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1. Introducecion

CAPITULO 1

INTRODUCCION

1.1 Antecedentes

El principal objetivo de la ingenieria sismica ha sido siempre lograr estructuras que sean
seguras para las personas que hacen uso de éstas, ademds de proteger de manera adecuada
su contenido. Por ello la investigacion cientifica gira en torno a dicho objetivo, mejorando
edicion tras edicion los reglamentos de disefio sismorresistente. FEn ese sentido,
recientemente se ha reconocido la necesidad de proteger a las estructuras no sélo ante
sismos de gran intensidad, sino también, ante sismos de menor intensidad que ocurren con
mayor frecuencia, con el fin de evitar dafio tanto en los elementos no estructurales como
estructurales; esta etapa en el proceso de disefio se conoce como el estado limite de
servicio. En paises como México atn se sigue disefiando estructuras teniendo en cuenta
tnicamente el esfado limite de resistencia uitima y con éste se intenta cubrir también el
estado limite de servicio. En Estados Unidos sismos como el de Loma Prieta en 1989 o el
de Northridge en 1994, que ocasionaron cuantiosas pérdidas economicas, hicieron que en
ese pais se comenzara con numerosos esfuerzos encaminados a incorporar el ELS al
proceso de disefio; dentro de estos esfuerzos destacan los trabajos realizados por Miranda
(1991), Nassar y Krawinkier (1991), Hwang y Hsu (1991), Bertero y Bertero (1992) y
Collins (1995). En México el dafio ocasionado por temblores de menor intensidad que
ocurren frecuentemente, por ejemplo el sismo del 25 abril de 1989 (M,=6.9) y mas
recienfemente el del 14 de septiembre de 1995 (M,=7.3), pusieron en evidencia la
necesidad de retomar el 1iltimo trabajo sobre el tema hecho por Meli en 1982, con el fin de
poder evaluar si se requiere o no incorporar en forma explicita el ESL al proceso de disefio
del reglamento actual de disefio en el Distrito Federal.

1.2 Planteamiento del problema

Actualmente la filosofia de disefio sismico aceptada en la mayoria de los paises del mundo
establece que las estructuras deberdn ser capaces de:

s Soportar sismos frecuentes de baja intensidad sin dafio;
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e Resistir sismos ocasionales de intensidad moderada sin dabio estructural y dafio no
estructural minimo,

» Ante sismos con una probabilidad muy pequefia de ocurrir e intensidad excepcional,
evitar el colapso.

El primer criterio se asocia al estado limite de servicio (ELS), el segundo al estado limite de
dario, y ¢l tercero al estado limite de resistencia ultima. La filosofia del Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal (RCDF) coincide con la anterior, con la salvedad de
que el RCDF, como muchos otros reglamentos en ¢l mundo, revisa Unicamente ¢l estado
limite de resistencia #iltima y con ello intenta satisfacer el ELS, lo que no necesariamente
ocurre. Asi, se hace patente la necesidad de establecer las bases para revisar dicho estado
limite y verificar la validez del procedimiento actual del RCDF.

1.3 Objetivos del trabajo

Para resolver el problema que implica establecer como se debe revisar el ELS, se plantearon
los siguientes objetivos:

1. Estimar espectros de respuesta de aceleraciones con una fraccion del 5% del
amortiguamiento critico en algunos puntos de la ciudad de México con diferentes tipos
de suelo, a partir de espectros de respuesta calculados para la estacion acelerografica
localizada en el Instituto de Ingenieria de la Universidad Nacional Auténoma de
Meéxico (referida en este trabajo como estacion CU) y asociados a distintos periodos de
retorno;

2. Establecer las distorsiones de entrepiso que marcan el inicio y dafio total en elementos
estructurales y no estructurales, asi como, los criterios para evitar la incomodidad
personal y la caida de objetos. Finalmente, dentro de este punto y con base en las
distorsiones establecidas, definir funciones de vulnerabilidad que ayuden a cuantificar
el dafio en los elementos no estructurales;

3. Establecer un procedimiento simple que permita estimar la distorsién de entrepiso en
cada uno de los niveles de un edificio;

4. Con base en los resultados de los puntos anteriores plantear un procedimiento de
optimizacién, con el fin obtener los periodos Optimos de disefio, los cuales
proporcionen a las estructuras la suficiente rigidez lateral para evitar el dafio ante
temblores frecuentes de baja intensidad. Para tal efecto se consideraran diferentes sitios
de la ciudad, haciendo énfasis en la zona de terreno blando de la misma.

1.4 Alcances y limitaciones

El suelo de la ciudad de México, de acuerdo al RCDF, se clasifica en tres zonas sismicas: la
zona | correspondiente a terreno firme, la zona II llamada zona de transicién y la zona IIT
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que es la antigna zona del lago, y que est4 formada por depésitos de arcilla de mas de 20 m
de profundidad. Asi, para poder estimar los espectros de aceleraciones para distintos
periodos de retorno en estas tres zonas se hace una evaluacion del peligro sismico que
afecta a la ciudad de México, considerando un proceso de generacién de temblores tipo
Poisson y inicamente sismos de subduccién ocurridos en las costas del Pacifico mexicano.
Esta simplificacion implica despreciar la contribucion de otras fuentes sismicas como son:
sismos locales en ¢l valle de México o bien sismos profundos producto del rompimiento en
la placa que subduce. Sin embargo, de acuerdo a Ordaz (1997), quien compara la influencia
de las fuentes sismicas que afectan a la ciudad de México, muestra que los sismos costeros
gobiernan el disefio de las estructuras, excepto para cuando éstas tienen periodos de vibrar
menores a 0.5 s.

Con el fin de estimar el espectro de aceleraciones en la zona de terreno firme, se propone
una ley de atenuacion espectral en la estacion CU, considerando en su desarrollo sismos
costeros de subduccion con magnitud (M,,) superior a 6.0 y ocurridos de 1965 a 1995, con
distancias del sitio al 4drea de ruptura entre 280 y 466 km. En el caso de las zonas de
transicion y del lago se emplean cocientes espectrales de respuesta (CER) para estimar los
espectros de aceleraciones en estos sitios. Las razones por las que se hace uso de los CER
son: 1) esta técnica se ha estudiado en distintos trabajos de investigacion (por ejemplo
Rosenblueth y Arciniega, 1992), concluyendo que la precisién con que estiman los
espectros es comparable con la que resulta de aplicar la técnica que se ha empleado hasta
ahora y que usa el espectro amplitudes de Fourier y la teoria de vibraciones aleatorias para
estimar el espectro de respuesta y; 2) los CER permiten hacer los calculos con menor
esfuerzo dado que no es necesario usar la teoria de vibraciones aleatorias. Los llamados
CER se calculan como el cociente promedio de un espectro que a su vez es promedio de los
espectros registrados en la zona firme y el espectro registrado en el sitio seleccionado en la
zona de transicion o del lago, teniendo en cuenta sismos ocurridos entre 1985 y 1995, En
ese lapso se intensificé la instrumentacion de la ciudad existiendo a la fecha mas de 100
acelerografos de superficie distribuidos en las tres zonas sismicas. En el presente estudio se
seleccionaron, para el calculo de los CER, 22 estaciones en zona del lago y 2 estaciones
mas en la zona de transicion, teniendo en cuenta las estaciones de mayor importancia desde
el punto de vista sismico en funcién del periodo dominante del suelo, de la amplificacién
maxima del sitio y de los registros sismicos disponibles.

Para estimar un espectro en alguna estacion de las zonas de transicion y del lago se procede
de la siguiente forma: se estima el espectro de respuesta en la estacion CU con la ley de
atenuacion o bien se calcula a partir de un registro sismico, con base en el espectro de
respuesta en la esfacion CU se obtiene el espectro promedio en la zona firme y finalmente
éste se multiplica por el CER correspondiente a la estacién de la zona de transicién o del
lago donde se desea estimar el espectro de respuesta.

En este trabajo se estudian, con el propdsito de establecer la distorsion de inicio y dafio
total, los siguientes sistemas estructurales: marcos de concreto, losas planas, muros de
concreto, muros de mamposteria, marcos de acero y marcos de acero con diagonales
concéntricas y excéntricas. Mientras que los elementos no estructurales para los cuales se
establecen las distorsiones de entrepiso de inicio y dafio total son: muros de mamposteria
hechos con piezas macizas o huecas, muros de tablarroca montados en marcos de madera o
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lamina delgada, fachadas precoladas con dos diferentes sistemas de fijacién y fachadas de
vidrio. .

Los criterios para evitar la incomodidad personal y la caida de objetos se establecen en
funcioén a aceleraciones y velocidades méximas de piso permitidas. Adicionalmente, en el
caso de los objetos también se toma en cuenta su relacion de aspecto. No se incluyen
criterios para controlar el dafio en el contenido de las estructuras tales como instalaciones
de aire acondicionado, instalacién eléctrica, instalacién hidraulica o bien maquinaria.

En lo que se refiere a la evaluacién del dafio en los elementos no estructurales, éste se
cuantifica con base en la distorsion de entrepiso, es decir, la diferencia de desplazamientos
entre dos niveles consecutivos dividida por la altura de entrepiso, ya que es una medida que
tiene alta correlacidn tanto con el dafio estructural como con el dafio no estructural, ademés
de ser el pardmetro comunmente usado en la mayoria de los reglamentos del mundo para
limitar las deformaciones laterales de las estructuras y de esta forma controlar la rigidez
lateral de las estructuras. El dafio relacionado con la caida de objetos, asi como con las
instalaciones de aire acondicionado, instalacién eléctrica e instalacién hidraulica, se
cuantifica también, de manera simplificada, con la distorsion de entrepiso, aunque, como se
menciona en el parrafo anterior este tipo de dafio esta relacionado con aceleraciones y
velocidades de piso. El dafio ocasionado por incomodidad personal queda fuera de los
alcances de este trabajo.

La vulnerabilidad de un edificio se cuantifica con una funcién propuesta por Miranda ef al.
(1996), cuyos parametros se definen a partir de la distorsion que inicia y la distorsién que
dafia completamente a los elementos no estructurales. Dicha funcién tiene una forma
similar a la de la letra ‘s’ y es congruente con las observaciones en laboratorio relacionadas
con la variacién del daiio a medida que la distorsién de entrepiso se incrementa.

Las distorsiones de entrepiso en los distintos niveles de un edificio se estiman empleando
una ecuacion simplificada desarrollada por Miranda (1998), la cual se basa en un
procedimiento propuesto por Heidebrecht y Sttaford- Smith (1973) y que relaciona la
distorsion de azotea con la que se origina en un entrepiso dado; teniendo en cuenta
solamente el modo fundamental de vibracién y suponiendo una distribucién de masa y
rigidez lateral constantes con la altura. Esta simplificacion conduce a que la técnica sea
valida en estructuras en donde el modo fundamental de vibrar gobierne el movimiento de
las mismas. Asi mismo, para fines de este trabajo se supone que las esfructuras se
comportan siempre elasticas, por tanto, no se involucra la influencia del comportamiento
ineldstico en la estimacion de la distorsién de entrepiso. Finalmente, para terminar esta
parte de la tesis, se estudia la influencia de la variacién de la rigidez lateral con la altura en
la estimacion de la distorsién de entrepiso.

El calculo de los periodos dptimos de disefio es la parte final de este trabajo, y para hacerlo
se desarrolla un procedimiento en el que se optimiza el periodo fundamental de vibrar de
una estructura con un nimero de niveles dado. En resumen, el proceso consiste en
minimizar una funcién, que a vez, es la suma de una funcién que estima el costo de una
estructura con base en su periodo fundamental de vibrar y que decrece en tanto el periodo
se incrementa, mas otra funcién que estima el valor de los dafios directos y los dafios
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indirectos; esta funcién crece en tanto el periodo fundamental también crece. Los dafios
directos son los que ocurren en los elementos no estructurales, en el contenido y en las
instalaciones del edificio, y los darios indirectos son resultado de los dafios directos.

Los periodos Optimos de disefio se estiman para sistemas estructurales a base de marcos de
concreto y para 5 localizadas en Ia zona del lago, por ser esta zona Ia de mayor riesgo en la
ciudad de México.

1.5 Organizacion del trabajo

El trabajo estd organizado de acuerdo a los objetivos descritos en la seccidn 1.2. Asi, el
capitulo II se asocia con el primer objetivo y en éste se hace la evaluacion del peligro
sismico en las tres zonas en las que se clasifica el suelo de la ciudad de México de acuerdo
al RCDF. El capitulo III se asocia al segundo objetivo y contiene las distorsiones de
entrepiso que inician y dafian totalmente a los distintos sistemas estructurales y elementos
no estructurales considerados en el presente estudio, asimismo, se dan algunos criterios
encaminados a evitar la incomodidad personal y la caida de objetos; finalmente en este
capitulo se describe el procedimiento para evaluar la vulnerabilidad de sistemas
estructurales y elementos no estructurales. El capitulo TV se relaciona con el tercer objetivo,
éste explica el procedimiento para estimar de manera simplificada la distorsién de entrepiso
y se estudia Ia influencia de la variacion de la rigidez lateral con la altura en la estimacion
de la distorsion de entrepiso. El capitulo V se vincula a] cuarto objetivo; por tanto, conticne
el procedimiento de optimizacion mediante el cual se calculan los periodos 6ptimos de
disefio, asociados a 5 estaciones localizadas en la zona del lago, contiene también un
andlisis de los resultados que se obtienen al aplicar la teoria de optimizacion y un ejemplo
de aplicacién del ELS para un edificio de 10 niveles hipotéticamente localizado en la zona
del lago cerca de la estacion acelerografica No. 36. Finalmente en el capitulo VI se dan las
conclusiones y futuras lineas de investigacion relacionadas con el tema que aqui se
desarrolla.

1.6 Contribuciones a la investigacion en ingenieria sismica en México

Las contribuciones del presente trabajo de tesis doctoral a la investigacion relacionada con
ingenieria sismica en México son:

e Capituio 11

En este capituio se desarrolla una ley de atenuacion espectral en la estacion CU, ia cual
permite estimar el espectro de aceleraciones para un 5 % del amortiguamiento critico.
Hasta ahora, se habian desarrollado leyes de atenuacion para estimar parametros
maximos del movimiento del terreno como aceleraciones, velocidades y
desplazamientos, o bien, leyes de atenuacién espectral para estimar el espectro de
amplitudes de Fourier.
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e Capitulo 111

La contribucidn en este capitulo fue, después de revisar una gran cantidad de reportes y
articulos técnicos, recopilar un resumen de las distorsiones de entrepiso que inician el
dafio y dafian completamente a elementos estructurales y no estructurales, asi como,
reunir criterios enfocados a evitar la incomodidad personal y la caida de objetos.

o  Capitulo IV

En este capitulo, se contribuye con un andlisis del efecto que tiene el considerar la
variabilidad con la altura de la rigidez lateral de las estructuras al estimar la distorsién
de entrepiso. Ya que en el planteamiento original de Heidebrecht y Sttaford- Smith
(1973) y Miranda (1998) se supone que la rigidez lateral de las estructuras es constante
con la altura.

o Capitulo V

El capitulo V es el de mayor importancia dentro del trabajo de investigacion que se
presenta, ya que en éste se desarrolla el procedimiento de optimizacion que permite
estimar los periodos optimos de disefio, los cuales determinan la rigidez inicial de las
estructuras.
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CAPITULO IT

EVALUACION DEL PELIGRO SISMICO EN LA CIUDAD DE MEXICO

2.1 Introduccion

El peligro sismico es una medida de la frecuencia con que ocurren sismos con cierta
intensidad, mientras que el término riesgo sismico estd asociado a la medida de los dafios
que, con cierta frecuencia, se presentan en una estructura o en el conjunto de edificaciones de
la zona que se estudie. En el presente estudio, el peligro sismico lo cuantifica la frecuencia
con que ocurre un cierto nivel de aceleracion espectral y es precisamente el tema a tratar en
este capitulo. En tanto que la cuantificacion del riesgo sismico es funcion del peligro sismico
y de las funciones de vulnerabilidad que se estudian en el capitulo III.

2.2 Técnicas para estimar el espectro de respuesta de aceleraciones

Una de las herramientas mas utiles para propdsitos de ingenieria es el espectro de respuesta, el
cual fue introducido por Benioff (1934), posteriormente por Biot (1941) y Housner en el
mismo afio. En la actualidad el espectro de respuesta es la base de una buena parte de los
reglamentos de disefio sismico en el mundo, al intervenir de manera importante en un anélisis
estatico 6 dinamico para establecer las fuerzas de disefio y para proporcionar la rigidez y
resistencia adecnada a las estructuras. El espectro de respuesta para un registro de movimiento
de terreno caracterizado por una historia de aceleraciones, representa las respuestas maximas
de una serie de osciladores de un grado de libertad con periode y amortiguamiento
determinados; la respuesta maxima puede ser una aceleracion, una velocidad o bien un
desplazamiento. Si se trata de una aceleracién el espectro es llamado de aceleraciones, si es la
velocidad de velocidades y, si es un desplazamiento de desplazamientos. Normalmente, y asi
se hara en este trabajo, al referirse al espectro de respuesta se entiende, si no se hace alguna
aclaracion, que se trata del espectro de aceleraciones. Dada la importancia del espectro de
respuesta, se han desarrollado técnicas que ayudan a escalar dichos espectros y poder
estimarlos para temblores futuros. Este aspecto es fundamental en un estudio de riesgo
sismico, en el que uno de sus propdsitos es definir espectros de disefio. En esta seccion se
presentan algunas técnicas que se usan para estimar de forma directa e indirecta el espectro de
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respuesta; de la misma manera, se presenta una revisidn de los esfuerzos que para estimar
movimientos fuertes se han hecho en México, en especial en la estacion CU.

2.2.1 Pardmetros que afectan la estimacion de movimientos fuertes
Magnitud

La magnitud es un parametro usado para caracterizar el tamafio de un temblor, y que afecta al
contenido de frecuencias de los registros del movimiento producto de los sismos. Para
magnitudes pequefias los registros son pobres en frecuencias bajas, mientras que para
magnitudes grandes se incrementa el contenido de bajas frecuencias. También la duracién de
los registros del movimiento del terreno se ve afectada por la magnitud, se ha demostrado
(Ordaz, 1992 v Reinoso, 1996) que la duracién crece en funcién a la magnitud. En la
actualidad existen varias escalas para medir la magnitud de un sismo, dentro de éstas las que
frecuentemente se usan en México son la magnitud de ondas superficiales (M) y la magnitud
momento sismico (M,,), con las que se trabajara en este estudio.

Tipo de ondas

En general cuando ocurre un sismo se generan distintos tipos de ondas que viajan dentro de la
corteza terrestre y en capas inferiores a ésta. Sin embargo, las ondas que causan el movimiento
horizontal y que es el que afecta principalmente a las estructuras son las ondas de corte, S, y
las ondas superficiales. El papel que juegan las ondas que se generan durante un temblor es
que, la amplitud del movimiento del suelo depende de la atenuacién de las ondas que lo
producen. Asi, de acuerdo con la teoria de atenuacién, las ondas S se atentan con la distancia
en proporcién a R y las ondas de superficie con R’ Las ondas S dominan el movimiento del
terreno hasta distancias de la fuente al sitio hasta de 100 km, en seguida se genera la llamada
fase L, donde aparecen las ondas de superficie y, al mezclarse con las ondas S, los dos tipos
de ondas, se atentian con la distancia en proporcion a R y nuevamente para distancias
considerablemente mayores a 100 km las ondas se atentian con R, A diferencia de la fase en
que dominan las ondas § donde la duracién se mantiene constante, en la fase L la duracién
crece con la distancia (Joyner y Boore, 1988).

Distancia

Uno de los efectos de la distancia en la estimacion de movimientos fuertes es, como ya se
menciono, la atenuacién de ondas y que se conoce como atenuacion geométrica. Sin embargo,
este modelo de atenvacién funciona de manera adecuada si el medio de propagacion es
homogéneo y con amortiguamiento cero, lo que generalmente no sucede, ya que existe
disipacién de energia a través de procesos viscosos, disipacién de calor o por comportamiento
no lineal del medio de propagacion. Para tomar en cuenta la atenuacion adicional, llamada
atenuacion por trayectoria, se usa un factor que tiene forma similar al que se usa en el modelo
omega cuadrada (ver apéndice B) para el mismo fin, y que esta dado por: e“® donde g es una
constante adimensional y R puede ser ia distancia epicentral o bien la distancia mas corta al
area de ruptura; ésta vltima es la que se Usa en el presente estudio. De forma que el funcional
completo de Ia atenuacién de ondas es, e**R”, donde b es otro pardmetro adimensional.
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Efectos de sitio

Los efectos de sitio se refieren a las modificaciones en las caracteristicas del movimiento
del terreno debidas a las condiciones topograficas y geoldgicas del lugar. Los principales
efectos son en la amplitud y en el contenido de frecuencias del movimiento, aunque
también se puede modificar la duracién del movimiento. Un ejemplo de los efectos de sitio
es el Valle de México, donde en la zona firme se registran amplificaciones de hasta 10
veces en ¢l espectro de amplitudes de Fourier respecto a sitios fuera del Valle con distancia
epicentral semejante (Ordaz y Singh, 1992). En la zona del lago la amplificacién de dicho
espectro llega a ser 50 veces la de la zona firme, por tanto en esta zona puede existir un
factor de amplificacion de 500 (Ordaz y Singh, 1992).

Direccionalidad

El efecto de la direccionalidad toma en cuenta la posible amplificacién del movimiento, en
funcion del dngulo que se forma entre un vector que va del sitio a la fuente, llamado azimut
epicentral. Cuando el 4ngulo es pequefio el movimiento del terreno suftird un incremento en
amplitud, que debera observarse con mayor intensidad cerca de la fuente y decrecer lejos de
ella.

Boatwright y Boore (1982), demostraron que el efecto de la direccionalidad puede ser
importante, y dificil de tener en cuenta ya que tedricamente depende, ademés del angulo que
se menciond en el parrafo anterior, del mecanismo de ruptura, de la velocidad de ruptura y de
la velocidad de propagacién de las ondas en la fuente. Actualmente ninguna ley de atenuacion
contempla el efecto de direccionalidad.

2.2.2 Revision de algunos criterios para construir espectros de respuesta

Los tres métodos que en seguida se mencionan son los que actualmente se usan con mayor
frecuencia para estimar espectros de respuesta, tanto en zona de terreno firme como en suelos
blandos. Los dos primeros son los que se estudian en este trabajo.

2.2.2.1 Escalar una forma espectral normalizada

Para obtener un espectro de respuesta con este procedimiento se escala una forma espectral
normalizada, que es el resultado de promediar varias de estas formas registradas durante los
distintos sismos que han afectado a un sitio determinado. El factor de normalizacion y
escalamiento es la aceleraciéon maxima del terreno. Graficamente el procedimiento se muestra
enla fig. 2.1.

Uno de los primeros investigadores en estudiar las formas espectrales normalizadas fue
Housner (1959), quien obtuvo dichas formas de ocho registros correspondientes a cuatro
sismos. Estudios posteriores siguieron en Japon con Hayashi ef al. (1971) y Kuribayashi et al.
(1972), y en Estados Unidos con Newmark ef al. (1973), Mohraz ef a/.{1972), Blume et al.
(1973), nuevamente Mohraz (1976), Seed et al. (1976}, Kiremidjian ef o/, 1978 y mas
recientemente Idriss (1985) y Loh et al. (1994). Por su sencillez la forma normalizada se
emplea frecuentemente en estudios de peligro sismico. Con este método se desprecia la
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variacion del contenido de frecuencias del movimiento con cambios en distancia y magnitud,
debido a que al escalar la forma espectral normalizada, ésta permanece constante. Sin
embargo, la amplitud del error se puede disminuir si las formas espectrales normalizadas
corresponden a un intervalo de distancias y magnitudes que son congruentes con las distancias
y magnitudes para los que se quieren estimar los espectros de respuesta. La forma espectral
normalizada funciona adecuadamente en lugares en que los efectos de sitio dominan la forma
del espectro de respuesta, es decir, donde la forma espectral permanece précticamente
constante ante chalquier sismo.

Forma espectral normalizada A s
n

T R

Fig. 2.1 Procedimiento para calcular un espectro de respuesia usando la forma espectral normalizada.

2.2.2.2 Ley de atenuacion espectral

Las leyes de atenuacién espectrales son una extension a varios periodos de las leyes de
atenuacion para estimar movimientos maximos del terreno como la aceleracion. Esto implica
calcular a través de una regresion, una serie de coeficientes correspondientes a cada periodo,
para el funcional que se use con el fin de describir el espectro de respuesta. Las leyes de
atenuacion espectrales se han desarrollado no solo para el espectro de aceleraciones, sino
también para el espectro de velocidades, el espectro de desplazamientos y el espectro de
amplitudes de Fourier. Algunas de estas relaciones se encuentran en Boore y Joyner (1982),
Cambell (1985), Crouse et al. (1987), Joyner y Boore (1988), Ordaz (1992) y Atkinson y
Boore (1997). La ley de atenuacion espectral, a diferencia de la forma espectral normalizada,
contempla ademas de los efectos de sitio, los efectos de magnitud y distancia y estima de
forma directa las ordenadas espectrales.

2.2.2.3 Uso del espectro de amplitudes de Fourier

Los pioneros en el desarrollo del procedimiento fueron Cartwright y Longuett-Higgins (1956),
Davenport (1964} y Udwadia y Trifunac (1974). El uso del espectro de amplitudes de Fourier
para estimar el de respuesta en México, empezd, con Ordaz y Reinoso (1987) y Reinoso ef al.
(1990), su uso se ha extendido a estudios de riesgo sismico desarrollados recientemente por
ejemplo Ordaz er al. (1989).

11
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Con esta técnica el espectro de respuesta se estima con base en el de amplitudes de Fourier
haciendo uso de la teorfa de vibraciones aleatorias (TVA), que toma al espectro de amplitudes
como un estimador de la densidad espectral y junto con una estimacion de la duracién de la
respuesta de un oscilador de un grado de libertad, la TVA permite calcular aproximadamente
las ordenadas del espectro de respuesta. El procedimiento completo se expone en el apéndice
C. De acuerdo con lo anterior es suficiente con tener el espectro de amplitudes de Fourier y
una estimacién de la duracion del movimiento para obtener el espectro de respuesta. El
espectro de amplitudes de Fourier se puede obtener a partir de un registro sismico, con una ley
de atenuacién espectral o bien con el modelo sismolégico o’ (desctito en el apéndice B); en
cualquier caso se considera la influencia de los efectos de sitio, la magnitud y la distancia,

2.2.2.4 Comentarios sobre los métodos expuestos

Respecto a las técnicas que se mencionan para estimar el espectro de respuesta, esta la que
desprecia los efectos de magnitud y distancia (forma espectral normalizada), y aquellas que si
tienen en cuenta la influencia de la magnitud y distancia, ademas del efecto de sitio (ley de
atenuacién espectral y uso el espectro de amplitudes de Fourier). En este trabajo se
seleccionaron para ser estudiadas la forma espectral normalizada y la ley de atenuacién
espectral. El uso del espectro de amplitudes de Fourier para estimar el de respuesta se excluyo
debido al intenso trabajo numérico que se requiere para obtener ¢l espectro de respuesta.

2.2.2.5 Estimacion de espectros de respuesta en suelos blandos

Dada la caracteristica de comportamiento practicamente lineal de los depdsitos de arcilla del
valle de México, desde hace algunos afios se ha desarrollado la técnica de los cocientes
espectrales, usando tanto el espectro de amplitudes de Fourier como el de respuesta. El
cociente espectral es la relacion entre el espectro de zona blanda y el de zona firme. En el caso
del espectro de amplitudes de Fourier, dicho cociente es una funcién de transferencia empirica,
mientras que en el caso del espectro de respuesta, aunque el cociente no tiene significado
fisico, los resultados que se obtienen con el cociente de espectros de respuesta tienen una
aproximacion semejante que usar ¢l espectro de amplitudes de Fourier (Rosenblueth y
Arciniega, 1992). En la fig.2.2 se muestran esquematicamente los procedimientos para estimar
espectros de respuesta en suelos blandos usando las dos técnicas.

Como se menciono en la seccién anterior, en esta figura se observa que emplear el espectro de
amplitudes de Fourier para estimar el de respuesta demanda una mayor cantidad de célculos
numéricos; asi mismo, se requiere de conocimientos en el tema de vibraciones aleatorias. En
tanto que, el emplear directamente el espectro de respuesta en terreno firme y los CER es una
técnica mas sencilla y que demanda menor cantidad de calculos numéricos. Es este estudio se
utiliza para estimar el espectro de respuesta en las zonas de terreno blando (transicion y lago)
de la ciudad, la técnica de los CER, debido a las ventajas que presenta sobre la técnica que usa
el espectro de amplitudes de Fourier.

12
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Fig. 2.2 Procedimientos para estimar el espectro de respuesta en las zonas de transicion y del lago.

2.3 Estimacion de movimientos fuertes en Meéxico

En los esfuerzos realizados en la estimacién del movimiento del terreno en México existen dos
generaciones de leyes de atenuacion, la primera antes de 1985 y la segunda después de 1985,
separadas por el sismo del 19 de septiembre de ese afio. Los trabajos estan enfocados a estimar
velocidades y aceleraciones maximas del movimiento del terreno, asi como, el especiro de
amplitudes de Fourier; dichos trabajos se resumen en seguida.

2.3.1 Leyes de atenuacion

Dentro de las leyes de atenuacién para estimar movimientos maximos del terreno, las mas
importantes son las que se describen a continuacion:

Esteva y Villaverde (1974)

Esteva (1968) propuso leyes de atenuacién derivadas de una base de datos para temblores
registrados en la costa occidental de Estados Unidos y algunos datos de temblores ocurridos en
la Republica Mexicana, estos tltimos inferidos a partir de intensidades de 1a escala de Mercalli
Modificada. Posteriormente, Esteva y Villaverde (1973) mejoraron el trabajo de Esteva (1968)
y establecieron las siguientes relaciones:

a,. =1230 % R‘f‘" 2.1)
Voo =15 RI | 22)
donde:

13
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Ama: = es la aceleracion maxima del terreno en cm/sz;
Vma: = es la velocidad maxima del terreno en cm/s; .
M= es la magnitud del sismo (sin especificar tipo);
R;=R+25enkm;

R;= R+0.17¢%M en km;

R = es la distancia focal en km.

Singh, Menay Castro (1987)

El antecedente mds reciente a las leyes de atenuacion propuestas por Singh, Mena y Castro
(1987) es la propuesta por Bufaliza (1984); en ambas se usaron exclusivamente datos de
temblores registrados en la estacion CU desde 1965. Sin embargo, las leyes de atenuacién
propuestas en 1987 contienen ademds de los datos de Bufaliza, datos de los registros del
temblor del 19 de septiembre de 1985 y de su réplica del 21 de septiembre del mismo afio,
dichas leyes se definen por:

loga , =0429M_ -2.9790g R+5.396 (2.3)
logv, , =0348M_ -2.4390g R+4.052 (2.4)
donde:

R = es la distancia minima al drea de ruptura en km;
M; = es la magnitud de ondas superficiales.

En las expresiones anteriores las unidades de @4 SOn cr/s® y las de Uy son comy/s

Ordaz, Jara y Singh (1989)

Estos autores desarrollaron una ley de atenuacién para estimar aceleraciones méximas del
terreno en sitios localizados en la costa del Pacifico mexicano, 1a cual estd definida por:

loga,, =1.76 +0.3M, - log R-0.0031 R (2.5)

donde:

M= magnitud de ondas superficiales;

R = es la distancia minima al 4rea de ruptura, en km.
max €5tA expresada en cm/s’,

2.3.2 Ley de atenuacion espectral para el espectro de amplitudes de Fourier

La primera ley de atenuacion espectral para estimar el especiro de Fourier en México la
desarrollaron Castro ef al.(1988). Posteriormente Ordaz (1992), mejorando el funcional que
consideraron estos autores, propuso leyes de atenuacién espectrales para la estacion CU,
desarrollando fincionales semiempiricos con base en el modelo sismolégico ®’, que se
describe en el apéndice B. Estos funcionales tienen la forma:

14



2. Evaluacién del peligro sismico en la ciudad de México

In Ays =InC+oaox (D +ou@ M, + o, (In(R/ R.) - InR.+ o ; (DR (2.6a)
In Agw =InC +oop (f + 0u() Mu o, (DIN(R/ R.) - InR.+ 03 (DR (2.6b)
donde:

C = constante {(ver apéndice B para su definicién);

Ry= 100 km;

R = es la distancia minima al drea de ruptura en kmn;
Jf=es la frecuencia en Hz,
Los valores de las constantes o, se encuentran en Ordaz (1992).

2.4 Estimacion del espectro de respuesta en la estacion CU

Con el fin de estimar el espectro de respuesta en la zona de terreno firme de la ciudad de
México se seleccioné a la estacion CU; las razones de estimar el espectro de respuesta en esta
estacion acelerografica son:

1. Es la estacién que histéricamente en la ciudad de México tiene un mayor nimero de sismos
registrados (a partir de 1965);

2. Es incorrecto usar leyes de atenuacién espectrales desarrolladas para otros sitios con terreno
firme debido a que en la ciudad de México la zona llamada de terreno firme presenta
amplificaciones importantes respecto a ofros sitios con terreno verdaderamente firme
(Ordaz y Singh, 1992);

3. Es posible conocer el espectro de respuesta en las diferentes estaciones localizadas en la
zona de transicion y la zona del lago, mediante el uso de los CER a partir del espectro en la
estacion CU.

Por tanto, en las secciones que siguen se presenta un estudio hecho con la finalidad de estimar
el espectro de respuesta en la estacion CU. Los métodos que se exploran son, como ya se
menciond, la forma espectral normalizada y una ley de atenuacion espectral para una fraccion
de amortiguamiento critico del 5 %.

2.4.1 Datos utilizados

Los datos que se tomaron para los estudios realizados son los que se muestran en la tabla 2.1.
En las figs. 2.3a, 2.3b, 2.3c se muestran los espectros de respuesta que fueron considerados
para los componentes Este-Oeste (EW), Norte-Sur (NS) y la media geométrica de la
aceleracion espectral (MG); ésta ultima se considerd por ser una estimacioén intermedia y no
tan conservadora como usar la ordenada maxima de los componentes horizontales y se define
como: Sayc= (Sagw +SaNS )/2] . Respecto a los datos, se hacen las siguientes observaciones:

1. En el sismo del 25 de octubre de 1981 se aprecia una anomalia a periodo corto (0.1 y 0.2 s),
debida posiblemente a un error en proceso de filtrado del acelerograma, o bien en la
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digitalizacién del registro que originalmente era analdgico. Los datos correspondientes a
estos dos periodos se descartaron;

. En la tabla 2.1 se han clasificado los registros de los temblores de acuerdo con la
regionalizacion que realizaron Nishenko y Singh (1987) de la zona de subduccién;

. No existe correlacion entre la forma espectral y la region de la zona de subduccion donde
ocurrié el temblor, compérese por ejemplo los temblores que se originaron en Ometepec;

. Para los sismos de 1985 se tomaron en cuenta dos estaciones adicionales, que son: ip, y mv,
que por su cercania con la estacion CU son representativas del movimiento en esta

estacion, ademas de enriquecer los datos disponibles;

. Para efectos de este estudio se seleccionaron unicamente los acelerogramas de los
temblores con magnitud (M,,) superior a 6.
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Tabla 2.1 Sismos registrados en la estacion CU (1965-1995) con M,, > 6.0.

Evento No. Fecha Epicentro Mag. Regién  Dist(Km.)
Lat.(N) Long.(W) My

1 23/apo/1965 16.28 96.02 7.8 QOaxaca 466
Este

2 2/ago/1968 16.25 98.08 74 Qaxaca 326

. QOeste

3 Thun/1976 17.45 100.65 6.4 Guerrero 292
Central

4 19/mar/1978 16.85 99.90 6.4 San 285
Marcos

5 29/nov/1978 16.00 96.69 7.8 Oaxaca 414
Central

6 14/mar/1979 17.46 101.46 7.6 Petatlan 284

7 25/oct/1981 17.75 102.25 7.3 Michoacin 339

8 7jun/1982 16.35 98.37 6.9 Ometepec 304

9 7fjun/1982 16.45 98.54 7.0 Ometepec 303

10° 19/sep/1985 18.14 102.71 8.1 Michoacdn 295

11* 19/sep/1985 18.14 102,71 8.1 Michoacan 295

12° 19/sep/1985 18.14 102.71 8.1 Michoacin 295

13* 21/sep/1985 17.62 101.82 7.6 Michoacén 318

14° 21/sep/1985 17.62 101.82 7.6 Michoacdn 318

15 30/abr/1986 18.42 102.99 7.0 Michoacdn 409

16 25/abr/1989 16.00 99.00 6.9 Ometepec 304

17 31/may/1990 17.15 100.85 6.1 Guerrero 304
Ceniral

i8 24/0ct/1993 16.50 99.00 6.7 Ometepec 310

19 10/dic/1994 15.81 98.79 6.6 Petatian 300

20 14/sep/1995 17.00 99.00 7.3 Ometepec 280

Notas:

® Estos eventos se registraron en CU durante los temblores correspondientes, en instrumentos localizados en una
drea de 2x2 km. Por tanio la varacién espacial del moviemto se considera despreciable y el movimiento
representativo de la estacion CUL

Todos los eventos son superficiales con profundidad focal de menos de 16 km, y la distancia considerada es Ia
mas corta al drea de ruptura.
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2. Evaluacién del peligro sismico en la ciudad de México
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Fig. 2.3a Espectros registrados en la estacion CU de 1965 a 1995 componente EW.
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Fig. 2.3b Espectros registrados en la estacion CU de 1965 a 1995 componente NS.
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2. Evaluacién del peligro sismico en la ciudad de México

2.4.2 Estimacion del espectro de respuesta en la estacion CU a partir de una forma
espectral normalizada .

Haciendo uso del procedimiento descrito en la seccidn 2.2.2.1 y de los datos de la seccién
anterior se calcul6 una forma normalizada promedio para los componentes EW, NS, y la media
geométrica de la aceleracion espectral, estas se muestran, con la linea de mayor espesor, en la
figs. 2.4a, 2.4b y 2.4c. En las mismas figuras también aparecen las formas normalizadas para
cada uno de los sismos de la tabla 2.1, en las cuales se observa que la forma espectral
normalizada no tiende a ser constante de un sisimo a otro. Asi mismo, la dispersion de que
presentan dichas formas espectrales normalizadas se grafica en las figs. 2.5 y 2.6 en funcién de
la desviacion estandar (o) y coeficientes de variacion {c.v.). En las formas normalizadas se
aprecia una concentracion de energfa aiin para periodos cercanos a dos segundos, la cual se
marca con mayor intensidad en el componente NS. Esta es una posible explicacién de la gran
amplificacién de movimiento que se presenta en la zona de suelo blando del valle.

N €] Y

Sa/amox (Datos) EW

-

T (s)
Fig. 2.4a Forma espectral normalizada por a4, componente EW.
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Sa/omax (Datos) NS

A
N

iy

AN \

¥ £ g
ONS

3
T (s)
Fig. 2.4b Forma espectral normalizada por Gy componente NS.

Sa/amax (Datos) MG

Ok { N3
),'63.!‘./ Adag
N AT,

- v;‘_\“."' EX o

7, i - v
S AINEy
29,

A

Fig. 2.4c Forma espectral normalizada por an: para la media geométrica de la aceleracion espectral,
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2. Evaluacién del peligro sismico en la cindad de México

1.2 -
10 A s Comp. EW
' —Comp. NS
0.8 £~ MG
o 061 Q\
04 § 7 7/
0.2 -
0.0 4 - ' !
0 1 2 3 4 5 6

T(s)

Fig. 2.5 Desviacion estandar de la forma espectral normalizada.

e Comp. EW
e Comp. NS
—MG

3 4 5 6
T (s)

Fig. 2.6 coeficiente de variacion de la forma espectral normalizada

La aceleracion méxima del terreno con la que se escala la forma normalizada se estima con la
ley de atenuacidn definida por:

Iny=c,+o(Me-6)+as(My-6 ) +odnR+osR Q2.7

donde:
y = representa la aceleracién maxima del terreno en alguna de las direcciones EW, NS o bien la

media geométrica de la aceleracion espectral, MG, en om/s?;
M,,= magnitud momento sismico;
R = es la distancia minima a} 4rea de ruptura en km.
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2. Evaluacién del peligro sismico en la ciudad de México

Los coeficientes o; para cada componente son:

l Comp. o oy o3 oy s

I' EW 5.73050 1.32730 -0.08595 -0.50000 -0.00650
NS 5.91030 1.20930 -0.10366 -0.50000 -0.00605

_M_G . 5.89230_ 1'24_97.0 -0.09756 -Oi)'(_)_OO -0.9_0_2?:2

La técnica de regresion, asi como la forma del funcional se discuten en la seccion que sigue,
ya que la aceleracion méaxima del terreno es el primer punto de Ia ley de atenuacion espectral
que se presenta a continuacion.

El error cometido al estimar el logaritmo natural de la aceleracién maxima es, en términos de
desviacion estandar, 0.442, 0.436, 0.420 para cada componente. Estos errores son comparables
con el obtenido por Singh e al. (1988) de 0.36 y son menores a los que obtuvieron Boore y
Joyner (1982) para temblores de California que fue 0.70. Los datos empleados en la regresion
para obtener los coeficientes o; son las aceleraciones maximas del terreno de los registros
citados en la tabla 2.1.

Con la finalidad de verificar la capacidad para estimar el espectro de respuesta de la forma
normalizada (FN), se compararon los espectros observados con los obtenidos escalando la
forma normalizada. Los resultados se muestran en las figs. 2.8a, 2.8b y 2.8¢ (ver seccién
2.4.3.4) con la linea descrita por puntos. El error que se comete en términos de la desviacion
estandar de éste y tomando el logaritmo natural de las ordenadas espectrales, se muestra con el
mismo tipo de linea en la fig. 2.10 (ver seccion2.4.4). Se observa que la desviacion estiandar
del error crece a medida que el periodo lo hace y que el maximo valor de ésta es del orden del
que obtuvieron Joyner y Boore (1988) de 0.76 para el espectro de velocidades con datos de
sismos en California.

2.4.3 FEstimacion del espectro de respuesta en la estacion CU con una ley de atenuacion
espectral

2.4.3.1 Funcional para la ley de atenuacion espectral

Con base en lo expuesto en 2.2.1 se propone e} siguiente funcionai;

S mze%(D+%(T)(Mw -6)+a ()M, -6)° * p%q )east *a,D*eT)  (2.8)

donde:

Sa(T) = es la aceleracién espectral en cm/sz;

7= es el periodo del sistema de un grado de libertad en s;
R = es la distancia mds corta al 4drea de ruptura en km;

o; = son coeficientes a ser ajustados.
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2. Evaluacién del peligro sismico en la ciudad de México

El primer factor de la ec. 2.8 representa el efecto de la magnitud modelado como pardbolas. La
magnitud 6 es un factor de escala para evitar que oo(7) sea menor que cero. El segundo factor
representa la atenuacion con la distancia, tanto geométrica como por trayectoria. El tercer y
cuarto factores representan respectivamente, los efectos de sitio y el error al estimar el
espectro con el funcional.

Si el suelo existente en la estation CU fuera verdaderamente firme, entonces el factor
relacionado con. los efectos de sitio debiera ser uno. Sin embargo, debido a los efectos de sitio
que se presentan en el suelo donde se localiza esta estacion es necesario incluir el factor o(7).

Tomando logaritmo natural a la ec. 2.8 se tiene:

InSo(T) = ot (T + (TN Mu-6)+ 0D Mn-6 ) +a,(Din R+a (DR +Ins(T) (2.9

En esta ecuacion o(T)=0y(T)+Inas(T), es decir, que o(7T} suma parte del tamafio del sismo y
los efectos de sitio; esto es necesario para realizar la regresion y asi encontrar los coeficientes
ou(T). Este funcional es igual al propuesto por Joyner y Boore (1988).

2.4.3.2 Regresion para obtener los coeficientes o;(T)

La regresion que se uso es una técnica de regresion lineal bayesiana, inspirada en el trabajo de
Ordaz et al. (1994). La técnica, en resumen, consiste en fomar como variables aleatorias los
parametros que definen la ley de atenuacién, en este caso o,(7), el error que se comete al
estimar el espectro de respuesta con la ley de atenuacién y la desviacion estdndar de éste. Se
estiman a priori los valores esperados de los pardmetros, en funcién al conocimiento previo
que se tenga de ellos (sin involucrar los datos registrados) y se actualizan con el teorema de
Bayes incorporando los datos registrados. En el apéndice A se describe con detalle el
procedimiento.

Valores esperados a priori de o;(T) y o(T)} y su incertidumbre

Los valores a priori de los pardmetros en cuestion se calcularon con base en la teoria de
vibraciones aleatorias, descrita en el apéndice C, y el modelo o” descrito en el apéndice B, el
cual estima el espectro de amplitudes de Fourier en la fuente y en puntos lejanos a ella, sin
considerar efectos de sitio, como los que se manifiestan en la zona de terreno firme donde se
localiza la estacion CU. Haciendo uso de estas dos herramientas es posible estimar el espectro
de respuesta, tnicamente conociendo las condiciones geoldgicas del sitio. Con esto se cumple
la premisa que establece la teoria bayesiana, en relacién a que no se debe hacer uso de los
datos registrados para estimar el valor a priori de los pardmetros involucrados en la regresion.

Con base en lo que se explica en el parrafo anterior se estiman los valores a priori de o; (7) y
o(7), empleando los procedimientos que se explican en seguida.
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Estimacion de los esperados a priori de los coeficientes a; (T}, a; (1) y a; (1)

Para estimar el valor esperado a priori de estos tres parametros se fijé una distancia y se
obtuvo, con base en la teoria de vibraciones aleatorias y el modelo o?, el espectro de respuesta,
variando la magnitud entre 6.1 y 8.1 vy el periodo entre 0.0 y 6.0 s. Con los espectros obtenidos
de esta forma se calcularon, a través de minimos cuadrados, los valores esperados a priori
E'fayT)], E'faa] vy E'fas] (donde E'[--] significa valor esperado a priori).

En el calculo de la desviacidn estandar de o(7) y el a3(7) se sigui6 lo recomendado por Ordaz
et al. (1994) y se tomo el valor de la desviacion estandar como DEfoy(T)]= E'foy(T)]/1.7.

En lo que se refiere a o(T), se adopté una varianza lo suficientemente grande, con el fin de
considerar la influencia de los efectos de sitio.

Estimacion de los valores esperados a priori de los coeficientes o4(T) y as(1)

El valor esperado a priori E'fay(T)] se obtuvo aplicando el criterio descrito a continuacion: en
Joyner y Boore (1988) se menciona que no es clara la tendencia del valor esperado que deben
tomar estos parametros, los mismos autores fijan et valor £/o.,/ en -1.0, mientras que en otros
estudios llega a tomar -0.2 (Crouse, 1987); por lo anterior el E'fay(T)] se establecio, para
todos los periodos, igual -0.5. Este valor corresponde a la atenuacién geométrica de las ondas
sismicas, de acuerdo con la seccidn 2.2.1, a distancias, de la fuente al sitio, considerablemente
mayores a 100 km.

El valor esperado a priori £'/ous(T)/ se fijé con fo siguiente:
s Se selecciond una magnitud;
o Dada la magnitud, se calcularon, a partir de la teoria de vibraciones aleatorias y el modelo

o7, espectros de respuesta para dos diferentes distancias y se determiné el cociente entre
estos, resultando que:

In(S, /8 ,)-E'aD]in(R,/R )
Ri-R;

E'los(D] = (2.10)

Finalmente a la varianza de ag«(7) se le asigné un valor lo suficientemente pequefio para
garantizar que permaneciera constante después de incorporar los datos, mientras que a os(7T}
se le asignd una vartanza con un valor alto con el fin de que tomara el valor que llevara al
mejor resultado en la regresion.

Estimacion del valor esperado a priori de o(T)

Los valores a priori de este parimetro se asignaron teniendo como referencia resultados de
leyes de atenuacion para otras regiones sismicas; asi se asignd E'fo(T)]= 0.7 (Joyner y Boore,
1988) y una DE=E'[o(T)]/1.7.
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Con los valores esperados a priori y sus correspondientes desviaciones estandar se calcularon,
incorporando los espectros registrados en la estacidn CU y la teoria bayesiana del apéndice A,
los valores esperados posteriores de los coeficientes oy(7) vy & (7).

2.4.3.3 Valores esperados posteriores de o;(T) y ofT)

Los valores esperados posteriores E"[o,(T)] para i=1,2,..,5 y E"fc(T)], resultan de evaluar las
ecuaciones A.11 a A.14 y se muestran en las tablas 2.2, 2.3 y 2.4 para los componentes EW,
NS y la media geométrica de la aceleracion espectral, respectivamente.

Las figs. 2.7a, 2.7b y 2.7c muestran los valores esperados posteriores de los coeficientes oT);
en estos se ve una gran estabilidad, la cual se logra por la regresion lineal bayesiana. En las
figs. 2.8a, 2.8b y 2.8¢ se presenta una comparacién de los espectros estimados con la ley de
atenuacion espectral, linea descrita por segmentos, y los observados, linea continua, para los
componentes E¥, NS'y la media geométrica de 1a aceleracion espectral; como era de esperarse
existen estimaciones muy buenas como las correspondientes al evento No.6 y otras que no lo
son tanto; sin embargo, desde el punto de vista ingenieril los resultados son aceptables. En la
fig. 2.10 se grafica la desviacion estandar del error, con linea continua para la ley de
atenuacion, cuyo maximo valor es del mismo orden del encontrado por Joyner y Boore (1988)
para datos correspondientes a sismos registrados en California que fue de 0.76. En la fig. 2.9a
se ilustra la variacién de la forma espectral estimada a través de la ley de atenuacioén con la
magnitud, y en la fig. 2.9b la variacién de la misma con la distancia.
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Tabla 2.2 Valores esperados posteriores de los coeficientes o,y o para el componente EW.

T(s) No.dedatos E"[o;]  E"l]  E'[ag]  E"[ag)  E"[oy E"[c]

0.0 20 5.73050 1.32730 -0.08695  -0.50000  -0.00650 0.44222
0.1 19 5.99250 1.22840 -0.07630  -0.50000  -0.00664 0.45713
02 19 6.81030 1.06530 007732  -0.50000  -0.00758 0.45977
0.3 20 6.80820 1.11600 0.09177  -0.50000  -0.00742 0.41177
04 20 6.43580 1.36350 -0.10711 -0.50000  -0.00695 0.42180
0.5 20 6.34110 1.256110 -0.06936  -0.50000  -0.00629 0.40819
06 20 6.62870 1.28060 -0.06872  -0.50000  -0.00708 0.43896
0.7 20 6.49290 1.43800 0.01977  -0.50000  -0.00731 0.46863
0.8 20 6.39890 1.47560 -0.02211 -0.50000  -0.00696 0.44355
0.9 20 6.37380 1.44740 -0.02234  -0.50000  -0.00870 0.42202
1.0 20 6.20650 1.41460 -0.03517  -0.5000C¢  -0.00816 0.43162
1.1 20 6.46530 1.44430 -0.07251 -0.50000  -0.00706 0.46308
1.2 20 6.45350 1.46100 -0.06611 -0.50000  -0.00723 0.45445
1.3 20 6.50820 1.48780 -0.04525  -0.50000  -0.00772 0.42548
1.4 20 6.37610 1.50320 -0.08826  -0.50000  -0.00719 0.43478
15 20 6.23080 1.44800 -0.08427  -0.50000  -0.00641 0.47568
1.6 20 6.13160 1.45500 -0.07353  -0.50000  -0.00621 0.49181
17 20 5.78230 1.48950 <0.09443  -0.50000  -0.00534 0.61223
1.8 20 5.28250 1.47890 -0.10122  -0.50000  -0.00375 0.53513
1.9 20 5.08460 1.53140 -0.08816  -0.50000  -0.00331 0.52233
2.0 20 4.98460 1.69440 -0.05240  -0.50000  -0.00358 0.50075
2.1 20 5.01200 1.67660 <0.03705  -0.50000  -0.00443 0.562029
2.2 20 5.05220 1.86210 -0.03655  -0.50000  -0.00477 0.54265
2.3 20 4.97410 1.65010 -0.04494  -0.50000  -0.00474 0.54389
24 20 4.77770 1.60610 -0.07857  -0.50000  -0.00396 0.54233
2.5 20 4.67530 1.58270 -0.07273  -0.50000 -0.00373 0.55847
2.8 20 4.45660 1.54110 <0.04862  -0.50000  -0.00316 0.57244
2.7 20 4.44610 1.48830 -0.03467  -0.50000  -0.00322 0.57384
2.8 20 4.47080 1.44010 -0.03826  -0.50000  -0.00326 0.58967
2.9 20 4.38250 1.44520 -0.04246  -0.50000  -0.00321 0.60488
3.0 20 4.27870 1.46480 -0.02866  -0.50000  -0.00314 0.63680
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2. Evaluacién del peligro sismico en la ciudad de México

Tabla 2.2 Valores esperados posteriores de los coeficientes o;y o para el componente EW (continuacién).

T(s) No.dedatos E"[o]  E"[oal  E"[os]  E"[o]  E"[os] E"[o]

3.1 20 4.25620 1.44450 -0.02160  -0.50000  -0.00316 0.66607
3.2 20 4.20270 1.42370 -0.02053  -0.50000  -0.00313 0.67703
3.3 20 417110 1.39200 -0.01636  -0.50000  -0.00312 0.68154
3.4 20 4.11200 1.39070 -0.01820  -0.50000  -0.00315 0.67473
3.5 20 4.01630 1.41100 -0.00293  -0.50000  -0.00322 0.67890
36 20 3.90930 1.46080 -0.00385 -0.50000 -0.00331 0.66895
3.7 20 3.743850 1.50720 0.00224 -0.50000  -0.00329 0.66762
38 20 3.56860 1.53460 0.01344 -0.50000  -0.00322 0.67729
3.8 20 3.49190 1.54860 0.01354 -0.50600  -0.00315 0.69650
4.0 20 3.43280 1.54210 0.00446 -0.50000  -0.00310 0.71408
4.1 20 3.34520 1.54370 -0.00665  -0.50000  -0.00296 0.72009
42 20 3.25680 1.62770 -0.01413  -0.50000  -0.00281 0.71708
4.3 20 3.26880 1.47710 -0.00577  -0.50000  -0.00286 0.72258
44 20 3.26400 1.44310 -0.00565  -0.50000  -0.00292 0.72083
4.5 20 3.23020 1.42350 -0.01256  -0.50000  -0.00293 0.72251
4.5 20 3.18420 1.41860 -0.02459  -0.50000  -0.00296 0.72445
4.7 20 3.13680 1.42130 -0.03430  -0.50000  -0.00302 - 0.72952
4.8 20 3.10350 1.42420 -0.03699  -0.50000  -0.00311 0.73408
4.9 20 3.07480 1.42860 -0.03980  -0.50000  -0.00320 0.73968
50 20 3.04720 1.42870 -0.04402  -0.50000  -0.00328 0.74362
51 20 3.01770 1.42690 -0.04735  -0.50000  -0.00335 0.74153
5.2 20 2.96840 1.43660 -0.05316  -0.50000  -0.00338 0.72838
53 20 2.92050 1.45120 -0.066656  -0.50000  -0.00343 0.71910
54 20 2.89080 1.46290 -0.05611 -0.50000  -0.00354 0.71853
5.5 20 2.86880 1.46760 -0.04821 -0.50000  -0.00367 0.71749
56 20 2.83500 1.48230 -0.02704  -0.50000 -0.00385 0.72533
57 20 2.81010 1.48000 -0.00628  -0.50000  -0.00402 0.73663
5.8 20 2.78310 1.48580 0.01681 -0.50000  -0.00416 0.75323
59 20 2.75490 1.46960 0.03617 -0.50000  -0.00420 0.77374
6.0 20 2.74000 1.45800 0.04808 -0.50000  -0.00428 0.78362
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2. Evaluacién del peligro sismico en la ciudad de México

Tabla 2.3 Valores esperados posteriores de los coeficientes o,y o para el componente NS.

T(s) No.dedatos E"[oa;] E"[a;) E"[o3] E" o] E"jas) E"{o]

0.0 20 5.91030 1.20930 -0.10366 -0.50000 -0.00605 0.43591
0.1 19 6.08860 1.16830 -0.10892 -0.50000 -0.00613 0.43784
0.2 19 6.67950 1.08570 -0.11466 -0.50000 -0.00694 0.43424
0.3 20 7.02530 1.13450 -0.10565 -0.50000 -0.0077% 0.40469
04 20 6.88390 1.18820 -0.08970 -0.50000 -0.00730 0.49651
0.5 20 7.33480 1.21440 -0.09841 -0.50000 -0.00863 0.43883
0.6 20 6.59030 1.26970 -0.06649 -0.50000 -0.00695 0.45689
0.7 20 6.94490 1.25790 -0.08313 -0.50000 -0.00763 0.44119
0.3 20 6.63840 1.26240 -0.04921 -0.50000 -0.00683 0.47148
0.9 20 6.41590 1.28040 -0.03138 -0.50000 -0.00611 0.45668
1.0 20 6.75450 1.30020 -0.07268 -0.50000 -0.00693 0.45231
1.1 20 6.69620 1.27090 -0.04959 -0.50000 -0.00688 0.44563
1.2 20 6.80930 1.25960 -0.05852 -0.50000 -0.00727 0.47150
1.3 20 6.35990 1.24510 -(.05352 -0.50000 -0.00667 0.49506
1.4 20 6.36280 1.24750 -0.04595 -0.50000 -0.00593 0.49893
1.5 20 6.27030 1.35640 -0.08604 -0.50000 -0.00565 0.51641
1.6 20 6.49680 1.44250 -0.11605 -0.50000 -0.00616 0.53014
L7 20 $.60750 1.46100 -0.09922 -0.50000 -0.00644 0.55191
R 20 5.77960 1.37000 -0.08099 -0.50000 -0.00374 0.57378
L9 20 5.68960 1.33550 -0.06813 -0.50000 -0.00379 0.58257
2.0 20 5.60390 1.30380 -0.04696 -0.50000 -0.00381 0.61282
2.1 20 5.53400 1.25620 -0.03435 -0.50000 -0.00367 0.64125
2.2 20 5.53920 1.24260 -0.03706 -0.50000 -0.00369 0.66666
23 20 5.53230 1.24820 -0.04416 -0.50000 -0.00374 0.67991
24 20 5.53820 1.24150 -0.05613 -0.50000 -0.00385 0.68724
25 20 5.52290 1.23810 -0.06556 -0.50000 -0.00390 0.66944
2.6 20 5.49540 1.24350 -0.06045 -0.50000 -0.00399 0.65122
2.7 20 5.40910 1.25570 -0.06650 -0.50000 -0.00392 0.62028
23 20 5.29360 1.27940 -0.06741 -0.50000 -0.00391 0.62041
29 20 5.17430 1.30480 -0.06250 -0.50000 -0.00392 0.63362
3.0 20 4.8541¢ 1.40530 -0.05942 -0.50000 -0.00383 0.61250
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2. Evaluacién del peligro sismico en la ciudad de México

Tabla 2.3 Valores esperados posteriores de los coeficientes o,y o para el componente NS (continuacion).

T(s) No.dedatos E"[o;]  E"[a]  E"[as]  E'la]  E"[al E"[s]

31 20 4.73900 1.42630 -0.06543 -0.50000 -0.00373 0.59950
32 20 4.56390 1.44570 -0.07404 -0.50000 -0.00347 0.59082
33 20 4.37390 1.46830 -0.08353 -0.50000 -0.00319 0.58432
34 20 423870 1.43010 -0.09787 -0.50000 -0.00299 0.57427
3.5 20 4.09300 1.49580 -0.10452 -0.50000 -0.00281 0.56796
3.6 20 3.95940 1.51170 -0.11027 -0.50000 -0.00268 0.56923
37 20 3.33080 1.51880 -0.10666 -0.50000 -0.00258 0.57425
38 20 3.70350 1.52850 -0.09781 -0.50000 -0.00250 0.58248
39 20 3.61990 1.52770 -0.09232 -0.50000 -0.00247 0.59284
4,0 20 3.52440 1.53080 -0.08811 -0.50000 -0.00241 0.60285
4.1 20 3.43710 1.53000 -0.07909 -0.50000 -0.00235 0.61474
4.2 20 3.35390 1.53710 -0.07251 -0.50000 -0.00229 0.62714
43 20 3.28590 1.54370 -0.07650 -0.50000 -0.00225 0.63184
4.4 20 3.23740 1.54750 -0.07428 -0.50000 -0.00231 0.63276
435 20 3.21050 1.55230 °  -0.06795 -0.50000 -0.00246 0.63160
4.6 20 3.18790 1.55930 -0.05542 -0.50000 -0.00263 0.63782
4.7 20 3.18110 1.55530 -0.04246 -0.50000 -0.00280 0.64767
4.3 20 3.15270 1.55650 -0.03299 -0.50600 -0.00293 0.65617
4.9 20 3.10590 1.54990 -0.02529 -0.50000  -0.00297 0.6634%
5.0 20 3.04240 1.54640 -0.02172 -0.50000 -0.00293 0.67240
5.1 20 2.96200 1.55480 -0.02291 -0.50000 -0.00287 0.67958
5.2 20 2.87780 1.55160 -0.02015 -0.50000 -0.00278 0.68496
53 20 2.79200 1.54420 -0.01255 -0.50000 -0.00271 0.69019
5.4 20 2.72230 1.54450 -0.00686 -0.50000 -0.00268 0.69296
5.3 20 2.67110 1.54630 -0.00118 -0.50000 -0.00270 0.69240
5.6 20 2.63440 1.54210 0.00801 -0.50000 -0.00276 0.69579
5.7 20 2.62980 1.54050 0.01569 -0.50000 -0.00289 0.69947
5.8 20 2.62920 1.54590 0.02195 -0.50000 -0.00303 0.70426
5.9 20 2.62980 1.54050 0.01569 -0.50000 -0.00289 0.69947

6.0 20 2.62920 1.54550 0.02195 -0.50000 -0.00303 0.70426
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2. Evaluacién del peligro sismico en la ciudad de México

Tabla 2.4 Valores esperados posteriores de los coeficientes o, y o para la media geométrica de la
aceleracion espectral.

T(s) No.dedates E"[a;]  E"[o]  E"[oas]  E"[w]  E"[ad E"[o]

0.0 20 5.89290 1.24570 -0.09757 -0.50000 -0.00632 0.41983
0.1 19 6.08310 1.19540 -0.09668 -0.50000 -0.00643 0.43341
0.2 19 6.79420 1.06750 -0.09858 -0.50000 -0.00732 0.43005
0.3 20 6.96230 1.13030 -0.10357 -0.50000 -0.00768 0.38868
0.4 20 6.76320 1.25130 -0.09682 -0.50000 -0.00727 0.44214
0.5 20 6.90390 1.22360 -0.08753 -0.50000 -0.00753 0.41710
0.6 20 6.59410 127480 -0.06763 ~0.50000 -0.00693 043316
0.7 20 6.77550 1.34450 -0.04662 -0.50000 -0.00760 0.45236
0.8 20 6.59410 1.36760 -0.03662 -0.50000 -0.00705 0.44770
0.9 20 6.45340 1.34700 -0.02440 -0.50000 -0.00648 0.42867
1.0 20 6.56380 1.33870 -0.05429 -0.50000 -0.00665 0.42775
1.1 20 6.67010 1.31860 -0.05696 -0.50000 -0.60703 0.43626
12 20 6.69030 1.31670 -0.05225 -0.50000 -0.00723 0.44576
1.3 20 6.61860 1.3183¢ -0.04406 -0.50000 -0.00723 0.45722
1.4 20 6.48250 1.3203¢ -0.06347 «0.50000 -0.00662 0.45886
1.5 20 6.37410 1.37420 -0.08896 -0.50000 -0.00616 0.47824
1.6 20 6.46140 1.42680 -0.10542 -0.50000 -0.00632 0.48386
1.7 20 6.39490 1.42910 -0.10135 -0.50000 -0.00604 0.50109
18 20 6.09120 1.40880 -0.09393 -0.50000 -0.00516 0.52712
1.9 20 5.93780 1.39670 -0.07854 -0.50000 -0.00494 0.52748
2.0 20 5.86980 1.38540 -0.05267 -0.50000 -0.00505 0.53709
2.1 20 5.80570 1.39380 -0.03657 -0.50000 -0.00522 0.56940
22 20 5.83670 1.40320 -0.04392 -0.50000 -0.00547 0.59354
23 20 5.84080 1.41620 -0.05743 -0.50000 -0.00561 0.59214
24 20 5.83800 1.40320 -0.07922 -0.50000 -0.00559 0.58237
2.5 20 5.83230 1.39370 -0.08121 -0.50000 -0.00570 0.58400
2.6 20 5.85800 1.39510 -0.06917 -0.50000 -0.00601 0.58756
2.7 20 5.75400 1.39050 -0.06887 -0.50000 -0.00589 0.57904
2.8 20 5.66160 1.39370 -0.07170 -0.50000 -0.00583 0.57934
29 20 5.55180 1.41260 -0.07024 -0.50000 -0.00579 0.58407
3.0 20 5.42140 1.43440 -0.0608¢ -0.50000 -0.00568 0.59134
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2. Evaluacion del peligro sismico en la cindad de México

Tabla 2.4 Valores esperados posteriores de los coeficientes a; y o para la media geométrica de la
aceleracion espectral.

T(s) No.dedatos E"[o;]  E"a,]  E"[os] E"og — E"[ad E"{c]

31 20 5.32300 1.45550 -0.06183 -0.50000 =0.00560 0.59488
32 20 5.17850 1.46620 -0.06368 -0.50000 -0.00537 0.59129
33 20 5.04760 1.46840 -0.06438 -0.50000 -0.00519 0.58594
34 20 4.83270 1.47310 -0.06784 -0.50000 -0.00477 0.57814
35 20 4.60260 1.48990 -0.06365 -0.50000 -0.00438 0.57545
3.6 20 4.41980 1.51250 -0.06782 -0.50000 -0.00412 0.56937
3.7 20 4.20030 1.53570 -0.06716 -0.50000 -0.00377 0.56490
38 20 3.99230 1.55170 -0.06380 -0.50000 -0.00344 0.56863
39 20 3.81230 1.55840 -0.06047 -0.50000 -0.00314 0.58170
4.0 20 3.63670 1.56010 -0.065951 -0.50000 -0.00283 0.59661
4.1 20 3.43770 1.54890 -0.06180 -0.50000 -0.00254 0.60756
42 20 3.34290 1.53750 -0.06438 -0.50000 -0.00225 0.61156
43 20 3.28480 1.51170 -0.05615 -0.50000 -0.00219 0.62090
4.4 20 3.19550 1.49520 -0.05207 -0.50000 -0.00203 0.62776
4.5 20 3.09800 1.48640 -0.05698 -0.50000 -0.00187 0.63315
4.6 20 3.06140 1.48940 -0.06039 -(.50000 -0.00196 0.63549
47 20 3.09620 1.50110 -0.06049 -0.50000 -0.00232 0.63683
4.8 20 3.15830 1.51430 -0.05360 -0.50000 -0.00276 0.64459
4.9 20 3.23840 1.52180 -0.04547 -0.50000 -0.00325 0.65558
5.0 20 3.28870 1.52820 -0.03953 -0.50000 -0.00364 0.66443
5.1 20 3.27920 1.52370 -0.03394 -0.50000 -0.00379 0.67003
5.2 20 3.21300 1.52080 -0:03120 -0.50000 -0.00375 0.67315
5.3 20 3.12130 1.52660 -0.03198 -0.50000 -0.00364 0.67495
5.4 20 3.02120 1.52680 -0.03054 -0.50000 -0.00350 0.67766
5.5 20 2.93450 1.52300 -0.02440 -0.50000 -0.00340 0.68002
5.6 20 2.89140 1.53290 -0.01676 -0.50000 -0.00348 0.68336
5.7 20 2.90140 1.54080 -0.00898 -0.50000 -0.00371 0.68717
58 20 2.94380 1.5417¢ 0.00253 -0.50000 -0.00403 0.69477
5.9 20 3.02080 1.54130 0.01408 -0.50000 -0.00444 0.70459
6.0 20 3.09750 1.54680 0.02315 -0.50000 -0.00484 0.71082
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2. Evaluacién del peligro sismico en la ciudad de México
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Fig. 2,7a Valores esperados posteriores de los coeficientes o,y la desviacion estandar del logaritmo natural de la
aceleracion espectral componente EW.
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Fig. 2.7b Valores esperados posteriores de los coeficientes a;y la desviacion esténdar del logaritmo natural de la
aceleracion espectral componente NS.

34



2. Evaluacion del peligro sismico en la ciudad de México
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Fig. 2.7c Valores esperados posteriores de los coeficientes a;y la desviacion estandar del logaritmo natural de la
aceleracion espectral para la media geoméirica de Ia aceleracion espectral,
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Fig. 2.8a Espectros observados (linea continug) y estimados (con puntos para la forma normalizada y con
segmentos para la ley de atenuacion espectrall componente EW.
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2. Evaluacién del peligro sismico en la ciudad de México
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Fig. 2.8b Espectros observados (linea continua) y estimados (con puntos para la forma normalizada y con
segmentos para la ley de atenuacion espectral) componente NS.
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Fig. 2.8c Espectros observados (linea continua) y estimados (con puntos para la forma normalizada y con
segmentos para la ley de atenuacion espectral) para la media geométrica de la aceleracion espectral.
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Fig. 2.9a Variacién de la forma especiral con la magnitud para M,=6.5, 7.0, 7.5 y 8.0 (de abgjo para arriba)
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Fig. 29b Variacidn de la forma espectral con la distancia para R=300, 350, 400 y 450 km (de arriba para abajo)
considerando una magnitud constante M,,=7.0.

2.4.4 Forma normalizada vs. la ley de atenuacion espectral

En la fig. 2.10 se comparan las desviaciones estandar de los errores que se cometen al estimar
el espectro de respuesta con los dos métodos. Ambas tienden a crecer con el periodo; a
periodo corto la desviacién estindar para la forma normalizada es menor, y a periodo largo
sucede o opuesto, es decir, la desviacion estandar es menor en la ley de atenuacion. Para
seleccionar la técnica que se usara para estimar el espectro de respuesta en estudios posteriores

se hace el anélisis que sigue.

Ambas técnicas presentan diferencias de lo que se estima respecto a lo observado. Con el fin
de tratar de explicar las variaciones en las formas espectrales, aun para sismos equidistantes y
de igual magnitud como los ocurridos el 7 de junio de 1982 y el 25 de abril de 1989
correspondientes a los eventos No.8 y 16 (ver fig. 2.3a, 2.3b y 2.3¢ de la seccion 2.4.1), que
dan como resultado errores en las técnicas para estimar los espectros, se construyeron las
graficas de las figs. 2.11a, 2.11b, 2.11c y 2.11d, las cuales ayudan a corroborar el efecto de la
magnifud en las ordenadas espectrales. En las figs.2.11a y 2.11b se muestran las ordenadas
espectrales registradas en la estacion CU, para los componentes EW y NS respectivamente,
normalizadas a igual distancia. En general, se observa que las ordenadas espectrales tienden a
crecer exponencialmente con la magnitud, como lo indica la ec. 2.8, lo cual confirma que Ia

20




2. Evaluacion del peligro sismico en la ciudad de México

forma del espectro de respuesta si depende de este parimetro; este hecho contrasta con el
procedimiento que se sigue para estimar el espectro de respuesta con la forma espectral
normalizada, en el que aun cuando la aceleracion méaxima del terreno crece con la magnitud la
forma del espectro de respuesta no cambia al incrementarse la magnitud del sismo.

Con el fin de reforzar la conclusion anterior y ver con mayor claridad el efecto de la magnitud
en la forma del-espectro de respuesta, en las figs. 2.11¢c y 2.11d se presentan, para la estacién
No. 56 y los sismos del 31 de mayo de 1990y el 14 de septiembre de 1995, el espectro de
respuesta observado y el estimado con el uso de los CER considerando en la estacion CU, el
espectro estimado con la ley de atenuacion espectral y el espectro estimado en dicha estacion
con la forma espectral normalizada. La estacion No. 56 estd localizada en la zona del lago,
donde la mayoria de los espectros de respuesta se caracterizan por tener dos picos. En la forma
de estos el efecto de la magnitud se manifiesta de la siguiente manera: cuando 1a magnitud del
sismo es baja, la energia se concentra en periodos cortos y a medida que la magnitud crece, la
energia se concentra en periodos largos. En el caso del sismo del 31 de mayo de 1990 con
magnitud M, =6.1, 1a mayor cantidad de energia se concentré en periodos cortos, este efecto
hizo que el primer pico del espectro observado pricticamente igualara al segundo, guardando
una relacién entre ambos picos de 0.99; en el espectro estimado con los CER y la ley de
atenuacion espectral para obtener el espectro en la estacion CU esa relacion fue de 1.23 y en el
espectro estimado con los CER y la forma espectral normalizada para obtener el espectro en la
estacion CU dicha relacion fue 1.67. En el sismo del 14 de septiembre de 1995 con magnitud
M,=7.3, la energia se concentré en periodos largos, por tanto, la relacién entre los dos picos
del espectro observado crecié a 1.84, para el espectro estimado con los CER y la ley de
_atenuacion espectral para obtener el espectro en la estacidn CU la relacion también crecid a
1.54 y en el espectro estimado con los CER y la forma espectral normalizada para obtener el
espectro e 1a estacion CU dicha relacion se mantuvo constante en 1.67. Con este ejemplo se
demuestra que la forma del espectro estimado con la forma espectral normalizada en la
estacion CU no depende de la magnitud, ya que, al estimar el espectro de respuesta en las
estaciones del lago con los CER y a partir del espectro en la estacion CU estimado con dicha
forma espectral normalizada, la relacién entre los dos picos caracteristicos del espectro
estimado en la zona del lago se mantiene constante al incrementarse la magnitud; cuando,
tedricamente, dicha relacién debe crecer a medida que la magnitud también crece. En tanto
que, al usar la ley de atenuacion espectral para obtener el espectro de respuesta en la estacion
CU'y luego los CER para posteriormente obtener el espectro-de respuesta en las estaciones del
lago, la relacién entre los dos picos caracteristicos de este espectro si crece al incrementarse la
magnitud; lo que confirma que la ley de atenuacion espectral si tiene en cuenta el efecto de la
magnitud en la forma del espectro de respuesta.

Por otra parte, un efecto que no se consider6 fue la direccionalidad; para estudiar este efecto se
hizo el cociente entre la aceleracion espectral observada () v la estimada con la ley de
atenuacion espectral propuesta (Sz.). Esto permite descontar los efectos de magnitud, distancia
y sitio; posteriormente se grafico, en las figs. 2.12a y 2.12b el azimut epicentral y el cociente
_resultante. De las graficas se concluye que el efecto azimutal se puede despreciar dada la
dispersién en que se presenta para la gran mayoria de los periodos, lo que implica que las
formas espectrales registradas en la estacidon CU, es posible que estén influenciadas por
efectos diferentes a la direccionalidad, magnitud y distancia, tales como: efectos del
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mecanismo de fuente o profundidad del foco, estudiado por Cardenas et al. (1996). Tales
efectos dificilmente se pueden tener en cuenta en el fugcional de una ley de atenuacion,

De acuerdo con lo anterior, fa dispersién mostrada al estimar el espectro de respuesta con las
formas espectrales normalizadas sobre todo a periodo largo es debida, por una parte a que este
método no considera los efectos de magnitud y distancia y por otra a los que se mencionan al
final del Gltimo parrafo. Aunque a periodo corto el error cometido por la ley de atenuacion al
estimar el espectro es mayor, se compensa con el hecho de que ésta toma en cuenta las
variaciones que presentan las formas espectrales con la magnitud y la distancia, las cuales se
toman muy importantes al estimar los espectros de respuesta en la zona de transicién y del
lago, debido a los efectos de amplificacion del valle.

En conclusién, dadas las ventajas que presenta el uso de la ley de atenuacién espectral, es la
técnica que se emplea en lo que resta de este trabajo.

Componente EW Componente NS MG

1.2
1.0F
Br - . .
o 6 o .6 6
AP 4F 4
2F 2f 2F
.o | L 1 1 L -0 | 1 ] 1 ‘0 ] i i i
0 1 2 3 4 5 6 ¢ 1 2 3 4 5 0 1 2 3 4 5 6
T (s) T (8) T (s)

Fig. 2.10 Desviacion estandar del error (con puntos para la forma normalizada y con linea continua para la ley
de atenuacion espectral).
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Fig. 2.11b Efecto de la magnitud en las ordenadas espectrales componente NS.
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Fig. 2.12a Efecto del azimut en las ordenadas espectrales componente EW.,
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Fig. 2.11d Efecto de la magnitud en el espectro de respuesta estimado en la estacion No. 56 a partir del espectro
estimado en la estacion CU con la ley de ateniacion espectral y la forma espectral normalizada considerando un
sismo de magnitud moderada.

2.5 Estimacion del espectro de respuesta en las zonas de transicion y del
Lago

Después del sismo del 19 de septiembre de 1985, se han hecho numerosos estudios dirigidos a
estimar el espectro de respuesta en la zona del lago, Ia mayor parte de ellos con base en el uso
del espectro de Fourier y la teorfa de vibraciones aleatorias. Los principales estudios fueron
realizados por Ordaz ef al. (1988), Rosenblueth y Arciniega (1992), Reinoso ef al. (1992) y
Arciniega et al. (1993). Rosenblueth y Arciniega (1992), propusieron como alternativa usar
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los CER, referidos a la estacién CU 'y calculados como el promedio de los cocientes para los
sismos registrados entre el espectro de respuesta en alguna de las estaciones de suelo blando y
la estacion CU. Estudiando tanto el procedimiento que usa el espectro de amplitudes de
Fourier y los CER, los mismos autores concluyeron que su efectividad es practicamente la
misma. Con base en este hecho y en que usar los CER permite realizar cdlculos con mayor
rapidez, en el presente estudio se hace uso de los CER para estimar ¢l espectro de respuesta en
las zonas de transicion y del lago.

Los cocientes toman en consideracién para un intervalo dado de valores el efecto de la
magnitud, la distancia y el azimut; de igual manera suponen comportamiento lineal del terreno
durante un temblor. Hasta ahora la tesis de comportamiento lineal se ha mantenido, excepto en
la estacién de central de abastos oficinas (CD, ver para su localizacién la fig. 2.13), donde
durante el temblor del 19 de septiembre de 1985 hubo evidencia de comportamiento no lineal
del suelo. Rosenblueth y Arciniega (1992), refieren que el comportamiento no lineal del suelo
podria ocurrir durante un temblor de magnitud A;=8.2 a 8.4 con foco a aproximadamente 220
km de distancia de la ciudad de México.

2.5.1 Procedimiento empleado para calcular los cocientes espectrales de respuesta

El procedimiento que se sigue fue con base en Arciniega ef al. (1993) que consiste en calcular,
para cada temblor, un espectro promedio para las estaciones de la zona firme y con éste
calcular el CER en las estaciones de 1a zona de transicion o del lago. Una vez conocidos los
CER en cada temblor se toma un promedio de todos ellos, el cual se usa para estimar el
espectro de respuesta en las zonas de transicién y del lago. El tomar un promedic de los
espectros en la zona firme ayuda a reducir la dispersion en los CER (Arciniega et al., 1993).
Este proceso difiere ligeramente del que usaron Rosenblueth y Arciniega (1992), donde se
toma como referencia a la estacién CU'y no un espectro promedio en la zona firme.

2.5.2 Cilculo de los cocientes espectrales de respuesta

Las estaciones y temblores que se tomaron en cuenta para el calculo de los cocientes
espectrales se listan en la tabla 2.4. Se usaron vnicamente las estaciones del Instituto de
Ingenieria (I de I} y del Centro de Instrumentacion y Registro Sismico (CIRES). En la zona
firme se consideraron todas las estaciones que administran ambas instituciones; en las zonas
de transicion y del lago se seleccionaron las estaciones en funcién del nimero de sismos que
han registrado desde su instalacién, la posicién que ocupan en la distribucién dentro de la
ciudad, el periodo caracteristico del suelo y la amplificacion de movimiento que presentan,

En la fig. 2.13 se muestra la ubicacion geografica de todas las estaciones acelerograficas de la
ciudad, dentro de las cuales estan las estaciones seleccionadas. Las figs. 2.144, 2.14b, 2.15a,
2.15b, 2.16a y 2.16b contienen los CER promedio, cuyos picos coinciden aproximadamente
con ¢} periodo predominante del movimiento del terreno.
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Tabla 2.4 Estaciones y sismos considerados en el calculo de los CER.

19 08 25 02 11 33 24 23 10 14 09
sep. feb. abr. may. may, may. | ect. may. dir. sep. oct.
Est. Ts | 1985 | 1988 | 1989 | 1990 1990 | $991 | 1993 | 1994 | 1994 | 1995 1995
M, M, M, M, M, M, M, M, M, M, M,
8.1 58 6.9 51 53 6.1 6.6 5.6 6.2 53 7.6
01271, 21 - 1 1 1 1 i 1 1 - 1 -
03ZL 19 | - 1 1 1 1 1 - - 1 1 1
05 ZL 1.9 - 1 1 1 1 1 - 1 - - 1
06 ZL. 2.8 - - 1 - - c 1 1 1 - 1
07 ZF 0.5 - - 1 - - 1 1 - 1 1 1
08 ZL 2.2 - 1 1 c 1 1 1 1 I 1 1
09 ZL 25 - 1 1 1 1 1 - i 1 - -
R2ZL 38 - c i c c 1 1 ¢ 1 1 1
13ZF 0.5 - - 1 1 1 I 1 1 1 1 1
17 ZL i2 - 1 1 1 - 1 1 i 1 - 1
18 ZF 05 - - 1 - - - - - - 1 -
197ZL 217 - 1 1 1 - c 1 i 1 1 i
21ZF 0.5 - - - - 1 H 1 1 1 1 1
24ZT 1.1 - [ - 1 1 - - - 1 1 1
27ZT 0.8 - 1 1 - 1 - 1 1 1 - i
28ZF 035 - - 1 - c 1 - 1 1 1 -
0ZT 05 - c 1 1 c 1 1 1 1 1 -
31 ZL 5.2 - c 1 1 1 1 1 1 1 1 -
34ZF 05 - c 1 c 1 1 1 1 - 1 1
ISZL 5.0 - - 1 - - - 1 1 - 1 -
36ZL 35 - c - - c 1 1 1 1 - -
40 ZF 0.5 - - - - 1 [ - 1 1 - i
41 71, 47 - c 1 i 1 ] 1 1 ] - 1
44 7L 13 - c 1 - c 1 1 [ - - i
47 ZF 0.5 - ! 1 1 - 1 1 - 1 1 1
48 Z1. 24 - [ 1 c [ 1 - c 1 1 1
49 ZL 28 - [ 1 [ 1 1 1 1 1 - 1
517L 22 - 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1
S4ZL 11 - 1 1 H i 1 1 1 1 1 1
56 ZL 24 - [+ 1 1 1 1 - 1 1 1 1
64 ZF 05 - - - - - - - - - - [
72ZL 2.5 - 1 [ c 1 1 1 1 1 1
T4 LF 05 - c 1 1 1 1 1 i 1 1 1
T8 LF 05 - [ 1 - - 1 1 1 i 1 1
CUZF 0.5 1 1 1 - 1 1 1 i 1 1 i
TY ZF¥ 05 1 1 1 - 1 1 - 1 1 1 1
CDZL 3z - 1 1 c c 1 1 1 1 1 1
SCZL 19 i 1 1 - - ! 1 c 1 1 1
ROZL 13 - - 1 1 - - - 1 - 1 1
Simbologia :
ZF Zona firme
ZT Zona de transicién
Z1. Zona del Lago

Ts Periodo caracteristico calculado por el Centro de Investigacion Sismica de [a Fundacién Javier Barros
Sierra

} Sismo registrado

¢ Registro corto

- Sismo no registrado o registro defectuoso
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Fig. 2.13 Localizacion de las estaciones acelerogdfiacas en las tres zonas sismicas de la ciudad de México.
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Fig. 2.16a Cocientes de respuesta espectral promedio para la media geométrica de la aceleracion espectral,
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Fig. 2.16b Cocientes de respuesta espectral promedio para la media geométrica de la aceleracion espectral,

2.5.3 Incertidumbre asociada a los cocientes espectrales de respuesta

En las figs. 2.17a, y 2.17b se grafica la dispersion de los CER en funcidn de coeficientes de
variacion correspondientes al componente EW de las estaciones seleccionadas, los cuales
resultaron ser aceptables. Para reforzar esta conclusion y evaluar qué tanta influencia tiene la
dispersion de los CER al estimar el espectro de respuesta en suelo blando se construyeron las
figs. 2.18a y 2.18b correspondientes a las estaciones 56 y SC (ver fig. 2.3 para su localizacion)
respectivamente, en ambas figuras se presentan del lado izquierdo los espectros de respuesta
observados y los estimados, usando el espectro observado en la zona firme y los CER; del lado
derecho estan nuevamente los espectros observados y los estimados, pero ahora haciendo uso
de la ley de atenuacién espectral para conocer el espectro de respuesta en la zona firme y los
CER. De las figuras de la izquierda se deduce que el uso de los CER no es una fuente
importante de incertidumbre, mientras que de las figuras de la derecha se concluye que la ley
de atenuacidn espectral genera una mayor incertidumbre al estimar el espectro en la zona de
suelo blando, lo que implica que para estimar el espectro en suelo blando con los CER
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resultard tan preciso como lo permita el espectro estimado en la zona firme. En los
componentes NS y MG se observaron resultados similares a los descritos en este parrafo.
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Fig. 2.17a Coeficiente variacion de los cocientes espectrales componente EW,
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Fig. 2.18a Especiros observados vs. estimados con los cocientes especirales para el componente EW en la
estacion SCT (estacion localizada en la Secretaria de Comunicaciones y Transportes en la zona HI). Método 1
con el espectro de zona firme observado en la estacion CU y Método 2 con el espectro de zona firme estimado
con la ley de atenuacion especiral.
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Fig, 2.18b Especiros cbservados vs. estimados con los cocientes espectrales para el componente EW en la
estacion 56 (estacion localizada en la zona I1l). Método 1 con el espectro de zona firme observado en la estacion
CUy Método 2 con ! espectro de zona firme estimado con la ley de atenuacién espectral.

2.6 Cdlculo de las curvas de peligro sismico y estimacion de espectros de
respuesta asociados a distintos periodos de reforno

Esta seccion se expone el procedimiento que permite el calculo de las curvas de peligro
sismico, mediante las cuales se estima el espectro de respuesta con distintos periodos de
retorno en los distintos tipos de suelo de la ciudad de México. Las curvas de peligro sismico se
calculan suponiendo que la inica fuente sismica es la costa del Pacifico mexicano.

2.6.1 Catilogo de Sismos

El catdlogo sismos con que se contd en el estudio se presenta en el apéndice E. La base del
catalogo se tomo de Zudiiga (1996), el cual contiene sismos superficiales registrados de 1900 a
1995 con magnitudes M, a partir de 4.5. También, se corroboraron los datos del catélogo base
con el catalogo publicado por Singh ef al.(1984). Aunque ¢l catalogo de Ziiliga (1996) es para
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magnitud M,, ésta es aproximadamente igual en valor a M, en el intervalo de magnitudes que
se manejo en la ley de atenuacion.

Para estudiar qué tan completo estaba el catalogo de sismos considerados se construyeron las
graficas de la fig. 2.18, de ellas se dedujo que el catilogo esta completo para magnitudes de
7.0 6 mayores de 1900 a 1995, para magnitudes de 6.0 6 mayores de 1955 a 1995, y para
magnitudes de 4.5 6 mayores de 1965 a 1995.

600

500 1

400 ~

300 4

200 1

Eventos con Ms>4.5

100 4

0 : - x r
1880 1800 1920 1940 1960 1980 2000

Ao

Fig. 2.19a Eventos sismicos con magnitud Ms>4.5.
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Fig. 2.19c Eventos sismicos con magnitud Ms>7.0,

2.6.2 Tasa de excedencia de la aceleracion espectral

El modelo seleccionado para simular la ocurrencia de sismos es el proceso Poisson, es decir,
se supone que la ocurrencia de una ordenada espectral, en alguin periodo, es independiente del
tiempo transcurrido desde ultimo temblor. Por tanto, la tasa de excedencia de la aceleracién
espectral es, de acuerdo con Esteva (1968) y Cornell (1969):

Vsal®) =V, [1- Po (5] @.11)

donde: [1-Pg,(5)] es la probabilidad de excedencia de la ordenada espectral Sa=s y v, es un
parametro que se define en la seccion 2.6.3. La funcion de densidad de probabilidad de la
aceleracion espectral, pg,(s), es (Ordaz ef al., 1989; Reiter,1990):

Ps.(8)= [ P MIpp®ps.(s | mr) drdm (2.12)

Riram)
donde: ps.fs /m,r) es la funcién de densidad de probabilidad de la aceleracién espectral
dadas la magnitud y la distancia, pp(m) es la funciéon de densidad de probabilidad de Ia
magnitud y pg(¥) es la funcién de densidad de probabilidad de la distancia, ambas funciones se
definen a continuacion. Esta ecuacion es valida para la estacién CU y en cualquier otra
estacion acelerografica si no se considera la incertidumbre debida al uso de los CER.

Funcion de densidad de probabilidad de la magnitud, p,(m)

Un pardmetro que estd relacionado con la cuantificacion de la sismicidad local y que es
funcién de pp(m), es la tasa de excedencia de la magnitud y estd definida por Cornell y
Vanmarcke (1969):

-Bm _ -PMy

e -e
V m - —_—
(m) = v, oMo g PMu

2.13)
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donde: .
M,= es la magnitud por encima de la cual estd completo el catalogo de temblores.

Los parametros v,, By M, se definen en la seccion 2.6.3.

La funcion de densidad de probabilidad de la magnitud se obtiene a partir de la ec. 2.13 y estd
dada por (Cornell y Vanmarcke, 1969):

1 dv(m -
PM(m) _ dfn) = ]-e‘BE‘Ju-Mo)eW Mg) (2_14)

Funcion de densidad de probabilidad de la distancia, p(r)

Para determinar pg(*) se supuso una distribucién de probabilidad uniforme para las
coordenadas del foco, su localizacion se limito a las regiones sismicas definidas por Nishenko
y Singh (1987). Sin embargo, hay que recordar que la distancia en la ley de atenuacién es la
minima entre el area de ruptura y la estacion CU; para su célculo se usé la relacion entre el
momento sismico, la frecuencia de esquina y la dimension caracteristica de la zona de ruptura
1, (ver apéndice B ec. B.3 para su definicién). La dimension caracteristica se tomé como el
radio del area circular asociada a un valor de la magnitud, cuando 2r, supera 80 km (valor
propuesto por Singh y Mortera, 1991), teniendo como centro la linea de la costa, entonces el
area circular de ruptura se transforma en una elipse de area equivalente a la circular,

Funcion de densidad de probabilidad de la aceleracion espectral dadas la magnitud y la
distancia, ps.(s/m,r)

Para establecer pg,(s/m,r) se supuso que el InS,, tiene una distribucién normal. Por tanto S,
dadas la magnitud y la distancia, tiene una distribucion lognormal dada por:

of 2 @.15)

N2 S s 26 s, §a(m,r)

donde: S.(m,r) es la mediana y oy,s, es la desviacion tipica del logaritmo natural, ambos
parametros estin dados por la ley de atenuacién espectral.

Para corroborar la eleccion de la distribucién lognormal se propusieron ademas de esta
distribucion, las distribuciones Gumbel tipo I, Weibull y Gamma, sugeridas por Miranda
(1993) para estimar la probabilidad de excedencia de las ordenadas de espectros ineldsticos.
Todas estas distribuciones se sometieron a la prueba estadistica Kolmogorov-Smirnov para
probar su ajuste con los datos observados(ver, por ejemplo, Ang y Tang, 1975). El resultado
mostrd que las cuatro distribuciones son aceptables, aunque la que mejor ajusta es la
distribucion Weibull. En conclusién, dado que la distribucién lognormal lleva también a
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2. Evaluacion del peligro sismico en la ciudad de México

buenos resultados y es la que cominmente se emplea en el andlisis de peligro sismico, es la
que se usa en este trabajo.

2.6.3 Estimacion de los pardmetros de sismicidad local

Los parametros B, M,, y v, se conocen como pardmetros de sismicidad local y para
cuantificarlos se uso la técnica bayesisna descrita en el apéndice D, ideada por Arboleda y
Ordaz (1993)..El procedimiento consiste en dividir un catdlogo de sismos en un conjunto de &
subcatdlogos no traslapados en el tiempo, asi mismo tomar como variables aleatorias los
paridmetros en cuestion. El significado de los pardmetros de simicidad local es el siguiente:

e [ es un pardmetro adimensional que define la funcién de densidad de probabilidad de la
magnitud;

e M,y v, ademis de definir la funcién de densidad de probabilidad de la magnitud,
representan respectivamente, la magnitud méxima probable que una fuente sismica puede
emitir y la tasa de excedencia asociada a M,

Los parametros de sismicidad local se calcularon teniendo en cuenta que la tUnica fuente
sismica que afecta a Ia ciudad de México es la zona de subduccion de las costas del pacifico
mexicano. Asi mismo, no se considerd la zonificacion hecha por Nishenko y Singh (1987), sin
embargo, en el cilculo de las curvas de excedencia se aplico el procedimiento descrito en la
seccion 2.6.4 con el fin de considerar la variabilidad en la actividad sismica de la zona de
subduccion.

2.6.3.1 Valores esperados a priori de los pardametros de sismicidad local

Los valores a priori de los parametros § y v,, se tomaron como base datos de sismicidad
mundial de acuerdo a Esteva (1968), con estos se obtuvo que E'[B]=2.25 con un coeficiente de
variacion ev[f]=0.22, y ETv,]=1578.64 con cv[v,}=0.88 para una magnitud M,=4.5. El valor
a priori de M, se tomd directamente de Arboleda y Ordaz (1993), quienes tomaron £'[M,]=8.2
con desviacion estandar 'y, =0. 3.

2.6.3.2 Valores esperados posteriores de los pardmetros de sismicidad local

Los valores posteriores de los pardmetros son: E"[B]=1.37, E"[jvo]=12.81 para M,=4.5 y
E"[M,]=8.6.

2.6.4 Curvas de excedenciay espectros de peligro uniforme

La construccidon de las curvas de excedencia se basa, para la estacion CU, en la ley de
atenuacion espectral de la ec. 2.9 y en la ec. 2.11. En las estaciones de las zonas de transicion y
del lago, las curvas de excedencia se calculan con base en las curvas de la estacion CU y los
CER, sin considerar la incertidumbre asociada a éstos, debido a que de acuerdo a la seccion
2.5.3 tal incertidumbre no es significativa.
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Dada la complejidad matemética que implica la solucién de la ec. 2.11, se siguié el camino de
la simulacién para su solucién. Asi, con fines de efectyar [a simulacion la costa del Pacifico se
dividi6 en diez fuentes. Para obtener el nimero de sismos que ocurrird en cada una de las
fuentes, el valor esperado posterior de v, que se calculé en la seccion anterior se extrapolé
para temblores con magnitud mayor a 6.0 usando la ec. 2.13, y después se corrigié en funcion
del niimero de temblores que se han generado en cada una de esas fuentes; esto con el fin de
tener en cuenta, la variabilidad de la sismicidad en la zona de subduccion. Asi, el nimero de
temblores que, se generan en cada una de las fuentes, serd funcién de la una nueva tasa de
excedencia extrapolada y corregida. Siguiendo este procedimiento se obtienen graficas como
ia de la fig. 2.20 donde se presentan las curvas de peligro sismico resultado de la simulacion
para un lapso 1=1,000,000 afios y diferentes periodos de vibrar correspondientes a la estacion
CU componente EW. En la misma figura se comparan estas curvas con las obtenidas de los
espectros de respuesta producto de los registros acelerograficos en la estacion CU. De dicha
comparacion se puede comentar que:

¢ La diferencia entre la curva tedrica y observada para aceleraciones pequefias (menores a 3
cm/s?) se debe posiblemente a problemas en el registro de los acelerogramas ocasionados
por la precision de los aparatos o bien a que el modelo de Poisson no es adecuado para
niveles de tan bajos, mientras que para aceleraciones grandes tal diferencia se atribuye a Ia
falta de informacion;

+ En la parte central las curvas observada y tedrica se ajustan de manera adecuada, lo que
implica que el modelo de Poisson es apropiado para este estudio.

En general se puede decir que el modelo teérico construido para calcular las curvas de peligro
sismico en la estacion CU es confiable; lo mismo se observa el componentes NS y la media
geométrica de la aceleracion espectral. Cabe mencionar que la estacion CU, sea posiblemente
el tnico sitio en el mundo donde existan suficientes registros para poder comparar las curvas
tedricas con las observadas.

Construidas las curvas de peligro sismico para cada perfodo, si se desea un espectro para una
tasa de excedencia o periodo de retorno seleccionados basta con leer de cada curva la
ordenada espectral correspondiente. A los espectros construidos de esta manera se les conoce
como espectros de peligro uniforme. En la figs. 2.21a, 2.21b y 2.21¢ se muestran este tipo de
espectros construidos para el componente MG en las estaciones 31, 36, 49, 51, 56 y SC de la
zona del lago, 24 y 27 de la zona de transicion y la estacion CU,
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Fig. 2,20 Curvas de peligro sismico tedricas y observadas para la estacion CU componente EW,
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Fig. 21a Espectros de peligro uniforme para distintos periodos de retorno y considerando la media
geométrica de la aceleracion espectral.
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CAPITULO 111

EVALUACI Q'N DE LA VULNERABILIDAD EN TERMINOS DE LA
DISTORSION DE ENTREPISO Y CRITERIOS PARA EVITAR LA
INCOMODIDAD PERSONAL Y DANO A OBJETOS

3.1 Introduccion

En general, la distorsion de entrepiso se define como la diferencia de desplazamientos entre
dos niveles consecutivos dividida por la altura del entrepiso, con excepcion de los sistemas
estructurales a base de muros de concreto o de muros de mamposteria, en los que la
distorsion se refiere a la altura total del edificio.

El control de la distorsién de entrepiso en un sistema estructural sometido a una excitacién
sismica es importante por las razones siguientes:

s+ Ante temblores de baja a moderada intensidad, limitar el dafio en elementos no
estructurales, asi como, el dafio estructural;

¢ Ante sismos de gran intensidad, limitar el dafio estructural y evitar la inestabilidad de las
estructuras.

En el presente estudio se usa la distorsion de entrepiso para caracterizar el dafio en los
elementos estructurales y no estructurales. Sin embargo, cuando las estructuras se comportan
inelasticamente, es necesario que ademas de la distorsidn de entrepiso se incorporen
parametros como la ductilidad y la energia histerética disipada, que ayudan a cuantificar con
mayor precision el dafio acumulado durante los ciclos histeréticos,

Asi, en las dos primeras partes de este capitulo se establecen las distorsiones de entrepiso
que inician y dafian completamente a los elementos estructurales y no estructurales. En el
caso de las estructuras de concreto también se incluye la distorsion que inicia la fluencia
estructural.

En una tercera parte, se presentan los parametros (velocidades y aceleraciones méximas de
piso) que ayudan a evitar la incomodidad personal y la caida de objetos.
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La parte final del capitulo se dedica a presentar el procedimiento con el cual se puede
evaluar la vulnerabilidad de los distintos sistemas estructurales y elementos no
estructurales.

3.2 La distorsion de entrepiso que causa dafio estructural

En esta parte del trabajo se investigan las distorsiones de entrepiso asociadas a distintos
niveles de dafio en diferentes sistemas estructurales tradicionalmente usados en la ciudad de
México. Las distorsiones de entrepiso recomendadas se basan en ensayes realizados en
especimenes disefiados con los criterios del RCDF 6 bien similares a estos.

En el estudio de cada uno de los sistemas estructurales, primero se revisan brevemente los
aspectos que afectan su comportamiento y en seguida, con base en resultados experimentales,
se presentan las distorsiones de entrepiso asociadas con diferentes estados de daiio.

3.2.1 Sistemas estructurales a base de marcos de concreto reforzado

En general, el comportamiento de los marcos de concreto disefiados para resistir fuerzas
laterales ocasionadas por sismos, desde el punto de vista experimental, se estudia a través de
subestructuras que incluyen la unién viga columna y segmentos de vigas y columnas. Por
tanto, el interés de esta seccion se centrara en estudiar el comportamiento de dichas
subestructuras que son representativas de sistema a base de marcos de concreto reforzado.

3.2.1.1 Marcos de concreto reforzado detallados sismicamente

Los fines que persigue el detallado sismico contemplado por los reglamentos modernos de
disefio sismico son:

o Evitar fallas frégiles, por ejemplo, fallas por cortante o pandeo del acero de refuerzo;

o Recomendar detalles dictiles para lograr que las estructuras soporten deformaciones
inelasticas; pero sin llegar a ocasionar el colapso de la estructura debido a efectos P-A;

» El dafio que se genere relacionado con el comportamiento ineldstico serd en vigas y no en
columnas; esto se logra a través del criterio columna fuerte viga débil.

Bajo acciones sismicas, se generan fuerzas y distribuciones de esfuerzos que someten al nudo
a esfuerzos cortantes elevados. La filosofia de los reglamentos actuales de disefio acepta dos
mecanismos a través de los cuales se transmiten los esfuerzos al nicleo del nudo; el nicleo es
la parte central de Ia interseccién de vigas y columnas. El primero de ellos es el mecanismo del
puntal diagonal en compresidn, que resulta de las fuerzas cortantes que actian en las
secciones criticas de las vigas y columnas; este mecanismo concentra los esfuerzos en un area
alrededor del puntal, el cual se forma en una diagonal que va de una esquina a otra del nicleo.
El segundo es el mecanismo de armadura, en este mecanismo la transmisién de esfuerzos se
hace con pequefios puntales distribuidos en el nicleo del nudo, que son equilibrados por los
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esfuerzos en tensién del refuerzo horizontal y vertical y los esfuerzos de adherencia entre
dicho refuerzo y el concreto. El mecanismo de armadura se logra Unicamente cuando la
adherencia entre el refuerzo y el concreto se mantiene. Este mecanismo es propio de los
disefios segin el reglamento de Nueva Zelanda. En [as uniones viga columna disefiadas con el
RCDF o los criterios del Comité ACI-ASCE-352a incluidos en el reglamento de disefio del
Instituto Americano del Concreto (4CJ), es dificil mantener los esfuerzos de adherencia entre
el refuerzo y el concreto. Cuando la fuerza de adherencia se pierde gradualmente, existe
deslizamiento entre el refuerzo y el concreto y el mecanismo de armadura se deteriora
degenerando en el mecanismo del puntal diagonal en compresion. Este efecto es el que sucede
en las uniones viga columna disefiadas con el ACI o el RCDF 'y se debe a las restricciones que
establecen ambos reglamentos en sus procesos de diseiio, las cuales no permiten que se forme
el mecanismo de armadura para niveles de deformacion elevados.

En resultados de investigaciones hechas en subestructuras donde las articulaciones plasticas se
forman en las vigas, y disefiadas con los criterios del Comité ACI-4SCE-352a, a los cuales se
parecen los del RCDF, se ha encontrado que:

¢ Una proporcién minima de refuerzo transversal es suficiente para mantener la integridad
del nudo y su resistencia hasta alcanzar distorsiones de entrepiso elevadas;

¢ Un incremento en la cantidad de refuerzo por cortante no lleva a una ganancia elevada en la
resistencia del nudo;

¢ Las vigas laterales que confinan a un nudo ayudan a mantener su integridad ante cargas
ciclicas, de ahi que el ancho de éstas tenga influencia en el comportamiento del mismo;

o El efecto de la carga axial es minimo en el comportamiento general de la subestructura;

o El diametro de! refuerzo longitudinal dentro del nudo respecto a sus dimensiones afecta su
rigidez y su capacidad de disipacion de energia; debido a esto y con el fin de mantener el
mayor tiempo posible las fuerzas de adherencia, se limita la relacién entre el didmetro del
acero de refuerzo vy el ancho del nudo;

¢ El refuerzo de las losas que se usan como sistema de piso en un ancho que depende de la
rotacién de la unién viga columna, incrementa la capacidad a flexién de las vigas, como
consecuencia, también aumenta el esfuerzo cortante en el nudo y disminuye la relacién de
momentos resistentes entre la columna y la viga. Dicha relacién es necesario cuidarla para
lograr que las articulaciones plasticas se presenten en las vigas y no en las columnas; como
lo sugiere Ia filosofia de columna fuerte viga débil.

Un tratamiento con mayor detalle de las observaciones anteriores se encuentra en Leén y
Jirsa(1986), Kurose ef al.(1988) y Otani(1991). Estos criterios difieren en algunos aspectos de
los seguidos por ¢l reglamento de Nueva Zelanda (Park y Milburn, 1983), entre ellos: el efecto
de la carga axial se reconoce que tiene mayor importancia en el comportamiento del nudo, el
didmetro del refuerzo longitudinal en vigas con relacién al ancho del nudo se limita de manera
mads importante respecto a la recomendacion del Comité ACI-ASCE-352a y se limita a 3,800
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kg/em?® el esfuerzo de fluencia nominal del acero longitudinal; mientras que en el RCDF y el
Comité ACI-ASCE-352a se usan aceros que comunmente tienen fluencia nominal de 4,200
kg/cm®. Las diferencias en ambos criterios llevan, como se menciond, a la formacién de
diferentes mecanismos en el comportamiento del nudo, que afectan, sobre todo la cantidad de
energia histerética que se disipa en éste. Las subestructuras que fallan con el mecanismo del
puntal diagonal en compresion presentan mayores deformaciones por cortante que originan
una disminucion en la energia histerética disipada.

En las tablas 3.1, 3.2 y 3.3 se presenfan resultados de pruebas experimentales hechas en
subestructuras a escala natural disefiadas con los criterios del Comité ACI-ASCE-352a (Kurose
et al., 1988) y los criterios de los reglamentos de Nueva Zelanda (Cheung ef al., 1989) y China
(Bolong y Yuzhou, 1991), pais en el que también se restringe la fluencia nominal del acero.
Los resultados que se presentan en dichas tablas son el reflejo de la discusién anterior sobre el
comportamiento de uniones viga columna. Asi, la distorsion de entrepiso que inicia el dafio en
las subestructuras disefiadas con los criterios del Comité ACI-ASCE-352a es la
correspondiente a un nivel de agrietamiento considerable (yg en la tabla 3.1). Mientras que en
los reglamentos de Nueva Zelanda y China la distorsion que inicia el dafio, es la distorsion
asociada al inicio de la fluencia (yr en las tablas 3.2 y 3.3), para la cual también se presenta un
nivel de agrietamiento considerable.

La distorsion de entrepiso que inicia el dafio en subestructuras disefiadas con los criterios del
Comité ACI-ASCE-352a y los reglamentos de Nueva Zelanda y China, es distinta debido a las
diferencias en las restricciones de disefio de dichos reglamentos.

Con base en los resultados de la tabla 3.1, 1a distorsion de entrepiso asociada al inicio del dafio
en un marco de concreto disefiado con el RCDF es 0.005; dado que, como se menciond, los
criterios de disefio del RCDF son similares a los del Comité ACIASCE-352a. En el caso de
Nueva Zelanda los resultados llevan, en promedio, a un valor de la distorsién de entrepiso para
el inicio del dafio de 0.0049; y los resultados obtenidos por Bolong y Yuzhou (1991) en China,
muestran que la distorsion correspondiente al inicio del dafio es, en promedio, 0.0042,

La distorsién del inicio de la fluencia en las subestructuras disefiadas con los criterios del
Comité ACI-ASCE-352a corresponde a valores, de acuerdo a la tabla 3.1, que van de 0.009 a
0.0145.

La mixima distorsion de entrepiso (yy), que es la asociada a dafic total en el sistema
estructural, es practicamente 0.04 en ¢l caso de las subestructuras disefiadas con el reglamento
de Nueva Zelanda y el Comité ACI-ASCE-352a. En el caso de China es, en promedio, 0.03.

Todas las subestructuras de las tablas 3.1, 3.2 y 3.3 fueron disefiadas con un buen detallado
sismico y son representativas de marcos de concreto disefiados con los reglamentos de disefio
vigentes en la actualidad. En seguida, se hace un breve analisis del comportamiento de marcos
de concreto reforzado que no tienen detallado sismico, con el fin de saber cémo se afecta el
valor de la distorsion de entrepiso que inicia el dafio, la distorsion que inicia la fluencia y la
distorsion ultima.

77



3. Evaluacion de la vulnerabilidad en términos de la distorsién de entrepiso y ....

Tabla 3.1 Uniones viga columna ensqyadas por Kurose et al. (1988).

Espécimen Prop. Promedio de los Cuantias de Acero (%) Dimensiones (cm) Distorsién de Enfrepiso
No. Materiales (kg/cm®)
f, f, Vigas Columnas Vigas Columnas Yagr Tr
1 Interior p=1.09
Una Dir. 246 5,086 p=2.35 40.6x50.8 50.8%50.8 0.0050 0.0145
=083
2 Interior =164
I  DesDir. 260 5,086 p=3.97 40.6x50.8 50.8x50.8 0.0050 0.0127
=091
| 3 Exterior p=1.72
Dos Dir. 330 5086 p=2.98 40.6x50.8 50.8x50.8 0.0050 0.0090
p=1.09
et e e A S i e it — e ———— et e ———
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|

Tabla 3.2 Uniones viga columna ensayadas por Cheung et al. (1989).

ﬁ = — ==
o . . Distorsién de Entrepiso
Espécimen Prop. Promedio de los Cuantias de Acero (%) Dimensiones(cmn)
Ne. Materiales (kg/em®)
“ f. f, Vigas F, Columnas Vigas Columnas Vigas Columnas Yagr e Yu
1 Interior p=1.34
Una Dir. 35 3,183 5,009 p=1.48 40.0x55.0 60.0x60.0 0.0045 0.0045 0.0410
p=0.77
| 2meerior p=156 |
Daos Dir. 306 317N 4,387 p=2.05 40.0:55.0 60.0x60.0 0.0045 0.0045 0.0410
p=0.75 J
3 Exterior p=134 0.0450
Dos Dir. 458 3,186 4,407 p=269 40.0x55.0 60.0x60.0 0.0035 0.0035
p'=1.77
M M S —

i
W ol y
g
Ny ,mm
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Tabla 3.3 Uniones viga columna ensayadas por Bolong y Yuzhou et al. (1991).

+

——

P—

. o . . . . . e
Espécimen No. Prop. Promedio de los Cuantias de Acero (%) Dimensiones (cm) Distorsién de Entrepiso (%)
Materiales (kg/cm?)
f. Fy Vigas Columnss Vigas Columnsas Yagr TF Tu
1 Extexior 4,30 3,625 p=1.73
Dos Dir, p=2.14 35.0055.0 60.0x60.0 0.0048 0.0048 0.0260 *
p=0.89
2 Exterior 4,61 3,625 p=173
Dos Dir. p=2.14 35.0x55.0 60.0x60.0 0.0050 0.0050 0.0326
p=0.89 A |
3 Exterior 373 3,625 =173
Dos Dir. p=2.14 35.0x55.0 60.0x60.0 0.0050 0.0050 00317
'=0.89
= = — g — —
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3.2.1.2 Marcos de concreto sin un buen detollado sismico

Esta seccién se refiere a marcos de concreto reforzado con pocos ¢ nulos detalles sismicos;
estas estructuras se caracterizan por tener:

o Columnas muy flexibles, que contribuyen a que los sistemas estructurales tengan grandes
periodos de vibrar;

¢ Longitudes ;:le desarrollo inadecuadas;

¢ Columnas sin un adecuado acero transversal de confinamiento que ayude a mantener la
integridad de la misma ante demandas sismicas intensas;

o Uniones viga columna cuyo disefio es congruente con el criterio viga fuerte columna débil.
En este punto, es conveniente aclarar que en los reglamentos empleados para disefio no
especificaban criterios encaminados a restringir el tamafio de las vigas y las columnas, los
cuales llevaran a disefiar columnas fuertes y vigas débiles;

o Poco o nulo refuerzo transversal en la unién viga columna;

* Empalmes de grandes cantidades de refuerzo en zonas de maximo esfuerzo, por ejemplo,
en los extremos de las columnas.

Las caracteristicas anteriores corresponden a estructuras disefiadas en los afios cincuenta, tanto
en México como en Estados Unidos. Este tipo de estructuras han sufrido serios dafios durante
sismos intensos, como los sismos de septiembre de 1985 en México o el de Loma Prieta de
1989 en Estados Unidos.

Por tanto, esta seccion esta enfocada a investigar valores de las distorsiones de entrepiso que
ayuden a evaluar edificios existentes con deficiente detallado sismico. Asi, de estudios hechos
por Pessiki et al. (1991) en subestructuras representativas del tipo de marcos de concreto
reforzado que se tratan en esta seccién se encontrd que:

¢ Ladistorsién que inicia el dafio estructural (yag) toma valores entre 0.005 y 0.008;

¢ La distorsion de entrepiso que inicia la fluencia estructural (yr) esta entre 0.0076 y 0.013;

¢ La distorsién altima (yy), tomada como la correspondiente a la resistencia méxima, varia
entre 0.017 y 0.027;

o En promedio la distorsién que inicia el dafio fue 0.0073, la de fluencia 0.0107 y la Gltima
0.0217.

La distorsion promedio asociada al inicio del dafio es superior a la correspondiente a

estructuras con buen detallado sismico, debido a que las estructuras con deficiente detallado
sismico tienen mayor flexibilidad. La distorsién promedio de fluencia es pricticamente la
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misma entre ambos tipos de estructuras. Finalmente, se puede comentar que la distorsién
ultima promedio en estructuras sin un adecuado detallado sismico es aproximadamente el 50%
de la distorsion que pueden soportar las estructuras si cuentan detallado sismico.

3.2.2 Sistemas estructurales a base de losa plana

En el sistema de losa plana, las losas se apoyan directamente sobre las columnas,
transmitiendo a éstas la carga vertical y la lateral en forma directa. Las losas pueden ser
macizas o aligeradas, su reducido peralte lleva a un sistema muy flexible vy por tanto con gran
vulnerabilidad en zonas de alto peligro sismico.

Igual que en marcos de concreto, la capacidad de deformacion de los sistemas de losas planas
se estudia a través de subestructuras, que en este caso estan formadas por un tramo de columna
y otro de losa. Pan y Moehle (1988, 1989, y 1992), de pruebas realizadas en subestructuras
disefiadas con los criterios del Comité ACI-ASCE-352b, base del reglamento de disefio ACT y
muy semejantes a €stos los del RCDF, mencionan que el factor que controla la capacidad de
deformacion de las subestructuras ensayadas es la relacion del cortante producto de la carga
vertical y la resistencia nominal a cortante de la losa, V,/V,. Mientras que, Robertson y
Durrani (1991 y 1992) asocian la capacidad de deformacion en subestructuras disefiadas con
los mismos criterios que Pan y Moehle con la relacion entre el cortante actuando en la seccidén
critica de la losa producto de la carga lateral y la resistencia nominal a cortante de la losa,
V./V,. En ambas relaciones V,=4(f";) A, siendo A_ el 4rea de concreto en la secci6n critica de
la losa en ir’, y f°, 1a resistencia del concreto a compresién en psi.

De las pruebas realizadas en las subestructuras antes mencionadas y de modelos a escala de
estructuras reales destinadas a oficinas, sometidos a cargas laterales ciclicas ensayados por
Moehle y Diebold (1984), Pan y Moehle (1988), Hwang y Moehle (1990), y Rodriguez y
Santiago (1993), se deduce que la distorsion de entrepiso asociada al inicio del dafio,
corresponde a un agrietamiento considerable de los sistemas de losa plana; dicha distorsion de
entrepiso es funcion del nivel de carga gravitacional a que se someta el sistema estructural.
Pan y Moehle (1988) encontraron que, para un nivel de esfuerzo cortante inducido por carga
vertical y actuando en la seccién critica de la losa, igual a:

0.88 Ff_': (psi)  cormesponde una distorsién de agrietamiento y,= 0.008
Y para.
14 0%!7’: (psi)  corresponde una distorsion de agrietamiento y = 0.004

Los valores anteriores son representativos, respectivamente, de un nivel bajo y un nivel alto de
esfuerzo cortante. Para valores intermedios se puede interpolar linealmente.

Respecto a la distorsion de entrepiso correspondiente a fa fluencia y al valor Gltimo de ésta, en

los sistemas de losa plana, dependen de acuerdo a Robertson y Durrani (1991, 1992) de la
relacion V/V,,. En las fig. 3.1a y 3.1b se muesira el efecto de dicha relacion en la distorsion de
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fluencia y ultima; estas figuras se obtuvieron de datos tomados de Robertson y Durrani (1991).
Finalmente, de los resultados obtenidos por Robertson y Durrani (1991,1992) y de la fig. 3.1b
se deduce que V,/V, debe ser cuando mucho 0.45, para lograr una distorsion de entrepiso de
0.012; este valor, es el maximo que permite el RCDF.
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Fig. 3.1a Efecto de la relacion Viy/Vp en la distorsién de fluencia (y;) en sistemas de losa plana.
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Fig. 3.1b Efecto dz la relacion Vi/Vy en la distorsion dltima (v} en sistemas de losa plana,

3.2.3 Sistemuas estructurales a base de muros de concrefo

Los sistemas estructurales con muros de concreto proporcionan una gran rigidez y una buena
resistencia ante cargas laterales; éstas, llevan en general, a tener un buen comportamiento
estructural durante un sismo. Dentro de los sistemas con muros se estudian los muros aislados
y los muros acoplados.

Muros de concreto aislados. Cuando los muros se usan en forma aislada y son sometidos a
cargas laterales dindmicas, se deforman de igual manera que una viga en voladizo. En estas
condiciones, la seccidn critica de un muro es su base, porcién en la cual se disipa la mayor
parte de energia cuando es sometido a movimientos sismicos.
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Una buena guia del comportamiento y consideraciones de disefio se presenta en Paulay (1985)
y Paulay y Priestley (1992). En resumen, se ha visto que las principales variables que afectan
el comportamiento de un muro estructural son:

s La relacién de esbeltez h/b, donde h es la altura del muro y b es su base. Cuando h/b es
pequeiia, la demanda de esfuerzo cortante es considerable para una baja cuantia de refuerzo
por flexién. Asi mismo, en tanto menor sea la relacién /b, el inicio del agrietamiento se
presenta para distorsiones menores;

¢ FEl nivel de carga axial. Se ha visto que la carga axial afecta el valor de la distorsion
asociada a la aparicion de la primer grieta diagonal, el del inicio de la fluencia y el de la
capacidad maxima de deformacién. De igual manera, a mayor carga axial la rigidez del
muro y su resistencia a cortante se incrementan (Fiorato ef al., 1983; Qesterle ef al., 1984;
Lefas et al., 1990).

Considerando los aspectos anteriores, la distorsion de inicio del dafio, se define como aquella
que causa un agrietamiento considerable en la base del muro debido a flexién. De pruebas
realizadas en un edificio de siete niveles, dentro del proyecto de investigacién conjunta entre
Estados Unidos y Japon, disefiado con criterios de ambos paises, similares a los del RCDF, se
encontrd que la distorsién que causa un agrietamiento considerable en la base de un muro,
representativa de muros con relacién de aspecto superior 6 igual a dos; es 0.0015. El modelo
en cuestion es una estructura de concreto, compuesta de marcos y un muro estructural; los
detalles de ésta investigacion se encuentran en United States/Japan Technical Coordinating
Commitee (1984) y Wight (1984). Para muros con relaciones de aspecto inferiores a dos, se
considerard una distorsion de 0.0010. Esta distorsion se obtuvo de resultados de Paulay
(1985), los cuales se derivaron de pruebas que se realizaron en muros con relaciones de
esbeltez inferiores a uno.

Las distorsiones asociadas al inicio de la fluencia y la Gltima, varian con la carga axial, como
se muestra en las figuras 3.2a,3.2b, 3.3a y 3.3b; construidas a partir de resultados obtenidos
por Lefas er al. (1990).

Muros de concreto acoplados. Cuando los muros se ligan entre ellos usando losas 6 vigas,
resultan sistemas acoplados. El comportamiento y capacidad de deformacién de los sistemas
acoplados dependen en gran medida del grado de acoplamiento entre muros; éste a su vez esta
en funcién del elemento de acoplamiento que es el responsable de transmitir Ja carga axial a
los muros; ésta ultima gobernara el desempefio del sistema. En el caso de la distorsion de
entrepiso que inicia el dafio, al igual que en muros aislados, se considera aquella distorsidn que
produce agrietamiento considerable. Pero, a diferencia de los muros aislados, el agrietamiento
se puede presentar en el elemento de acoplamiento antes que en la base del muro. Por tanto, la
distorsién correspondiente al inicio del dafio variard en funcién del elemento que sirve como
acoplamiento.
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Fig. 3.2a Efecto de la carga axial en la distorsion de fluencia (y5) en muros de concreto reforzado con relaciones
de esbeltez de uno.
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Fig. 3.2b Efecto de la carga axial en la distorsion ultima (v} en muros de concreto reforzado con relaciones de
esbeltez de uno.
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Fig. 3.3a Efecto de la carga axial en la distorsion de fluencia (vz) en muros de concrefo reforzado con
relaciones de esbeltez de dos.
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Fig. 3.3b Efecto de Ia carga axial en la distorsion dltima (w) en muros de concreto reforzado con relaciones
de esbeltez de dos.

3.2.4 Sistemas estructurales a base de muros de mamposteria

En nuestro pais la mamposteria es el material de mayor uso en la construccién de vivienda de
interés social de baja a mediana altura. Permite dividir espacios ficilmente a la vez que
proporciona rigidez y resistencia, no requiere mano de obra calificada, ni un control estricto de
calidad. La investigacion sobre el comportamiento de estructuras de mamposteria ha sido
bastante extensa, comenzado desde finales de la década de los afios sesenta en el Instituto de
Ingenieria de la Universidad Nacional Auténoma de México (UNAM). Recientemente, a
pattir de 1990, en el Centro Nacional de Prevencién de Desastres (CENAPRED) y
nuevamente en el Instituto de Ingenieria de la Universidad Nacional Auténoma de México
(UNAM), institucion en la que se realizaron pruebas en meza vibradora.

De las investigaciones realizadas se ha concluido que el comportamiento de los muros de
mamposteria depende de:

e El tipo de pieza que se use. Este tiene influencia en la resistencia y la capacidad de
deformacién. La pieza mds comuin es el tabique rojo recocido, otras con menor uso son las
tipo rejilla, tipo panal y bloques de concreto;

¢ La calidad del mortero. Un mortero pobre combinado con piezas de buena calidad puede
llevar a un mal comportamiento;

¢ Las cuantias de refuerzo horizontal y vertical proporcionadas. No influyen en la distorsién
que produce el primer agrietamiento diagonal, pero si controlan el modo de falla de los
muros y su capacidad de deformacion;

e La carga axial actuando sobre el muro. En tanto crece el nivel de carga axial en un muro, se

incrementa su resistencia y su rigidez, se retarda la aparicion de la primera grieta diagonal y
se disminuye la méxima distorsién que podria soportar;
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e La relacién de esbeltez. En muros que tienen relaciones de esbeltez elevadas tiende a
disminuir su resistencia a cortante y a retardar la aparicién del dafio producto de esfuerzos
de ese tipo.

Estos aspectos se tratan a fondo en Meli (1975, 1994) y Alcocer et al. (1994a,b). Respecto a la
distorsién que inicia el dafio en muros de mamposteria s¢ considera aquella que causa la
primera grieta diagonal, que de acuerdo con Herndndez y Meli (1975, 1976) y Meli (1982) es:

s Para piezas macizas, como las de tabique rojo recocido y para las tipo rejilla 6 panal 0.001;

e Para piezas huecas con refuerzo interior, confinadas con dalas y castillos y pegadas con
morteros ricos en cemento, similares al tipo I del RCDF, 0.0007;

e Para piezas huecas con refuerzo interior y pegadas con morteros ricos en cemento,
similares al tipo I del RCDF, 0.0005;

» Piezas de concreto con refuerzo interior y confinadas con castillos y dalas 0.0005;

» Para piezas huecas pegadas con morteros pobres en cemento, similares al tipo IIl del RCDF
y piezas silico-calcareas, 0.0003.

Las distorsiones que inician el dafio en muros de mamposteria, se obtuvieron de pruebas
efectuadas en muros con relacion de esbeltez de uno y sin carga axial, representativos de
estructuras de baja altura. Para muros con relaciones de esbeltez mayores se tomaran
conservadoramente los mismos valores. Cuando la carga axial sea elevada, la correccién por
ese efecto se realizard multiplicando los valores recomendados por el factor:

o
I+ (3.1
Ey;

donde o es el esfuerzo por carga vertical actuando sobre el muro, £ es el médulo de
elasticidad de la mamposteria y yres la distorsién que provoca la primera grieta diagonal,

En relacién a la maxima distorsién que pueden soportar las estructuras de mamposteria,
Hemandez y Meli (1975) refieren que:

e Para estructuras construidas con tabique macizo o tipo panal con o sin castillos, la méxima
distorsion que soportan es 0.006;

¢ En el caso de estructuras construidas con piezas huecas con refuerzo interior y sin
castillos, la maxima distorsién que soportan es de 0.003, y con castillos 0.006;

o Bloques de concreto con refuerzo interior confinados por castillos y dalas, la maxima
distorsion que soportan es 0.005.
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La distorsién limite para estructuras de mamposteria construidas con castillos corresponde,
segin los mismos autores, al inicio del deterioro del cagtilio. En estudios recientes de Alcocer
et al. (1994) se ha observado que después de esta distorsién la resistencia del muro decae
rapidamente, razon por la cual se tomo esta distorsion como la de dafio total. Las distorsiones
maximas deben ser corregidas por carga axial, si asi se requiere, aplicando la ec. 3.1.

3.2.5 Sistemas estructurales a base de marcos de acero

El comportamiento general de los sistemas estructurales disefiados para resistir fuerzas
laterales con marcos de acero se estudia, al igual que los marcos de concreto, a través de
subestructuras formadas por un tramo de viga y otro de columna. En particular, en este trabajo
se consideré el caso de subestructuras donde las vigas se conectan a columnas en forma de 1 6
H en la direccion de mayor inercia de €stas.

3.2.5.1 Marcos de acero detallados sismicamente

De las investigaciones realizadas en subestructuras detalladas sismicamente se ha visto que:

s Dentro del intervalo elastico el comportamiento del nudo es funcion de la rigidez que se le
proporcione;

e En el intervalo inelastico el comportamiento del nudo es gobernado por la rigidez y
resistencia de los elementos que lo rodean, como los patines de las vigas y columnas;

e E] efecto de 1a carga axial en el comportamiento de las subestructuras es practicamente
despreciable cuando la relacién P/Py es menor a 0.5, P es la carga axial de disefio en la
columna y Py es la carga axial de fluencia;

e La transmision de momentos de la viga al nudo se lleva a cabo en un alto porcentaje a
través de los patines de la viga, por ello algunos reglamentos de disefio, como el RCDF,
dan recomendaciones especiales sobre la relacién de los médulos de seccion plasticos entre
los patines y el alma;

¢ La zona de mayor concentracién de deformacidn es la liga entre los patines de la viga y los
patines de la columna, causada por la distorsién del nudo, razén por la cual se debe de
poner especial atencion en su construccion;

o La geometria de la conexion de la viga con la columna ha cambiado con el tiempo en
funcion del costo, hasta llegar en la actualidad a disefios con bajo costo pero poco
redundantes, donde cualquier defecto de fabricacién o mano de obra, o ambos, pueden
llevar a un mal comportamiento, aun cumpliendo con las normas de un adecuado detallado
sismico;

e Si la calidad de la mano de obra es mala, el comportamiento de la unién viga columna
seguramente también lo serd;
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¢ Finalmente, se debe mencionar que en investigaciones recientes se ha visto que la
velocidad de aplicacion de las cargas laterales afecta en forma importante el
comportamiento de las uniones viga columna, ya que se reduce considerablemente el valor
del esfuerzo de fractura del acero en tanto mayor es la velocidad de aplicacién de dichas
cargas.

Estos puntos se estudian con mas detalle en Krawinkler ef al. (1971), Bertero et al. (1973),
Krawinkler (1978), Tsai y Popov (1990), Engelhardt y Husain (1992) y Blackman y Popov
(1995).

Una vez conocidas las causas que afectan el comportamiento de las uniones viga columna en
marcos de acero, se estudiaron resultados de pruebas experimentales para establecer la
distorsién del inicio de la fluencia y la distorsion ltima; la distorsién que inicia la fluencia
corresponde a la distorsién que inicia el dafio en este sistema estructural. Aunque no todas las
uniones viga columna cumplieron con tener vigas con una relacién del médulo de seccién
plastico de los patines (Z;) al médulo de seccion plastico del alma (Z,) igual a 0.7 que exige el
RCDF, en la mayoria de los casos estudiados tal relacion fue muy cercana a este valor.

Los resultados se presentan en las tablas 3.4 a 3.9. De estas tablas se concluye que la distorsién
de entrepiso que inicia la fluencia, yr, €s en promedio 0.0055, calculada descartando los
valores los valores extremos, es decir, los mds altos y los mas bajos. En lo que se refiere a la
distorsion dltima, ésta varia fuertemente desde 0.01 hasta practicamente 0.08.

Las variaciones en la distorsion la Gitima pueden ser atribuibles a distintos factores, dentro de
los cuales destacan: la concentracion de esfuerzo en la zona de la conexidn de los patines de la
vigas con los patines de las columnas, la calidad de la mano de obra y la velocidad de
aplicacion de las cargas laterales. En ensayes recientes, como los de Engelhardt y Husain,
1992, se ha observado, producto de los factores anteriores, que la distorsion ultima de
entrepiso dificilmente sobrepasa valores superiores a 0.02.
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Tabla 3.4 Resultados de las uniones viga columna ensayadas por Krawinkler et al. (1971).

—ar— —— r——
—

Espécimen No. Tipo de acero Tipo de pieza /2, PP, Distorsién
“ Dimensiones (plgs)
Viga Columna Viga Columna Tr Tu H
1 Inetrior A3l6 A36 B 10x15 W 8X24 0.68 0.37 0.0060 00637
2 Interior A3 A 36 B 10x15 W 8X24 0.68 0.37 0.0064 0.0607 “
3 Interior A 36 A36 B 10x15 W BX67 0.69 0.48 0.0063 00336
4 Interior A3lb A 36 ]29:(-1'5 1 W §X67 0.69 048 0;(.)26i 0.0562 JJ
Tabla 3.5 Resultados de las uniones viga columna ensajzadas por Bertero et al. (1973). ,
Espécimen No, . .
r ? Tipo de acero Di‘g‘;‘;iﬁisjiﬁgs) 7,/Z, ) o) Distorsion
Viga Columna Viga Columna YF Yu
1 Interior A36 A36 B 10x15 W 8X24 067 031 0.0080 0.0601
I 2 Interior A36 A36 B 10x15 W 8X24 0.67 031 0.0091 0.0789
3 Interior A36 A36 W 12x27 W BX67 0.74 041 0.0160 0.0477
4 Interior A36 1 A 36 W 10x29 W 8Xe67 0.77 0.41 0.0170 00740
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Tabla 3.6 Resultados de las uniones viga columna ensayadas por Popov et al. (1985).

Espécimen No. . . Distorsién
P Tipo de acero Tipo de pieza 7,/7 P/P.
iJ Dimensiones (plgs) . ¥ .
Viga Columna Viga Columna Tr Yu
' 1 Interior A 36 AS5T2 W 18x40 Pat. 5/8x8 Y4 0.70 0.00 0.0046 0.0103
1 Alma 3/8x16 %
2 Interior A 36 AS5T2 W 18x40 Pat. 5/8x8 % 0.70 0.60 G.0046 0.0210
Alma 3/8x16 %
3 Interior A36 AS72 W 18x40 Pat, 5/8x8 4 0.70 0.00 0.0030 0.0123
Alma 3/8x16 %
i 4 Interior A36 AS572 W 18X40 Pat, 5/8x8 V4 0.70 0.00 0.0030 0.0162
Alma 3/8x16 %
5 Interior A36 AST2 W 18X40 Pat 5/8x8 V4 0.70 0.00 0.0030 0.0136
Alma 3/8x16 %
6 Interior A36 AS5T2 W 18X71 W21x93 0.75 0.00 0.0033 0.0204
7 Interior A36 AST2 W 18X71 W21X93 075 0.00 0.0042 00222 .

Tabla 3.7 Resultados de las uniones viga columna ensayadas por Lee y Lu (1989).

Espécimen § . . .
No. Tipo de acero Digidn;g?palgs) 7,1, PP, Distorsién
Viga Columna Viga Columna Ye Yu
1 Interior A36 A36 W 18x35 W 10X60 0.66 0.3t 0.0032 0.0300
2 Interior A36 A36 W 18x35 W 12X72 0.66 031 0.0032 0.0457
3 Exferior Al A3 W 18x25 W 12X65 0.66 041 0.0041 0.0251
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Tabla 3.8 Resultados de las uniones viga columna ensayadas por Engelhardty Husain (1992).

—— e = ____.ﬁ— = ;——ﬁ
Espécimen No. Tipo de acero _Tipo de pieza z,/7, PP Distorsién
“ Dimensiones (plgs) ¥ (%) I
Viga Columpa Viga Columna Tr Yu
li 1 Exterior A36 A36 W 24x55 W 12x136 0.61 0.00 0.0053 0.0122 4‘#
2 Extevior A36 A 36 W 18x60 W 12x136 0.75 0.00 0.0063 0.0158
3 Exterior A36 A36 W 21x57 W 12x138 0.67 0.00 0.0051 0.0138
4 Exterior A 36 A36 W 21x57 W 12x136 0.67 0.00 0.0046 0.0174
L 5 Exterior ﬁ A36 A3e W 21x57 W 12x136 067 0.60 __?_'2051 0.0IL |I
Tabla 3.9 Resultados de las uniones viga columna ensayadas por Blackman y Popov (1995).
Espécimen No. Tipo de acero N Tipo _de pieza 2z, op Distorsion
imensiones (plgs) ¥
Viga Columna Viga Columna ) YF Yu
1 Exterior A 572 A 572 W 36x150 W 14x257 0.68 0.00 0.0072 0.0200
2 Exterior AST2 AS5T2 W 36x150 W 14x257 0.63 0.00 0.0072 - 00127
3 Exterior A36 A 572 W 36x150 W 14x257 0.68 0.00 0.0072 0.0212
4 Exterior A36 AS5T2 W 36x150 W 14x211 0.68 0.00 0.0067 0.0223
5 Exterior A36 AST2 W 36x135 W 14x233 0.64 0.00 0.0067 0.06279
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3.2.5.2 Marcos de acero sin un buen detallado sismico

Esta seccién se refiere a estructuras de acero disefiadas para resistir inicamente carga vertical,
aun cuando se localizan en zonas sismicas; este tipo de estructuras fueron construidas hasta los
afios cincuenta. Por tanto, esta seccién se puede utilizar para evaluar dafios en las antiguas
estructuras de acero o bien en estructuras construidas sin tener un buen detallado sismico.

De un trabajo hecho por Roeder ef al. (1994), con el fin de estudiar el comportamiento sismico
de subestructuras con caracteristicas similares a las mencionadas en el parrafo anterior, se

encontrd que:

e La distorsién que inicia la fluencia estructural (yr) varia entre 0.0034 y 0.0114;

e Ladistorsion ltima (yy) varia entre 0.024 y 0.034;
e Enpromedio, la distorsién de fluencia fue 0.0074 y la distorsion dltima 0.0298.

Se observa que las distorsiones promedic de fluencia y 1ltima son mayores a las distorsiones
correspondientes en estructuras detalladas sismicamente estudiadas en el punto anterior. Esto
se debe, a que las conexiones caracteristicas de las antiguas estructuras de acero son
semirigidas, lo que lleva a que los marcos de acero construidos con este tipo de conexiones
presenten mayor flexibilidad.

3.2.6 Sistemas estructurales a base de marcos contraventeados con diagonales de acero

En un modelo a escala de un edificio de seis niveles, parte del proyecto de investigacion
conjunta entre Estados Unidos y Japdn y sujeto a pruebas dindmicas, Whittaker ez al, (1990)
refieren que para diagonales concéntricas colocadas en forma de K, la distorsién de entrepiso
que se puede considerar como la que inicia el dafio es 0.005, este tipo de diagonales van del
extremo inferior de las columnas al centro de la viga del siguiente nivel. Del estudio de los
mismos autores se obtiene una distorsion de 0.004 para diagonales excéntricas; éstas van de
los extremos de las columnas al centro de la viga del siguiente nivel pero a diferencia de las
diagonales concéntricas donde ambas diagonales convergen en un punto, en las diagonales
excéntricas se hace la conexidén dejando un tramo de viga entre ellas. En el caso de las
diagonales concéntricas el dafio se produjo por pandeo de las diagonales y en las diagonales
excéntricas por el inicio de la fluencia, debida a esfuerzo cortante, del tramo de viga que sirve
de liga entre las diagonales, el cual funciona come un disipador de energia. Conviene aclarar
que debido a que el dafio se concentr6 en diferentes entrepisos, producto de la manera en que
se deformé el modelo mas como un marco que como viga en voladizo, las distorsiones
recomendadas estan referidas a la altura de entrepiso y no a la total dei modelo.

3.3 La distorsion de entrepiso que causa dafio no estructural
En este trabajo se entiende como elemento no estructural todo aquel elemento que no es

disefiado para contribuir a la resistencia ante cargas gravitacionales y laterales de una
estructura, como muros divisorios, fachadas, etc. En esta seccidn se estudian algunos de los
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elementos no estructurales que tienen uso frecuente en las construcciones de la ciudad de
Meéxico; de ello se recomiendan distorsiones de entrepiso para elementos no estructurales
ligados a la estructura.

3.3.1 Muros de mamposteria

Cuando los muros de mamposteria se emplean como elementos no estructurales, las
distorsiones que inician su dafio y las méaximas que soportan, resultan ser las mencionadas en
la seccion 3.1.4, sin corregirse por carga axial e incrementandose en 0.001. El incremento se
debe a las pequefias holguras que pueden existir entre el muro y los elementos estructurales

que lo rodean. '
3.3.2 Muros de tablarroca

Los muros de tablarroca tienen cada vez mayor uso en la construccién debido a su rapida
instalacidn y a que su ligereza reduce el peso de las estructuras y por tanto las fuerzas sismicas
de disefio.

De los estudios consultados, los muros de tablarroca se clasifican en funcién a su estructura de
soporte. Por un lado estan los que se colocan en una estructura de soporte de lamina delgada, y
por otro aquellos con estructura de soporte de madera; estos Ultimos no son de uso muy
frecuente en México. Con base en esta clasificacién se define la distorsién de inicio y la
distorsion de daiio total. En el caso de muros de tablarroca montados en un marco de lamina
delgada, la distorsion de inicio del dafio se considera igual a 0.004 y la correspondiente al
dafio total igual a 0.008 (Rihal, 1980). Para muros de tablarroca con estructura de soporte de
madera, Oliva (1990) recomienda considerar una distorsién de inicio del dafio igual a 0.002
cuando la tablarroca esta Unicamente clavada a la estructura de soporte, y 0.003 cuando
ademds de clavada se pega. En el estudio del mismo autor se encontré que la distorsién que
causa el dafio total es: para los muros de tablarroca tinicamente clavada 0,005, y 0.008 para la
tablarroca clavada y pegada.

3.3.3 Fachadas precoladas y plafones

Las fachadas fabricadas a base de elementos precolados tienen gran uso en edificios
construidos con sistemas estructurales a base de marcos, donde tienen que cubrir grandes
claros en los marcos del perimetro, acompafiadas de grandes ventanales, que al igual que los
precolados, tienen que soportar sin dafio sismos de baja intensidad. Las fachadas de este estilo
se fabrican en secciones sujetas a la estructura a través de conexiones; el tamafio de cada
seccion, por lo general, lo define su manejabilidad.

El disefic de las fachadas precoladas tiene que ser tal que las conexiones de los precolados
sean lo suficientemente fuertes para soportar su propio peso, el de algin otro elemento que se
coloque sobre éste y las fuerzas sismicas que les transmite el movimiento de los elementos
estructurales a que se fijan, como vigas, columnas o losas; de igual manera, deben tener
holgura suficiente para evitar el choque con precolados adyacentes. Las condiciones anteriores
han llevado a crear dos tipos conexiones, las cuales se disefian para resistir las fuerzas sismicas
a que se someten; con este criterio se da por descontado que los precolados no chocarén entre
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ellos. El primer tipo de conexi6én llamado de balanceo permite movimiento de traslacién y
rotacién, transmitiendo un minimo de esfuerzos ai precolado y al sistema de conexién, el
segundo llamado de traslacion lateral o de desplazamiento horizontal, permite movimiento en
una sola direccién y por tanto puede transmitir esfuerzos importantes al precolado en la
direccion vertical.

En el prototipo del edificio de siete niveles del proyecto de investigacion conjunta entre
Estados Unidos y Japén referido en la seccién 3.2.3 y que fue sujeto a cargas laterales ciclicas,
se colocaron, en una segunda fase de pruebas, las conexiones de balanceo y de traslacién. Las
conexiones de balanceo se disefiaron con la practica japonesa y las de traslacion lateral con la
americana, aplicando criterios del Uniform Building Code (1979), que establece una fuerza
lateral de disefio F=0.3W,, (ver Wang, 1986), siendo W, el peso del precolado. Los resultados,
estudiados por Wang (1986) indican que, las conexiones de balanceo soportaron sin dafio
distorsiones superiores al 0.015, mientras que en las de traslacién horizontal se present6 dafio
visible, por exceso de esfuerzo, para una distorsién igual a 0.004. En lo que se refiere al dafio
total, los resultados indican que las conexiones de balanceo permanecieron practicamente sin
dafio hasta distorsiones de 0.025, en tanto que las conexiones de desplazamiento horizontal
presentan dafio severo para distorsiones de 0.016.

En la misma segunda fase del edificio en cuestion, se instalo plafon, y se encontrd que el dafio
se inici6 para una distorsion de entrepiso igual a 0.008 y hubo dafio severo para una distorsién
de 0.016 (Foutch et al., 1987b). Es evidente que estas distorsiones deben variar con el tipo y el
procedimiento de colocacion del plafon; las distorsiones anteriores son representativas de
plafones formados por piezas ligeras montadas en canales de aluminio.

3.3.4 Elementos no estructurales construidos con vidrio

Los elementos no estructurales construidos con vidrio pueden ser ventanas, muros divisorios ¢
fachadas. Un extenso estudio desarrollado por Evans ef al. (1988) con datos del sismo del 19
de septiembre de 1985 en edificios construidos en el Distrito Federal, demostré que del dafio
en elementos no estructurales, el 40 % ocurri6 en sistemas de vidrio, en cuyo comportamiento
se observo que:

¢ Los edificios con mayor dafio fueron los de uso comercial, atribuible a los grandes
ventanales de exhibicion;

e Los edificios que presentaron grandes distorsiones de entrepiso fuvieron cuatro veces mas
daiio que aquellos que experimentaron distorsiones pequeiias;

e Los edificios con estructuraciones complejas e irregulares tuvieron 1.5 veces mas dafio que
los edificios con forma regular;

» Las ventanas con areas de vidrio pequefias tuvieron menor dafio que las que cubrian

grandes areas. En general, las ventanas con area entre 1.5 y 2.0 m* presentaron un buen
comportamiento;
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e Los elementos de vidrio con relaciones de aspecto de uno o superiores registraron el doble
de dafio que aquellos con relacion de aspecto menor, a uno;

e Los sistemas de sujecién flexibles, como marcos metélicos en fachadas, presentaron el
doble de dafio que los sistemas con mayor rigidez, Ia cual se obtiene del elemento que
rodea al vidrio como muros o precolados.

Con base en pbservaciones como las antes expuestas, liltimamente se han desarrollando
sistemas de fijacion y vidrios con propiedades encaminadas a resistir mayores distorsiones
laterales sin dafio, o cuando menos evitar la falla fragil. Behr ef al. (1995a) y Behr et al.
(1995b) en pruebas de laboratorio realizadas en fachadas de vidrio construidas con marco de
aluminio, sentando el vidrio en pequefios colchones de caucho y dejando holguras en las
partes laterales y superior del marco de alrededor de 13 mm (1/2"), encontraron que la
distorsion de entrepiso que inicia el dafio en el sistema llega a ser del orden de 0.025 y la que
causa dafio severo de 0.047. En sismos recientes de moderada intensidad, como el del 14 de
septiembre de 1995 con magnitud M,=7.3, durante el cual hubo dafios en elementos no
estructurales como muros de mamposteria y tablarroca, los edificios altos con fachadas de
vidrio disefiadas con criterios similares a los recomendados por Behr, no presentaron dafio

alguno.

En suma es evidente que si se toman las precauciones adecuadas y practicas, como las usadas
por Behr, las distorsiones que soporta el sistema son lo suficientemente elevadas que no
resulta necesario considerar Ia rotura de vidrio como un factor que influya en el ELS.

3.4 Criterios para evitar la incomodidad personal y dafio a objetos

Otro aspecto que es necesario intentar controlar en el ELS es la comodidad personal y la caida
de objetos. La comodidad personal se refiere a limitar el movimiento en los sistemas de piso
de los edificios, que haga que las personas puedan moverse de un sitio a otro cuando ocurre un
sismo de baja intensidad. Por objeto se entiende escritorios, archiveros, equipo de cémputo
etc., evitar su caida es de suma importancia porque se pone en peligro la integridad fisica de
las personas y en caso extremo su vida. Asi mismo, los objetos al caer pueden sufrir dafio que
implica pérdidas econdmicas, muchas veces considerables. Las recomendaciones que en
seguida se mencionan, relacionadas con la caida de objetos, son de caracter general y no
aplican a equipo especial u objetos de valor que requieran cuidados especificos.

3.4.1 Incomodidad personal

Establecer limites de movimiento encaminados a mantener el confort de los ocupantes de la
estructura durante la accion de sismos resulta dificil porque no todas las personas tienen la
misma sensibilidad; a pesar de ello se han realizado esfuerzos a fin de establecer distinfos
niveles de percepcién ¢ incomodidad. Uno que resulta muy practico v que se describe en
seguida, es el propuesto por Yamada ef al. (1975). En la fig. 3.4 se muestra una gréfica de
interaccion que indica los limites superiores de aceleracién en funcién del periodo de
vibracién para distintos niveles de incomodidad y percepcion. Las letras significan: (A)
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umbral de percepcidn, (B) limite psicolégico y de trabajo de escritorio, (C) limite para poder
caminar, (D) Hmite de movimiento del edificio en el que los ocupantes tienen serios problemas
de incomodidad. Los ntimeros se refieren a los niveles de percepcion de la tabla 3.10. Para
fines del ELS se tomara el limite establecido por la letra (C) que corresponde al nimero cinco
de Ia tabla 3.10.
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Tabla 3.10 Niveles de percepcidn propuestos por Yamada (1975).

Nivel Aceleracion Efecto

de percepeién | (cmfseg’)

1 <5 Las personas no perciben €] movimiento {i
2 ) 510 Las personas sensitivas parciben ¢l taovimients y los objetos colgantes se tueven ligeramente

3 10-25 La mayoria de Ja gente percibe el movimiento y el trabajo de escritorio se afecta

4 25-40 El trabajo de escritorio es dificil 6 imposible y desplazarse caminando es posible

Las personas perciben el movimiento fuerte de forma importante, se dificulta camunar y las

5 40-50 personas de pié pueden perder el equilibrio
3 50-60 Mucha gente no tolera el movimieato v €5 incapaz de caminar con naturalidad
7 60-70 La gente no puede caminar 6 tolerar el movimiento
8 >85 Los objetos empiezan a caer y 1a gente puede ser lastimada
Lﬁ*
3.4.2 Daiio a objetos

Para evitar la caida de objetos que se encuentran dentro de un edificio o bien su balanceo, el
cual produce panico en las personas, se dan las recomendaciones siguientes. Para evitar el
balanceo de objetos o su caida, en Ishiyama (1982), se presentan las dos expresiones practicas
para evitar ambos efectos:

Ama/g < B/H (Para evitar balanceo) (3.2)
Viix < 10 BINJH  (Para evitar volteo) (3.3)

donde @y es la aceleracién maxima de entrepiso en cm/s® y ¥, la velocidad méxima del
entrepiso en cn/s, g la aceleracion de la gravedad, B la base del objeto (en cm para la ec. 3.3)
y H su altura (en cm para la ec. 3.3). Las ecuaciones 3.2 y 3.3 se dedujeron para objetos
rigidos con forma de paralelepipedo, Agbabian ef al. (1990) las modificaron para objetos de
forma arbitraria con un eje de simetria vertical, sustituyendo H por la altura equivalente dada
por:

H
H'=@8/3)—— 3.4
( )(i2+r2)2 eH

donde i es el radio de giro respecto al centroide del objeto y r es la distancia de un extremo de
su base al centroide.

Nigbor ef al. (1995) mostraron que estas ecuaciones funcionan para objetos con dimensiones

mayores a 50 cm; para objetos con dimensiones menores a 50 cm, los mismos autores
sugieren para evitar volteo que:
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Si 0.00 < apa/g < 0.20 entonces B/H>0.20 (3.5)
Si 0.20 < @i /gS 0.44 entonces B/H >0.44 . (3.6)
Si 0.44 < Gmax/g< 1.20 entonces B/H >0.51 3.7

3.5 Resumen de las distorsiones de entrepiso que inician y dafian fotalmente
los elementos estructurales y no estructurales

En las tablas 3.11 y 3.12 se resumen los valores de las distorsiones de entrepiso que se pueden
considerar para el inicio del dafio y también las que se consideraron para el dafio total, asi
mismo en la tabla 3.13 se resumen los criterios relacionados con la comodidad personal y
caida de objetos. Cabe mencionar que para el caso de las estructuras de concreto se considerd
como inicio de dafio agrietamiento considerable del concreto; sin embargo, existe la
posibilidad de considerar la distorsion de entrepiso correspondiente al inicio de la fluencia,
autores como Hwang y Hsu (1991) en un estudio de confiabilidad lo han hecho basindose en
suponer que ¢l agrietamiento no debilita en gran medida la resistencia de los elementos

estructurales.

Tabla 3.11 Distorsiones de entrepiso que inician el dafio en diferentes sistemas estructurales

Sistema estructural Distorsion de entrepiso Distorsién de
fque inicia el daifio entrepiso para daiio
total
Marcos de concreto detallados sismicamente 0.0050 0.0400
Marcos de concreto sin un buen detatlado sismico® 0.0073° 0.0217
Losa planas 0.0080 para:
vg < 0s8fte 05 | o125 vivooas |
0.0040 para
vy 2 l.40\};vc (psi)*
hWﬁs de mamposteria:
De piezas macizas 0.0010 0.0060
De piezas tipo panal 0.0010 0.0060
. De piezas huecas con refuerzo interior y confinadas por castilfos y datas 0.0060 "
l De piezas huecas con refuerzo interior sin confinar 0.0007 0.0060
De bloques de concreto confinados por castillos y dalas 0.0005 0.0030
De piezas huecas pegadas con mortero pobre 6 bien piezas sifico- 0.0005 0.0050
calcareas 0.0003 0.0030
Muros de concreto 0.0015 parah/b = 2.0 Depende del nivel de l
' 0.0010 para /b < 2.0 carga axial ver figs 3.2
y 3.3
Marcos de acero detallados sismicamente 0.0055 0.0200
Marcos de acero sin un buen detallado sismico® 0.0074° 0.0298° JI
Marcos de acero contraventeados con diagonales concéntricas 0.0050 No se determiné
"Marcos de acerc contraventeados con diagonales excéntricas 0.0040 No se deferminé

2 Se trata de estructuras con mayor flexibilidad que las estructuras detalladas sismicamente.

® Son distorsiones mayores respecto a los marcos detatlados sismicamente, debido a que se trata de
estructuras con menor rigidez. Ademas, en el caso de las estructuras de acero, éstas se construyeron

con conexiones viga columna semirigidas.
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© v, es el esfuerzo cortante debido a carga gravitacional actuando en la seccién critica de la losa. Los
valores de v, que se presentan en la tabla corresponden a un nivel bajo y a uno alto de carga vertical,
por lo que para encontrar la distorsion que inicia ¢l dafio correspondiente a valores intermedios de v,
se puede interpolar linealmente entre ambos valores.

Tabla 3.12 Distorsiones de enirepiso que inician el dafio en diferentes elementos no estructurales.

Distorsion de entrepiso Distorsion de
Elemento no estructural que inicia el daiio entrepiso
para daiio total

Muros de mamposterfa-

De piezas macizas 0.002 0.0070

De piezas tipo panal 0.002 0.0070

Piezas huecas con refuerzo interior

y confinadas por castillos y dalas 0.0017 0.0070

De ptezas huecas con refuerzo interier sin confinar 6.0015 0.0040

De piezas de concreto confinadas con dalas y castillos 0.0015 0.0060

Piezas huecas pegadas con mortero pobre y silico calcareas 0.0013 0.0040
Muros de tablarroca:

Con marco de Jamina delgada 0.0040 0.0080

Con marco de madera y {a tablarroca clavada 0.0020 0.0050

Con marco de madera y Ia tablarroca clavada y pegada 0.0030 0.0080
Fachadas de vidrio 0.0250° 0.0470°
Fachadas precoladas:

De desplazamiento horizontal 0.0040 0.0160

De balanceo . >2.0
Plafones: 0.0080° 0.0160°

Nota:
* Se considera detallado especial
® Los plafones considerados estin formados por piezas ligeras montadas en canales de aluminio

Tabla 3.13 Valores limite de las variables que evitan incomodidad personal y la caida de objetos.

Parametro a evitar Limite
Incomodidad personal B < 0.05¢ (g es la aceteracién de la gravedad)
Balanceo de objetos e /g <B/H paraH > 50 om
Caida de objetos (para H> 50 cm) Vo <10 B/ JE
Caida de objetos (para H < 50 cm) 5i 0.00 £ 2 /g £ 0,20 entonces B/H = 0.20

Si 0.20< 2. /g < 0.44 entonces B/H = 0.44

|] Si 0.44 < 2gur /g S 1.20 entonces B/H 2 0.51

3.6 Correlacion del dafio observado en edificios y la distorsion de entrepiso
en sismos considerados como de baja a moderada intensidad

En esta seccion se estudia la respuesta de edificios, la mayor parte instrumentados o ensayados
en laboratorio, para correlacionarla con los criterios de inicio del dafio estructural, no
estructural, comodidad personal y caida de objetos, recomendados en las secciones anteriores.
Los sismos seleccionados para estudiar el comportamiento de los edificios analizados son
representativos de aquellos con intensidad baja a moderada. Se inicia con dos edificios
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ubicados en el Distrito Federal, se continua con dos edificios en Estados Unidos afectados por
el temblor de Loma Prieta en 1989, tomados de Uang y Maarouf (1991), y finalmente se
estudian dos modelos a escala natural probados en laboratorio. El sismo de Loma Prieta
ocurrié el 17 de octubre de 1989 en las montafias de Santa Cruz Estados Unidos, fue de
magnitud 7.1 y caus6 dafios en edificios ubicados en las zonas aledafias al epicentro y en
ciudades localizadas hasta 100 km de distancia,

3.6.1 Edificio Jal

El edificio estd compuesto por una estructura de 14 niveles y otra anexa de 3, unidas en su
cimentacién y separadas en los niveles restantes por una junta constructiva. Su estructura es a
base de columnas y losas planas reticulares de concreto reforzado; ademas cuenta con muros
de concreto y mamposteria. El edificio se localiza en la zona de suelo blando del Distrito
Federal, donde el suelo arcilloso alcanza hasta 30 m de espesor. La cimentacion estd
compuesta por un cajén de concreto reforzado desplantado a una profundidad de 3.30 m, que a
su vez se apoya sobre pilotes de friccién de 28 m de longitud que atraviesan la primer capa
dura.

Durante el sismo del 19 de septiembre de 1985, el -edificio sufrié algunos dafios en sus
elementos estructurales y no estructurales, que consistieron en agrietamientos por cortante en
columnas y muros de mamposteria, agrietamientos en las losas que evidencian la formacion de
lineas de fluencia a momento negativo y positivo. El dafio sufrido requirio el refuerzo de las
columnas interiores con un encamisado y la construccién de tableros de relleno de concreto en
los marcos extremos de la direccién mas débil anclados sélo en el borde superior a la losa. Las
losas no fueron reparadas.

El edificio se instrument6 en noviembre de 1992, desde entonces a la fecha ha experimentado
dafio en elementos no estructurales, como muros de mamposteria ligados a la estructura,
aplanados de yeso y plafones. Durante el sismo del 10 de diciembre de 1994 de magnitud
M,=6.2, la distorsiéon maxima promedio registrada fue 0.0035 y la aceleracion maxima
registrada en el edificio fue de 0.126g, g es la aceleracion de la gravedad (Gamboa y Muria,
1996). En el sismo del 14 de septiembre de 1995 de magnitud M,,=7.3, la distorsion méxima
promedio fue de 0.0047 y la aceleracion méxima de 0.133g. Las distorsiones maximas
ocurrieron, a la vez, en los niveles 11 y 6 e implican dafio no estructural en muros de
mamposteria que se correlaciona perfectamente con el dafio que se observé en una inspeccion
visual (Gamboa y Muria, 1996}. Las aceleraciones maximas implican un nivel de comodidad
(D) en la escala de Yamada (1975), descrita en la seccion 3.4,1 y posiblemente caida de
objetos; ambos factores no pudieron ser corroborados con alguna observacién ya que el
edificio estaba deshabitado en el momento del sismo. Se presenté también, desprendimiento
de plafén, probablemente debido a fallas en su colocacion.

3.6.2 Edificio ubicado en avenida Chapultepec
El edificio de avenida Chapultepec esta localizado muy cerca del edificio Jalapa, en la zona
blanda de la ciudad, fue construido entre los afios 1971 y 1972. Es una estructura de 16

niveles, un sétano y un cajon de cimentacion. La cimentacién consta de un cajon de 2.28 m de
peralte con muros y contratrabes de concreto, apoyado en pilotes hincados hasta la segunda
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capa dura a 40 m de profundidad. A partir del nivel de planta baja se desplanta la
superestructura que es de acero A36 a base de marcos, algunos de ellos rigidizados con
diagonales en cruz. Las columnas son de cajon y las trabes de alma abierta (armaduras).

En el sismo del 19 de septiembre de 1985 el edificio se comporté satisfactoriamente sin
presentar daiio estructural, sin embargo, su cimentacion suftié un hundimiento en una de sus
esquinas que Hegod a ser de 120 cm (Damy, 1991). La magnitud del hundimiento obligd a
recimentar el edjficio en 1987, anex4ndole una cimentaci6n con pilotes fuera del edificio pero
ligada a la antigua a través de contratrabes postensadas.

El edificio no estd instrumentado, asi que, su estudio se basa en un andlisis de su
comportamiento realizado por Damy (1991) con el RCDF vigente en ese afio. Del modelo
matematico construido por Damy se obtuvo un periodo fundamental de vibracion de 1.55 s y
para un coeficiente sismico de 0.4 un desplazamiento miximo de entrepiso de 0.013 %.
Durante el sismo del 14 de septiembre de 1995 el edificio sufrié dafio en muros de
mamposteria y tablarroca ambos unidos a la estructura; los muros de tablarroca fueron
colocados en una estructura base de madera. Para estimar la respuesta maxima durante el
sismo en cuestion, en este trabajo no se contd con la informacién suficiente para construir un
modelo matemético que permitiera analizar el edificio. Sin embargo, su cercania con el
edificio Jalapa permite hacer uso del espectro de respuesta registrado en la vecindad de éste y
de los resultados de Damy y asi poder tener un estimado de la distorsién que se pudo haber
presentado durante el sismo de septiembre de 1995. El procedimiento que se siguié para
estimar la méxima distorsién de entrepiso durante el sismo en cuestién fue: de los resultados
de Damy (1991) se conoce el periodo del edificio, €l coeficiente sismico de disefio v la
distorsién méxima de entrepiso producto de aplicar al edificio las fuerzas laterales
correspondientes al coeficiente sismico de disefio, por tanto, si se supone que el espectro de
respuesta en la vecindad del edifico Jalapa es representativo para el edificio de avenida
Chapultepec, se puede conocer, haciendo uso del periodo del edificio, el coeficiente sismico
que demando el sismo de septiembre de 1995, y finalmente para poder estimar la distorsién
méxima de entrepiso que demandd este sismo se usé una proporcioén lineal planteada entre ¢l
coeficiente sismico de disefio y la distorsién méxima de entrepiso calculados por Damy (1991)
y el coeficiente sismico que demandé el sismo de 1995 y la distorsién méxima de entrepiso
que s¢ pudo haber demandado este sismo. Aplicando este procedimiento se obtuvo un
coeficiente sismico de 0.12 y una distorsién méxima de entrepiso igual a 0.0039, que implica,
como efectivamente existio dafio en muros de mamposteria y tablarroca. En el calculo del
coeficiente sismico y de la distorsion de entrepiso se utilizé el componente EW del
movimiento por ser el de mayor amplificacion.

3.6.3 Edificio San José A

El edificio San José A es un edificio de oficinas, localizado en la ciudad del mismo nombre,
en el estado de California Estados Unidos, fue construido en 1976 y esta instrumentado. Su
cimentacion es una losa de concreto desplantada sobre un suelo aluvial y su estructura es de 13
niveles de marcos de acero grado 50, con planta regular,

Durante el sismo de Loma Prieta el edificio San José A sufri6 dafio en elementos estructurales,
no estructurales y hubo gran cantidad de objetos dafiados por su caida. El dafio se concentré en
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los niveles 7 a 11 donde se dafiaron muros divisorios, y por su caida escritorios, libreros
archiveros y plantas. La distribucién de distorsiones de entrepiso se calcularon ¢on un modelo
matematico construido para analizar el edificio, mostrd distorsiones superiores a 0.0075, con
un maximo en el nivel 11 de 0.0097; justo en ese nivel y en el 12 hubo fluencia de algunas
vigas. Rihal (1994) atribuy6, en un estudio para el mismo edificio, el dafio no estructural y la
caida de objetos, ademas de las grandes distorsiones de entrepiso, a las altas aceleraciones que
se presentaron en esos niveles, que fueron de 0.237g en el nivel 7 hasta 0.387g en azotea.
Rihal también pbservd que, en niveles inferiores donde las distorsiones y aceleraciones
registradas disminuyeron, que el dafio practicamente fue nulo, lo mismo sucedié en niveles
superiores en que se registraron aceleraciones altas y las distorsiones fueron menores. El dafio
observado en el edificio estudiado es congruente con las recomendaciones de las secciones
anteriores.

3.64 Edificio San José B

El edificio San José B es de uso habitacional, y se localizado al igual que el anterior en la
ciudad del mismo nombre; fue construido en 1972 y estd instrumentado. Su cimentacién se
desplanta en suelo tipo aluvial, hecha con pilotes presforzados. Su estructura tiene 13 niveles,
las cargas gravitacionales las soporta una losa postensada apoyada sobre columnas y las
laterales las resiste un sistema de muros de concreto en las direcciones EW y NS. Los
matenales que se usaron fueron: concreto con resistencia a la compresion simple de 210
kg/em? para los muros y de 280 kg/cm® para las losas, acero grado 42 para el refuerzo
longitudinal y grado 28 en el resto

En el sismo de Loma Prieta el edificio San José B present6 ligero dafio estructural que se
describe en seguida. Las distorsiones méximas, referidas a la azotea del edificio, en las
direcciones EW y NS fueron 0.0003 y 0.0019 respectivamente, La primera es evidente que no
causd ningiin dafio, la segunda, en la direccién NS, causé agrietamiento en los muros. Un
cambio de un 16% en el perfodo del edificio y un anlisis inelastico, del que resulté que no
hubo fluencia, confirman éste hecho. Lo observado es congruente con las recomendaciones
para muros de concreto.

3.6.5 Edificio de mamposteria

El edificio es un modelo escala natural de dos niveles, fue probado por Alcocer ef al. (1993)
en ¢l laboratorio del CENAPRED. La estructura representa un edificio tipico de interés social
en la ciudad de México. Se construyé de mampostena confinada de tabique rojo recocido y en
los muros se coloco una sobrecarga de 5 kg/em?, para simular un prototipo de 4 6 5 niveles.

De la prueba ante cargas laterales alternadas a que se sometid el modelo, resulto que el primer
agrietamiento se presentd en un muro del primer nivel a una distorsién, referida del segundo
nivel a la base, de 0.0013, aplicando las recomendaciones de la seccidén 3.2.4 se obtiene
0.0012; que se correlaciona en forma adecuada.
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3.6.6 Edificio de 7 niveles de concreto

Es un modelo de concreto a escala natural de un edificio de 7 niveles, fue construido y
probado en el proyecto de investigacidn conjunta entre Estados y Unidos Japon. A este
edificio se hizo referencia en la seccion 3.2.3, misma en la que se describe de forma general.
El modelo ademas de ser usado para observar el comportamiento de sus elementos
estructurales, también tenia colocados elementos no estructurales. Los que interesan en esta
seccién para corroborar las recomendaciones adoptadas en el capitulo IV son los muros de
tablarroca, montados en marcos de metal formados por perfiles de ldamina delgada, con
aberturas de puertas y las ventanas con soporte flexible. De la prueba ante cargas laterales se
obtuvo que aparecieron grietas que rodearon a los marcos de las puertas colocadas en los
muros de tablarroca para una distorsion de entrepiso de 0.004 y en las ventanas el dafio
apareci6 para valores de la distorsion de entrepiso entre 0.008 y 0.014. En ambos casos los
valores correlacionan de manera adecuada con los recomendados.

3.6.7 Edificio de 6 niveles de acero

Este edificio, al igual que el edificio de la seccién anterior, es un modelo a escala natural de 6
niveles, el cual fue construido y ensayado en el proyecto de investigacion conjunta Estados
Unidos Japén. Se trata de un edificio de planta cuadrada con tres marcos en cada direccidn,
claros de 7.5 m, con altura en el primer entrepiso de 4.5 m y en los cinco restantes de 3.4 m.
Al modelo le fueron colocadas en dos de los marcos diagonales concéntricas y excéntricas y
después fue sometido, a movimientos sismicos; los detalles completos de esta investigacion se
encuentran en Foutch (1987a y 1987b). Los resultados de las pruebas realizadas indicaron que
en el caso de las diagonales concéntricas se inicia su dafio a una distorsion de 0.0055, y en el
caso de las diagonales excéntricas la distorsién que inicia su dafio es 0.0039. Comparando
estas distorsiones con las recomendadas en la seccion 3.2.6 resultan ser congruentes.

3.7 Evaluacion de la vulnerabilidad

En estudios de vulnerabilidad (Rojahn,1986; Jara ef al., 1989;0rdaz ef al.,198% y Miranda
et al.,1996) se ha encontrado que las funciones para evaluar ¢l valor esperado del dafio
tienen, esquematicamente, la forma de la letra s. Para describir dicha forma Ordaz ef al.
(1989) propusieron la funcion de densidad de probabilidad lognormal acumulada,
posteriormente Miranda er al. (1996) propusieron otro funcional mas sencillo para el
mismo fin y serd el que se use en este estudio. De acuerdo con Miranda et al. (1996) 1a
funcién para evaluar el valor esperado del dafio en el j-ésimo entrepiso de un edificio dada
una ordenada espectral es:

ED,S,)=1-0.5" (3.8)

donde 1 se define como:
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P}
ey
i

-
_( ‘QJ . (3.9)
Y
y¥ y o” son pardmetros que se calculan a partir de la distorsién que inicia el dafio, yen, y 1a
distorsién que causa dafio total, yy, que un sistema estructural o elemento no estructural
soporta, La distorsién que inicia el dafio se ha denotado ahora como, e, con el fin de
generalizar y no hacer distincion en el tipo de dafio que se genera para establecer dicha
distorsién; por ejemplo si es un agrietamiento considerable, en el caso de sistemas
estructurales a base de marcos o muros de concreto, o si es el inicio de la fluencia, en el
caso de un sistema estructural a base de marcos de acero. y; es la distorsion demandada en

el j-ésimo entrepiso, la cual depende de la aceleracion espectral, S,. El procedimiento para
calcular la distorsion demandada, ¥;, se desarrolla en el capitulo siguiente.

La ec. 3.8 representa una funcién adimensional que varia entre cero y uno, un valor de cero
implica dafio nulo y un valor de uno implica dafio total. Evidentemente, valores mayores a
cero y menores a uno representan, respectivamente, estados de dafio intermedios entre el
dafio nulo y el dafio total.

Con el fin de ejemplificar el uso de las ecuaciones anteriores para evaluar el dafio se
tomaron los casos de un edificio construido a base de marcos de concreto con un excelente
detallado sismico, y el de un elemento no estructural construido con mamposteria de piezas
macizas, graficando en las figs. 3.5 y 3.6 las correspondientes funciones del valor esperado
del dailo.

Parametros de la curva: y '=0.017, o "=1.642

0 0.02 0.04 0.06
Yl

Fig. 3.5 Curva de vulnerabilidad correspondiente a un sistema estructural a base de marcos de concreto con
excelente detallado sismico.
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Parametros de la curva: y '=0.004, o "=2.932

0 0.002 0.004 0.006 0.008 0.01
Yi

Fig. 3.6 Curva de vuilnerabilidad correspondiente a un elemenio no estructural construide con muros de
mamposieria hecha con piezas macizas.
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CAPITULO IV

EVALUACION APROXIMADA DE LA DISTORSION DE ENTREPISO

4.1 Introduccion

En este capitulo se describe un procedimiento desarrollado por Miranda (1998) para la
estimacion rapida de la distorsion de entrepiso, aplicable a estructuras donde gobierna el
primer modo de vibrar en traslacién horizontal. Dicho procedimiento, tiene su base en una
ecuacion diferencial desarrollada por Heidebrecht y Strafford-Smith (1973) y considera tanto
el comportamiento elastico como el ineldstico de las estructuras, sin embargo, en este estudio
tinicamente se hace uso del procedimiento para estimar la distorsion de entrepiso de forma
elastica. Miranda (1998) también supone que la rigidez lateral de la estructura es constante con
la altura, por lo que en este capitulo se presenta un estudio del efecto de la variacion de la
rigidez lateral de la estructura con la altura en la estimacion de la distorsion de entrepiso.

4.2 Modelo simplificado de un edificio de varios niveles

Las deformaciones laterales de un edificio son generalmente una combinaciéon de
deformaciones debidas a cortante y deformaciones debidas a flexién. Blume (1968)
considerando la combinacién de deformaciones de cortante y flexién en edificios a base de
marcos, propuso el parametro p, definido como el cociente entre la suma de las rigideces a
flexion de las vigas y la suma de las rigideces a flexién de las columnas de un nivel dado, Este
pardmetro es una medida de la rigidez relativa entre vigas y columnas y controla el grado de
participacion de las deformaciones por cortante y por flexion en la deformada lateral del
sistema estructural. Los valores extremos de p, cero e infinito, representan una estructura
deformandose en flexion y cortante, respectivamente. Valores intermedios de p representan
marcos que combinan deformaciones por flexién y cortante.

En el procedimiento presentado por Miranda (1998) las estructuras se modelan como una
combinacién de vigas en voladizo a flexidn y cortante; el modelo estructural se muestra en la
fig. 4.1. Este modelo fue propuesto por Khan y Sbarounis (1964), para estudiar la interaccion
de muros y marcos, en donde la reparticion de cortantes laterales se hacia de manera iterativa.
Posteriormente Heidebrecht y Strafford-Smith (1973) derivaron la ecuacién diferencial que
gobierna el comportamiento de sistemas a flexién y cortante, llegando a soluciones cerradas
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para calcular desplazamientos laterales, momentos flexionantes y fuerzas cortantes,
considerando una distribucién de carga triangular invertida.

Viga de flexién
w(z}) /

/ I . fe——————— Viga de cortante
— 4
— 0} —¢ /
—_—P L 4 —
H
—1 1 S -
sélo carga axial
—p .___4
—» ¢ 9
—> o —9
A 4
I7 77777777777

Fig. 4.1 Modelo estructural considerado por Miranda (1998) para estimar de manera simplificada las
distorsiones de entrepiso.

Si ¢l sistema combinado es sujeto a una fuerza lateral distribuida por unidad de longitud w(z),
entonces la ecuacion diferencial del sistema estd dada por (Heidebrecht y Strafford-Smith,
1973):

d’y

4

2
4 d

] ua e dz—§’=w(z) @.1)

donde: y es el desplazamiento lateral del sistema combinado, EI es la rigidez a flexién de la
viga a flexién y GA4 es la rigidez a cortante de la viga a cortante. Dividiendo la ec. 4.1 por EI
se tiene:

d‘y-idzyzw(z)
dz' H? dz* EI

(4.2)

donde:
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2
o o (4.3)
H2 E I -
siendo: H la altura total del edificio. De forma similar al parametro propuesto por Blume, el
pardmetro o controla la participacién de las deformaciones por flexion y cortante. Un valor de
« igual a cero representa una estructura que se deforma lateralmente como una viga a flexién y
un valor de o que tiende a infinito representa una estructura que se deforma lateralmente como
una viga a cortante. Valores de o intermedios representan modelos de estructuras integrados
por la suma de dos subsistemas, de los cuales uno se deforma en flexién y otro en cortante.

4.3 Anadlisis sismico aproximado

En el andlisis modal espectral de un edificio, el valor maximo del desplazamiento lateral en el
nivel j, u, y el desplazamiento relativo de entrepiso, A;, producto de la contribucién del n-
ésimo modo de vibrar estan definidos por (Chopra, 1995):

uln = I-‘nd)jnDn (4'4)

Ajn =rn(¢jn_¢jn-i)Dn (4'5)

donde: ¢y, es el valor de la forma del n-ésimo modo en el nivel j, D, es el desplazamiento
espectral correspondiente al periodo de vibrar 7, y T, es el factor de participacion modal
definido como:

>
r=2 (4.6)
)3

en esta ecuacion my; es la masa del nivel j y & es el niimero de niveles del edificio.

E! método de Miranda (1998) hace las siguientes simplificaciones: 1) se considera tinicamente
la contribucidén del primer modo en traslacion horizontal, 2) la distribucién de las masas de
cada nivel es uniforme en la altura del edificio, 3) para calcular el factor de participacion
modal, 1a forma modal se aproxima con la solucién de la ec. 4.2, 4) EI y GA se suponen
constantes con la altura, y 5) se considera, para fines de este estudio, {Unicamente
comportamiento eldstico. Con estas simplificaciones se tiene que:

u, =p,¥,S, @)
Aj =ﬁ1(le _Tj-i)Sd 4.8)
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donde: ) es una aproximacion del factor de participacién modal, F; es el valor de la forma
modal en el j-ésimo nivel, y Sy es el desplazamiento espectral correspondiente al periodo de
vibrar 7}. El factor de participacion modal aproximado es:

N
2,
B, =L 4.9)
g2
siendo:
¥, = Ye,) (4.10)
y(H)

donde: y(z) es el desplazamiento lateral en €l j-ésimo nivel y y(H) es el desplazamiento de
azotea, ambos se calculan con la ec. 4.2.

Con el fin de considerar distintas distribuciones de carga lateral en la solucién de la ec. 4.2,
Miranda (1998) considero6 una distribucién definida por:

@.11)

W(Z) = wmdx

donde: w4, es la intensidad de la carga distribuida a nivel de azotea y a es un parametro
adimensional que controla la forma de carga lateral; ¢=0.0/ para una carga triangular
invertida, ¢=2.13 para una carga aproximadamente parabdlica y a=2000 pa:ra una carga
uniformemente distribuida.

Considerando la funcién de carga de la ec. 4.11, la solucion de la ec. 4.2 es:

2
C,senh(a Z 1+ Czcosh(a i) +C,e ™ + c,,(i +C [ )+ C,
W) = H H H H 4.12)
C,senha + Cycosha+ Cie™ +C, + C; +C, ]

donde las constantes C; a Cy son;

o’e?-a’e”-a’ +ao’ -a’

C, = 4.13
gl ) @1
ale? -ale? +a’ -an’ +a’ senho ole+a’-o? 1
C, = Cra e TN L (4.14)
ac., (a - ) cosha. (a -0 ) cosha.
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-1

co——1 4.15
3 az(az_az) . ( )
_ -1 ’ 4.16
Co=5 (4.16)
a’e® -a’e? +a’ -aa’

C. = . - 4.17
T el a-od) @17

c _o’e”-a’e” ~a’ +au’ -a’ senha.

¢ aaj(az -az) coshou
, P (4.18)
a‘e“+a-a 1 1

+
! (a2 -a? ) cosha. a’(a®-a?)
4.4 Estimacion del desplazamiento mdximo de azotea

Dado que la forma modal ¥; esta normalizada respecto al nivel de azotea, entonces el
desplazamiento maximo de azotea es:

u, =B,S, (4.20)

en esta ecuacién el factor fB;, es una aproximacién del factor de participacion del modo
fundamental de vibracion. B; también se puede ver como un factor de amplificacién del
desplazamiento espectral para obtener una estimacion del desplazamiento maximo de azotea.

4.5 Estimacion de la distorsion de entrepiso

Para un modelo continuo como el que esta asociado a {a ec. 4.2, la rotacién en cualquier punto
de su altura se calcula como la derivada de su deformada, la cual se puede tomar como una
aproximacion de la distorsién de entrepiso en un modelo real de un edificio, es decir que:

A, _de,)

= 421
¥ PR (4.21)
donde: z; es la altura hasta el nivel j y 4; es 1a altura de entrepiso.

La distorsion del j-ésimo entrepiso también se puede escribir como:
031(2 J ) u N
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donde Upn/H es la distorsién de azotea y Py es un factor que relaciona la distorsion de
azotea con la correspondiente del j-ésimo entrepiso. Este factor esta definido, de acuerdo a
Miranda (1998), por:

b6 H C,acosh(a%)+Czasenh(a%J-—Cjae""’”+2C4(§J+C5

By = = = (4.23)
dz y(H) C,senha + C,cosho+Cie® +C, +C; +Cy

Finalmente la ec. 4.22 se puede reescribir, si Sy=S,7%/4n’ y haciendo que T sea el periodo
correspondiente al modo fundamental de vibrar, como:

T’S,

Vi =Bby % (4.24)

Miranda (1998) mostré que B; es practicamente independiente del tipo de distribucion de
carga lateral. Mientras que B se ve ligeramente influenciado por el tipo de carga que se
elija, particularmente para edificios cuya deformacion lateral se asemeja a la de una viga de
cortante.

El valor de o varia, segtin Miranda (1998), entre 0.0 y 2.0 para estructuras a base de muros
de cortante, entre 1.5 y 5.0 para sistemas que resisten las fuerzas laterales a base de muros
de cortante y marcos y entre 8.0 y 16.0 para sistemas estructurales a base de marcos. El
mismo autor recomienda usar o=0.1 para sistemas estructurales a base de muros de
cortante, o=4.0 para sistemas a base de muros de cortante y marcos y «=12.0 para sistemas
estructurales a base de marcos.

En la fig. 4.2 se muestra el valor de 3; para distintos valores del pardmetro o y en la fig. 4.3
se hace lo mismo para 33, en ambos casos se considera una carga triangular invertida.

1.8

1.6

14 1

&
/‘__‘— —

1.2 : w=00
— = 4'0

1.0 —ao.=8.0

' —a=300
0.8 +
0 10 20 30 40 50

N

Fig. 4.2 Valores de ) para distintos valores de c.

118



4. Evaluacién aproximada de la distorsién de entrepiso
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Fig. 4.3 Variacion del factor fy; para diferentes valores de a.

4.6 Efecto de la variacion de la rigidez lateral con la altura en la
estimacion de la distorsion de entrepiso

4.6.1 Casos considerados en el estudio del efecto de la variacion de la rigidez lateral
con la altura en la estimacion de la distorsion de entrepiso

De acuerdo con las secciones anteriores los factores que controlan la estimacién de la
distorsion de entrepiso en edificios con comportamiento elastico lineal y donde gobierna el
primer modo de vibrar en traslacion horizontal, son los factores 3; y B2 Por tanto, en esta
seccion se estudia la variacion de estos dos factores en funcién del cambio de la rigidez
lateral con la altura.

Considerando que la variacién de la masa con la altura sigue siendo uniforme atin con el
cambio de rigidez lateral con la altura y suponiendo ademas que, la relacion GA(z)/El(z)
permanece constante, la ec. 4.2 se puede reescribir como:

d"y-az d2y= w(z)
dz* H? dz° Elz)

(4.25)

Para estudiar el efecto de la variacion de la rigidez lateral con la altura en los factores ; y
B, se consideraron valores de o igual a cero, es decir, un modelo de flexion, o tendiendo a

infinito, asociado a un modelo de cortante y o igual a doce, que corresponde a un modelo
combinado flexion cortante. En el caso del modelo a flexion la ec. 4.25 se transforma en:

d’y
dZ-f

Eln Y =we (4.26)

Mientras que para el modelo de cortante la ec. 4.25 se convierte en:
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GA(z)

a? .
2 © - we) | ‘ @27)

La solucion de las ecs. 4.26 y 4.27, para obtener los valores de los factores 3; y B2, se hizo
numéricamente. Cuando o es igual a doce la configuracién deformada y los valores de B, y By
se obtienen de la solucién cerrada de la ec. 4.25, para un tipo de carga y distribucion de rigidez
lateral con la altura que se define en seguida.

Las distribuciones de carga y rigidez lateral que se consideraron fueron:

o Una distribucién de carga lateral triangular invertida, esta carga corresponde a un valor del
parametro ¢ de la ec. 4.11 igual a 0.01 y se muestran en la fig. 4.4,

¢ Una distribucién lineal (fig.4.5) y una parabdlica (fig.4.6) para los modelos de flexién y
cortante, y una distribucion tipo exponencial dada por:

! (4.28)

El e 7
para el modelo de flexién cortante; esta distribucion se muestra en la fig. 4.7 y se
seleccioné porque permite la solucidn cerrada de la ec. 4.25, y por tanto, permite
también, mostrar facilmente el efecto de la variacion de la rigidez lateral con la altura
en los factores B; y B2 En ningin caso se redujo la rigidez lateral en 100%, ya que no
existen edificios con rigidez nula en el tltimo entrepiso.

1.0

0.9 /
0.8
0.7
0.6
05
04
03
0.2
0.1

o0 ke

0.0 02

z/H

0.4 0.6 0.8 1.0
Wz Wi

Fig. 4.4 Distribucion de carga lateral considerada en el estudio del efecto de la variacién de la rigidez
lateral con la altura en los factores Bi y Bo,
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0.5 \ \
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Fig. 4.5 Distribucién lineal de la rigidez lateral considerada en el estudio del efecto de la variacion de la
misma en los factores 3, y By

1.0
0.9 \
0.8
0.7 \\\ \
0.6 \
T 0.5 s Reducciin de El o GA en 75% \ \
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0.3 - Reduccién de Ei 0 GA en 25% \\ \
0.2 —— Reduccion de El o GA en 0%
0.1
0.0 b
0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 1.00 1.20

EVEl sy © GAIGA 1

Fig. 4.6 Distribucion parabdlica de la rigidez lateral considerada en el estudio del efecto de la variacion de
la misma en los factores B y P,
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Fig. 4.7 Distribucion exponencial de la rigidez lateral considerada en el estudio del efecto de la variacidn de
la misma en los factores p; y By

Considerando la funcién de carga lateral de la ec. 4.11 y la funcion de distribucién de
rigidez lateral de la ec. 4.28, Ia solucidn de la ec. 4.25 es:

Clsenh(a %]+Czcosh[oc}3—)+C3(}z§) C, +C5e¢§ +Cﬁe(¢_a)é
W= C,senho+Ccosha+C, +C, +Ce® +C,e*? (329
donde:
. L0 (ed)ebe™ (430)
(b’ —a’) afd-D/(b-a)"-a"]  a¢($-a)
O r— AR +c, Senh(e) @31)
o (¢ —oa)cosh(a) o (b-a)f(¢-a)’ -a *Jeosh(a) cosh(a )
C,:M (4.32)
o’¢(¢-a)
1.0 1.0
Ci=—755 2 ;- C 4.33
Y@ o) (0-9[(b-a7-a’] @39
1.0 @30

Cs =555
(¢ —a”)
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1.0

Co == (4.35)
-9 [(4-0) -0 ] :
y el factor B es:
C acosl{ai)+c asenlf o= |+C, +C ¢eo% +C (¢-a)em'a}§
p, =W H. H) H) 7 7 i (4.36)
Y d yH) C,senho.+C,cosho+C, +C, +Cset +Ce™? '

4.6.2 Efecto de la variacion de la rigidez lateral con la altura sobre el pardmetro f;
Modelo de flexion

Considerando un modelo de flexién (¢=0) con una distribucion de carga triangular y variacién
lineal y parabélica de EI con la altura (ver figs. 4.5 y 4.6, seccion 4.6.1), ; varia como se
muestra en las figs. 4.8 y 4.9, respectivamente; para reducciones de la rigidez lateral de 0%, es
decir, rigidez constante con la altura, y de 75 %, que corresponde a rigidez méaxima en la base
y 25 % de EL,;, en la parte superior de la estructura. En las figuras se observa que el efecto de
la variacion de la rigidez lateral con la altura en el factor B; es pricticamente nulo.

16

/—-—-_f
1.4 Reduccion de El en 0%

/ ------ Reduceién de El en 75%
o5 1.2 /
1.0

0.8

0 10 20 30 40 50
N

Fig. 4.8 Efecto de la variacion de la rigidez sobre el pardmetro f; considerando un modelo de flexion y una
distribucion lineal de la rigidez lateral.
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16

/“- e
1.4 Reduccitn de Elen 0% ——

------ Reduccién de El en 75%
m- 1.2 7
T 10

0.8

Fig. 4.9 Efecto de la variacion de la rigidez sobre el pardmetro f; considerando un modelo de flexion y una
distribucion parabolica de la rigidez lateral. '

Modelo de cortante

En el modelo de cortante (a0 —0) se considerd, al igual que en el modelo de flexion, una
carga triangular y una distribucion de rigidez lateral lineal y parabélica, con reducciones de
0y 75 % de ElL,;,. Para ambas distribuciones de rigidez lateral y reducciones de la misma,
se muestra en las figs. 4.10 y 4.11 los valores de ;. En ambas figuras se aprecia que el
efecto de la variacién de la rigidez con la altura sobre el factor ; fue también
practicamente nulo.

1.6 ? u;
Reduccitn de GA en 0%
14 — — = Reduccién de GA en 75%
= 1.2 //
1.0
08 -
0 10 20 30 40 50
N

Fig. 4.10 Efecto de la variacion de la rigidez lateral sobre el pardmetro f; considerando un modelo de
cortante y ung distribucion lineal de la rigidez lateral.
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R;duccién de GA en0%
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Fig. 4.11 Efecto de la variacion de la rigidez lateral sobre el pardmetro [; considerando un modelo de
cortante y una distribucion parabolica de la rigidez lateral.

Modelo flexién cortante

En este modelo se considerd para estudiar el efecto de la variacién de la rigidez lateral con
la altura, como se menciond, un valor de =12 (que es un valor representativo de edificios
a base de marcos), la distribucion de rigidez lateral de la fig. 4.7, y la solucién de la ec. 4.25
dada por la ec. 4.29. Bajo estas consideraciones se muestra en la fig. 4.12 el efecto de la
variacion de la rigidez lateral con la altura en el factor 3;, en esta figura se observa, que el
efecto es mas notorio que en los modelos de flexién y cortante; aun con esto el error
maximo que se comete al estimar ¢l valor de ; al no considerar rigidez lateral variable es
1.88%.

1.6
Reduccion de El en 0%
[7(F PO S———— Reduccion de £l en 75%
-, ot -
[/

o 12

1.0

0.8
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Fig. 412 Efecto de la variacion de la rigidez lateral sobre el pardmetro f; considerando un modelo de
flexion cortante con a=12 y una variacion exponencial de la rigidez lateral.
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En general el error que se comete al estimar el valor de 3; sin considerar la variacién de la
rigidez lateral con la altura, de acuerdo con las figs. 4.8 a 4.12, es practicamente nulo.,

4.6.3 Efecto de la variacion de la rigidez sobre el parametro By

Modelo de flexion

En las figs. 4.13 y 4.14 se muestra, teniendo en cuenta la distribucién de rigidez lateral
lineal y parabolica de las figs. 4.5 y 4.6 respectivamente, la variacién del factor B con la
altura. Se observa que al reducir la rigidez lateral en la parte superior de la estructura se
reduce el valor de B en la parte baja de la estructura, mientras que 3 incrementa su valor
en la parte superior de la estructura. En las figs. 4.15 y 4.16 se presenta el error que se
comete calculando Py sin considerar la variacién de la rigidez lateral con al altura,
resultando que, con una distribucion de rigidez lateral lineal el error que se comete IHega a
ser hasta de un 18 % en entrepisos inferiores y de un 7 % en entrepisos superiores, en tanto
que, con una distribucién de rigidez parabdlica el error méximo es de un 8 %. En suma, si
se tiene en cuenta que la distribucion parabdlica de la rigidez lateral es la asociada a una
distribucion de carga tipo triangular invertida, con el fin de obtener una distorsién de
entrepiso  constante con la altura, el error que se comete al estimar la distorsién de
entrepiso, suponiendo rigidez lateral constante con la altura, es aceptable. Ademas de lo
anterior, los mayores errores se presentan en la parte inferior de la estructura donde los
valores de B, de acuerdo a las figs. 4.13 y 4.14, son muy pequefios y no afectan en gran
medida en la evaluacion del dafio, tanto en el sistema estructural como en los en los
elementos no estructurales; este efecto se muestra en el capitulo que sigue.

1.0 I ' | .
| mmnnn Reduccion de El en 75%
0.8 Reduccitn de Elen 50%
—— Reduccion de Eien 25%
—— Reduccién de Elen 0%
0.6
x /
N
04
02
0.0 J/

0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 1.2 14 18
Bz

Fig. 4.13 Variacidn de 5y con la altura considerando una distribucién lineal de la rigidez lateral.
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Fig. 4.14 Variacion de [, con la altura considerando una distribucién parabdlica de la rigidez lateral.
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Fig. 4.15 Error que se comete al estimar el valor de By considerando una distribucion lineal de la rigidez
lateral.
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Fig. 4.16 Error que se comete al estimar el valor de 3, considerando una distribucion parabdlica de la
rigidez lateral.

En las figs. 4.17 y 4.18 se muestra, respectivamente para las diferentes reducciones de EL;,
y variacién de la rigidez lateral consideradas, el valor Boms ¥ el error que se comete al
estimar el valor de dicho parametro sin tener en cuenta la variacion de la rigidez con la
altura. En las figuras se observa con detalle que tanto el valor de Bama y el error que se
comete al estimar este parametro sin tener en cuenta la variacidn de la rigidez lateral con la
altura, crecen a medida que es mayor la reduccion de la rigidez lateral en la parte superior
de la estructura, notandose un mayor crecimiento con la distribucién de rigidez lateral lineal
respecto a la de tipo parabdlico. Sin embargo, el error maximo no llega a ser mas del 7%,
por lo que el error que se comete al estimar la maxima distorsién de entrepiso considerando
rigidez lateral constante es aceptable.

2.0
Distribucion de ngidez
1.8 lateral iineal
------- Distnbucién de rigidez
{ateral parabdlica
16
tad
b ]
E
(]
Q1.4 | I — e R B
1.2
1.0
1] 25 50 75

Reduccion de El (%)

Fig. 4.17 Variacion de oy, considerando una distribucion lineal y una parabdlica de la rigidez lateral.
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Fig. 4.18 Error que se comete al estimar el valor de fons considerando una distribucion lineal y una
parabdlica de Ia rigidez lateral.

Modelo de cortante

En este modelo se estudiaron los mismos casos que en el modelo de flexion, asi, en la fig,
4.19 se presenta la variacién de P con la altura considerando una variacién de rigidez
lateral lineal, y en la fig. 4.20 la variacién de By con la altura considerando una variacién
de la rigidez lateral parabélica. En ambas figuras se observa que el valor de By en los
entrepisos inferiores decrece a medida que se reduce la rigidez lateral en la parte superior
de la estructura, mientras que en entrepisos superiores de la estructura By incrementa
ligeramente su valor a medida que la rigidez lateral en esa parte de la estructura decrece.
También se ve que las dos figuras son practicamente iguales; esto significa que tener en
cuenta una distribucién de rigidez lateral lineal o parabélica, tiene poca influencia al
estimar la distorsion de entrepiso en un modelo de cortante.

En las figs. 421 y 4.22 se grafica el error que se comete al utilizar B calculado sin
considerar la variacién de la rigidez lateral con la altura, usando variaciones de rigidez
lateral lineal y parabdlica, respectivamente. Dichas figuras muestran errores considerables
en los entrepisos superiores, sin embargo, en las figs. 4.19 y 4.20 se observa que los valores
de B correspondientes a esa altura del edificio son significativamente mas pequeiios que
los valores de Pz en la parte baja del edificio donde, ademads, ocurre el valor maximo de
este parametro, el cual decrece al reducir la rigidez lateral en la parte superior de la
estructura; por lo que la cuantificacion del dafio, al calcular la distorsién de entrepiso con
rigidez constante tendera a equilibrarse y el efecto de la variacién de la rigidez lateral con la
altura, desde el punto del vista dafio, se puede despreciar sin cometer gran error, este hecho
se muestra en el capitulo que sigue.
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0.8

0.6

% R educcion de GA en 76%
0.4 Reduccién de GA en 50%
) —— Reduccidn de GA en 25%
——— Reduccidn de GA en 0%
0.2 N
)
0
0 0.2 0.4 086 0.8 1 1.2 1.4 1.6
B2

Fig, 4.19 Variacion de Py con la altura considerando una distribucicn lineal de la rigidez lateral.

08 \""\\
06
= "
N e R educcion de GA en 76%
0.4 | — Reducciénde GA en 50%
— Reduccién de GA en 26%
—— Reduccitnde GA en 0%
0.2 \ \\\\
. I
0 0.2 04 0.6 08 1 1.2 14 16

Bz

Fig. 4.20 Variacion de fy con la altura considerando una distribucién parabélica de la rigidez lateral.
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Fig. 4.21 Error que se comete al estimar el valor de fy; considerando una distribucién lineal de la rigidez
lateral.
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Fig. 4.22 Error que se comete al estimar el valor de f3, considerando una distribucion parabdlica de la
rigidez lateral.

En las figs. 4.23 y 4.24 se muestra a detalle el efecto de la variacion de la rigidez lateral con
la altura en el célculo de Byms ¥ el etror que se comente en el calculo este factor
considerando rigidez constante. En la fig. 4.23 se observa con claridad cémo el valor de
B2max decrece a medida que la rigidez lateral en la parte superior de la estructura se reduce,
lo que significa que calcular la maxima distorsién de entrepiso usando rigidez constante,
lieva a resultados del lado de la seguridad. En la fig. 4.24 se ve cémo el valor del etror
crece, en valor absoluto, a medida que la rigidez en la parte superior de la estructura se
reduce; el valor del error no superael -11 %.
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2.0 - 1
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Fig. 4.23 Variacion de fons, considerando una distribucion lineal y una parabolica de la rigidez lateral,
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Fig. 4.24 Error que se comete al estimar el valor de Boms considerando una distribucion lineal y una
parabolica de la rigidez lateral.

Modelo flexion cortante

En este modelo, como se menciond, se tomo un valor de «=12 y una distribucién de rigidez
lateral tipo exponencial. En las figs. 4.25, 4.26, 4.27, 428 y 4.29 se muestra
respectivamente, el valor de 3 para diferentes valores de reduccion de la rigidez lateral en
la parte superior de la estructura, el error que se comete al calcular el valor de este
parametro considerando rigidez constante, el valor de [,4. para distintos valores de
reduccion de la rigidez lateral en la parte superior de la estructura y el error que comente al
calcular B sin considerar rigidez lateral variable con la altura. La tendencia de las figs.
4.25 a 4.29 es pricticamente la misma que la mostrada por las figuras correspondientes en .
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el modelo de cortante, es decir, se observa que el valor de By en la parte inferior de la
estructura decrece a medida que se reduce la rigidez lateral en la parte superior de la
estructura y sucede lo contrario en la parte superior de la ésta. Los errores que se comenten
al calcular By considerando rigidez lateral constante para estimar la distorsién de entrepiso
en estructuras con rigidez lateral variable con la altura, son considerables en la parte
superior de la estructura. Sin embargo, en ia parte superior de la estructura los valores de
B son pequefios comparados con los que ocurren en la parte inferior de la misma; por tal
razon la evalugcion del dafio en la estructura practicamente no se ve influenciada por el
valor de B, y se puede despreciar, sin cometer gran error, la influencia de la variacion de la
rigidez lateral con la altura en el calculo de Bj. Este hecho se muestra claramente en ef
capitulo que sigue. Respecto al valor de Pams, se observa que decrece a medida que se
reduce la rigidez lateral en la parte superior de la estructura, también se observa que el error
que se comete al calcular este pardmetro considerando rigidez lateral constante es
razonablemente aceptable y ademds del lado de Ia seguridad.

En general, de acuerdo a los resultados y comentarios que se hacen para los casos que se
estudiaron se puede despreciar, sin cometer error significativo, €l efecto de la variacién de
la rigidez lateral con la altura en los factores B; y B2 que sirven para estimar la distorsion de
entrepiso en una estructura y posteriormente evaluar el dafio en la misma estructura y en
sus elementos no estructurales. Esta conclusién se refuerza, como se menciono, en el
capitulo que sigue, donde se analiza el efecto de la variacién de la rigidez lateral con la
altura en la evaluacion del dafio.

1.0
08
0.6
o = -
R R educcidn de Elen 75%
04 = Reduccién de El en §0%
= Reduccitn de El en 25%
—— Reduccién de El en 0%
0.2
0.0

0.0 0.2 0.4 0.6 8.8 1.0 1.2 1.4 1.6
3

Fig. 4,25 Variacién de Py con la altura considerando una distribucion exponencial de la rigidez lateral.
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Fig. 4.26 Error que se comete al estimar el valor de [y considerando una distribucion exponencial de la
rigidez lateral.
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Fig. 4.27 Variacion de Bans. considerando una distribucion exponencial de la rigidez lateral.
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Fig. 4.28 Error que se comete al estimar el valor de Py, considerando una distribucion exponencial de Ia
rigidez lateral.
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5. Andlisis costo-beneficio y periodos optimos de disefio

CAPITULO V

ANALISIS COSTO-BENEFICIO Y PERIODOS OPTIMOS DE DISENO

5.1 Introduccion

En este capitulo se desarrolla un procedimiento que permite ¢l calculo de los periodos
éptimos de disefio asociados al ELS. Asi mismo, como ejemplo de aplicacién se hace uso
de dicho procedimiento para el calculo de los periodos 6ptimos de disefio relacionados con
edificios destinados a oficinas, construidos con un sistema estructural a base de marcos de
concreto reforzado, con una altura de entrepiso constante de 350 cm y considerando medida
de intensidad sismica la media geométrica de la aceleracion espectral.

Los periodos optimos de disefio se calculan para edificios de 5, 10, 15, 20, 25 y 30 niveles,
y 5 estaciones de registro sismico de la zona del lago de la ciudad de México. Estas
estaciones se seleccionaron en funcion al periodo dominante del suelo donde se localizan y
la amplificacién del movimiento, respecto a la zona de terreno firme de la ciudad de
Meéxico.

Para terminar el capitulo, se da un ejemplo de aplicacion para el sitio correspondiente a la
estacion No. 36 y un marco de concreto de 10 niveles.

5.2 Andlisis costo-beneficio: conceptos generales

En esta seccién se describe de forma conceptual ¢l procedimiento del andlisis costo-
beneficio mediante el cual se calculan los periodos éptimos de disefio asociados al ELS.
Con la descripcion que se hace en seguida, se explica de forma general el procedimiento
que posteriormente se formula con las ecuaciones matematicas cotrespondientes.

De acuerdo con la filosofia de disefio de la seccion 1.2, el ELS es el estado limite en el cual
se pretende evitar el dafio en los elementos no estructurales cuando las estructuras son
sometidas a sismos de baja intensidad. También, y aunque no se menciona, ante sismos de
baja intensidad se debe intentar evitar la incomodidad de las personas, el dafio en
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5. Anélisis costo-beneficio y periodos éptimos de disefio

instalaciones y en el contenido de los edificios. Sin embargo, en este trabajo, no se tienen
en cuenta los criterios para evaluar el dafio asociado a estos tres ultimos conceptos, y la
estimacion del dafio Gnicamente se basa en los criterios para evaluar el dafio en elementos
no estructurales, como muros de mamposteria, muros de tablarroca y fachadas.

El daiio en las instalaciones y en el contenido de las estructuras, se estima con la misma
funcién de vulnerabilidad con la que se evalda el dafio en los elementos no estructurales.
Aungue esto no es correcto, dado que tanto las instalaciones y el contenido de las
estructuras presentan mayor sensibilidad a la velocidad y aceleracion, permite tener una
idea del efecto que tiene ¢l costo de los dafios que ocurren en estos elementos en el proceso
de optimizacion.

En general, al considerar inicamente el criterio de dafio en los elementos no estructurales,
seria necesario disefiar las estructuras muy rigidas para lograr evitar cualquier dafio en este
tipo de elementos, lo cual resultarfa excesivamente costoso. Por tanto, es necesario plantear
un procedimiento de analisis costo-beneficio, cuya finalidad es lograr un equilibrio entre
una estructura muy confiable pero costosa, y una estructura poco confiable y de muy bajo
costo. Dicho equilibrio se logra al encontrar una estructura con un periodo localizado en un
punto intermedio, entre el periodo correspondiente a la estructura muy confiable y costosa,
y el periodo asociado a la estructura poco confiable y de bajo costo. El periodo al que se
hace referencia es el periodo éptimo de disefio, que se obtiene al encontrar el periodo de
vibrar correspondiente al primer modo en traslaciéon horizontal de la estructura que
minimiza el valor esperado del costo total de una estructura. El valor esperado del costo
total de una estructura es la suma del costo inicial de la misma, mas el valor esperado del
costo de reparacion de los dafios.

El costo inicial de una estructura representa, el valor de la ingenierfa de proyecto, la mano
de obra, materiales, equipo y demds insumos necesarios en la construccion de la estructura.

El costo de reparacion de los dafios, toma en cuenta el costo de reparacion del dafio que
pueda ocurrir en los elementos no estructurales, en las instalaciones y en el contenido de la
estructura, llamado costo de los dafios directos. También dentro de costo de reparacién de
los dafios se cuenta, el valor de los dafios derivados de los dafios directos, es decir, €l costo
de los dafios indirectos, los cuales estan relacionados con costos tales como el valor de la
pérdida de prestigio del proyectista, del constructor y del propietario, asi como con el costo
de la pérdida de clientes si el edificio alberga oficinas dedicadas a la venta de servicios, el
valor de la pérdida asociada a la inhabilitacién de areas ttiles mientras se realizan las
reparaciones correspondientes, etc.

La evaluacion del costo de los dafios directos e indirectos se hace con base en la funcion de
vulnerabilidad que se describe en la seccién 3.7, propuesta por Miranda e al. (1996) y que
depende de las distorsiones que inician y dafian completamente a los elementos no
estructurales.
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En el calculo del valor esperado del costo de los dafios directos e indirectos se considera
que durante la vida 1til de una estructura, el instante de ocurrencia de los sismos y su
intensidad son aleatorios, razén por la cual se les asigna a cada uno de estos pardmetros una
funcién de densidad de probabilidad, con el fin de tener en cuenta su incertidumbre.

Ademas de considerar la incertidumbre en el instante de ocurrencia y en la intensidad de los
sismos, es necesario tener en cuenta que, debido a que los dafios directos e indirectos
ocurren en distintos instantes de la vida 0til de una estructura, existen diferencias en el
costo de reparacion de los mismos, las cuales estin relacionadas con la variacién en el
tiempo del valor de los materiales con que se reparan los dafios, de ia mano de obra, etc.
Por lo que para tener en cuenta esas diferencias, el costo de los dafios directos ¢ indirectos
se actualiza a valor presente, mediante el uso de una tasa de descuento; €sta se define como
la diferencia entre la tasa de interés que ofrecen los bancos y 1a inflacion.

Matematicamente la funcion de costos mediante la cual se obtiene el periodo 6ptimo de
disefio es:

E[C.]=C,+E[Cpy ] (5.1

donde: C; es el costo inicial de la estructura, EfCp;] es el valor esperado del costo de los
dafios directos e indirectos y EfCy/ es el valor esperado del costo total de la estructura. El
valor del periodo optimo de disefio se obtiene encontrando el valor minimo de E/C7/ en la
ec. 5.1 respecto al periodo de la estructura.

La fig. 5.1 muestra graficamente el procedimiento para encontrar el valor del periodo
optimo de disefio.

HCol

Penodo dptimo de
disefio

E[Cq] (Pesos)

T{s)

Fig, 5.1 Representacion conceptual del andlisis costo-beneficio.
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En la figura se observa que la funcién del costo inicial (C;) decrece a medida que el periodo
se incrementa, mientras que la funcion del valor esperado del costo de los dafios directos e
indirectos (EfCpyf) crece a medida que la estructura es mas flexible. La suma de ambas
funciones, dan como resultado la funcién que representa al valor esperado del costo total de
la estructura en valor presente (Ef/Cy/), cuyo valor minimo es precisamente el valor del
periodo éptimo de disefio, el cual determina la rigidez 6ptima de la estructura.

5.3 Planteamiento matemdtico del andlisis costo-beneficio

Esta seccién presenta las expresiones matemdticas del andlisis costo-beneficio que
conforman los términos expresados en la ec. 5.1, dichas expresiones se presentan en las
secciones que siguen.

5.3.1 Consideraciones hechas en el procedimiento de optimizacion

En el procedimiento que se desarrolla matematicamente en secciones posteriores, se tienen
en cuenta los siguientes elementos no estructurales: muros de mamposteria, muros de
tablarroca y fachadas precoladas de desplazamiento horizontal; no se consideran las
fachadas de vidrio.

El daiio se evalia con base en las distorsiones de entrepiso que inician y dafian
completamente a los elementos no estructurales que se mencionan en el parrafo anterior.
No se tienen en cuenta los criterios correspondientes a mantener la comodidad personal y
evitar la caida de objetos; en el primer caso, debido 2 que dichos criterios son muy estrictos
y resultarian estructuras excesivamente rigidas, en el caso de la caida de objetos, resulta
impréctico considerar este aspecto dada la variacion en el tamafio de los objetos dentro de
un edificio. Sin embargo, el costo de los posibles dafios que puedan sufrir se considera en el
proceso de optimizacion como parte del costo del dafio que pueda sufrir el contenido del
edificio. En este trabajo, se cuenta como contenido del edificio al mobiliario, maquinaria,
equipo de cédmputo, etc.

Las distorsiones de inicio y dafio total que sirven de base para determinar los pardmetros de
la funcién de vulnerabilidad de la seccién 3.7 y que se emplea en este capitulo para evaluar
el dafio, se calculan como un promedio pesado con base en el costo de cada uno de los
elementos no estructurales gue existan en un edificio. Asi, a la distorsién promedio que
inicia el dafio en los elementos no estructurales se le llama y,, y a la distorsion promedio
que dafia completamente a los elementos no estructurales yc.

Como se menciond en la seccion 5.2, el costo de los dafios en las instalaciones y en el
contenido de las estructuras se estima con la misma funcién de vulnerabilidad con que se
estima el dafio en los elementos no estructurales, aunque, como se menciona en la misma
seccion, esto no es estrictamente correcto.
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Para calcular el costo de las instalaciones y del contenido de un edificio asociado al ELS se
procede como sigue: se supone que la pérdida total de las instalaciones y del contenido de
un edificio, sucede cuando la distorsién demandada en la estructura es la distorsion Gltima
que ésta puede soportar; por ejemplo 0.04 en edificios construidos a base de marcos de
concreto reforzado con un adecuado detallado sismico. Por tanto, de acuerdo con lo
anterior, en lo que respecta al ELS existira dafio parcial en las en las instalaciones y el
contenido del edificio, ya que la distorsién que dafia completamente a los elementos no
estructurales es inferir a la que dafia completamente a la estructura. Asi, el costo del dafio
asociado al ELS se supone que es igual al producto del costo reposicion (o costo de la
pérdida total) multiplicado por la relacién entre la distorsién que dafia completamente los
elementos no estructurales (yc) y la distorsién que causa dafio total en la estructura (yy).
Esto significa que si el costo de reposicion de las instalaciones y del contenido de un
edificio es C, entonces el costo de las instalaciones y del contenido del edificio asociado al

ELSesC *(‘YC/YU)-

Para calcular el costo de los dafios indirectos, en el presente trabajo se considera el pago,
como maximo, de cuatro meses de renta. Es decir, que si ¢l dafio es ligero el tiempo que se
deber4 pagar renta serd muy inferior a cuatro meses, en cambio, si el dafio es severo el
tiempo en que se debera pagar renta serd muy cercano a cuatro meses. El tiempo maximo
de renta corresponde al tiempo aproximado que se estima en un estudio desarrollado por
Rojahn (1991), para reparar los dafios asociados a la intensidad VIII de la escala de Mercalli
Modificada en edificios de servicios vitales, como hospitales, en la zona de la ciudad de
Los Angeles California en Estados Unidos. Con la intensidad VIII de la escala de Mercalli,
de acuerdo a Rojahn (1991), estan asociados dafios severos tanto en muros de mamposteria
y tablarroca, como en el contenido de las estructuras.

En la estimacion del periodo 6ptimo de disefio se supone que no afecta el dafio que pueda
ocurrir en los elementos estructurales, debido a que el dafio en la estructura depende,
ademds de su periodo de vibrar, de la resistencia que se le proporcione. Involucrar la
resistencia en el calculo del periodo optimo de disefio, queda fuera del alcance de este
trabajo, siendo tema de trabajos posteriores. s

Las distorsiones demandadas se estiman con el procedimiento que se describe en el capitulo
anterior; en dicho procedimiento se supone que las estructuras tienen un comportamiento
elastico. No es necesario tener en cuenta el comportamiento ineldstico debido a que las
distorsiones que se considera dafian completamente a los elementos no estructurales, son
inferiores a la distorsion que inicia la fluencia en las estructuras a base de marcos de
concreto; esto se puede corroborar comparando las distorsiones de la tabla 3.1 de la seccién
3.2.1.2 con las distorsiones que causan dafio total en los elementos no estructurales y que se
usan en este capitulo. También se desprecia, en la estimacion de la distorsion de entrepiso,
el efecto del agrietamiento considerable que ocurre en las estructuras a base de marcos de
concreto.

La aplicacion del procedimiento de optimizacién para obtener periodos éptimos de disefio,
se limita a sistemas estructurales a base de marcos de concreto con elementos no
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estructurales ligados a la estructura del edificio y cuyo uso serd destinado a oficinas. La
opcién de considerar los elementos no estructurales desligados de la estructura no se
considera.

Se supone que las variables aleatorias son la aceleracién espectral y el instante de
ocurrencia de los temblores, y se consideran como variables deterministas:

e Las propieciades geométricas y las propiedades de los materiales de la estructura, lo que
implica que el periodo de la estructura se considere como determinista;

e El periodo caracteristico del suelo; esto conduce a despreciar la incertidumbre asociada
con los efectos de sitio;

e La forma de la deformada lateral de la estructura, gobernada de acuerdo al
procedimiento descrito en el capitulo anterior por el factor a, el cual en el caso de
estructuras a base de marcos varia entre 8 y 16;

e Y las distorsiones de entrepiso que inician y dafian completamente a los elementos no
estructurales; esto significa considerar deterministas las funciones de vulnerabilidad.

Las implicaciones de las hipdtesis anteriores se discuten mds adelante.

Finalmente, se supone que el proceso de generacion de temblores sigue un proceso tipo
Poisson, lo que implica que la ocurrencia de un sismo no depende del tiempo transcurrido
desde que tuvo lugar e} Giltimo temblor.

5.3.2 Costo inicial de ln estructura

El costo inicial, en este estudio, estd dado por el costo de proporcionar un cierto periodo de
vibrar a las estructuras, el cual determina la rigidez lateral de las mismas. Dicho costo es
funcién de:

o La relacion entre el peso y el drea de cada nivel de la estructura. Generalmente, es
mas facil y menos costoso, pasar de un periodo largo a un periodo corto en uma
estructura con una relacién pequeiia entre ¢l peso y el 4rea de cada uno de sus niveles.
Asi mismo, tiene mayor dificultad pasar de un periodo largo a un periodo corto en una
estructura con una relacién considerable entre el peso y el drea de cada uno de sus
niveles;

¢ La regularidad de la estructura. En tanto mayor sea la irregularidad de las estructuras,
pasar de un periodo largo a un periodo corto, es mas costoso que si se tratara de
estructuras regulares;

o Los efectos P-A. En tanto mayores sean los efectos P-A, el costo de pasar de un periodo
largo a uno corto en una estructura serd mds elevado, ya que este efecto se manifiesta
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disminuyendo la rigidez de las estructuras a medida que presentan mayores
desplazamientos laterales; .

¢ La hiperestaticidad. Cominmente, en tanto mayor sea el grado de hiperestaticidad de
las estructuras menor es el costo de pasar de un periodo largo a uno corto;

¢ La forma en que se proporcione el incremento en la rigidez. Es decir, sera menos
costoso pasar de un periodo largo a uno corto en una estructura colocando en forma

estratégica contravientos, que incrementando las dimensiones de elementos estructurales
como columnas y vigas.

Con base en los factores anteriores, se propone que la funcién del costo inicial de
proporcionar cierto periodo, y por tanto, cierta rigidez lateral a una estructura sea:

C, =Cyp +my [T, —TJ% (5.2)

donde:
Cxo = es el costo de la estructura con periodo T, y rigidez minima, K,, con que dicha
estructura se puede disefiar;

K = es la rigidez por encima de K, para la que se disefia una estructura con el fin de limitar
el dafio en los elementos no estructurales;

T = ¢s el periodo correspondiente a la rigidez (K+Kp);

my y Bk = son los pardmetros que definen la curva y dependen de las variables que se
mencionan al inicio de la seccién.

Matemadticamente la ec. 5.2 tiene la misma forma que la propuesta por Rosenblueth (1986)
para estimar el costo de una estructura en funcién de su resistencia.

5.3.3 Costo de reparacion de los dafios

El costo de reparacién de los dafios directos e indirectos que ocurren en el j-ésimo entrepiso
en el caso del temblor de servicio es:

Cpy =Cp +Cy +Cy {5.3)
donde:
Cy; = es el costo de reparacion de los elementos no estructurales;

Cy = es el costo de reparacion de las instalaciones y del contenido de la estructura;

Cj; = representa las pérdidas econdémicas indirectas debidas al proceso de reparacion de los
elementos no estructurales, de las instalaciones y del contenido de la estructura.

143



5. Analisis costo-beneficio y periodos Optimos de disefio

La suma de los costos Cy; y Cz representa el costo de los dafios directos y Cy; representa el
costo de los dafios indirectos. Tanto el costo de los dafios directos como indirectos que se
consideran en este frabajo, no dependen del periodo de la estructura; esto implica que
permanecen constantes en el proceso de optimizacion. Por esta razon, el costo de los dafios
directos e indirectos se expresaran como una fraccion de Cgy, dado que Cgp es una
constante en el proceso de optimizacion.

5.3.3.1 Costo.de reparacion de los elementos no estructurales

El costo de reparacién de los elementos no estructurales en el j-ésimo entrepiso estd dado
por:

Cy =8,CroBD,|S,) -4

En la ec.5.4 E(D}S,), es la funcién de vulnerabilidad que cuantifica los dafios en el j-ésimo
entrepiso si se presenta un sismo que demanda una aceleracion espectral S;; 8; es la
fraccion de Ckp que cuestan los elementos no estructurales en el j-€simo entrepiso.

5.3.3.2 Costo de reparacion de los dafios en instalaciones y en el contenido de la
esfructura

El costo de reparacién de los dafios en las instalaciones y en el contenido del j-ésimo
entrepiso se define como:

C, = %Qﬁsz,mE(D J15.) (5.5)
v

donde: yc/yud2Cro es €l costo de reparacion del dafio de la pérdida asociada al ELS de las
instalaciones y del contenido en el nivel j de la estructura, si ocurre un temblor que
demanda una aceleracién espectral S; El costo de reparacion de las instalaciones y del
contenido de la estructura, se calcula en funcion a lo que se describe en la seccién 5.3.1, De
acuerdo a ello, 8;Ckp es el costo de reposicion de las instalaciones en el nivel j de la
estructura si la distorsién demandada fuera y;. Por tanto, el costo de la pérdida de las
instalaciones relacionada con el ELS serd ycofypd;Cko; la relacién yc/yu representa la
fraccion del costo de reposicion de las instalaciones y del contenido de la estructura, que se
supone se¢ pierde al presentase la distorsion yc.

5.3.3.3 Costo de las pérdidas economicas indirectas

Este tipo de pérdidas depende del tiempo de reparacion de los dafios. En este trabajo se
define como:

Cy =F(t )Critr (5.6)
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5. Anilisis costo-beneficio y periodos Optimos de disefio

donde: Fj(tg) es la fraccién por unidad de tiempo de Cxp que corresponde al costo de las
pérdidas econémicas en cuestién, siendo #z el tiempo que toma reparar los elementos no
estructurales, las instalaciones y el contenido del edificio. De acuerdo con la seccion 5.3.1
Cj; tiene como limite superior el pago de cuatro meses de renta, es decit, se supone que 3
vale como maximo cuatro meses, los cuales son suficientes para reparar un nivel severo de
dafio. Esto implica que F(tg)Cxp tz variara en funcidn al nivel de dafio que se presente, esto
significa que el tiempo de reparacién del dafio serd fr = 4.0*E(D/|S,); sustituyendo este
valor en la ec. 5.6 se tiene:

Cy =4.0% F;(tg )C o E(D,S.,) (5.7)
5.3.4 Valor esperado del costo de los darios directos e indirectos
Si las variables que se consideran como aleatorias (la aceleracidn espectral y el instante de

ocurrencia de un sismo) fueran deterministas, entonces el costo de reparacion de los dafios
directos € indirectos en un edificio de N niveles, sin actualizar a valor presente, es:

N

=

Haciendo que O; ={3;,+65+ 4.0*F (1], la ec.5.8 se transforma en:
N

CDI =ZQjCKUE(Dj|Sa) (5-9)
j=1

Considerando la incertidumbre en la aceleracion espectral (S,) y en el instante de ocurrencia
del sismo (1), el valor esperado del costo de reparaciéon de los dafios debidos a la
ocurrencia del primer temblor, es:

N @
E[Cp]=).0,Cxo | [EDIS.)ps,, (5,7)e  dsdn 5.10)

J= RS, )0

En la ec. 5.10, R(S,), representa el dominio de la variable S, y el factor e " actualiza a valor
presente la pérdida; siendo €, la tasa de descuento. pg,, (5,7) es la funcién de densidad de

probabilidad conjunta de la aceleracion espectral y el instante de ocurrencia del sismo.
Suponiendo independencia entre la aceleracion espectral (S,) y el instante de ocurrencia del

sismo {T,s), la funcion de densidad de probabilidad conjunta de ambos pardmetros se define
como:

Psars(58) = P, (8) pr. (V) (6.11)
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3. Anélisis costo-beneficio y periodos dptimos de disefio

Integrando la ec. 5.11 respecto al instante de ocurrencia del temblor, ésta se puede
reescribir, en términos del i-ésimo temblor, como (Rosenblueth, 1976 y Ordaz et al., 1989):

w Eoy
E[CD!]=Z[ Yo ]ZQJC.W IE(DjSa}Ps,(S)dS (5.12)

=1 | Vo T &4 | = REG,)
La serie de la gc. 5.12 converge a (Rosenblueth, 1976 y Ordaz et al., 1989):

N
Vv

E[Cp] =" 0,Cx, [ED,
a RB.)

Sq)Ps, (5)ds ‘ (5.13)

En las ecuaciones anteriores, el parametro v, se interpreta como una tasa de excedencia
asociada a una aceleracion espectral lo suficientemente pequefia como para no causar
ningun tipo de dafio.

5.3.5 Valor esperado del costo total de la estructura

El valor esperado del costo total a valor presenta de una estructura se obtiene sustituyendo
las ecs. 5.2 y 5.13 en la ec. 5.1, de modo que:

N
E[C;]=Cro+my[T,-TI™ + 21230 Crp [ED,|S,)ps6)ds 5.14)
g, =t R{Sa)

5.4 Procedimiento para obtener los periodos optimos de disefio
5.4.1 Cilculo del periodo optimo de disefio

Para el calculo del valor del periodo dptimo de disefio, bastara con obtener de la ec. 5.14 la
derivada respecto del periodo de la estructura ¢ igualar la ecuacién resultante cero, esto es:

dEC T _ (5.15)
dT

Conocido el periodo 6ptimo de disefio para una estructura de N niveles, se obtiene, a partir
de la ec. 4.24, 1a aceleracion espectral que produce la distorsion v,, la cual sera:

_ 4n’hNy,

z ﬁ!B.’:‘méxTz
donde: P4 €8 el valor del pardmetro B, en el entrepiso donde se presenta la maxima
distorsién de entrepiso.

(5.16)
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5.4.2 Discusion del procedimiento andlisis costo beneficio

El procedimiento del andlisis costo-beneficio que se explica las secciones 5.2 y 5.3,
consiste en obtener el periodo optimo de la estructura, con el cual se minimiza el valor
esperado del costo total de la misma. Al determinar el periodo optimo de disefio, en
realidad se selecciona, para una altura de entrepiso dada, la relacién éptima entre el niimero
de niveles (N) y el periodo (T) de la estructura. Esta observacion se explica en seguida con
base en las figs. 5.2a y 5.2b, donde se muestran las distorsiones maximas demandadas
asociadas a distintos periodos de retorno en dos estructuras de 10 y 25 niveles,
respectivamente, y sometidas a la media geométrica de la aceleracién espectral
correspondiente a la estacién SC de la zona del lago, también, en las mismas figuras se
grafica el valor de la distorsién y, y de la relacion T/N. Asi, para obtener la relacion éptima
entre el periodo y el nimero niveles (7/N) de una estructura, se calcula con la ec. 5.14, para
cada relacién de T/N, el valor esperado del costo total de la estructura (E£/Cr/); evaluado el
costo inicial de la misma (C/) y para los distintos periodos de retorno, se determina el valor
del costo de los dafios directos e indirectos. De esta forma, se construye la curva
correspondiente a £{C7J, de la que se obtiene la relacién optima 7/N, la cual debe estar
tedricamente entre cero y T,/N.

La ec. 5.16 con la que se calcula S,,, considera que la distorsién ¥, es la misma para
cualquier periodo. Esta consideracion lleva a relaciones entre S,, y y, como las que se
muestran en las figs. 5.3, 5.4 y 5.5 para estructuras de 10, 15 y 25 niveles, respectivamente.
En las figuras se muestra la aceleracion espectral requerida para que en las estructuras de
10, 15 y 25 niveles, disefiadas con distintas relaciones T/N, se genere una distorsion
méxima de entrepiso igual a y,. De todas esas relaciones de T/N se selecciona la éptima,
usando el procedimiento descrito en las secciones 5.3 y 5.4.1. En las figuras también se ve
que para producir la distorsion y, en estructuras con periodo muy corto se requieren
aceleraciones elevadas, mientras que en estructuras con periodo largo se requieren
aceleraciones pequeiias para producir tal distorsion; més adelante se discute lo que implica
esta observacion.
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Fig. 5.2a Distorsiones mdximas demandadas para distintos periodos de retorno en una estructura de 10
niveles considerando la media geométrica de la aceleracion espectral en la estacion SC de la zona del lago.
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Fig. 5.2b Distorsiones maximas demandadas para distintos periodos de retorno en wna estructura de 25
niveles considerando la media geométrica de la aceleracion espectral en la estacion SC de la zona def Iago.
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Fig. 5.3 Aceleraciones para producir una distorsion mdxima de 0.002 en un edificio de 10 niveles.
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Fig. 5.4 Aceleraciones para producir una distorsion maxima de 0.002 en un edificio de 15 niveles.
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Fig. 5.5 Aceleraciones para producir una distorsion maxima de 0.002 en un edificio de 25 niveles.

Al encontrar el periodo Optimo de disefio para un edificio de N niveles, se refleja algo
similar a lo que actualmente se sigue en el procedimiento de disefio del RCDF. En el RCDF
se especifica, para el disefio de una estructura, un espectro de aceleraciones y una distorsién
de disefio, mediante los cuales se establece la rigidez y la resistencia de la estructura. En el
caso de la rigidez, dado el nimero de niveles de la estructura, se determina
(aproximadamente) el periodo para el cual se presenta la distorsién de disefio. Con ello, se
establece una relacién entre el periodo, el nimero de niveles de la estructura y la
aceleracién espectral que produce la distorsion de disefio; esta relacion es la que se
establece con el procedimiento de optimizacion que se desarrolla en este trabajo.

Otra forma, distinta a la que se propone en este trabajo, para establecer el espectro de
disefio asociado al ELS, es la que proponen autores como Bertero y Bertero (1992), Bertero
(1996), Collins (1995) y Wen et al. (1996), quienes establecen un espectro de peligro
uniforme con un periodo de retorno de 10 afios y una cierta distorsion de disefio;
concretamente Bertero y Bertero (1992) consideran una distorsion de disefio asociada al
ELS de 0.0035. Esta opcidn para la revision del ELS se presenta en la fig. 5.6, donde se
establece el espectro de distorsiones mdximas con un periodo de retorno de 10 afios, para
un edificio de 25 niveles localizado hipotéticamente en la estacion SC de la zona del lago,
considerando la media geométrica de la aceleracion espectral y la distorsion de disefio
propuesta por Bertero y Bertero (1992). De la figura se deduce que la estructura de 25
niveles se puede disefiar para dos valores de 7/, evidentemente la relacién 7/N con mayor
valor es la mas conveniente. La ventaja de este procedimiento es que los disefios se llevan a
cabo de la forma tradicional, en donde se establece un espectro y una distorsién de disefio.
La desventaja es que no asegura gue la relacién 7/N sea la dptima para la estructura que se
disefia, es decir, que el espectro correspondiente a un periodo de retorno dado (en este caso
10 aiios) podria ser optimo sélo para una estructura con cierto nimero de niveles. Mientras
que el procedimiento que se propone en este trabajo si obtiene la relacién T/N éptima de
cualquier estructura con un numero de niveles dado; por esta razon se eligié dicho
procedimiento, para la revision del ELS.
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Fig. 5.6 Distorsiones mdximas demandadas un periodo de retorno de 10 afios en una estructura de 25 niveles
considerando la media geométrica de Ia aceleracion especiral en la estacion SC de la zona del lago.

5.5 Aplicacion de la teoria de optimizacion a la zona del lago de la ciudad
de México

En esta seccién se presenta la aplicacién de la teoria de optimizacién, desarrollada en
secciones anteriores, a cinco estaciones representativas de la zona del lago. Las estructuras
que se estudian son sistemas estructurales construidos a base de marcos de concreto con
rigidez y masa constante en toda su altura y usados para albergar oficinas. La excitacidn
que se considera es la media geométrica de la aceleracion espectral.

5.5.1 Funcion del costo inicial

Los parametros de la funcidn de costos de la ec. 5.2 se calcularon tomando como base datos
varios edificios de nueve niveles disefiados con distintos periodos de vibrar y distintos
niveles de resistencia publicados en el trabajo desarrollado por Vargas {(1991), de ello la ec.
5.2 queda establecida como:

Ci
Cko

=1+0.64[T, -TF-* (5.22)

En la ec. 5.22 el periodo T, es el periodo méaximo (o rigidez minima) con que se puede
disefiar una estructura, el cual, de acuerdo con el RCDF, se establece disefiando una
estructura tinicamente bajo carga vertical y respetando tamafios minimos especificados de
los elementos estructurales, asi como, cuantias de refuerzo minimas especificadas también
por dicho codigo de disefio. El valor de T es aproximadamente Typ=0.1IN+0.56, segiin
resulta del mismo estudio de Vargas (1991) considerando edificios de nueve y quince
niveles disefiados a base marcos continuos de concreto bajo carga vertical y respetando
dimensiones y refuerzos minimos establecidos por el RCDF. La relacion entre Tp y N se
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considera lineal, debido a que sélo se dispuso de los datos de los dos edificios a que se hace
mencion. En la fig 5.7 se muestra la forma de la ec.,5.22 precisamente para el edificio de
nueve niveles, en ella se observa que el costo inicial de la estructura decrece, en tanto el
periodo de la estructura se incrementa.
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15 ™~
\'--.._
._1
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0.0

CifCxko
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/
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Fig. 5.7 Funcion que evaltia el costo inicial de la estructura de 9 niveles en el andlisis costo-beneficio.

En otros reglamentos de disefio, como el Uniform Building Code (1994), para establecer el
periodo méximo de disefio (7)) o la rigidez minima, se establece un coeficiente sismico de
disefio minimo, que junfo con la distorsion de disefio determina el valor de 7. Otros
criterios que pueden gobernar el valor de T, son el disefio por viento, o bien que al revisar
el estado limite de dafio para establecer la resistencia de la estructura, se obtengan
elementos estructurales sobrerreforzados y sea necesario modificar su tamafio. Sin
embargo, en este trabajo los criterios anteriores no se consideran,

5.5.2 Costo de los elementos no estructurales, instalaciones, contenido de la estructura
y costo de los dafios indirectos

Para establecer los costos de los elementos no estructurales, instalaciones y contenido de las
estructuras, se analizaron distintos casos de edificios cuyos costos fueron calculados por la
empresa BIMSA-SOUTHAM S.A. DE C.V. (1997). De dicho analisis se obtuvieron los
datos de la tabla 5.1. El costo de los dafios indirectos corresponde al pago de cuatro meses
de renta, de un 4rea igual a los edificios que se consideraron en el desarrollo de la funcién
del costo inicial de Ia estructura.
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Tabla 5.1 Valor de costos de los distintos conceptos considerados en este trabajo

Concepto Costo como una fraceion de Cko
Minimo Medio Miximeo
Muros divisorios de mamposteria o tablarroca 0.43 0.58 0.91
* Fachada 0.29 0.34 0.41
Instalaciones y contenido 1.65 1.88 245
Il Costo de los dafios indirectos 0.14 0.18 0.49

5.5.3 Periodos optimos de disefio correspondientes a cinco estaciones de registro
sismico en la zona del lago considerando muros de mamposteria de piezas
macizas, muros de tablarroca montados en marcos de ldmina delgada y fachadas
precoladas

Los periodos optimos de disefio se calculan para la media geométrica de la aceleracién
espectral y considerando el valor de los parametros que en seguida se especifican, los cuales
se calcularon de acuerdo a lo dispuesto en las secciones anteriores. En todos los casos se
considera una tasa de descuento ;= 0.05/afio, este valor es el que se usa en Ordaz et al.
(1989) para un estudio de riesgo sismico con el fin de obtener espectros de disefio que
establecen la resistencia Optima de las estructuras, y cotresponde a economias estables
donde las tasas de interés y la inflacién no varian en gran proporcién. En México, la tasa de
descuento anterior resultaria poco confiable dada la gran inestabilidad econémica en que se
encuentra el pais, la cual provoca que la tasa de descuento tienda a crecer, sin embrago, en
este trabajo se toma de manera conservadora el valor de &, antes mencionado; ya que el
valor esperado del costo total de las estructuras es inversamente proporciona a g,.

Parametros usados en el calculo de los periodos optimos de disefio considerando muros
de mamposteria de piezas macizas y fachadas precoladas

Los pardmetros que se consideran para la estimacidn de los periodos optimes de disefio se
calculan de acuerdo a los criterios de la seccién 5.3.1, resultando los valores que siguen:

s Distorsién promedio que inicia el dafio en los elementos no estructurales y,=0.0026;

» Distorsion promedio que causa daiio total en los elementos no estructurales yc=0.0098;

o Parémetros de Ia funcién de vulnerabilidad y'=0.0057 y o =2.738,

s La fraccién de Cgp que cuestan los muros divisorios de mamposteria, fachada,
instalaciones y contenido, asi como, el costo de los dafios indirectos es: con costos
maximos y segun la tabla 5.1, Q;=(0.9/+0.41+2.45%0.0098/0.04+0.49) /N=2.41/N. De

forma similar con costos minimos, y tambi¢n segin la tabla 5.1, O/=1.26/N. En ambos
casos se considera que el costo de los elementos no estructurales, fachada, instalaciones
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y contenido, asi como, el costo de los dafios indirectos es el mismo en cualquier nivel;
por tal razon se divide entre el niimero de niveles A.

Pardmetros usados en el cdlculo de los periodos dptimos de disefio considerando muros
de tablarroca montados en marcos de ldmina delgada y fachadas precoladas

Los parAmetros que se consideraron para la estimacion de los periodos éptimos de disefio
fueron: ‘

¢ Distorsion promedio que inicia el dafio en los elementos no estructurales y,=0.004;
¢ Distorsion promedio que causa dafio total en los elementos no estructurales yc=0.010,
e Parametros de 1a funcién de vulnerabilidad y'=0.0068 y o."=4.310;

e La fracciébn de Cyo que cuestan los muros divisorios de tablarroca, fachada,
instalaciones y contenido de !a estructura, asi como, el costo de los dafios indirectos, se
calculan de forma similar que en el caso anterior, resultando que con costos maximos,
segin la tabla 5.1, O=2.42/N, con costos minimos, segin también la tabla 5.1,
0=0.90/N.

Considerando el valor de los pardmetros que intervienen en el analisis costo-beneficio que
se especifican en los dos ultimos parrafos, y aplicando la teoria descrita en las secciones
anteriores se calcularon los periodos Optimos de disefio para edificios de 5, 10, 15,20,25y
30 niveles en cinco estaciones en la zona del lago. En las figs. 5.8 a 5.17 se muestran los
periodos ptimos de disefio que resultaron de considerar piezas macizas de mamposteria y
fachadas precoladas, y en las figs. 5.18 a 5.27 se muestran los periodos éptimos de disefio
resultado de considerar muros de tablarroca y fachadas precoladas. En las figs. 5.8a 5.12 y
5.18 a 5.22 se presentan los espectros de disefio considerando costos maximos, y en las figs.
5.13a5.17 y 5.23 a 5.27 se muestran los periodos 6ptimos de disefio considerando costos
minimos. Cada figura estd dividida en tres incisos, Ia figura del inciso @) contiene los
periodos optimos de disefio vs la aceleracion espectral que produce la distorsion de disefio,
y en un recuadro [a grifica de la forma del espectro de aceleraciones del sitio que se
estudia, esta grafica es esquematica y ayuda a entender la influencia de los efectos de sitio
en el valor del periodo 6ptimo de disefio; la del &) contiene la comparacién de la relacién
entre la ordenada espectral y la distorsion de disefio demandada por el RCDF'y el ELS, esta
relacién es una medida de la rigidez lateral demanda por el RCDF y el ELS ; y la figura del
inciso ¢) contiene ¢l periodo de retorno de la aceleracion espectral que produce la distorsién
de disefio. Los resultados, mostrados en las figuras antes mencionadas se comentan en
seguida.
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Fig. 5.8a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica de la
acelracidn espectral en la estacion 36.
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Fig. 5.8¢ Periodo de retorno de la aceleracion espectral que produce la
distorsidn de disefio en la estacion 36.
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Fig. 5.9a Periodos Optimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion especiral en la estacion 49.
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Fig. 5.9b Comparacion de la relacion entre la aceleracion espectral y la
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Fig. 5.9¢ Periodo de retorno de la aceleracion espectral que produce la
distorsion de disefio en la estacion 49.
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Fig. 5.10a Periodos optimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion espectral en la estacién 54.
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Fig, 5.10b Comparacion de Ia relacion entre la aceleracicn espectraly la
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Fig. 5.10c Periodp de retorno de la aceleracion espectral gue produce la
distorsidn de disefio en la estacidn 54.
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Fig. 5.11a Periodos optimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion espectral en la estacién 36.
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Fig, 5.12a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion espectral en la estacién SC.
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Fig. 5.12b Comparacion de la relacidn entre la aceleracion espectral y la
distorsicn de entrepiso demandada por el ELS y el RCDF en la estacion SC.
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Fig. 5.12¢c Periodo de retorno de la aceleracion espectral gue produce la
distorsion de disefio en la estacion SC.
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Fig. 5.13b Comparacidn de la relacion entre la aceleracidn espectral y la
distorsidn de entrepiso demandada por el ELS y el RCDF en la estacién 36.
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Fig. 5.13c Periodo de retorno de la aceleracion espectral que produce la
distorsidn de disefio en la estacion 36,
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Fig. 5.14a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion espectral en la estacion 49.
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Fig. 5.14b Comparacion de la relacion entre la aceleracidn espectral y In
distorsion de entrepiso demandada por el ELS 'y el RCDF en la estacidn 49,
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Fig. 5.14c Periodo de retorno de la aceleracion espectral que produce la
distorsion de disefio en la estacion 49.
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Fig. 5.15a Periodos optimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion espectral en la estacion 54.
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Fig. 5.15b Comparacion de la relacion entre la aceleracion espectral y la
distorsion de entrepiso demandada por el ELS y el RCDF en la estacion 54.
10000 = —————— —
#Distorsién promedlo de iniclo de daiio
en elemantas no st les=0,0026
1000 e e —————
= - N=30
=5 N=25
00 2 —
1 N=10 =
S = +
N=15 N=20 —
[ 2
10
1
0.0 0.5 1.0 15 20 25 3.0 as 4.0
T(s)

Fig. 5.15¢ Periodo de retorno de la aceleracion e.spectral que produce la
distorsion de diserio en la estacion 54.
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Fig, 5.16a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica dela
acelracion espectral en la estacion 56,
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Fig. 5.16b Comparacion de la relacion entre la aceleracicn espectral y la
distorsion de entrepiso demandada por el ELS y el RCDF en la estacidn 56.
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Fig. 5.16¢ Periodo de retorno de la aceleracion espectral que produce la
distorsidn de disefio en la estacion 56.
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Fig. 5.17a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion espectral en la estacion SC.
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Fig. 5.17b Comparacidn de la relacion entre la aceleracion espectral y la
distorsion de entrepiso demandada por el ELS y el RCDF en la estacién SC.
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Fig. 5.17¢ Periodo de retorno de la aceleracidn espectral que produce la
distorsion de disefio en la estacién SC.
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Fig. 5.18a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica de la
acelracién espectral en la estacién 36.
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Fig. 5.18b Comparacidn de la relacion entre la aceleracion espectral y la
distorsién de entrepiso demandada por el ELS y el RCDF en la estacion 36.
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Fig. 5.18¢c Periodo de retorno de ln aceleracion espectral que produce la

distorsion de disefio en Ia estacion 36.
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Fig. 5.19a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion espectral en la estacicn 49.
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Fig. 5.19b Comparacicn de la relacién entre la aceleracion espectral y la
distorsion de entrepiso demandada por el ELS y el RCDF en la ¢stacion 49,
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Fig. 5.19¢ Periodo de retorno de la aceleracidn espectral que produce la
distorsidn de disefio en la estacion 49.
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Fig. 5.20a Periodos éptimos de disefio para la media geométrica dela
acelracion espectral en la estacion 54.
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Fig. 5.20b Comparacidn de la relacién entre la aceleracion espectral y la
distorsion de entrepiso demandada por el ELS y el RCDF en la estacidn 54,
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Fig. 5.20c Periodo de retorno de la aceleracion espectral que produce la
distorsidn de disefio en la estacion 54.
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Fig. 5.21a Periodos éptimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion espectral en la estacion 56.
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Fig. 5.21b Comparacidn de la relacidn entre la aceleracion espectral y la
distorsion de entrepiso demandada por el ELS y el RCDF en i estacion 56,
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Fig. 5.21c Periodo de retorno de la aceleracién espectral que produce la
distorsicn de disefio en la estacion 56.
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Fig. 5.22a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion espectral en la estacion SC.
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Fig. 5.22b Comparacidn de la relacidén entre la aceleracion espectral y Ia
distorsion de entrepiso demandada por el ELS y el RCDF en la estacion SC.
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Fig, 5.22¢ Periodo de retorno de la aceleracion espectral que produce la
distorsion de disefio en la estacion SC.
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Fig. 5.23a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion espectral en la estacion 36.
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Fig. 5.23b Comparacidn de la relacion entre la aceleracion espectral y la
distorsion de entrepiso demandada por el ELS y el RCDF en la estacidn 36,
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Fig. 5.23¢ Periodo de retorno de la aceleracidn espectral que produce la
distorsion de disefio en la estacion 36.
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Fig 5.24a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica de la acelracion
espectral en la estacion 49.
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Fig. 5.24c Periodo de retorno de la aceleracidn espectral que produce la dietorsion de
disefio en la estacidn 49.
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Fig. 5.25a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion especitral en la estacién 54.
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Fig. 5.25b Comparacidn de la relacion entre la aceleracidn espectral y la
distorsion de entrepiso demandada por el ELS y el RCDF en la estacicn 54.
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Fig. 5.25¢ Periodo de retorno de la aceleracidn espectral que produce la
distorsidn de disefio en la estacidn 54.
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Fig. 5.26a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica de la
acelracion espectral en la estacion 56.
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Fig. 5.26c Periodo de retorno de la aceleracion espectral que produce la
distorsion de disefio en la estacion 56,
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Fig. 5.27a Periodos dptimos de disefio para la media geométrica de la
acelracidn espectral en la estacién 8C.
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Fig. 5.27¢ Periodo de retorno de la aceleracion espectral que produce la
distorsion de disefio en la estacion SC.
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5.5.4 Observaciones sobre los periodos optimos de disefio estimados para la zona del
lago de la ciudad de México .

Tomando en cuenta las consideraciones hechas en la seccion 5.3.1 con las que se desarrolld
el procedimiento de optimizacién, los valores de los pardmetros especificados en la seccién
anterior que intervienen en dicho procedimiento y los periodos optimos de disefio para
edificios con distinto ntimero de niveles, se observa que:

s En el caso de la estructura de 5 niveles la aceleracion espectral que produce la distorsion
Yo €8 varias veces mayor que la aceleracion espectral que produce la misma distorsién
en la estructura de 30 niveles. Esto se debe a que la aceleracion espectral necesaria para
producir 1a distorsidn ¥, en estructuras con periodos cortos es mayor que la aceleracion
necesaria para producir ¥, en estructuras con periodo largo; este efecto se puede ver en
las figs. 5.3 a 5.5;

¢ Como una consecuencia de la observacion anterior, la diferencia entre el periodo de
retorno de la aceleracion espectral que produce la distorsion de disefio en estructuras
bajas (5 niveles) y el periodo de retorno de la aceleracidn espectral que produce
distorsién de disefio en estructura altas (30 niveles) es importante;

» El periodo de retorno de la aceleracion espectral que produce la distorsién de disefio en
estructuras bajas, llega a ser en algunas estaciones (por ejemplo la estacién 36), cercano
a 1000 afios para aceleraciones de alrededor de 320 cm/s". Esto se debe, en primer
lugar, a que para esos niveles de aceleracién, las curvas de peligro sismico son muy
pronunciadas, y en segundo lugar a que el modelo de generacion de temblores es del
tipo Poisson. Por tanto, se esperaria que si se tomaran en cuenta los temblores
caracteristicos en la construccién de las curvas de peligro sismico, los periodos de
retorno asociados a los niveles de aceleracidén espectral en cuestion se reducirian en
forma importante;

¢ Cuando se considera el costo de los dafios directos e indirectos méaximo, el valor del
periodo 6ptimo es mas corto, comparado con el valor del periodo éptimo que se obtiene
al considerar el costo de los dafios directos e indirectos minimo. Este efecto es légico,
debido a que al tener en cuenta costos minimos, el valor esperado de los dafios es menor
y esto permite que el valor minimo de la funcién del valor esperado del costo total se
presente para un periodo mayor. En la fig. 5.28 se presenta un ejemplo de este efecto
para una estructura de 10 niveles sometida al movimiento del terreno de la estacion SC;

e En general, el periodo éptimo de disefio se incrementa a medida que el nimero de
niveles de la estructura crece, sin embargo, en las estaciones 49, 54, 56 y SC se observa
que el incremento es regular hasta estructuras de cierto niimero de niveles y en seguida
existe un incremento brusco en el valor de dicho periodo, esto se debe a Ia forma del
espectro del sitio que se estudia, la cual estd asociada al periodo dominante del suelo,
donde regularmente se presenta un pico en el espectro de aceleraciones (esto se puede
ver en el inciso a) de las figs. 5.8 a 5.27 donde se presenta la forma del espectro en cada
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estacion que se estudia). Por ejemplo, en la estacién 49 que tiene un periodo dominante
del suelo T, = 2.8 s, el incremento brusco en el.periodo 6ptimo de disefio se¢ presenta
entre las estructuras de 25 y 30 niveles, cuando se consideran muros de mamposteria y
el costo de los dafios directos e indirectos maximo; en la estacion 54 con Ty= 1.1 s, se
ve que el incremento brusco en el periodo éptimo de disefio se presenta entre las
estructuras de 10 y 15 niveles, considerando también, muros de mamposteria y el costo
de los dafios directos e indirectos maximo. En particular en la estacion 36, el
incremento brusco en el periodo 6ptimo de disefio no esta asociado al pico del espectro
relacionado con el periodo dominante del suelo (7,= 3.5 ), sino con el primer pico del
espectro de aceleraciones, el cual se puede asociar a un modo superior de vibrar del
suelo;

En las estaciones 49, 54, 56 y SC, en las que se presenta un pico bien definido alrededor
del cual se concentra la mayor cantidad de energia, se observa que a las estructuras que
poseen un periodo T, a la derecha del pico conviene proporcionarles la rigidez asociada
a ese periodo. Esto no sucede en la estacion 36, ya que en ese sitio el pico del espectro
asociado con el periodo dominante del suelo no lo permite;

Los dos puntos anteriores hacen ver la importancia de los efectos de sitio en suelo
blando de 1a ciudad de México;

Al considerar el caso de los muros de tablarroca y las fachadas precoladas, el periodo
dptimo de disefio tiende a ser mayor, respecto al caso en que se consideran muros de
mamposteria de piezas macizas y fachadas precoladas. Este efecto se debe a que la
distorsion de disefioc es mayor cuando se consideran los muros de tablarroca,
produciéndose un efecto similar al que se muestra en la fig. 5.28, ya que se demanda
menor rigidez al tener en cuenta para el disefio una mayor distorsion de entrepiso;

En la mayoria de los casos que se estudian, al comparar la relacién entre la aceleracion
espectral y la distorsion de disefio que resultan de este trabajo, con la relacion
correspondiente de acuerdo al RCDF, la rigidez demandada por el RCDF es insuficiente
para estructuras de pocos niveles, mientras que, al incrementarse el niimero de niveles
el RCDF es conservador, respecto a la rigidez que demandan los resultados que se
obtienen en el presente trabajo. Sin embargo, las observaciones de este punto deben
tomarse con reserva dadas las hipétesis que se han empleado en el presente estudio;

En ¢l célculo de los periodos 6ptimos de disefio se consideraron distorsiones promedio
que inician y dafian completamente a los elementos no estructurales, sin embargo, el
procedimiento que se propone para obtener los periodos Optimos de disefio, permite
tener en cuenta una funcién de vulnerabilidad para cada elemento no estructural.
Inclusive considerar el dafio, con funciones de vulnerabilidad adecuadas, en las
instalaciones y en el contenido de los edificios, asi como, el dafio producto de la
incomodidad personal y el dafio que pueda ocurrir en los elementos estructurales.
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Fig. 5.28 Curvas de optimizacién para una estructura de 10 niveles localizada en las cercanigs de la
estacion SC y considerando el costo de los dafios directos e indirectos mdximos y minimos

5.6 Andilisis parameétrico

En esta seccion se discute la influencia de algunas de las hipdtesis consideradas en la
seccion 5.3.1 en los resultados que se obtuvieron en la seccién anterior, También se
discuten los efectos que producen sobre el valor 6ptimo del periodo, producto de la forma
espectral en las estaciones de registro sismico; asi como el efecto que se produce en el
periodo optimo de disefio al variar el costo inicial de la estructura y la tasa de descuento que
actualiza el valor de la pérdida a valor presente.

5.6.1 Efecto de la incertidumbre en el célculo del periodo de la estructura

La incertidumbre en el cdlculo del periodo de una estructura se debe a errores en la
estimacion de la rigidez lateral de la misma, producto de fallas en el modelo matematico del
sistema estructural y en la estimacion de las propiedades mecénicas de los materiales de
construccion. En la fig. 5.29 se muestra un ejemplo de un espectro de peligro uniforme con
un periodo de retorno de 25 afios, en el que se considera un 50 % de error al estimar la
rigidez lateral de un edificio, lo que significa que la estructura es 50 % mads flexible o bien
50 % mas rigida que la estructura representada en el modelo matemadtico a partir del cual se
estima el periodo. Por tanto, al considerar el error en la estimacion de Ia rigidez, el periodo
de la estructura estar entre (.81 y 1.22 veces el calculado con el modelo matematico. De la
figura se deduce que al evaluar ¢l dafio en los elementos no estructurales, en las
instalaciones y en el contenido de la estructura, éste se subestima al no considerar la
incertidumbre en el periodo de la estructura, lo que implica modificaciones que pueden ser
significativas al obtener los periodos dptimos de disefio.
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Fig. 8.29 Espectros de peligro uniforme para un periodo de retorno de 25 aios correspondiente a la media
geométrica de la aceleracion espectral en la estacién SC considerando y sin considerar la incertidumbre en
la estimacion del periodo de la estructura.

En estudios recientes, como el realizado por Muria ef al. (1997) se encontrd que en el
calculo del periodo de una estructura se pueden cometer errores importantes, incluso
mayores al que se considerd para la construccién de la fig. 5.29.

En suma, de acuerdo a lo anterior seria necesario tener en cuenta la incertidumbre en la
estimacién del periodo de la estructura, debido al impacto que tendria en el célculo del
periodo 6ptimo de disefio.

5.6.2 Efecto de la incertidumbre en el periodo dominante del suelo

La incertidumbre en el periodo dominante del suelo, implica que los picos que presentan
los espectros alrededor de los cuales se concentra la mayor cantidad de energia, varien, un
cierto porcentaje, hacia la izquierda o a la derecha de un valor medio, con lo que se
incrementaria la parte plana del espectro. Sin embargo, de acuerdo a Reinoso y Lermo
(1991) la estimacion del periodo predominante del suelo de la zona del lago es
relativamente confiable, por lo que la incertidumbre asociada con el periodo predominante
del suelo podria despreciarse, sin cometer un error mayor, al estimar el periodo 6ptimo de
disefio.

5.6.3 Efecto de la incertidumbre asociada con la estimacion de las distorsiones de
entrepiso que inician y dafian completamente a los elementos no estructurales

Este efecto se refiere a las incertidumbres asociadas al procedimiento de medicion con el
que se establecen las distorsiones que inician y causan dafio total en los elementos no
estructurales, asi como con las propiedades de los materiales, las dimensiones de los
mismos y la mano de obra con que se construyen los especimenes de laboratorio. En
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particular, en este trabajo se consideraron valores promedio de las distorsiones de entrepiso
que inician y dafian completamente a los elementos no estructurales, las cuales en su
mayoria se obtuvieron de ensayes de laboratorio realizados en modelos a escala. Las
distorsiones que inician el dafio en muros de mampostetia de piezas macizas y muros de
tablarroca, posteriormente fueron corroboradas con datos de edificios reales o bien con
pruebas de laboratorio hechas en modelos escala natural; se encontré una buena correlacién
entre las distorsiones recomendadas en este estudio y las distorsiones de referencia
encontradas en edificios reales 0 modelos a escala natural. En lo que se refiere a la
distorsiéon que dafia totalmente a los elementos no estructurales anteriores, ésta no pudo ser
corroborada, sin embargo, se puede decir que si la distorsién de inicio de dafic fue
correctamente estimada, entonces, también lo fue la distorsidn que produce dafio total; por
tratarse de un valor mayor al que inicia el dafio y que, por tanto, se puede registrar con
mejor precision. En el caso de las fachadas precoladas de movimiento horizontal, las
distorsiones recomendadas se obtuvieron de un modelo a escala natural bajo un estricto
control de medicién.

En conclusion las distorsiones que inician y dafian completamente a los elementos no
estructurales que se emplean en el célculo de los periodos 6ptimos de disefio son confiables.
Sin embargo, existen factores asociados a la construccion de un edificio, como la mano de
obra, calidad de los materiales etc., que contribuyen con incertidumbres importantes que
pueden modificar los valores de dichas distorsiones. Por esta razén, seria necesario
considerar, en la estimacion de los periodos 6ptimos de disefio, estas incertidumbres.

5.6.4 Efecto de la forma espectral en el cdlculo del periodo dptimo de disefio

En este trabajo se estudiaron estaciones acelerograficas localizadas en la zona del lago de la
ciudad de México, cuyos sitios donde se ubican tienen periodos predominantes del terreno
que van de /./ s hasta 3.5 5. Los resultados y las conclusiones que se describen en la
seccién 5.5.4, sugieren que las formas espectrales asociadas a dichas estaciones tiene gran
influencia en la estimacién del periodo dOptimo de disefio, dado que dependiendo del
periodo caracteristico del suelo, donde generalmente se presenta el pico del espectro que
demanda la mayor aceleracién espectral y por tanto el mayor dafio, se marca 1a separacién
de las estructuras que deben disefiarse con un periodo mds corto que 7, y las estructuras que
deben disefiarse precisamente con T,. Este hecho destaca la importancia de los espectros de
sitio, en cambio, si para estimar el periodo éptimo de disefio se considera un espectro de
aceleraciones cuya forma sea similar al espectro de disefio del RCFD que se grafica en la
fig. 5.30a, y que produce un espectro de desplazamientos como el representado en la fig.
5.30b, el cual siempre crece, y por tanto, genera un mayor dafio en las estructuras a medida
que se incrementa su periodo; resultarian siempre estructuras mas rigidas que si se
consideraran los espectros de sitio. Para tener clara la observacion anterior en las mismas
figs. 5.30a y 5.30b se grafica la forma del espectro de sitio considerando la incertidumbre
en la estimacién del periodo de la estructura correspondiente a la estacién SC; al comparar
ambas formas espectrales se deduce que si se usaran los espectros de sitio para calcular el
periodo 6ptimo de disefio se obtendrfan estructuras mas econémicas, debido a la diferencia
en la forma de los espectros.
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Fig, 5.30a Espectro de disefio de aceleraciones del RCDF correspondiente a la zona del lago.
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Fig. 5.30b Espectro de desplazamientos generado por el especiro de disefio de aceleraciones del RCDF
correspondiente a la zona del lago.

Las observaciones que se hacen en el parrafo anterior, sugieren la necesidad de que para
obtener el periodo déptimo de disefio de las estructuras, se tengan en cuenta espectros de
sitio modificados sélo por la incertidumbre al estimar el periodo de la estructura, o bien
dividir la zona del lago en varias subzonas. Esto permitira tener espectros de aceleraciones
con una parte plana menor que la del espectro de disefio de aceleraciones del RCDF, los
cuales demandaran menor dafio y generaran estructuras con un periodo optimo de disefio
mds largo que el que se obtendria de considerar un espectro de aceleraciones similar al
espectro de disefio del RCDF; reduciendo con ello la demanda de rigidez y a su vez las
dimensiones de los elementos estructurales.

180



5. Andlisis costo-beneficio y periodos éptimos de disefio

5.6.5 Efecto de la variacion del costo inicial de la estructura en el periodo dptimo de
disefio .

La estimacion del costo inicial de una estructura se hace con base en la ec. 5.22; esta
ecuacion considera finicamente una estructura de mediana altura de 9 niveles disefiada con
distintos periodos de vibrar; las estructuras de mediana altura son representativas de las
construcciones de la ciudad de México. Asi, con el fin de observar la influencia que tendria
la variacién del costo inicial de las estrucfuras en el calculo del periodo 6ptimo de disefio,
se obtuvieron los periodos Optimos de disefio considerando distintos porcentajes de
reduccién e incremento de la funcidn del costo inicial de la ec. 5.22, los cuales podrian estar
relacionados con edificios de menos o mds de 9 niveles. En la tabla 5.2 se muestran los
valores del periodo 6ptimo de disefio correspondientes a la media geométrica de la
aceleracion espectral en la estacion SC'y distintos porcentajes de reduccion e incremento de
la funcién del costo inicial de la ec. 5.22. De la tabla se observa que cuando se reduce el
costo inicial de la estructura, el periodo 6ptimo de disefio decrece, este efecto, es debido a
que en la optimizacién es mas importante el costo de los dafios directos e indirectos, que el
costo inicial de Ia estructura. Mientras que cuando se incrementa el valor del costo inicial
de la estructura, el valor del periodo 6ptimo de disefio crece, este efecto, se debe a que en el
proceso de optimizacion es mas importante el costo inicial de la estructura, que el costo de
los dafios directos e indirectos. También se observa que en edificios de 25 y 30 niveles no
existe cambio en el periodo éptimo de disefio; esto significa que deberan disefiarse con un
periodo igual a 7, sin importar el valor del costo inicial de la estructura. Esto se debe a
efectos de sitio, es decir, que en estaciones con un periodo dominante del suelo mayor al de
la estacion SC, como la estacion 36, se observaria también en estas estructuras la tendencia
que se menciona, al considerar variaciones en el costo inicial de la estructura.

En suma si se desea tener en cuenta la variacion del costo inicial de la estructura con el
nlimero de niveles, seria necesario determinar la variacion del valor de los pardmetros my y
Bx en funcion del mimero de niveles de Ia estructura.

Tabla 5.2 Variaciones en el periodo optimo de disefio (en s} para distintos porcentajes de reduccion e
incremento del costo inicial de la estructura considerando muros de mamposteria, costos mdximos de los
dahos directos e indirectos y la media geométrica de la aceleracibn espectral en ia estacién SC.

No. De niveles 0.25C; 0.50C; 1.00C; 1.50C, 2.00C;
5 0.6 0.6 08 0.8 0.8
10 1.0 1.0 1.1 12 12
15 1.2 13 13 14 14
20 14 14 2.8 2.8 2.8
25 33 33 33 33 33
3.9 3.9 3.9

P — e o e
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5.6.6 Efecto de la variacion del valor de la tasa de descuento que actualiza a valor
presente los costos directos e indirectos .

En este trabajo se considera una tasa de descuento () igual a 0.05/afio; sin embargo, esta
tasa en economias como la de México, en donde frecuentemente varian las tasas de
inflacién y los intereses que ofrecen las instituciones bancarias, variaria también con la
misma frecuencia con que lo hacen la inflacién y los intereses bancarios. Por tal motivo fue
necesario estudiar la influencia de la variacion de €4 en el calculo del periodo dptimo de
disefio. Los resultados que se obtuvieron al reducir e incrementar la tasa de descuento y
estudiar la misma estacién de la seccion anterior, fueron exactamente los mismos que los
que se obtuvieron al reducir e incrementar el costo inicial de la estructura. Es decir que,
cuando g4 se reduce el costo de los dafios directos e indirectos toma mayor importancia y el
periodo éptimo de disefio tiende a decrecer. Mientras que cuando se incrementa el valor de
£4, €5 mas importante el costo inicial de la estructura y el periode dptimo de disefio tiende a
crecer.

5.6.7 Influencia en el periodo dptimo de disefio de la variacion del parametro a que
gobierna la estimacion de la deformada lateral de la estructura

En este estudio se considera un valor de o = /2.0 para estimar la deformada lateral de una
estructura construida a base de marcos, sin embargo, en el capitulo anterior se menciona
que o puede variar en el caso de marcos, entre 8.0 y 16.0. Por esta razén se estudia la
influencia de la variacién de o en la estimacion del periode dptimo de disefio, los resultados
se muestran en la tabla 5.3, observando que el periodo dptimo de disefio es pricticamente
invariable considerando los valores de o mostrados en la tabla 5.3, Esto significa que la
variacion de la deformada lateral con o es poco significativa, y no afecta la estimacién del
periodo optimo de disefio; lo que implica que la incertidumbre asociada con el pardmetro o
se puede despreciar. "

Tabla 5.3 Variaciones en el periodo dptimo de disefio (en s5) para distintos valores del parémetro o
considerando muros de mamposteria, costos mdximos de los dafios directos e indirectos y la media
geométrica de la aceleracion especiral en la estacion SC.

No. De niveles 0=8.0 0=10,0 a=12.0 0=14.0 0=16.0
5 0.6 0.8 0.8 0.8 0.8
10 1.0 1.1 1.1 11 11
15 1.3 1.3 i3 1.3 1.3
20 14 2.8 28 2.8 2.8
25 33 33 3.3 33 33
30__ 3.9 3.9 3.9 3.9 3.9

5.6.8 Efecto de la variacion de rigidez con la altura en el cdlculo del periodo dptimo de
disefio

En el capitulo anterior se presenta un procedimiento para estimar de forma ripida la
distorsion de entrepiso, en el que se tiene en cuenta que la rigidez lateral de las estructuras
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es uniforme respecto a la altura de las mismas. También, en ese mismo capitulo se presenta
un estudio en el que se tiene en cuenta la variacién de la rigidez lateral con la altura en los
factores 3; ¥ B2, que son los que gobiernan la estimacién de la distorsion de entrepiso. De
este estudio se concluyd que: al estimar la distorsion maxima se comete un error pequefio,
que en otros entrepisos los errores tienden a ser considerables, que el factor B;
practicamente no se ve afectado por la variacién de la rigidez con la altura y que el factor
B2, es el factor que si se ve afectado por la variacion de la rigidez lateral con la altura; por
tanto, [, controla el error en la estimacion de la distorsién de entrepiso. También se
menciona que en el clculo del dafio, los errores que se cometen al estimar la distorsién de
entrepiso, producto de la variacidén de la rigidez lateral con la altura, se pueden despreciar,
debido a que los valores de la distorsion de entrepiso donde se cometen errores
significativos son pequefios comparados con aquellos que producen el mayor porcentaje de
dafio. Este hecho se muestra en las figs. 5.31, 5.32 y 5.33, para un modelo de flexién (c=0),
uno de cortante (¢—0) y uno flexién cortante (a=12), respectivamente; considerando
distintos valores de reduccién de la rigidez lateral en el ultimo nivel del edificio y que la
funcion de vulnerabilidad, es la correspondiente a la combinacién de muros de
mamposteria construidos con piezas macizas y fachadas precoladas de movimiento
horizontal. De dichas figuras se observa que efectivamente el dafio se concentra en los
entrepisos con distorsiones cercanas a la distorsion maxima. En las figs. 5.34, 5.35 y 5.36
se muestra, respectivamente, la suma del dafio que ocurre en la combinacion de elementos
no estructurales en los 20 niveles del edificio, para el modelo de flexién, el modelo de
cortante y el modelo flexion cortante. De é€stas, se observa que la variacion de la rigidez
lateral con la altura efectivamente afecta ligeramente la evaluacion del dafio, y se cometen
errores inferiores al 10 % al calcular el dafio sin considerar la variacién de la rigidez lateral
con la altura.

En conclusion, el depreciar la variacion de la rigidez lateral con la altura tiene una ligera
influencia en la evaluacion del daiio total en los elementos no estructurales, lo que implica
que el calculo del periodo optimo de disefio pricticamente no se ve afectado por la
variacion de la rigidez lateral con la altura. Esto se puede extrapolar a otras combinaciones
de elementos no estructurales o bien a elementos estructurales, ya que se esperarian
resultados similares a los mostrados en las figs. 5.31 a 5.36.
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Fig. 5.31 Efecto de la variacion de la rigidez Iateral conla altura en la evaluacion del dafio en los elementos
no estructurales de un edificio de 20 pisos considerando un modelo de flexion (a=0).
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Fig. 5.32 Efecto de la variacion de la rigidez lateral con la altura en la evaluacion del dafio en los elementos
no estructurales de un edificio de 20 pisos considerando un modelo de cortante (@),
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Fig. 5.33 Efecto de la variacién de la rigidez lateral con la altura en la evaluacién del dafio en los elementos
no estructurales de un edificio de 20 pisos considerando un modelo flexion cortante (a=12).
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Fig. 5.34 Efecto de la variacion de la rigidez lateral con la altura en la evaluacion del dafio total en los
elementos no estructurales de un edificie de 20 pisos considerando un modelo flexion de flexion (a=0).
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Fig. 5.35 Efecto de la variacion de la rigidez lateral con la altura en la evaluacion del dafio total en los
elementos no estructurales de un edificio de 20 pisos considerando un modelo de cortante (a— ),
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Fig. 5.36 Efecto de la variacion de la rigidez lateral con la altura en la evaluaciin del datio total en los
elementos no estructurales de un edificio de 20 pisos considerando un modelo flexion cortante (a=12).

5.7 Incorporacion del ELS al proceso de disefio

La tendencia de los reglamentos de disefio sismico modernos, como los de Japon y Nueva
Zelanda, estd dirigida, a que el disefio de una estructura se lleve a cabo bajo un esquema
multinivel, en el que cada nivel de disefio se establece a través de un estado limite. En
concreto, estos reglamentos establecen tres niveles de disefio, los cuales corresponden a
cada uno de los estados limite que se mencionan en la filosofia de disefio citada al inicio del
presente trabajo. Es decir, el estado limite de servicio (ELS), el estado limite de dafio (ELD)
y ¢l estado limite de resistencia uitima (ELRU). En Estados Unidos, de acuerdo con Bertero
(1996), el cddigo en desarrollo SEAOC Vision 2000 propuesto por la Asociacién de
Ingenieros Estructurales de California (Structural Engineers Association of California,
SEAOC) propone 5 niveles de disefio, el primero de ellos asociado al ELS, en el que no
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debe existir dafio, y los cuatro restantes se establecen con el fin de controlar el dafio en los
elementos no estructurales y en ¢l sistema estructural,

El enfoque del disefic multinivel, permite al ingeniero proyectista tener mayor control en el
comportamiento de una estructura cuando es sometida a movimientos sismicos, y con ello
poder tener la seguridad de que el desempefio de la estructura que disefia sera el adecuado.
De ahi la importancia de transformar el procedimiento de disefio actual del RCDF y pasar
de un tinico nivel de disefio a un esquema multinivel, que cuando menos revise, €l ELS, el
ELD y el ELRU. Por lo pronto, en este trabajo, se establece, aungue con limitaciones, el
primer nivel de disefio, o sea, el asociado al ELS.

Especificamente, para incorporar el ELS al proceso de disefio se propone se haga bajo uno
de los procedimientos que siguen:

Procedimiento I

En este procedimiento se propone que el célculo del periodo 6ptimo de disefio para una
estructura de N niveles se lleve a cabo considerando espectros de sitio en la zona de
transicién y del lago. En tanto que para estructuras localizadas en la zona de terreno firme,
se consideraria un solo espectro, debido a que esta zona no presenta diferencias
considerables en el movimiento del terreno como las que se presentan en las zonas de
transicion y del lago. Al tener en cuenta los espectros de sitio seria necesario el desarrollo
de un programa de computadora que permitiera el calculo del periodo éptimo de disefio en
cualquier punto de las zonas sismicas en que se divide el suelo de la ciudad de México.
Bajo estas condiciones, €l ingeniero proyectista seguiria la siguiente secuencia para la
revision del ELS:

1. Seleccionar el uso del edificio;
2. Seleccionar la combinacién de los elementos no estructurales existentes en el edificio,
como fachadas, muros de mamposteria, y muros de tablarroca, ligados o desligados de

la estructura;

3. Seleccionar el nivel del costo de los dafios directos e indirectos. El cual, de acuerdo a la
seccion 5.5.2 puede ser minimo, medio y maximo;

4. Seleccionar el tipo de sistema estructural;
5. Seleccionar el sitio de construccion de la estructura;

6. Con los pardmetros seleccionados en los puntos 1 a 5, se obtiene a través del programa
de computadora el periodo dptimo de disefio;

7. Finalmente, una vez que el ingeniero proyectista conoce el periodo Optimo de disefio,
procede a proporcionar las dimensiones adecuadas a los elementos estructurales de tal
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forma que el periodo fundamentsl de Ia estructura sea lo mds parecido al periodo
optimo de diseiio. .

Procedimiento 1T

Este procedimiento se propone que sea una simplificacion del anterior, con el fin de dar
recomendaciones de disefio, en las que no sea necesario hacer uso de algtin programa de
computadora para encontrar el periodo 6ptimo de disefio. Por tanto, el procedimiento que
ahora se propone consiste en plantear una rezonificacion de las zonas de transicién y del
lago, mediante ia cual se evite tener espectros de disefio con una parte plana tan amplia
como la que presenta el espectro de disefio actual del RCDF. En la zona de suelo firme, al
igual que en ¢l procedimiento anterior, se consideraria un solo espectro. Tomando en cuenta
lo anterior s¢ calcula para cada una de las nuevas zonas sismicas y para la zona de suelo
firme el periodo dptimo.de disefio para cada estructura de N niveles; proporcionando al
ingeniero proyectista una tabla en la que se relacione el nimero de niveles y ¢l periodo
optimo de disefio. Considerando lo anterior el proyectista debera seguir la siguiente
secuencia para la revision del ELS:

1. Seleccionar el uso del edificio;

2. Seleccionar la combinacién de los elementos no estructurales existentes en el edificio,
como fachadas, muros de mamposteria, y muros de tablarroca, ligados o desligados de
la estructura;

3. Seleccionar el nivel del costo de los dafios directos e indirectos. El cual, de acuerdo a la
seccion 5.5.2 puede ser minimo, medio y maximo;

4, Seleccionar el tipo de sistema estructural;
5. Seleccionar la zona sismica en que se construira la estructura;

6. Con los pardmetros seleccionados en los puntos 1 a S5, se obtiene, de la tabla
correspondiente, el periodo dptimo de disefio;

7. Finalmente, una vez que el ingeniero proyectista conoce el periodo optimo de disefio,
procede a proporcionar las dimensiones adecuadas a los elementos estructurales de tal
forma que el periodo fundamental de la estructura sea lo mas parecido al periodo
optimo de disefio.

Las secuencias que se proponen para la revisién del ELS en los dos procedimientos

anteriores, difieren s6lo en que el primero usa espectros de sitio y el segundo propone una
rezonificacién de las zonas de transicién y del lago.
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5.8 Ejemplo de aplicacion del ELS al disefio de un edificio de 10 niveles

El ejemplo de aplicacion que en seguida se describe, considera las suposiciones hechas al
principio del capitulo.

Descripcion del edificio

Con e! fin de gjemplificar el uso de los periodos 6ptimos de disefio asociados al ELS, se
plantea la aplicacion del ELS a un edificio de 10 niveles localizado hipotéticamente en las
cercanias de la estacion No. 36. El edificio cuenta con geometria regular, crujias de 800 cm
de claro, altura de entrepiso de 350 cm y esta destinado a oficinas; los elementos no
estructurales son muros de mamposteria de piezas macizas ligados a la estructura y
fachadas precoladas de desplazamiento horizontal, con acabados que llevan considerar
costos méximos. La carga viva considerada para el disefio es 180 kg/m%, que es Ia carga
viva instantdnea especificada por el RCDF para el disefio por sismo de edificios de oficinas;
asi mismo, se considera una carga muerta de 700 kg/m?, la cual tiene en cuenta el peso de la
losa, firme, acabados y el peso de los elementos no estructurales, contenido e instalaciones
del edificio.

Parametros de diserio

Tomando en cuenta la descripcion del edificio del parrafo anterior y el hecho de que
hipotéticamente se localice en las cercanias de la estacion No. 36, los pardmetros de disefio
para el edificio en cuestién son:

¢ Distorsion promedio de inicio del dafto v,~0.0026;

¢ Periodo 6ptimo de diseiio 7=1.0 s, segin 1a grafica de la fig. 5.9;

s Aceleracion espectral que produce la distorsion Yo, Suo=215.8 em/s’.
Procedimiento a seguir para revisar el ELS

Los pardmetros de disefio estin relacionados entre si de la siguiente manera: dada la
distorsion y,, se encuentra el periodo Optimo de disefio, y finalmente la aceleracidn
espectral que produce la distorsion y,. Con base en esta relacién se puede seguir alguno de
los dos procedimientos que a continuacién se mencionan para determinar las dimensiones
de los elementos estructurales:

1) Se establecen dimensiones de partida de los elementos estructurales, se construye el
modelo matemético del sistema estructural, en este caso marcos de concreto reforzado,
y se lleva a cabo el andlisis estructural de tipo dindmico para encontrar el periodo
correspondiente al primer modo de vibrar en traslacién horizontal. Si el periodo que se
obtiene no es aproximadamente el periodo Optimo de disefio, se repite el proceso

189



5. Andlisis costo-beneficio y periodos optimos de disefio

2)

modificando las dimensiones de los elementos estructurales hasta encontrar un periodo
cercano a!l de disefio;

Se establecen dimensiones de partida de los elementos no estructurales, se construye el
modelo matematico del sistema estructural, y se Ileva a2 cabo un andlisis sismico
estatico, suponiendo una distribucién de cargas laterales congruente con la forma modal
dada por la ec. 4.12, y obtenida a partir de la aceleracién espectral que produce la
distorsién .7y, posteriormente se determinan los desplazamientos laterales de la
estructura y se verifica que la distorsion de entrepiso sea aproximadamente igual a v,. Si
esto no ocurre se repite el proceso, cambiando las dimensiones de los elementos
estructurales hasta lograr que en la estructura se presente una distorsion méxima muy
cercana a y,, con esto se asegura que el periodo de la estructura sea muy semejante al
petiodo dptimo de diseifio.

Disefiando el marco en cuestion mediante el primer procedimiento se obtuvo un periodo

correspondiente al primer modo de vibrar en traslacion horizontal de 0.96 s y una distorsion
méxima, generada por ia aceleracién espectral que produce la distorsiéon de disefio, de
0.00265, con dimensiones de columnas de 75x75 cm y vigas de 35x70 cm. En la fig. 3.37
se muestran las distorsiones de entrepiso que se presentaron en el marco, al efectuar un
analisis modal espectral considerando solo el primer modo de vibraren traslacion

horizontal, De esta forma ha quedado definida la rigidez lateral del edificio correspondiente

al ELS,
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Fig. 5.37 Distorsiones de entrepiso resultado de aplicar el ELS correspondiente a la media geométrica de la
aceleracion espectral en la estacion No.36.
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A. Regresion lineal bayesiana

APENDICE A

REGRESION LINEAL BAYESIANA

Con base en la ec. 2.9, ¢l interés se centra en obtener los valores o; para i=1,2,...,.5, v la
desviacion estandar del error o, con base en el conocimiento a priori del fenémeno y en los
datos medidos del mismo. De acuerdo al teorema de Bayes:

p(ofT).o(T) | &(T)) o« p(T),o(D)L(e(T) | (D), (T )) (A.)

donde:

a(D=larD.axD)os(D),0(D),0s(D)]’, es el vector de los coeficientes a; (T);

S(T)=[81(T),82(T),...,sn('[')]T, es el vector de los errores cometidos en las “n” observaciones del
fenémeno;

o(T)=es la desviacion estandar del error, obtenido de las “n” observaciones de cada periodo.

Por facilidad en lo que sigue se suprimira (7) que indica que la regresion se realizar4 para cada
periodo.

Si y=(In Sap,in Saz........In Sz} es el vector del logaritmo natural de los valores espectrales
observados, y :
(1 (Mw-6) (M,,-6)7 InRi R

! (Mw2-6) (M.,,-6) InR; R:

2
! (M8 (Mu-6) IRe R

es la matriz de valores observados de las variables no aleatorias. Entonces el error que se
comete en cada observacion sera:

e=y-Xo (A2)
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A. Regresién lineal bayesiana

2

Suponiendo que el error se distribuye normalmente con media cero y varianza o, la

verosimilitud de las “n” independientes observaciones de ¢ es:

Ligla,0)= iﬂexp(— ! & 3) (A3)
o 20
Sih=1/6" la ecuacién A.3 se transforma en:
2 h T
Lie|la,0)=hn"exp —E(y-Xa) (v-Xa) (A4}

La funcién de densidad de probabilidad conjugada natural a priori asociada con esta funcién
de verosimilitud es una funcién normal-gamma (Broemling, 1985) dada por:

p(a.h)=p(a|hph) (A.5)
donde:

p(afk)=K,,h"”exp(-g(a-a')TR(a-a')) (A.6)
y .
p(W) = Kuk ' expl- A'h) (A7)

en las ecuaciones A.6 y A.7, K, y K}, son factores de normalizacién y & es la dimension del
vector , en este ¢aso cinco. La ec. A.6 es una distribucién normal conjunta condicionada a h,
con valor esperado E(ajh)=a' y covarianza COV=(hR")", la matriz R’ es simétrica, definida
positiva y de orden k. La ec. A.7 es una distribucion gamma con parametros ' y A/, tal que
EMm)=r'/\'y o’ (W=1/r", cv(-) representa coeficiente de variacion.

Integrando sobre 4 la ec. A.5:
p(@)= [p(e|Wph)dh AS)
[

La funcién que resulta de la integral es una ¢ de student con E(o)=0"y :

!

COV(a)= —7”—1 R (A.9)
r -

En las ecuaciones anteriores el simbolo ' denota valores a priori. Para obtener los valores
posteriores denotados por ", se sustituyen las ecuaciones A4, A.6 y A.7 en la ec. Al, de ello
resulta:
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A, Regresién lineal bayesiana

plah|e)oc i exp( A"h) i ex -g(a-a")T(a—a"))

con
E(ale)=(R'+X"X )" (R'a'+X"y)

”

COV(h|g)=‘f“ I(R'+XTX)"
¥ -

r'=r+n/2
R"=R+X'X
a"=R" R'o’+X')

A=)+ ]/Z[G.'TR '(}.’.'“G-"R"a"'{'yTy]

"N

(A.10)

(A.11)
(A.12)

(A.13)

(A.14)



B. Modelo sismolégico omega cuadrada (0}

APENDICE B

MODELQ SISMOLOGICO OMEGA CUADRADA (&)

El modelo sismolégico @ se debe a Aki (1967) y se aplica para modelar el espectro de
amplitudes de Fourier en una direccién arbitraria. Originalmente el modelo se empled para
distancias focales menores a 100 km en donde las ondas S gobiernan el movimiento, y se ha
tratado de extender a mayores distancias. De acuerdo al modelo ®? el espectro de amplitudes
de Fourier est4 dado por:

AW =CSHGHT(R) e ™ ™ (B.1)
donde:

Co Reg2/-1202m )
dmp B’

Es una constante en la que Ry es el patron de irradiacion que se tom¢ igual a 0.55 (Boore y
Boatwright, 1984), p es la densidad del material en que se propaga la onda igual a 2.8 gr/cm’,
y B es la velocidad de propagacion de las ondas S igual a 3.5 km/s;

M.S
5= ML
I+ f.)
Es el espectro de fuente en el que fes la frecuencia en Hz, Mo es el momento sismico v - es la
frecuencia de esquina, frecuencia por encima de la cual es espectro de fuente se vuelve

asintotico;

G(f) es un factor que tiene que ver con el cambio en la velocidad de las ondas al pasar de un
material a otro, para su definicion consultar Boore (1986);

T(R) = 7;;(%} |

Representa la atenuacion geometrica, siendo Rx=100 km y R la distancia més cercana al drea
de ruptura en km,

¢ ™? es un factor que toma en cuenta la atenuacion inelastica, en el que Q es el llamado
factor de calidad que se tomaré como Q=2737"%, de acuerdo con Singh y Ordaz (1992);
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B. Modelo sismolégico omega cuadrada ((02)

¢™ controla el decaimiento progresivo de la amplitud en alta frecuencia (Singh et al, 1982),
en el que k=k, + Q;R, en este caso k, y {J; se tomaron respectivamente como 0.041 s y
0.0000692 s/km, valores correspondientes a la estacion La Llave que de acuerdo a Lermo
(1995) es geolégicamente similar a CU.

Para definir el valor de la frecuencia de esquina Brune (1970) propuso la relacién:
f.=49x10° bma VP =23482zxr, B.2)
donde:

Ac= es la caida de esfuerzo en bares, tomada en este estudio igual a 100 bares;

r,~ es una dimension caracteristica del area de ruptura, en km;

B y M, deberan expresarse en km/seg y ergios respectivamente. El momento sismico M,, se
obtiene de la relacion de éste y la magnitud momento sismico definida como:

M,=15M,+16.05 B.3)
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C. Uso de Ia teoria de vibraciones aleatorias para estimar el espectro de respuesta

APENDICE C

USO DE LA TEORIA DE VIBRACIONES ALEATORIAS PARA ESTIMAR
EL ESPECTRO DE RESPUESTA

De acuerdo con la teoria de vibraciones aleatorias el valor esperado de un maximo estd dado por
(Cartwright y Longuet-Higgins, 1956):
E(zu:) =Ko, (C.1)

donde:
Zmae ™ €8, €n este caso, la una ordenada del espectro de respuesta;

K= es el factor pico;

o= es la desviacion estdndar del proceso aleatorio, que en este trabajo representa la respuesta en
el tiempo de la aceleracion de un oscilador de un grado de libertad.

Cilculo de la desviacion estandar o,

La desviacion estandar de la respuesta del oscilador se define como:

gz = _T Szz0df (C.2)

S:(f} es densidad espectral del proceso, que se estima en funcién del espectro de amplitudes de
Fourier con la expresion:

J -
Sxl)= - |20 Ta)f (C.3)
d
donde:
(1./T)
=7+ T L C4
T=T ﬂé[m/f’fﬂ/s €4

Es un estimado de la duracion de la respuesta del oscilador ( Joyner y Boore, 1984),
T:=1/f.-+0.03R es un estimado de la duracién del movimiento del terreno (Herrmann, 1985), 1. es
la frecuencia de esquina (ver apéndice B), R es la distancia al epicentro en km, 7 es el periodo del

oscilador, y € es la fraccion del amortiguamiento critico.
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C. Uso de la teoria de vibraciones aleatorias para estimar el espectro de respuesta

|z¢,T.)F =| HOY | AQF (C.5)

Es el espectro de amplitudes de Fourier al cuadrado, [H(#)|’ es la norma al cuadrado de la funcién
de transferencia dada por:

1
| HOI = : . C.6
ATV S ETTy 0

en la que £, es la frecuencia en Hz del oscilador, £ es la fraccién del amortiguamiento critico
considerada igual a S por ciento en este estudio y |A0)|2 es el espectro de amplitudes de Fourierde
la excitacién al cuadrado, que en este caso se obtiene del modelo sismolégico @” del apéndice B.

Calculo del factor pico K,
El factor se define por (Davenport, 1964):

0.5772
V2in( 5, Tulns,)

K, =2In(c;,Ta/mc,) + (&%)

donde ¢ es la desviacion estandar de la primera derivada de la respuesta del oscilador y se

z

expresa como:

o.= [Cf V5.0l c8)
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D. Evaluacion de los pardmetros de sismicidad local

APENDICE D

EVALUACION DE LOS PARAMETROS DE SISMICIDAD LOCAL

Arboleda y Ordaz (1993) idearon una manera de aprovechar mejor los datos de los catalogos,
dividiendo a estos en subcatilogos completos no traslapados en el tiempo. La técnica permite
considerar toda la historia sismica de una zona, como la de subduccion en nuestro pais. De
acuerdo con Arboleda y Ordaz (1993), 1a funcién de densidad de probabilidad posterior de los
pardmetros Vo, B, ¥ My, dado el evento que incluye todas las realizaciones del catilogo, esta
definida de acuerdo al teorema de Bayes por:

p”(;'»ol!ﬁxMulg)oc L(‘Ei/TaohﬂsMu)p’(ﬂohﬂ:Mu) (D.l)

donde:

Lelvos,B,M,) = es la verosimilitud del evento e del catdlogo completo, vg es Ia tasa de
excedencia correspondiente a la magnitud M,;, por encima de la cual esta
completo alguno de los subcatalogos;

P'(vor,b,M,}= es la densidad conjunta a priori de probabilidad de los parametios voy, 8, M,;

Sustituyendo las funciones de densidad de probabilidad correspondientes en la ec. D.1, se
convierte en:

" ol e /10 ]J’I"—I -A0t" ,
.p (lohﬂ:Mu)ocﬂ Ieﬂf [I-e-ﬂ(;'-Moj)Jp(Mu) (D'2)

* -
donde n"=r'"tN, t'=t'+t, s"=s"+s y m"=m'+N. Los valores n't\s'y m’ se determinan con las
siguientes expresiones:

!

E(10])=%.COV(11)= J/;,E'(ﬂ) =2, cov(p)= ﬁ D3)

Los valores las constantes , f y s se determinan con las expresiones que siguen:

N= in.— (D4)
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D. Evaluacion de los parametros de sismicidad local

La ec. D.4 representa la suma de los n; temblores, del subcatilogo i, de magnitud mayor o
igual a M,; (magnitud por encima de la cual estd completa el i-ésimo subcatilogo) de los k
subcatalogos en que se ha dividido el catalogo completo,

k
=27t (D.5)
i=1
Enlaec. D.5 fes el tiempo de observacion del i-€simo subcatalogo y v; es:
-BM o -BM.
_e ""-e
Yi= FPMe _ My D.6)
£ Ay k
5= Z(mﬁ'Moi)+Z(MoI'Moi) (D.7)
i=1 j=1 i=I

donde m; es la j-ésima magnitud del subcatalogo i.

Para sustituir el signo de proporcionalidad de 1a ec. D.2 por el sigo de igual, se requiere de un
factor de proporcionalidad que se calcula haciendo que la integral de la ec. D.2 sume uno. La
funcion de densidad de probabilidad de la maxima magnitud se ha supuesto una distribucion
normal (Arboleda y Ordaz 1993). Asi, una vez calculado el factor de normalizacién, el valor
esperado de los parametros ng;, by M, es:

o0

B2 BMa)= | IIiolﬂMup”(ﬂ.a:,ﬂ.Mu)dloldﬁdMu ®.3)

R(Mu) [
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E. Catalogo de temblores

APENDICE E
CATALOGO DE TEMBLORES
Afio Mes Dia Hora Minutos Lat. Long. Prof. Ms
1900 1 20 6 33 20.000 -105.000 33 8.1
1900 .5 16 20 12 20.060 -105.000 33 7.6
1901 1 24 23 43 17.100 -100.500 0 7.9
1902 1 16 0 0 17.620 -99.720 0 7.0
1903 1 14 1 47 15.000 -98.000 33 8.3
1907 4 15 6 8 16.700 -99.200 33 82
1908 3 26 23 3 17.060 -101.000 33 72
1909 7 30 10 51 16.800 -95.900 33 7.6
1909 7 31 18 33 16.620 -99.450 i3 6.4
1909 9 5 0 0 16.530 -99.720 0 6.6
1909 10 31 10 23 17.000 -101.200 33 6.9
1910 5 31 4 57 16.700 -99.200 33 6.9
1911 6 7 11 2 19.700 -103.700 33 7.9
1911 12 16 19 14 16.900 -100.700 50 7.6
1912 11 19 13 55 19.930 -99.800 33 7.0
1916 11 21 6 25 18.000 -100.000 33 7.0
1917 10 19 16 36 18.000 -100.000 33 6.3
1917 12 29 22 50 15.000 -97.000 33 7.1
1918 6 7 21 27 18.700 -103.300 33 6.6
1920 1 4 4 21 19.270 -96.970 33 6.4
1921 4 21 20 1 18.200 -103.300 33 6.5
1921 4 30 0 0 19.700 -104.300 0 7.8
1921 5 i 5 38 18.500 -104.500 33 6.4
1928 3 22 4 17 16.230 -95.450 i3 1.7
1928 6 17 3 19 16.330 -96.700 33 8.0
1928 8 4 18 28 16.830 -97.610 33 74
1928 10 9 3 1 16.300 -97.300 33 7.8
1929 8 17 23 41 15.900 -08.450 33 5.9
1931 1 15 1 50 16.100 -86.640 40 8.0
1931 1 16 19 19 16.440 -97.370 33 6.5
1931 5 16 20 47 16.500 -97.000 33 6.3
1931 7 17 9 13 16.250 -97.250 33 6.3
1931 11 0 32 16.000 -97.000 0 6.2
1932 6 3 10 36 19.800 -104.000 33 3.4
1932 6 3 17 40 19.500 -104.500 33 © 6.0
1932 6 5 9 4 19.300 -104.910 33 6.3
1932 6 18 10 12 19.500 -103.500 33 8.0
1932 6 21 4 33 16.000 -96.500 33 6.0
1932 6 22 12 59 18.740 -104.680 33 6.9
1932 7 25 9 12 18.870 -103.930 33 6.9
1932 9 8 1 41 19.300 -103.910 33 6.3
1932 11 17 3 19.500 -103.750 33 6.1
1932 12 7 16 2 19.000 -104.000 33 6.8
1933 4 9 3 58 19.500 -105.000 33 6.6
1933 5 8 10 33 17.500 ~101.000 33 6.9
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E. Catilogo de temblores

R

Afio Mes Dia Hora Minutos Lat. Long. Prof, Ms
1933 7 9 5 34 18.000 -105.000 33 6.0
1933 7 10 3 22 19.000 -103.500 33 6.1
1933 12 i3 21 23 19.250 -104.250 33 6.4
1933 12 14 7 16 18.750 -103.500 33 6.0
1934 1 28 19 10 17.000 -100.600 33 68 .
1934 11 30 2 5 19.000 -105.310 33 72
1935 6 29 6 48 18.750 -103.500 33 6.9
1937 12 23 13 17 17.100 -98.070 33 - 17
1937 12 25 6 3 15.680 -97.800 33 6.5
1938 1 2 22 27 16.350 -98.370 33 6.3
1941 4 15 19 9 13.850 -102.940 33 7.9
1942 10 28 10 44 15.250 -96.500 33 6.3
1943 2 22 9 20 17.620 -101.150 33 1.7
1944 1 10 20 9 17.000 -101.000 33 6.5
1946 5 15 22 10 15.620 -96.980 33 59
1950 11 17 19 28 16.800 -100.700 33 6.3
1950 12 14 14 15 17.220 -98.120 33 7.3
1951 12 28 9 20 16.900 -98.700 33 6.8
1953 10 16 9 53 16.000 -96.600 33 6.0
1955 9 28 18 9 15.200 -97.300 33 6.0
1955 10 25 16 34 16.000 -95.700 33 6.2
1655 3 Il 9 10 15.700 -97.400 33 5.9
1956 1 8 7 11 16.800 -99.600 33 6.3
1957 4 10 3 12 15.530 -98.040 33 6.2
1957 7 28 8 40 17.110 -99.100 33 1.7
1957 8 4 6 6 16.650 -99.520 33 5.6
1957 8 4 14 16 16.890 -99.520 33 55
1958 5 2 20 29 16.700 -99.300 33 6.2
1959 2 11 13 52 16,100 -97.400 33 6.0
1959 7 2] 12 29 16.220 -97.83G 33 55
1959 7 21 13 3 15.800 -957.800 33 6.0
1959 8 26 8 25 18.260 -94.430 20 64
1960 3 27 20 15 19,000 -105.000 33 6.1
1960 & 4 2 27 20,000 -104.400 33 6.1
1962 5 11 14 11 17.250 -99.580 33 7.2
1962 5 19 14 58 17.120 -99.570 33 6.9
1963 10 13 16 45 18.400 -103.100 50 43
1964 6 4 4 28 17.460 -100.900 40 55
1964 6 20 17 12 18.490 -105.420 28 5.1
1964 9 19 5 8 15,210 -64.150 8 5.8
1964 11 14 12 52 18.670 -105.570 39 53
1964 12 25 16 29 17.870 -101.620 43 4.8
1964 12 26 8 16 16.680 -99.590 25 5.5
1965 4 3 11 20 16.000 -97.900 16 58
1965 4 3 1 29 16.100 -97.800 50 6.3
1965 8 23 19 46 16.300 -95,800 33 7.8
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E. Catilogo de temblores

-

Ao Mes Dia Hora  Minutos Lat. Long. Prof. Ms
1965 8 23 23 13 16.030 -95.400 12 4.8
1965 8 24 0 56 15.940 -96.230 12 57
1965 3 24 1 0 15.940 -96.230 17 6.1
1965 10 9 47 16.430 -97.000 42 5.3
1965 10 18 22 50 16.050 -95.140 48 50
1965 11 10 21 1 17.900 -105.600 33 53
1965 12 21 8 41 16910 -98.080 47 5.5
1965 12 28 16 1 15.530 -87.510 36 4.8
1966 1 12 12 29 15.190 -94.450 64 4.8
1966 2 19 2 0 15.280 -94.280 40 4.8
1966 2 20 19 6 18.260 -96.600 0 4.6
1966 4 2 1 52 16.520 -97.440 39 5.6
1966 4 28 10 39 15.780 -95.130 23 5.0
1967 2 11 4 25 16.260 -98.680 37 4.8
1967 2 11 4 48 16.190 -98.730 28 4.6
1967 2 17 20 23 16.830 -98.630 40 4.6
1967 2 19 11 46 16.260 -98.590 48 4.3
1967 3 11 14 44 19.230 -95.740 4 5.6
1967 6 26 2 22 18.610 -105.140 41 5.6
1967 9 12 0 15 16450 -98.750 49 4.6
1967 9 29 15 40 16.420 -98.31¢ 36 5.0
1968 1 20 21 41 16.180 -105.250 50 4.8
1968 2 3 5 36 16.700 -99.400 9 5.9
1968 4 2 0 0 16.390 -98.060 21 71
1968 7 2 3 44 17.640 -100.270 41 6.7
1968 8 2 14 6 16.600 -97.700 36 7.4
1968 8 2 18 37 16.080 -97.790 17 53
1968 8 3 17 7 16.150 -97.960 46 48
1968 10 9 11 45 15.070 -96.620 39 5.1
1568 11 1 3 55 18.240 -105.690 43 4.6
1968 11 28 10 36 15370 -94.590 33 6.6
1969 4 28 9 12 16.590 -97.970 47 5.0
1969 4 30 i5 4 18.97C -104.330 49 4.8
1969 6 15 3 34 15.760 -95.610 44 4.8
1969 6 23 7 8 18.440 -104.550 45 6.0
1969 7 3 16 59 16.880 -98.400 49 5.5
1969 8 21 13 19 17.440 -105.400 33 4.8
1969 8 31 23 46 17.540 -101.470 46 53
1969 9 7 9 36 16.470 -98.760 35 53
1970 2 4 5 8 15.530 -99.480 21 6.6
1970 2 4 5 46 15.770 -99.340 39 5.1
1970 4 30 19 3o 15.000 -94.230 50 5.3
1970 8 13 0 29 17.100 -100.000 33 6.0
1970 8 27 19 44 15.410 -95.600 31 5.9
1970 10 10 10 30 16.610 -100.420 43 4.8
1970 12 9 8 2 16.170 -95.400 31 5.8
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E. Catilogo de temblores

~

ARo Mes Dia Hora  Minutos Lat. Long. Prof. Ms
1971 5 8 5 55 15.739 -96.608 45 4.6
1971 6 6 2 10 15.148 -96.290 15 4.6
1971 7 16 21 40 16.871 -96.061 50 5.6
1971 8 31 22 57 17.219 -100.923 49 4.6
1971 9 5 9 13 17.097 -99.886 42 53
1971 9 21 7 54 16.762 -98.598 3% 4.6
1971 10 3 17 1 17.962 -94.317 46 5.1
1871 10 10 13 21 17.057 -69.423 49 5.1

1972 1 2 21 56 16.102 -98.288 4 6.0
1972 1 3 7 38 16.247 -98.219 19 51

1972 3 4 h] 55 16.439 -97.963 38 53
1972 7 2 0 34 16.508 -98.526 44 4.8
1972 7 8 12 10 16.326 -96.949 45 6.1

1972 9 16 9 14 15.240 -96.230 33 6.1

1972 10 5 16 48 16245  -101.937 50 4.6
1972 10 14 5 22 15.423 -96.069 42 4.8
1972 1 10 14 56 15.685 -95.827 23 58
1972 11 13 4 43 15.580 -94.980 33 7.0
1972 11 21 4 10 15.506 -95.003 0 4.6
1972 11 25 3 2 15459 -95.035 43 5.1
1973 1 22 0 37 18.600 -104.970 33 6.4
1973 6 30 21 1 18390  -103.210 32 7.5
1973 1 31 12 32 18.353 -97.058 50 4.6
1973 2 10 11 53 18.410 -103.630 11 6.2
1973 2 12 18 26 16.345 -98.873 30 438
1973 4 11 12 51 16.883 -100.314 33 438
1973 7 16 18 12 17.320 -100.680 44 5.8
1973 9 4 17 24 15.145 -94.251 42 5.6
1573 16 1 19 41 15.263 -94.473 39 5.0
1973 10 18 10 49 19.380 -104.980 45 6.0
1974 12 31 20 4 15414 -97.015 27 438
1974 1 26 5 35 18.600 -103.400 33 6.2
1974 2 23 6 21 16.140 -97.972 37 4.8
1974 5 27 5 1 17.305 -98.944 48 5.6
1974 6 12 13 46 16.767 -99.258 43 5.0
1974 6 13 11 57 16.648 -97.885 49 5.1

1974 6 25 5 1 15.612 -95.260 33 5.5

1974 6 25 8 4 15.540 -95.330 23 58
1974 6 25 9 51 15.799 -95.095 48 4.6
1974 7 18 19 21 17.064 -98.351 43 6.1

1974 3 12 21 27 17.504 -100.570 44 5.1

1975 1 4 4 30 18.197 -102.649 41 5.1

1975 1 31 16 14 15.459 -104.563 44 5.3

1975 2 22 0 47 17.400 -100.483 44 5.6
1975 4 23 11 14 16.450 -98.910 11 6.1

1975 4 23 11 46 16.297 -98.828 34 3.l



E. Catélogo de temblores

Ao Mes Dia Hora  Minutos  Lat. Long. Prof. Ms
1975 6 30 22 58 18275  -102.789 22 53
1975 7 19 22 37 15.976 -97.619 35 4.6
1975 10 11 14 41 18.129  -102.245 48 56
1975 10 25 0 1 18.05¢  -100.435 0 4.3
1975 11 15 15 28 18230  -102.150 33 59
1976 2 19 18 31 15.959 -95.018 24 53
1976 4 13 20 17 18.579  -104.814 41 5.6
1976 6 7 14 26 17.400  -100.640 45 6.5
1976 6 7 16 11 16.247 -98.987 39 4.6
1976 6 14 13 53 15.925 -95.166 45 5.3
1976 7 1 21 39 18341 -104.660 28 5.0
1977 1 4 14 56 15.260 -94.373 33 5.5
1978 1 11 0 2 16.172 -96.656 33 5.0
1978 1 28 10 14 15.509 -95.727 45 5.0
1978 3 19 1 39 17.030 -99.740 36 6.5
1978 4 25 12 56 19.251 -104.023 38 5.6
1973 7 10 4 13 15.887 -98.282 29 4.6
1978 9 3 3 24 16.123 .97.889 34 4%
1978 9 7 5 55 15353  -105.306 33 4.6
1978 10 22 14 7 15263  -104.430 38 53
1978 10 ‘22 14 17 15399  -104.471 33 53
1978 11 16 15 55 18.029 -95.761 33 4.6
1978 13 29 19 52 16.000 -96.690 19 78
1978 11 29 20 4 16.232 96,582 48 5.5
1978 11 29 23 6 15.976 -96.271 33 5.0
1978 11 30 10 22 16.067 -96.979 40 53
1978 12 2 3 24 15.814 -96.473 36 4.6
1978 12 2 5 36 15.828 -96.479 23 50
1978 12 2 20 27 16.068 -96,393 50 4.8
1978 12 5 6 32 16.103 -96.929 32 4.8
1978 12 5 23 41 15.909 -96.539 34 4.8
1978 12 11 2 8 16.667 -99.896 42 58
1978 12 1 2 47 16.758 99,892 48 50
1978 12 12 5 14 16.908 -99.868 44 5.0
1978 i2 28 19 19 15.904 96,575 35 50
1978 12 28 19 48 16.022 -96.471 45 5.6
1979 i 10 4 29 15.883 -96.556 36 53
1979 1 26 10 4 17410  -100.880 41 6.9
1979 1 26 17 10 17.562  -101.016 49 5.6
1979 1 26 17 45 16221  -101.199 33 43
1979 1 26 20 17 17.464  -101.103 41 58
1979 2 22 9 16 19.956  -100.272 34 5.6
1979 2 28 17 10 19.941  -100.248 34 5.1
1979 3 14 11 7 17.460  -101.460 15 7.6
1979 3 14 12 1 17.898  -101.293 45 6.0
1979 3 14 12 47 16980  -101.400 48 438
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E. Catilogo de temblores

~

Afio Mes Dia Hora  Minutos Lat. Long. Prof. Ms
1979 3 14 12 50 16.852 -102.042 0 4.6
1979 3 14 15 35 17.582 -161.517 47 5.3
1979 3 18 20 12 17.420 -101.100 25 5.8
1979 3 20 0 27 17.340  -101.440 30 5.1
1979 3 22 12 23 17.740 -101.650 30 5.3
1979 6 22 0 26 17.457 -101.294 33 4.6
1979 g 20 15 50 15.843 -96.425 33 4.6
1979 10 7 7 46 15.826 -96.558 33 4.8
1979 10 20 16 2 15.848 -95.037 42 4.6
1979 10 22 4 7 16.362 -98.760 40 4.6
1979 10 26 21 53 15.254 -104.217 33 4.8
1979 12 10 23 5 16.014 -96.462 37 4.8
1979 12 13 18 11 15.294 -97.767 36 51
1980 1 1 10 12 17.481 -101.966 15 5.0
1980 1 4 12 56 16.559 -101.550 15 4.6
1980 1 7 18 53 16.866 -105.267 10 4.8
1980 3 2 9 23 15.888 -96.608 44 4.8
1980 3 29 13 31 15.619 -95.496 24 50
1980 4 h] 12 15 15.490 -96.236 5 5.1
1980 4 30 20 52 17.325 -101.226 48 5.1
1980 6 14 12 46 15.222 -96.787 5 4.6
1580 6 18 18 44 18.192 -101.119 22 4.6
1980 7 31 4 57 16.401 -97.139 48 53
1980 8 4 0 22 16.085 -95.851 46 53
1980 9 5 20 I 16.464 -160.131 32 4.8
1980 11 3 20 48 15.623 -95.027 19 53
1981 1 27 4 47 16.322 -96.153 50 4.6
1981 3 15 8 43 16981 -99.449 40 4.8
1981 3 28 21 55 16.001 -94.725 10 4.6
1981 4 15 9 51 16.222 -98.677 40 4.8
1981 4 25 7 21 17.048 -100.070 40 4.6
1981 5 21 4 22 16.931 -96.049 15 4.6
1981 6 20 3 50 16.073 -98.515 22 53
1981 6 29 4 5 15.208 -94.699 37 4.8
1981 7 21 9 14 16.396 -98.379 46 53
1981 7 21 10 22 16.345 -98.511 36 55
1981 7 22 19 38 15.185 -94.946 27 51
1981 ¢ 17 9 50 16.864 -99.464 42 6.0
1981 ] 17 i0 12 16.754 -99.483 19 4.8
1981 10 20 6 49 16.654 -98.641 48 5.1
1981 10 25 3 22 17.750 -102.250 20 73
1982 1 2 3 30 16.813 -100.279 26 58
1982 1 2 7 5 16.723 -100.136 19 5.6
1582 1 2 1 15 16.297 -105.494 33 4.8
1982 1 23 4 21 16.975 -161,207 33 4.8
1982 4 13 3 14 15.744 -98.552 0 4.3
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E. Catilogo de temblores

~

Aiio Mes Dia Hora  Minutos Lat, Long, Prof. Ms
1982 5 8 5 17 19.201 -97.866 5 4.6
1982 6 7 6 52 16.300 -98.400 15 6.9
1932 6 7 7 1 15.605 -98.522 22 51
1982 6 7 10 59 16.400 -98.500 20 7.0
1982 6 14 22 42 16.554 -98.047 46 4.6
1982 -6 15 17 24 16.646 -98.363 38 4.8
1982 6 29 22 36 18.310 -95.149 22 4.6
1982 6 30 15 8 15.801 -97.161 31 4.6
1982 8 27 15 26 16.055 -98.318 33 4.8
1982 8 30 2 33 17.260 -101.960 45 5.0
1982 10 2 15 42 16.689 -99.934 29 4.6
1982 10 6 19 50 17.384 -101.207 44 5.1
1982 11 28 20 47 16.648 -98.561 37 5.0
1982 12 1 0 42 16.577 -99.010 40 5.0
1982 12 14 14 11 16.662 -98.493 40 5.3
1982 12 24 3 49 15.156 -94.584 49 5.1
1983 1 24 8 17 16.136 -05.248 50 6.7
1983 1 24 12 27 16.004 -95.481 24 53
1983 2 5 23 41 16.027 -05.222 22 6.1
1983 "2 22 7 2 16.442 -95.049 46 4.8
1983 2 22 9 36 16.030 -95.329 36 6.1
1983 4 14 13 31 15.804 -96.650 44 4.8
1983 5 4 2 30 15.907 -100.263 5 4.6
1983 5 25 20 - 26 16.680 -101.582 25 4.6
1983 6 i1 4 24 15.602 -94.095 33 5.0
1983 6 3 1 51 15.583 -94.689 33 4.6
1983 6 8 17 24 15.445 -96.336 38 4.8
1983 7 30 0 57 16.826 -100.034 44 4.6
1583 11 16 9 ¢ 16.852 -99.423 4 4.6
1984 4 7 19 43 16.852 -99.846 37 5.0
1984 5 10 15 56 15.082 -94.575 29 5.5
1984 7 2 4 50 16.821 -98.464 46 6.0
1984 7 14 21 3 17.335 -99.739 48 5.6
1934 8 26 5 2 15.955 -95.301 45 5.8
1584 10 il 4 24 15.544 -94.624 49 53
1984 10 13 17 18 15.046 -94.277 26 5.7
1984 10 19 23 0 16.750 -98.279 46 53
1934 10 21 23 34 15.364 -08.325 33 5.0
1984 11 3 6 33 16.299 -98.442 34 4.6
1984 11 3 9 29 16,627 -94.305 33 4.6
1984 11 30 14 15 16.233 -98.208 36 5.6
1984 12 13 8 10 16.137 -96.477 45 5.6
1985 i 7 15 8 16.722 -99.704 33 5.0
1985 1 15 12 0 16.5%9 -87.983 48 5.1
1985 7 29 11 35 17.687 -94.609 39 5.6
1985 9 19 13 17 18.140 -102.710 16 8.1
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E. Catilogo de temblores

Aifio Mes Dia Hora  Minutos Lat, Long. Prof. Ms
1985 9 19 15 50 17.953 -102.386 42 4.8
1985 9 19 18 29 17.863 -101.442 33 53
1985 9 20 3 34 17.585 -101.553 33 4.6
1985 9 20 9 2 16.350 -98.552 28 4.8
1985 9 20 19 29 18.063 -102.675 39 4.8
1985 ‘9 21 1 37 17.620 -101.820 20 7.6
1985 9 25 7 43 18.185 -102.806 30 56
1985 9 28 3 52 17.357 -101.117 50 50
1985 10 29 15 2 18.193 -102.556 43 5.6
1985 12 18 21 58 16.381 -98.987 0 4.6
1986 1 18 17 58 18.262 -101.272 33 4.8
1986 2 1 i4 57 16.108 -95.338 4] 4.8
1986 3 23 11 52 17.320 -99.205 33 5.0
1986 4 30 7 7 18.404 -102.973 26 7.0
1986 4 30 8 B 18.299 -103.100 15 5.0
1986 4 30 8 12 18.083 -103.034 15 4.8
1986 5 2 8 47 18.422 -103,131 45 5.0
1986 5 5 5 46 18.164 -102.65¢ 39 57
1936 5 24 10 39 15.579 -05.582 28 5.0
1986 6 9 21 42 18.816 -95.014 33 4.6
1986 6 16 19 54 15,097 -94.140 33 4.6
1986 9 13 7 19 16.403 -98.901 28 4.6
1986 10 22 12 7 18279 -101.251 33 5.1
1986 12 1 19 20 15.878 -97.085 33 4.6
1986 12 4 12 35 15.798 -94.815 45 5.3
1986 12 5 15 i1 15483 -95.135 33 5.1
1987 3 6 18 11 15.239 -94.711 42 4.6
1987 3 12 12 18 15.677 -94.554 38 5.6
1987 3 15 5 11 15.617 -94,594 38 6.0
1987 3 15 5 17 15.629 -94.564 33 48
1987 4 16 1 16.005 -99.491 15 4.6
1987 5 i 6 48 16.620 -98.424 47 43
1987 6 7 13 30 16.884 -98.653 41 6.0
1987 7 30 21 56 16.630 -95.820 33 46
1987 9 1 13 51 16.244 -95.873 37 53
1987 9 27 8 30 18.166 -103.761 33 51
1987 11 27 0 51 15.258 -94.122 33 4.6
1987 12 26 20 17 16.066 -98.386 21 5.5
1988 3 23 0 31 19.717 -104.868 25 5.0
19838 5 9 5 41 16.800 -97.851 42 51
1938 6 8 21 18 16.557 -98.716 42 53
1988 6 Y 21 1 15.181 -94.750 33 4.6
1988 7 30 10 5 18.932 -104.634 33 4.6
1988 8 19 10 43 18.033 -105.283 33 4.8
1988 9 1 16 52 16.578 -99.273 10 5.1
1988 9 26 20 12 17.405 <100.945 49 51
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E. Catilogo de temblores

A

Afio Mes Dia Hora  Minutos Lat, Long. Prof. Ms
1989 3 10 5 19 17.586 -101.013 44 5.6
1939 3 13 4 8 17.058 -98.919 29 4.8
1989 3 26 14 3 16.303 ~98.608 33 4.6
1989 4 1% 8 59 16.355 -98.682 10 50
1989 4 19 14 48 17.858 -105.228 10 53
1989 4 25 14 29 16.773 ~99,328 19 6.8
1989 4 25 i6 26 16.411 <99.302 2 4.8
1989 4 28 2 34 17.830 -105.174 i0 5.6
1989 5 2 9 30 16.747 ~99.343 10 58
1982 5 6 14 32 15.853 -95.098 27 4.3
1989 5 6 23 37 16.225 -95.250 11 5.0
1989 6 4 4 7 15.619 -95.392 33 4.8
1989 6 18 . 21 i6 15.900 -95431 38 5.1
1989 7 6 23 21 17.568 -101.400 33 4.8
1989 7 20 1 10 15.838 -97.053 20 5.0
1989 3 29 4 1o 18.039 -105.667 21 6.6
1989 8 29 12 17 17.986 -105.665 33 4.8
1989 9 24 18 45 16.118 -96.738 44 5.1
1989 1¢ 8 22 32 17.141 -100.190 35 5.1
1989 10 28 17 1 16.639 -99.816 44 4.8
1990 1 13 2 7 16.826 «99.509 28 56
1990 1 29 2 41 18.271 -102.547 39 5.8
1990 2 i0 16 35 15.327 -104.360 33 5.1
1950 2 17 1 24 15.942 -98.105 33 51
1990 2 17 1 38 16.089 -97.934 33 5.5
1990 2 17 3 18 15.920 -97.943 16 4.8
1990 2 17 3 21 15.944 -98.064 19 4.8
1990 2 17 3 42 16.329 -97.881 33 4.8
1990 3 22 18 23 15979 . -97.860 33 5.0
1990 3 23 13 50 16.044 -96.361 50 5.0
1990 5 11 23 43 17.282  -100.679 28 5.6
§990 5 16 13 13 16.166 -98.225 18 4.3
1990 5 19 13 37 17.321 -101.203 30 5.1
1990 5 31 7 35 17.260 -100.707 22 59
1990 il 10 1 14 15.441 -94.703 39 51
1991 1 14 21 11 18.029 -101.700 31 5.6
1991 1 28 7 45 15.807 -97.974 10 50
1991 4 1 7 34 16.175 -98.278 21 6.0
1991 4 1 9 1 16.279 -98.101 44 53
1991 4 9 39 16.304 -97.476 25 5.5
1991 4 21 0 34 16,118 -98.211 30 4.6
1991 4 21 10 4 16.645 -98.870 48 4.6
1991 4 24 23 56 16.144 -98.329 34 4.6
1991 5 21 5 58 17.143 -99.217 45 5.0
1991 5 22 0 57 18.254 -103.253 - 45 - 5.1
1991 7 25 15 46 16.882 -101.390 33 58
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E. Catilogo de temblores

~

Afio Mes Dia Hora  Minutos Lat, Long. Prof. Ms
1991 7 28 19 43 18.132 -103.402 33 4.8
1991 8 3 8 11 16.449 -98.203 30 4.8
1991 9 10 18 54 15.979 -95.382 47 4.8
1991 9 26 5 59 16.130 -08.237 19 5.6
1991 10 I 20 50 15.051 -94.765 47 4.8
1991 10 22 2 53 16.613 -95.372 38 4.6
1991 11 10 12 7 15.710 -95.483 33 50
1991 11 10 12 30 17.092 -105.295 28 4.6
1991 i1 11 17 45 17.911 -105.586 11 57
1991 11 i4 23 31 18.314 -105,367 33 4.8
1991 11 24 3 47 16.434 -97.853 30 5.6
1991 11 30 11 19 17.623 -104.842 33 4.8
1992 1 8 18 4 15.551 -95.233 22 51
1992 1 9 4 3 17.063 -99.526 i3 4.6
1992 2 9 4 0 16.108 -95.610 33 4.8
1992 2 12 11 56 17.798 -101.613 32 53
1992 3 31 19 43 17.441 -101.095 50 4.6
1992 3 31 20 56 17.469 -101.119 48 55
1992 3 31 21 25 17.294 -101.125 50 4.6
1992 5 15 2 32 16.259 -98.494 26 4.8
1992 5 19 10 4 15.953 -98.352 16 4.8
1992 6 7 9 1 16.505 -98.656 5 5.6
1892 6 7 17 41 16415 -98.652 5 5.6
1992 8 23 4 32 16.175 -98.023 18 4.8
1992 3 23 5 i1 16.116 -38.070 19 5.0
1992 9 7 11 53 16.482 -99.192 10 4.6
1992 10 30 8 24 17.480 -100.551 g 4.6
1992 11 2 15 42 15.915 -96.608 30 4.8
1992 12 17 9 19 18.386 -105.478 33 5.3
1992 12 24 18 50 16.750 -98.995 21 4.8
1993 3 18 18 51 17.540 -101.268 43 4.6
1993 3 31 10 18 17.322 -100.910 30 5.8
1993 4 18 4 58 15,019 -94.114 37 4.6
1993 5 15 3 9 16.673 -08.417 20 5.8
1993 5 15 3 12 16.698 -98.385 21 5.9
1993 5 15 8 26 16.624 -98.538 33 4.6
1993 7 29 20 16 17.522 -100.422 36 5.1
1993 8 7 & 11 18.065 -105.677 23 53
1993 9 10 10 50 16.683 -98.737 10 5.0
1993 9 30 18 27 15.417 -94.698 19 6.4
1993 10 3 21 49 15364 -94.878 31 5.0
1993 10 10 21 8 15.386 -94.673 25 5.0
1993 10 24 7 52 16.755 -98.717 21 6.7
1993 11 13 0 16 16.288 -98.638 20 63
1993 11 24 6 19 15.344 -105.044 i0 4.6
1994 4 2 11 47 16.134 -98.726 5 4.8
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E. Catilogo de temblores

»

Afio Mes Dia Hora  Minutos Lat. Long. Prof. Ms
1594 4 20 15 39 17,775 -103.626 33 43
1994 4 27 4 15 17.5%97 ~105.433 33 4.6
1994 6 4 8 33 16.348 -98.968 10 4.6
1594 ] 20 16 13 i5.140 -94.464 30 5.1
1994 17 23 5 335 15.502 -94.049 36 4.6
1994 L7 29 20 43 17.131 -101.446 31 4.6
1994 8 6 5 15 16.140 -95.167 32 5.1
1994 9 17 4 56 16.304 ~95.308 i3 5.0
1994 9 20 6 14 16.253 -95.374 33 4.8
1994 12 10 16 17 18.136 ~101.384 48 6.2
1994 12 13 8 23 16.314 -98.443 16 5.6
1994 12 13 8 32 16.186 ~98.472 10 4.8
1994 12 13 10 2 16.203 -98.460 20 53
1994 12 19 8 41 15.614 -94.480 30 5.3
1995 4 14 0 0 16.440 -99.090 15 4.5
1995 7 19 0 0 16.370 -98.750 26 5.0
1995 9 14 0 0 16.310 -98.880 22 7.3
1995 10 7 ¢ 0 15.770 -98.820 14 5.0
1995 10 9 0 0 18.740 -104.670 5 7.6
1995 10 9 0 0 18.890 -104.540 5 5.0
1995 10 10 0 0 18.620 ~104.560 9 53
1995 10 16 0 0 18.5%0 -104.370 5 4.6
1995 10 12 0 0 19.040 -103.700 11 6.0
1995 1¢ 30 0 0 16350 -98.510 27 5.3
1995 1 4 0 0 19.270 -105.680 14 4.6
1995 11 21 0 0 18,770 -105.290 33 47
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