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RESUMEN
En esta disertacion se plantea un modelo para el analisis de confiabilidad de estructuras en
zonas sismicas La confiabilidad se evalua en términos de indices de confiabilidad para
intensidades dadas, tasas de falla por unidad de tiempo y probabilidades de falla para lapsos de
tiempo dados. Estas formas de medir la probabilidad de falla estan referidas a un margen de
seguridad que se relaciona con el desplazamiento del extremo superior de la estructura con
respecto a su base. Este desplazamiento se vincula directamente con la configuracion
desplazada en el instante de la falla, que es tuncion de las peculiaridades del movimiento del
terreno sobre las caracteristicas de la estructura. El movimiento se especifica en términos de
temblores de intensidades dadas, que se muden por medic de la ordenada espectral de
seudoaceleracion de un oscilador de un grado de libertad con periodo natural igual al periodo
fundamental de la estructura analizada. El modelo considera las fuentes de incertidumbre que
pueden ser significativas en la respuesta estructural; entre ellas estan las refendas al
movimiento del terreno, las que tienen que ver con las propiedades geometnicas v mecanicas de
los elementos estructurales, asi como las asociadas con la masa estructural, caracterizada por
cargas vivas y muertas actuantes. Las caracteristicas detalladas del movimiento del terreno se
representan mediante un proceso estocastico modulado en amplitud y frecuencia, en el que sus
propiedades evolutivas, tales como duracion, amplitud y contenido de frecuencias, se tratan
como variables inciertas dependientes de la distancia al foco sismico y de la magmtud. Estas
ultimas cantidades también son inciertas para niveles de intensidades dadas, por lo que dicha
incertidumbre se trata por medio del teorema de Bayes en términos de atenuacion y de la
sismicidad de las fuentes cercanas. Por lo que se refiere a las caracteristicas estructurales, estas
se representa por medio de funciones de distribucion de probabilidad, de las que resultan

valores similares a los encontrados en estructuras reales construidas.

El modelo de confiabilidad propuesto se aplica a edificios de concreto reforzado de multiples
miveles, integrados por trabes y columnas, asi como a estructuras que en su configuracion
incluyen muros de concreto reforzado. Dichas estructuras se consideran desplantadas en dos

sitios de terreno blando del valle de México con caracteristicas simulares a la de los sitios SCT

v 44



ABSTRACT

In this dissertation a model for reliability analysis of structures located in seismic zones is
developed. The reliability 1s evaluated in terms of reliability indexes for given intensities, annual
failure rates and failure probabilities during given time intervals. These ways of evaluating the
failure probability are related to a safety margin that is linked directly to the displacement of
the roof of the structure with respect to its base. This displacement is related to the
displacement configuration at the instant of the failure, that is function of the peculiarities of
the ground motion and of the structural characteristics. The ground motion is specified in
terms of earthquakes of given intensities. The intensity is given in terms of pseudoacceleration
spectral ordinates of a single degree of freedom system with a natural period equal to that of
the structure studied. The model considers the major uncertainties in the structural response,
which includes those related with the ground motion, the mechanical and geometrical
properties of the structural elements, and the structural mass due to live and dead loads. The
characteristics of the ground motion are represented by a stochastic process modulated in
amplitude and frequency. The evolutionary properties like duration, amplitude and frecuency
content are random variables that depend on magnitude and distance to the seismic source.
These quantities are treated by Bayes theorem in terms of attenuation tunctions and the
seismicity of the near seismic sources. The structural characteristics are represented by
probability distribution functions, whose values are similar to those of existing structures.

The reliability model is applied to multistory building frames and combined frame-wall systems.

These systems are assumed to be located at the SCT and 44 sites.



CAPITULO 1. INTRODUCCION

1.1. Antecedentes

Actualmente, las normas de disefio sismico en México especifican el movimiento del
terreno mediante un espectro que relaciona aceleraciones maximas efectivas con periodos
naturales de estructuras de un grado de libertad Este espectro se define a traves de
coeficientes sismicos y parametros que caracterizan su forma, de acuerdo con el tipo de
terreno en el que sera proyectada la estructura. Ademas, las normas de disefio proveen
formulas simples que determinan una distribucion lateral de flierzas y toman en cuenta la
disipacién de energia, asociada con la posible incursion de la estructura en el intervalo

inelastico mediante la reduccion de las fuerzas sismicas.

A pesar de su sencillez v facilidad para las condiciones de la practica profesional, las
normas mencionadas simplifican un problema muy complejo, va que se basan en
suposiciones y en experiencias obtenidas del comportamiento de las estructuras durante
sismos ocurridos, lo que tiene como consecuencia que la confiabilidad o probabilidad de
supervivencia de estructuras sometidas a excitaciones sismicas no este establecida con

claridad en las normas de diserio.

De acuerdo con Esteva y col. (2001) el objetivo final de toda norma de diserio es lograr que
las estructuras construidas tengan un éptimo desempenio durante su ciclo de vida; por lo
tanto las propiedades mecanicas, rigidez y resistencia, de un sistema deberian  ser
determinadas sobre las bases de un analisis de optimacion como el propuesto por
Rosenblueth (1976). De acuerdo con los autores mencionados, este analisis debe tomar en
cuenta las incertidumbres en las acciones a las que se somete la estructura durante su ciclo
de vida, asi como la varabilidad en las propiedades geometricas y mecanicas de los
elementos que integran dicha estructura. Dicho analisis requiere de un estudio de
confiabilidad donde intervengan las incertidumbres mencionadas y un analisis de costo-
beneficio donde se maximicen las utilidades esperadas. Asi, el primer paso es efectuar un
analisis de confiabilidad que de acuerdo con Esteva (1995) consiste en los siguientes

puntos: 1) un estudio de analisis de danos para temblores de intensidades dadas, que tome



en cuenta las incertidumbres en las propiedades estructurales como son, las caracteristicas
geométricas de los elementos, propiedades mecanicas, e incertidumbres en las acciones
verticales y acciones sismicas, entre otros efectos. 2) un analisis de peligro sismico a fin de

evaluar las probabilidades de ocurrencia de temblores para intervalos dados de tiempo.

En México se han dedicado estuerzos a estudiar varios de [os conceptos mencionados; entre
ellos destacan los trabajos siguientes: Esteva y Villaverde (1973) representan aceleraciones
y velocidades maximas de las excitaciones sismicas mediante functones de atenuacion,
Ordaz v col. (1994) caracterizan el espectro de amplitudes de Fourner de las aceleraciones
sismicas del terreno por medio de funciones de atenuacion; Ordaz y col (1993) obtienen
historias sismicas mediante funciones de Green empiricas, Grigoriu y col. (1988)
representan las caracteristicas detalladas del movimiento del terreno por medio de procesos
gstocasticos modulados en amplitud v frecuencia, Ordaz y col (1988} estiman ordenadas
espectrales maximas mediante la técnica de vibraciones aleatonas; Esteva (1969, 1970,
1976) desarrolta un método probabilista para evaluar la sismicidad de las fuentes cercanas;
Ruiz v Soriano {1997) estiman cargas vivas sobre edificios de oficinas, Mendoza (1984,
1991). Meli y Mendoza (1991} y Rodriguez y Botero (1996) mediante estudios
experimentales caracterizan las propiedades estadisticas del concreto y del acero
estructural, Sin embargo, poco se ha hecho por unificar estos conceptos e integrarlos en un
formato de analisis de confiabilidad con el fin de evaluar el desempefio estructural de
manera que incorpore las principales fuentes de incertidumbres que intervienen en la
seguridad estructural. Dentro de los pocos trabajos que van en esta direccion es posible
mencionar los trabajos de Esteva y col. (1989, 2000a, 2000b 2001), Heredia-Zavoni y col.
(2000) y Montes-Turrizaga y col. (2001). En Estados Unidos destacan los trabajos de
Sewell y Cornell (1987), Bazurro y Cornell (1994) y Collins y col. (1996). En lo que sigue

sc discuten algunas de las aportaciones v limitaciones de estos ultimos trabajos.

Esteva y Ruiz (1989) calculan tasas esperadas de falla de estructuras de concreto reforzado
sujetas a acciones sismicas inciertas. Las caracteristicas geométricas y mecanicas, asi como
las acciones verticales, son simuladas aplicando el método de Monte Carlo. En dicho

trabajo, el mecanismo de falla estructural se evahla en términos del mimmo factor de

| ]



seguridad en los entrepisos que integran el comunto estructural. Este factor es estimado a
partir de la ductilidad demandada por las acciones sismicas, y la ductilidad disponible. Para
esta ultima ductilidad se adopta una funcion de distribucien logaritmico normal. Un paso
importante con respecto al anterior son los trabajos de Esteva y col. (2000b, 2001} quienes
calculan indices de confiabilidad de sistemas de multiples niveles y los relacionan con
ductilidades esperadas de un sistema de cortante de un grado de libertad, cuyas propiedades
mecanicas se estiman a partir de un sistema estructural complejo. Ademads, se toma en
cuenta la variabilidad del movimiento del terreno en terminos de las caracteristicas de
fuente, asi como también se estudia la sensibilidad de dicho indice con respecto a las fuerza
cortante basal de disefio v al tipo de funcién constitutiva utilizada para describir el
comportamiento de los elementos cuande estan sujetos a cargas ciclicas. Estos autores
concluyen que el indice de confiabilidad varia linealmente con el logaritmo de la ductilidad
y que es independiente de las caracteristicas de rigidez y resistencia del sistema. En los
trabajos de Esteva y col. {2001a) ademés de la capacidad del sistema en términos de
ductilidades de entrepiso se propone un indicador de colapso en términos de la capacidad
de deformacion maxima, asociada a un estado de fuerzas laterales que da como resultado
una configuracion desplazada en el primer modo de vibrar de la estructura. La principal
limitante en estos trabajos se debe a que la configuracion desplazada del sistema que se
adopta para establecer la capacidad de deformacion estructural es independiente de las
caracteristicas de rigidez vy resistencia del sistema, y de las caracteristicas del movimiento

del terreno.

Heredia-Zavoni y col. (2000) proponen un modelo de dafio para evaluar la respuesta
inelastica de estructuras en términos de dafio inicial, amplitudes de desplazamientos
maximos y rigideces secantes asociadas a cada nivel de desplazamiento. A partir de este
modelo v de respuestas sismicas registradas o analiticas los autores evaluan la funcion de
densidad de probabilidad del dafio al inicio de cada evento sismico. Con base en el
planteamiento anterior, Esteva y Heredia-Zavoni (2000) y Montes-Iturrizaga v col. (2001)
desarrollan un modelo probabilista para establecer politicas optimas de mantemnuento de
estructuras instrumentadas en zonas sismicas, para ello el proceso de acumulacion de dafio

de una estructura sometida a una serie de perturbaciones sismicas durante su ciclo de vida

Lot



es modelado mediante un proceso de Markov. En este modelo, el dafio al final de un evento
sismico depende del nivel de dafio al inicio de dicho evento, siendo esta una de las
principales virtudes del modelo. Ademas de que dicho modelo puede ser onentado a

establecer criterios de disefio sismico; sin embargo, esto no es considerade por los autores.

Por otra parte, Sewell y Cornell (1987) v Bazurro y Cornell (1994) calculan espectros de
peligro uniforme para varios estados de dafio en estructuras de multiples niveles. El mivel
de dafio en estos trabajos esta dado en términos de ductilidades glabales que se obtienen a
partir del desplazamiento experimentado en el extremo superior del edificio. De acuerdo
con esto, para alcanzar un estado de dafio especifico, la estructura se somete a una
excitacion sismica multiplicada por un factor adecuado que se obtiene mediante un
procedimiento iterativo de analisis de respuesta. La principal aportacion de estos trabajos
consiste en que el nivel de dafio esperado se relaciona con la configuracion estructural
desplazada impuesta por las caracteristicas del movimiento en cuestion. Sin embargo,
dichos trabajos tienen el inconveniente de que las propiedades de la estructura se suponen
conocidas en forma determinista; ademas, no se estima el nivel de dafio en la estructura en

relacion con el estado del dafio asociado con el colapso de Ja estructura

Collins y col. (1996) proponen un procedimiento probabilista para evaluar el desempefio de
estructuras sujetas a excitaciones sismicas. Dicho procedimiento consiste en evaluar la
respuesta de la estructura por medio de un sistema equivalente de un grado de libertad, de
manera que la historia de la respuesta del sistema equivalente represente de manera simple
y confiable la historia de desplazamientos en el extremo superior del edificio. En dicho
trabajo, el desempefio de la estructura se representa por medio del desplazamiento maximo
de la historia de desplazamientos previamente obtenida, y es afectado por factores que
toman en cuenta la influencia de las caracteristicas del sitio en cuestion y la incertidumbre
entre el sistema equivalente v el sistema de multiples niveles. Dicha metodologia tiene la
virtud de ser simple, ademas tiene la ventaja de que la respuesta del sistema equivalente es
posible relacionaria directamente con espectros de peligro uniforme. Sin embargo, igual
que en los trabajos del parrafo anterior, no es posible evaluar cuantitativamente el nivel de

dafio de la estructura con respecto al estado del dafio de colapso de fa estructura; ademds no



se toma en cuenta la contribucion de todo el postble intervalo de intensidades sismicas que
pueden afectar el comportamiento de la estructura y por lo tanto, no se tiene idea de la

probabilidad de falla del sistema.

De acuerdo con lo anterior, seria deseable contar con un método de analisis de
confiabilidad que supere los inconvenientes mencionados arriba, que permita tomar en
cuenta indicadores cuantitativos del estade del dafio asociado al mecanismo de falla del
sistema, donde se tomen en cuenta sus modos mas probables de falla y se evaluen las
principales fuentes de incertidumbre relativas al movimiento del terreno en el sitio, asi
como las asociadas a la estructura. Dicho formato de confiabilidad debe ser general y debe
poder emplearse para evaluar la seguridad de estructuras especificas, asi como para
estudios de costo-beneficio futuros que conduzcan a disefios racionales de estructuras en

zonas sismicas. Con base en o anterior, se plantea y se desarrolla el presente trabajo.

L



1.2. Objetivo general

Se trata de desarrollar una metodologia aplicable en condiciones de la practica profesional

para estimar la confiabilidad de estructuras de concreto reforzado sujetas a perturbaciones

sismicas definidas por su intensidad. La metodologia tomara en cuenta las mcertidumbres

significativas en la evatuacion de la confiabilidad y se espera que pueda usarse tanto para la

formulacién de normas vy reglamentos de disefio sismico con formatos simulares a los

convencionales, como para el estudio de estructuras especiticas.

1.3. Objetivos especificos

I

b2

fad

Plantear un modelo de andlisis de confiabilidad de estructuras en zonas sismicas
que considere todas las fuentes de incertidumbre que puedan ser significativas ¢n la

respuesta estructural.

Analizar y evaluar cada fuente dv incertidumbre, ademas de definir la forma en que
se tomara en cuenta con el fin de llegar a métodos y algonitmos que sean aplicables
en condiciones practicas, tanto para el establecimiento de criterios de disefic para
condiciones prefijadas de seguridad, como para la evaluacion de la seguridad de

estructuras especificas.

Desarrollar v calibrar algoritmos para obtener estimaciones aproximadas de

respuesta estructural e indices de confiabilidad.

Realizar estudios paramétricos para analizar la sensibilidad de los indices de
confiabilidad con respecto a algunas variables importantes en estructuras tipicas
{secciones transversales modeladas con agrietamiento y s agrietamiento}.
Aprovechar los resultados para definir los valores de los indices de confiabilidad
implicitos en las normas de disefio de sistemas que deberan servir como bases de
referencia o calibracién para establecer recomendaciones aplicables a otras

construcciones.



3. Formular recomendaciones para la aplicacion de los criterios v resultados obtenidos

en problemas de la practica profesional.

1.4. Alcances y limitaciones

Para establecer criterios de disefio sismico basados en confiabilidad de estructuras sujetas a
perturbaciones sismicas, es indispensable representar la probabilidad de falla aceptable
mediante alguna de las siguientes alternativas: a) en términcs de la tasa esperada de falla
por unidad de tiempo ante temblores de distintas intensidades que puedan ocurrir, b) en
términos de la probabilidad de falla durante la vida util de la estructura, o ¢) a traves de la
probabilidad de falla para un temblor de intensidad especificada, o para la intensidad que
corresponde a un periodo de recurrencia dado. Los casos a y b se basan en descripciones
mas completas del peligro sismico, ya que dan medidas globales de la probabilidad de falla,
y por tanto, de la confiabilidad, se basan en descripciones globales del peligro sismico,
debido a que en el analisis se integra sobre todas las posibles ocurrencias e intensidades
sismicas del movimiento del terreno en el sitio, Sin embargo, si el proceso de ocurrencia de
temblores es de Poisson, el caso « es mas general que el b, ya que contiene la informacion
completa, mientras que para estimar este tltimo se necesita conocer el intervaio de tiempo

entre eventos sismicos.

La intensidad sismica del movimiento del terreno puede expresarse, por ejemplo: 1) en
términos de la ordenada espectral que corresponde al periodo natural de vibracion de la
estructura, 2) en funcién de la maxima ordenada espectral que corresponde a un periodo de
recurrencia dado, 3) a través de la intensidad de Arias (1971), que se define como la
cantidad de energia contenida en el intervalo de tiempo que comprende a la fase intensa del
movimiento del terreno en el sitio, y 4) por medio de la intensidad de Housner (1952}, que
se define como el area del espectro de seudo velocidad contenida en un intervalo de
periodos. El caso 1 conduce a resultados con menos dispersion en cuanto a las respuestas
estructurales que los casos 2, 3 y 4, debido a la estrecha relacidn entre la intensidad y

dichas respuestas. Cualquier definicion de intensidad que se emplee es posible relacionarla

con la combinacion mas probable de magnitud M, v distancia R, que puede afectar a una



determinada estructura en el sitio de interes, en esta combinacion estan implicitas las

caracteristicas de fuente que influyen en la respuesta de cada estructura.

De manera practica y con fines de establecer criterios de disefio sismico, la probabilidad de
falla aceptable debe estar asociada con todas las intensidades que puedan ocurrir en ¢l sitio.
Con base en esto, en este trabajo dicha probabilidad se representara en terminos de tasas de
falla por unidad de tiempo, para conseguir esto, un paso intermedio es obtener indices de
confiabilidad de estructuras de multiples grados de libertad como funciones de intensidades
sismicas. Estos indices se relacionaran con la respuesta de un sistema de un grado de
libertad de comportamiento no lineal, y la intensidad se representara en termunos de la

ordenada espectral que corresponde al periodo fundamental de vibracion de la estructura.

Para calcular tasas de falla por unidad de tiempo, es esencial estimar la probabilidad de
falla ante temblores de distintas intensidades, o su complemento, la probabilidad de
supervivencia. La forma mas simple para estimar estas probabilidades es a traves de un
indice de confiabilidad, basado en la media y desviacion estandar de un margen o factor de
seguridad que considere los modos de falla mas significativos. Aqui, dicho factor se
expresara en términos del coeficiente por el que se debe multiplicar un registro sismico para
alcanzar la falla de la estructura v tomara en cuenta los modos mas probables de falla del
sistema estructural asi como la posible participacion de modos superiores. Ademas, en
este trabajo se calculan probabilidades de falla para lapsos de tiempo dados, que se
obtienen a partir del proceso de ocurrencia de intensidades y del criterio de falla adoptado.
De esta manera la probabilidad de falla aceptable es evaluada por las tres alternativas
descritas arriba.

Por otra parte, cuando se trata de establecer criterios de disefio es comun que las
excitaciones sismicas se representen por medio de espectros de peligro uniforme; de
manera que, para una estructura en particular, la excitacion del movimiento del terreno este
caracterizada por la ordenada espectral que corresponde al periodo de vibracion del sistema
para un intervalo de recurrencia dado. Sin embargo, para establecer dichos criterios, es

importante tomar en cuenta otras caracteristicas que son relevantes durante el movimiento



del terreno y que pueden afectar radicalmente el desempefio de los sistemas estructurales.
De particular importancia, entre otras caracteristicas, estan: la duracién de la excitacién, la
evolucion de la varianza instantdnea de la aceleracion, asi como la evolucion del contenido
de frecuencias durante la misma Ademas, rigurosamente, debe considerarse la vanabilidad
de estas caracteristicas con las peculianidades de fuente, como pueden ser, entre otras, la
magnitud M vy la distancia R. No obstante, evaluar las caracteristicas detalladas del
movimiento en funcion de M y R no basta para especificar criterios de disefio; es necesano,
ademas, definir en términos de fuente las caracteristicas de la excitacion que dominan la
amenaza sismica en el sitio, o mas especificamente, es esencial evaluar cuales son las
caractersticas detalladas de la excitacion en términos de M y R que son mas probables de
ocurtir v que afectan a una estructura dada, con caracteristicas conocidas o inciertas.
También es importante definit c¢dmo se afectan las caracteristicas detalladas del
movimiento debido a las caracteristicas de fuente cuando la excitacion se asocia a un

determinado nivel de intensidad.

En esta investigacion, las caracteristicas estadisticas del movimiento del terreno durante
sismos, que tienen que ver con la evolucion de la varianza instantanea de la aceleracion, asi
como la evolucion del contenido de frecuencias y duracion, se representan mediante un
proceso estocastico modulado en amplitud v frecuencia. Estas caracteristicas se relacionan
con las variables de fuente, M y R, que controlan la historia detallada del movimiento del
terreno durante cada evento sismico. Ademas, para representar adecuadamente dicha
historia detallada, cuando ésta es definida por un nivel de intensidad dado. se evalua la
distribucion conjunta de M y R para intensidades dadas y se desarrolla una modelo de
simulacion con base en el método de Monte Carlo para estimar pares de valores de M y R,

o la combinacion mas probable de M y R que afecta a una estructura en particular.

Por otra parte, cuando se llevan a cabo estudios de peligro sismico es comun asumir que las
incertidumbres en la excitacién comtrolan la amenaza sismica en el sitio, y que la
incertidumbre sobre las caracteristicas de la estructura no influyen radicalmente en ios
resultados. Por ello, una gran cantidad de estos estudios considera a la estructura como un

sistema de un grado de libertad con propiedades deterministas; mientras que sclo unos



pocos consideran a la estructura como un sistema de multipies grados de libertad con
propiedades estructurales nominales o, en estudios mas refinados con propiedades medias.
Esto trae como consecuencia que las estimaciones de respuesta estructural estén sesgadas

en menor ¢ mayor grado.

En este estudio se plantean modelos de muitiples grados de libertad que toman en cuenta la
aparicion de los posibles modos de falla, asi como la aparicion de modos superiores, entre
otros efectos, que es necesario evaluar para estimar contiabilidades de estructuras sujetas a
sismo, Ademas, se estiman las incertidumbres asociadas con las caracteristicas propias de la
estructura, que se consideran mas importantes, que influyen en la sobre-resistencia, asi
como en la disipacion de energia de deformacion de los elementos estructurales y, como
consecuencia, sobre la respuesta dinamica del sistema. Dichas incertidumbres estan
asociadas con las caracteristicas geométricas de las secciones transversales de los
elementos, con las propiedades mecanicas de los matenales (concreto y acero de refuerzo),

asi como con las acciones verticales {carga muerta y viva).

Las aplicaciones de este estudio se limitan a sistemas estructurales de concreto reforzado a
base de trabes y columnas de 5, 10 y 15 niveles, asi como estructuras con muros de
concreto reforzado de 10, 15 y 20 niveles. Estas aplicaciones se efectuaran para dos sitios

de terreno blando del valle de Mexico,

Por otra parte, este trabajo esta sujeto a las siguientes observaciones y restricCiones: no se
considera la influencia de la interaccion suelo-estructura; se considera que 0s elementos no
estructurales, como son muros divisonos, puertas, ventanas, instalaciones v barandales,
entre otros, estan suficienternente desligados de la estructura principal, por lo que no
contribuyen a la rigidez v resistencia rotal de la estructura. Con base en las normas de
disefio, se comsidera que la falla por flexion es mas probable de ocurrir que la falla por
cortante o carga axial; y finalmente, ¢l error en el modelo de las estimaciones de respuesta

dinamica no se contempla en el calculo de la probabilidad de falla.
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1.5, Contribuciones del trabajo

1.

b2

Lad

Se desarrolla un modelo para obtener acelerogramas artificiales. Cada historia de
tiempo es considerada un proceso estocastico gaussiano no estacionario con

propiedades estadisticas dependientes de la magnitud y la distancia al sitio.

Se desarrolla un modelo para obtener distribuciones probabilisticas condicionales de
magnitud y distancia al sitio para intensidades dadas, aplicande el teorema de
Bayes. Este modelo toma en cuenta las contribuciones de las diversas fuentes
sismicas a las probabilidades de ocurrencia de temblores en el sitic de estudio y para
la simulacion de movimientos sismicos de intensidades dadas con magnitud y

distancia inciertos.

Con base en los modelos probabilistas de cargas vivas mas recientes se obtienen
expresiones para evaluar la matriz de covarianzas de cargas en un edificio dado. En
esta matriz estan contenidas las correlaciones de las cargas de un pisc a otro, asi

como la correlacion espacial de las cargas en un piso dado.

Se desarroila un método para obtener en forma aproximada simulaciones de
variables aleatorias correlacionadas con base en las distribuciones marginales de las

variables en cuestion. Estas variables pueden ser de cualquier tipo.

Se desarrolla una metodologia para obtener sistematicamente indices de
confiabilidad, tasas de falla por unidad de tiempo y probabilidades de falla para
periodos de tiempo dados, de edificios con propiedades y excitaciones sismicas
inciertas. La contribucion de esta metodologia se relaciona con los siguientes

aspectos:

e Fl criterio propuesto es aplicable a cualquier sistema estructural. No se
limita a sistemas de marcos planos de edificios como los que se tratan en

este trabajo.



e Ei dafic depende de las caracteristicas del sisterma, asi como de las
caracteristicas detalladas de la excitacion sismica, por lo que no se necesita
adoptar una configuracion preestablecida para estimar la capacidad de

deformacion.

e Los indices de confiabilidad, tasas de falla y probabilidades de falla para
periodos de tiempo estan asociados con las caracteristicas e incertidumbres
en las acciones sismicas de intensidades dadas que pueden ocurrir durante el

ciclo de vida de la estructura.

¢ FEsta metodologia toma en cuenta que las caracteristicas detalladas de la
excitacion, tales como su duracion, la evolucion de la varianza instantanea
de la aceleracion v el contenido de frecuencias, estan relacionadas con las
caracteristicas de fuente en términos de magnitud v distancia. Tambien toma
en cuenta la influencia de las caracteristicas de la fuente sismica sobre las

caracteristicas del movimiento, para un determinado nivel de intensidad.

6. Los criterios propuestos pueden servir de base para formular criterios para diseno

sismico con metas especificadas de confiabibdad



CAPITULO 2. ANALISIS DE INCERTIDUMBRE EN EL MOVIMIENTO DEL
TERRENO EN DIFERENTES SITIOS

2.1 Analisis de incertidumbre sobre caracteristicas del movimiento del terreno durante
sismos

Para caracterizar acertadamente la respuesta estructural es necesario contar con historias
detalladas del movimiento del terreno durante sismos; sin embargo, con frecuencia las muestras
disponibles de acelerogramas registrados durante sismos no son suficientes para llevar a cabo un
analisis de confiabilidad; por ello se han destinado esfuerzos a desarrollar modelos matematicos
de procesos estocasticos para representar las caracteristicas detalladas del movimiento del terreno
durante posibles eventos futuros. Entre estos modelos es posible mencionar el método de las
funciones de Green propuesto por Hartzell (1978), y mejorado por Ordaz y col (1995). Dicho
método utiliza un acelerograma pequefio como funcion de Green y parametros sismologicos de
dicha funcion y del sismo objetivo La historia del movimiento del terreno durante un temblor de
magnitud elevada se obtiene como la superposicion en el tiempo de un conjunto de movimientos
de temblores de menor magnitud, generados en la misma fuente, v cuyos tiempos de inicio estan
desfasados. Una de las desventajas de dicho métode es que necesita previamente una historia de
aceleraciones sismicas para poder obtener un registro simulado, ademas de que el numero de
superposiciones de la funcién de Green aumenta y el factor de escala disminuye a medida que el
temblor objetivo crece con respecto a la funcion de Green, lo que trae como consecuencia un
aumento en la varianza y por lo tanto. la verosimilitud del registro simulado decrece. Otro
método en el que es posible involucrar parametros de fuente con las caracteristicas del
movimiento del terrenc en el sitio, es el método de las funciones de atenuacion generalizadas que
relaciona las propiedades evolutivas del movimiento, amplitud y frecuencia, en terminos de
magnitud v disiancia, entre otros. Este método tiene la ventaja de ser aplicable a cualquier
combinacion de parametros de fuente que se requiera; sin embargo, para definir las propiedades
estadisticas de los parametros que controlan el movimiento se requiere de una muestra de

acelerogramas registrados en el sitio de interes.

En este trabajo se adopta un modelo de simulacion de registros sismicos analogo al desarrollado
por Alamilla y col. (2001a). Este modelo es definido por un conjunto de funciones que describen

la evolucion de las amplitudes v contenido de trecuencias durante un temblor. La forma de dichas



funciones, asi como sus correspondientes parametros, se determinan a partir de la informacion de
historias de accleraciones de sismos ocurridos en diferentes fuentes sismicas. Estos parametros se
relacionan directamente con M y R, a los que se ajustan funciones semi-empiricas de atenuacion
con el fin de caracterizar las propiedades estadisticas de las funciones que controlan la evolucion

del movimiento del terreno durante un sismo.

Aqui, el acelerograma de un sismo es considerado como un proceso gaussianc no estacionario
con propiedades estadisticas dependientes de M y R, y con el fin de representar adecuadamente
las caracteristicas de las funciones que controlan las caracteristicas evolutivas del movimiento del
terreno, se define un conjunto de parametros que posteriormente se transtorman en los originales

para la etapa de simulacion.

De acuerdo con Grigoriu y col (1988) y Yeh y Wen (1989) es posible considerar un acelerograma

como una realizacién de un proceso gaussiano modulado en amplitud y frecuencia:

E(t) = {OL(1) (2.1}

Aqui, £(t) es la aceleracion del movimiento del terreno como funcion del tiempo, t. I{t) es una
fiincion determinista que constituye la envolvente que controla la amplitud de &(1); {{p(t) esun
ruido blanco filtrado en ¢, (t) transforma la escala de tiempos, es ta funcion de modulacion de
frecuencias que determina la tasa de cambios de las frecuencias dominantes de &(t). El

procedimiento para obtener simulaciones del movimiento del terreno se desarrolla en forma

detallada en un trabajo realizado por Alamilla (1997).

Si se adopta una forma adecuada para cada una de las funciones que aparecen en el segundo

miembro de la ec 2.1, los parametros correspondientes permitiran estimar en funcion de M y R

jas funciones moduladoras siguientes.

e Funcion de energia acumulada, W(t), cuya derivada con respecto al tiempo es la

funcion I°(t), y que aqui se representa por cinco segmentos, en correspondencia con
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los intervalos de la escala del tiempo mostrados en la fig 2.1. En esta figura, los
instantes t..., t.., t, ¥ t,. corresponden a valores de W(t) iguales a 0.025, 0.25,
0.75 v 0.975 de W,. Aqui, W representa la energia total acumulada al final de la

excitacion. Analiticamente los segmentos mostrados en la fig 2.1 se representan

mediante las siguientes funciones

byt OSt=tozs (2 2a)
bitba(t-t)" torsStStas (2.2b)
W({t=  bs+bat+bst’ f5e<t<t 5 (2.2¢)
betbat+bst” Ure<t<tgrs (2.2d)
Wo(l-e) 121 975 (2.2e)

En estas ecuaciones, b; a bg, Ny € son parametros que se estiman a traves de condiciones

de continuidad del valor de la energia y pendiente, en los puntos de union.

Funcion de modulacion de frecuencias. Depende del nimero medio de cruces por cero y

de acuerdo con Yeh y Wen (1989) esta dada por ¢(t)=po{t)/is (o). 1, (t) es la funcion que

describe el numero de veces que las aceleraciones sismicas cruzan por cero, la pnma

. . s vl . . .
denota la primera derivada y t, = —_ = corresponde a un tiempo de referencia para el

que se obtiene la densidad espectral del proceso. En este estudio se supone que i,(t) esta

dada por
i, () = p2 - exp(—qt) — exp(~rt’}] (23)

donde p, g vy r, son parametros por determinar. Ademas de estas funciones, para describir
el movimiento del terreno se requiere la densidad espectral en un instante dado. De
acuerdo con Yeh y Wen (1989) esta adopta la forma de la funcion de Clough-Penzien,
definida por los parametros S, ®g. &g, ©r, Gr, donde S, representa un factor de escala y los

demas la forma de la densidad espectral del proceso modulado.

—
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Con el fin de estimar los parametros que definen las caracteristicas del proceso no estacionario
del movimiento del terreno en términos de M v R, se adopta el siguiente conjunto de parametros

que se toman como base para la simulacion de la excitacion sismica.

a) para representar la funcién de modulacién de amplitudes del movimiento

A=ty —ty (2.42)
T = Lo (2.4
a: P — N
A )
tl""ﬁ _t'i
_- .. A ‘l.' 24
p="" 249

Aqui, cada parametro corresponde a cierta fase de tiempo de la distribucion de la energia del
movimiento del terreno. A esta relacionada con la duracion de la parte mas intensa del
movimiento en el sitio, durante el cual W(t) varia entre el 25 y 75% de Wy « define en forma
normalizada con respecto a Ael intervalo que corresponde a valores de W(t) comprendidas entre
el 2.5 v el 25% de W, P define, tambien en forma normalizada la parte del movimiento que
corresponde a energias acumuladas entre el 75 y el 97.5% de Wo. En este trabajo, el movimiento
se representa hasta el tiempo tors, que corresponde al 97 5 % de la energia total. Se considera que
la parte final del movimiento no influye en los analisis de respuesta. Por no ser un valor crucial
en los parametros que caracterizan al movimiento, el tiempo tgas, que corresponde al 2.5% de la
energia total que representa la tase inicial del movimiento, se toma como el valor promedio de la

muestra de acelerogramas que se tienen.

[a varianza instantanea de la aceleracion se caracteriza por un parametro global =, defimdo por

la ec 2.5. Este parametro representa el 50% de la energia total Wy, normalizada por la duracion de

la fase intensa del movimiento, A.

. W,
T 2A
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b) La evolucion del contenido de frecuencias en el tiempo se estima a traves de la esperanza
del nimero de veces que el proceso cruza el eje del tiempo; tal esperanza esta dada por la
ec 2.3. y se representa en la fig 2.2 Es conveniente caracterizar esta funcion a traves de
los parametros de las ecs 2.6a-2.6e. Estos parametros representan el numero esperado de
cruces que corresponde a un segmento de tiempo, normalizado por la duracion de dicho

segmento. Estos segmentos de tiempos estan asociados a los instantes definidos arriba

N = '-t-"'-"— (2.6a)
ag — Hoag
M, = oET R (2.6b)
Loe = 1o
M, —H
== 2.6¢
i t, —t- (2.6
l""-‘\' _u']
N = = 26d
t?i t ( )
Hous “Hos

(2.6e)

Aqui, U, es el nimero de cruces acumulado hasta el tiempo ty; to €3 el tiempo que corresponde en

forma aproximada al 50% de la energia total del movimiento.

¢) La densidad espectral evolutiva se obtiene aplicando las funciones moduladoras de amplitud ¥
de frecuencias a la densidad espectral para el instante de referencia t,. Dicha densidad se
representa por la funcién de Clough-Penzien (1975) v su estimacion para valores dados de My R
se logra a partir de leyes semi-empiricas de atenuacion de los parametros oy, Cg @r y O que
definen la forma del filtro. Estimados los parametros anteriores, S, resulta de la condicion de

varianza unitaria del proceso modulado que de acuerdo con Yeh y Wean (1989) se define como

o L ZCSCE[((D; —{.)f)“ +46 ch(C_,L + Qf) +4C L0 0 (can vm])] B o
T ol{Co, +L0,) +4C;m;[ggm; + Lo +40,0,0,0 {20, +c;u]] -
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Actualmente no se cuenta con soluciones analiticas al problema de predecir las propiedades
estadisticas evolutivas del movimiento del terreno durante un temblor, wncorporande las
incertidumbres inherentes de dichas propiedades. Debido al gran numero de variables
involucradas, se utiliza el método de Monte Carlo, que s la unica ope¢idn disponible hasta ahora.
Para aplicar dicho método es necesario evaluar a partir de acelerogramas registrados en el sitio de

estudio, el vector de medias y la matriz de covarianzas de los parametros: z, A, o, B, Mas,

Neey Mow Nass Moy ©,, &y ©0 ¥ &y, todos en funcion de M y R Aqui, la matriz de

covarianzas se asume independiente de M y R. Por simplicidad, se supone que la funcion de
distribucion conjunta de estos parametros es logaritmico normal. De acuerdo con lo anterior,

para simular un acelerograma se necesita realizar los siguientes pasos:

o Dados M y R, simular los parametros de la funcion de atenuacion que describen el

movimiento del terreno en el sitio

e Estimar los parametros de las funciones moduladoras a partir de los parametros

simulados del paso anterior.

o Simular el acelerograma condicionado a los parametros anteriores.

El modelo descrito se calibro a partir de 8 sismos ocurridos en la costa del Pacifico que van de
magnitudes de 5.6 a 8 1, tal como se muestra en la fig 2.3, registrados en dos sitios de terreno
blando ubicados en la zona blanda del valle de Mexico. Dichos sitios corresponden a dos
cstaciones acelerograficas, la primera ubicada en el sotano del edificio de la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes ubicado sobre la avenida Eje Central, v la segunda estacion
ubicada en una unidad habitacional del Instituto Mexicano del Seguro Social, cercana a las
avenidas Reforma y Chapultepec. En lo que sigue, a la primera se le denominara estacion SCT y

a la segunda, estacion 44
Fn la figs 24 y 2.5 se muestran respectivamente, los espectros de respuesta limeal de los

acelerogramas reales registrados en las estaciones SCT vy 44 que se emplearon para calibrar el

modelo estocastico. De éstas figuras se observa que el periodo domunante del terreno en SCT es
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cercano a 2 segundos, mientras que en la estacion 44 es cercano a 1.2 segundos; sin embargo,

estos valores pueden variar de temblor a temblor, como se muestra en las figuras mencionadas.

Por otra parte, a cada parametro involucrado se ajusto una ecuacion en funcion de M y R. Asi, la

variable z se representa como

Inz = Ink +aM - bIn(R + Ro) (2.8)

donde Ro =ce™ vk, a, b, c vd son constantes estimadas. Al resto de los parametros (A, «, B,

MNoss Mass Mos MNass Mopss ©,, &, ©p v £; ) se ajusto una funcion de la forma

mX=a+bM+cR (29)

donde In X denota el logaritmo natural del pardametro en cuestion. a, b y ¢ son coeficientes

ajustados. Estos coeficientes toman valores diferentes para cada parametro.

En las tablas 2.1 y 2.3 se muestran los valores que tomaron los coeficientes de las funciones de
atenuacion generalizadas descritas por las ecuaciones 2.8 v 2.9. Tambien en las tablas 2.2 y 2.4 se
consigna la varianza del logaritmo natural de cada parametro, asi como los coeficientes de

correlacion entre ellos.

n las figuras 2.6, 2.7, 2.11 y 2.12 se muestra en escala logaritmica la vaniacion del parametro =
en términos de M y R en las estaciones acelerograficas de estudio. Se observa que diche
parametro no muestra sensibilidad alguna con R, mientras que con M, los valores de - crecen, [o
que significa que la energia por unidad de tiempo durante la fase intensa del movimiento del

terreno crece con la magnitud del temblor.

En las figuras 2.8 y 2,13 se muestran en escala logaritmica los valores medios de los parametros
A, o v B que describen la forma de la variacion de las amplitudes del movimiento en funcion de
M y R para las dos estaciones de estudio. En estas figuras se observa que A decrece con M y

aumenta con R, mientras que los valores de los parametros o y 8 aumentan con My disminuyen
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con R. Un mejor analisis de los parametros descritos y de la dependencia existente entre ellos se
obtiene a partir de los coeficientes de correlacion que se muestran en las tablas 2.2 y 2.4 De
estos coeficientes se observa que al aumentar z con M, los valores de A disminuyeny, o y P
aumentan. Esto significa que mientras el numero de ciclos, asociado con el 50% de la energia
total entre los tiempost., y t,. disminuye con M, las amplitudes del movimento crecen en este
intervalo, también se observa que mientras esto ocurre, la duracion del movimiento crece en

términos de los parametros & y [3.

Los parametros 1 ,., Nas, T, N5 ¥ Nyes que caracterizan el numero medio de cruces por cero
y describen la evolucion de las trecuencias en el tiempo se muestran en las figuras 2.9 y 2.14 para
las dos estaciones de interés Puede verse que los valores de dichos parametros decrecen con R,
lo que indica que a mayor distancia menor numero de cruces por cero, es decir las ondas de alta
frecuencia se atentan con la distancia. Sin embargo esto no se observa en la estacion 44, donde se
muestra insensibilidad de estos parametros en términos de R. También, en las figuras 2.9 y 2.14
se observa una disminucion sistematica de los parametros de cruces con la magnitud, lo que
significa que a mayor magnitud menor numero de cruces, es decir a mayor magnitud mayor
generacion de ondas de periodo largo, lo que esta de acuerdo con lo que se conoce del proceso

geofisico.

La sensibilidad de los parametros que describen la forma de la densidad espectral del proceso

modulado, representados poro,, §,, ®, y ., se muestran en las figuras 2.10 v 215 De las
tablas 2.2 y 2.4 se observa que el parametro o, que caracteriza a las frecuencias dominantes

muesira buena correlacion con los parametros de cruces, especialmente con 7, que es la variable

central que define el intervalo de mayor intensidad del movimiento del terreno. De los parametros

r .o, v £, no es posible sefalar detalle alguno debido a la carencia de significado fisico de

estas variables.

En las figuras 2.16 y 2.17 se aprecian acelerogramas simulados en las estaciones SCT y 44
respectivamente, para varias combinaciones de M y R, asi como sus espectros de respuesta lineal

para 5% de amortiguamiento critico. Se observa que estos espectros son similares en forma a los
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espectros de respuesta lineal de acelerogramas reales de las figuras 2.4 y 2.5 respectivamente.
Esto denota que ¢l contenido de frecuencias de los acelerogramas simulados esta de acuerdo con
los de la muestra utilizada. Un analisis estadistico de valores correlacionados simulados de los
parametros: z, &, o, B, Moo, Mass Ny, Maes Mygss @, G0 @0 ¥ £, mostré que los primeros

momentos estadisticos de estas variables son similares a los de la muestra empleada. De acuerdo
con lo anterior v con base en las figuras 2.16 v 2.17 es posible enunciar que la variabilidad en las
caracteristicas detalladas de los acelerogramas simulados son similares a los de la muestra de

acelerogramas reales utilizados para calibrar el modelo en los dos sitios de estudio.

Por otra parte, la calidad de los acelerogramas puede mejorarse a medida de que se cuente con
una mayor cantidad de acelerogramas utiles de sismos ocurridos, ademas de que las propiedades
estadisticas de los parametros que controlan el movimiento puedan referirse a zonas sismogenicas
con caracteristicas peculiares. También dicha calidad puede lograrse mediante el desarrollo de
nuevas alternativas para caracterizar principalmente el contenido de frecuencias del proceso

modulado.

2.2 Anailisis de incertidumbre asociada a las aportaciones de las diversas fuentes sismicas a
las probabilidades de ocurrencia de temblores de intensidades dadas en el sitio de interés

Cuando se trata de establecer criterios de disefio sismico, es comun representar la intensidad de
disefio en términos de la ordenada espectral que corresponde a un periodo de recurrencia dado, o
alternativamente como la probabilidad de ser excedida durante un intervalo de tiempo dado. Esto
conduce a ciertas limitaciones importantes. Usualmente las ordenadas de un espectro de peligro
uniforme reflejan las contribuciones de diferentes fuentes sismicas en la vecindad del sitio,
mientras que las formas espectrales e intensidades asociadas con el movimiento del terreno varian
de acuerdo con las condiciones de fuente, expresadas en términos de magnitud y distancia. Esto
trae como consecuencia que los valores relativos de las contribuciones de las ondas sismicas de

cada fuente sismica a las ordenadas espectrales no sean constantes al variar la frecuencia.

Una segunda limitacion, es que no se toma en cuenta explicitamente la influencia de magnitud y
distancia sobre la duracién efectiva de la excitacién sismica o la evolucion instantanea de la

intensidad y el contenido de frecuencias de la aceleracion del suelo. La influencia de estas
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variables son determinantes en la respuesta no lineal de sistemas estructurales; en general de ella

dependeran la degradacion de rigidez y resistencia de los elementos.

Por otra parte, si se aplicara el modelo de simulacion descrito arriba para obtener realizaciones
del movimiento del terreno para una intensidad dada y que corresponde a una M y R dados, surge
el problema de definir la combinacion de magnitud y distancia que dan lugar a dicha intensidad.
La seleccién de esta combinacion es importante, pues determina los parametros del movimiento
del terreno que describen la evolucion de la intensidad y el contenido de frecuencia en el tiempo.
Para resolver este problema, McGuire (1995) propuso una metodologia a partir de estimar la
sismicidad en el sitio basada en seleccionar la combinacién mas probable de M y R condicionada
2 un nivel de intensidad especifico. En este trabajo se presenta una metodologia mas general,
desarrollada por Alamilla y col. (2001b) basada explicitamente en evaluar la distribucion de
probabilidad conjunta condicionada a cualquier medida de intensidad. Esta metodologia se

describe a continuacion

Aplicando el teorema de Bayes, la funcion de distribucion conjunta de M y R para un valor dado

de intensidad Y=y, se representa por la siguiente ecuacion

f!-.{,R {m,1 !. Y) = kf\' (v l m, I')f_\I\R (m, 1) (2.10)

donde, f,,(m,r)es la funcion de distribucién conjunta de M y R de la fuente sismica potencial

que domina el peligro sismico en el sitio. f.(y|m,r) es la funcidon de distribucion de la
intensidad Y para valores dados de M=m y R=r. K es un factor de normalizacion tal que la

integral de f,, . (m,r|y) sobre los posibies valores de My R es igual a la unidad.

En problemas reales, los temblores que determinan ¢l peligro sismico en un sitio pueden ser
generados en diferentes fuentes. Cada fuente esta caracterizada por una localizacion espacial
respecto al sitio, asi como por diferentes tasas de actividad v diferente distnbucion de
magnitudes. Asi, para el caso de varias fuentes sismicas la funcién de densidad de probabilidad

de My R dado un valor de la intensidad Y=y, en vez de laec 2.10 se obtiene la sigulente



foa(mr|y) = ki (yimr)D pf,, (mr) (2.11)

Ao .
donde, p, = ”J) es la probabilidad de que un temblor ocurra en la j-¢sima fuente. A, esla

tasa de ocurrencia de temblores mayores que una magnitud suficientemente baja, tal que valores

menores que dicha magnitud no contribuyen al peligro sismico en el sitio. A, es la suma total de

h,, para todas las fuentes que contribuyen a la actividad sismica en el sitio.

Para cada fuente sismica, es posible considerar f.,, (m,r) ={; (r|m)f, (m), donde f,,(m) se
estima a partir de considerar una distribucion uniforme de la sismcidad. f, (r:m), asi como

F, (v|m,r) se estiman a partir de una funcion de atenuacion adecuada y del error estadistico.

Por otra parte, si no se contara con ninguna informacion acerca de R, la funcion de densidad de

probabilidad de M condicionada a un valor de intensidad Y=y, seria
f(mly)=k3 p | f5(ym0)fiy e, (m,rdr (2.12)

De la ecuacion anterior, es facil ver que en el integrando la j-ésima fuente esta representada por

f.... {mrly)k, endonde k, esun factor de normalizacion tal que la integral de esta funcion
S A L | ' q g

de distribucion sea ignal a la unidad. De acuerdo con esto, es posible representar la ec 2.12 por
medio de la siguiente ecuacién

flmiy)=2 a, | fun,(mriy)dr (2.13)
]

donde o, =p;k’k, . Es posible demostrar que ZO‘.J- =1. Esto trae la posibilidad de aplicar

1
facilmente el método de Monte Carlo para obtener valores simulados de M v R para intensidades

dadas mediante a siguiente metodologia:

e La fuente que ongina el temblor se selecciona aleatoriamente, se simula el valor de J

que identifica la fuente donde se¢ origina el temblor, considerando que dicho indice es una
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variable aleatoria con distribucién multinomtal con parametros ¢, j=1, Ny, donde Ny es ¢l

numerc de fuentes.

e Una vez que la fuente ha sido identificada, un valor de M es generado a parur de la

siguiente funcion de densidad de probabilidad

f}.'[] (m | Y) = k‘J f‘l’ (y | m, r)f‘{_\{_RJJ (m‘ r)dr (: 14)

s Dado un valor de M=m, se genera un valor de R a partir de la siguiente funcion de

distribucién de probabilidad que se asocia a la misma fuente

fj} a);(m;r ] 3")

£ (rlm,y) = L 2
31

Para evaluar las caracteristicas detalladas del movimiento sismico que pueden generar un nivel de
intensidad dado en una estructura con caracteristicas dinamicas conocidas, es fundamental
evaluar en términos de la sismicidad de las fuentes cercanas y de atenuacion los valores mas
probables de M y R para intensidades dadas que controlan el peligro sismico en el sitio de
estudio. Para aplicar la metodologia descrita a los sitios mencionados, se considero que la
amenaza sismica en el valle es controlada principalmente por la actividad sismica que ocurre en
la region acotada que se muestra en la fig 2.18 y que obedece al proceso de subduccion  que se
desarrolla en la costa del Pacifico de México. La actividad sismica en dicha region se representa
en la figura por medio de los epicentros ocurridos durante la ultima mitad del siglo XX, de
acuerdo con el catalogo elaborado por el Instituto de Geofisica. La actividad sismica en dicha
region se clasificé de acuerdo con el trabajo de Diaz y col. (1999) como la superposicion de tres
procesos individuales de generacion de tembiores, el primero denominado mecanismo de falla
imversa, asociado con el proceso de ruptura que ocurre en la intertase entre la placa oceanica de
subduccion v la placa continental subducida; el segundo, asociado a un mecanismo de fallu

normal que es originado por la ruptura de la placa subducida en su region baja, y por ultimo el



proceso de generacion de temblores asociado a fallas secundarias en la placa continental

denominado sismicidad difusa.

La localizacion espacial de cada evento, asociado a alguno de los mecanismos de generacion de
temblores, se determind en funcion de la profundidad y la distancia a la trinchera de perfiles de
Ia frontera superior de la placa subducida estimados por Pardo (1993). Asi, de acuerdo con Diaz y
col (1999) los eventos generados sobre una franja de 20 kilometros por encima y debajo de la
traza del perfil de la placa subducida y hasta una profundidad de 40 km, como se muestra en la
fig. 2.19, se asociaron al mecanismo de faila inversa, mientras que por debajo de esta
profundidad, los eventos se relacionaron con el mecanismo de falla normal. Los sismos ocurridos
por encima de la franja que contiene a los eventos de falla inversa y normal se tomaron

pertenecientes a la zona continental y por lo tanto, a la sismicidad difusa.

Considerando que la sismicidad es uniforme en las regiones que se muestran en las figs 2,18 y
2.19. se calcularon las tasa de magnitudes de cada proceso, como se muestra en la fig. 2.20. De
acuerdo con el trabajo de Diaz y col (1999) las tasas de magnitudes de los mecanismos de falla

inversa y normal se representan por medio de la funcion

A, (M) + 4, (M) M, sM<M
AMM) = (2.16)
A (M) M, <M<M,
donde
[_ | | ]
A (My=all- leXp[~ (M, = M1 +vexp|-v(M, —M)D! (2.17)
L 7 J
p(— M) — exp{- pM
(M) = g, TR BM)—exp PV (2.18)

oxplBM, ) exp(_BM )

Fn estas ecuaciones o,, @,, § y v son coeficientes ajustados que controlan la forma de la tasa

de magnitudes. M, M y M. son los valores limites de magnitudes que caracterizan a dicha
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tasa, de manera que a los eventos ocurridos en el intervalo de magnitudes M, <M <M, se les
conoce como temblores de actividad de fondo y se asocian a un proceso de Poisson, mientras que
a los ocurridos en el intervalo de magnitudes M, <M <M, se les conoce como temblores
caracteristicos y se asocian a un proceso de Renovacion. La magnitud M, que sirve de frontera
entre estos dos tipos de temblores se muestra en la fig. 2.20 mediante un cambio abrupto en las
pendientes que describen a la tasa de magnitudes, por lo que dichas tasas se representan por las
funciones 2.17 v 2.18. Aqui, los valores que toman los parametros de dichas funciones son los
siguientes’ para el proceso de falla inversa o, = 0.0968, a, =0.0024, B=12002, v=-07006,
M, =30, M =61y M, =83 Para el proceso de falla normal «, =0.0330, o, =0.0006,
B=13005, v=01311, M, =30, M =61y M, =79. Para la sismicidad difusa se ajusto una
funcion de la forma A (M) =% (M), con parametros o, =0.0018, 3=1317, M =30y
M. =61 Enla fig 2.20 se muestra la forma que toman las funciones ajustadas para cada uno de

los procesos de generacion de temblores descritos y se observa que dichas funciones representan

adecuadamente los valores observados de la sismicidad de la zona de estudio.

Con base en la ec. 2.16, que caracteriza a los procesos de falla inversa y normal, se adoptaron
dos funciones de probabilidad, la primera asociada con los temblores de actividad de fondo y la
segunda, asociada con los temblores caracteristicos. La funcion de densidad de probabilidad para

los temblores de actividad de fondo adopta la siguiente forma

f . (M)= ——l

d
—— fh, M)+ (M Mo<M <M -
A — 'y dM [ .\n( ) s b )] ( )

[ O

Aqui, el operador d[-]"dM indica derivada con respecto a M, (A, — k) es la tasa de actividad
total del proceso y los coeficientes A y A representan, respectivamente, la tasa de actividad
sismica asociada a las magnitudes M, y M, Al sustituir estas magnitudes en ta ec 2.16 los
valores de dichos coeficientes se obtienen como sigue

TIAF

T )
= o 1-—expl- (M, - MY+ vexpl-v(M, - M, )DJ'- o, (2.20)
R



no=ot | l- -exp[ M, =M )1 = vexp[-v(M, - M, )]) (2.21)

L

La densidad de probabilidad de los temblores caracteristicos esta dada por la ecuacion

W (N

o

M <M<M, (

tJ
2
2
—

Para la sismicidad difusa la funcion de densidad de probabilidad esta dada por

£ oyl Pt
o, dM

M, <M <M, (223}
Por otra parte, las distancias se calcularon a partir de la localizacion espacial de los epicentros de
la fig 2.18 v de las coordenadas del sitio. Aqui, estos sitios estan referidos a las estaciones SCT y
44 del valle de México; sin embargo, por simplicidad y debido a que no se introducen errores
significativos en las distancias calculadas se asume que las distancias refendas a la estacion SCT
son similares a las de la estacion 44 y por lo tanto, también las funciones de distribucion de

probabilidad de dichas distancias.

Con base en las distancias calculadas, se adoptaron funciones de distribucion logaritmico normal

de R para cada mecanismo de falla descrito. Asi, los primeros momentos estadisticos de dichas
distribuciones, media del logaritmo L_(-), v desviacion estandar del logaritmo o, de cada
mecanismo adoptaron las siguientes funciones, para falla inversa L, (M)=35.813-0.008M,

o, =0.140, para falla normal L .(M)=5424-0017M, o = 01223,y para sismicidad difusa

L

E

i

5303, ¢, =0.250 Enla fig. 221 los valores del logaritmo natural de las distancias L, se
representan en papel de probabilidad normal en términos de la variable U = [LR —CL.M)] 5., de

la que se observa que las funciones de distribucion logaritmicas representan adecuadamente el

comportamiento estadistico de las distancias calculadas, al menos en el intervalo de interés.



Por otra parte, la distribucion de probabilidad f{y M,R)de las intensidades ), para M y R dados,

se define a partir de funciones de atenuacion y del error estadistico. Aqui, la metodologia se
aplico a los dos sitios de estudio, en los que se asume desplantada una estructura tipica con
periodo fundamental T, de un segundo. Los niveles de intensidad se definen en términos de
aceleraciones espectrales por medio de una funcion de distribucion de probabilidad lognormal

con media del logaritmo dada por y(M,R)=q, +q.M—q,log(R+q,) y desviacion del
logaritmo &,. En la estacion SCT los coeficientes ¢ y o, toman los siguientes valores:

q. =-01657, q, =08636, q, =03434, q, = 984 5 y o, = 0.6935 ; mientras que en la estacion

- -~

44 adoptan los valores siguientes: q, =6.9138, q, =1.0743, q, =1.7232, q,=1.167% y

G, = 0.4059

Una vez definidas las funciones de distribucion de probabilidad que intervienen en el problema,
es posible estimar las caracteristicas del movimiento en términos de M y R, vy por lo tanto inferir
las caracteristicas detalladas que causan un determinado nivel de intensidad en la estructura. Asi,
los valores de M v R que controlan la amenaza sismica en los sitios de estudio para una
aceleracion de y=250 cr/s” en la estructura descrita, se muestran en la figs 2.22 y 2.23 En estas
figuras la contribucion de dicha amenaza se muestra en términos de frecuencias relativas en
intervalos de M y R, En general se observa que es poco probable que dicho nivel de intensidad
pueda ser causado por una magnitud menor a 6.5 o por eventos generados a distancias menores
que 150 km, y mayores que 400 km. La combinacion mas probable en la estacion SCT resulto en
el intervalo de magnitudes que va de 7.8 a 8.0, y distancias en el intervalo de 300 a 350 km. Para
la misma estructura, ubicada en la estacidn 44 la combinacion mas probable resulto en el
intervalo de magnitudes que va de 7.5 a 7.7, y distancias en el intervalo de 250 a 300 km. De
acuerdo con esto, en la estacion SCT la amenaza sismica para la intensidad de estudio es
controlada por magnitudes y distancias mayores que las correspondientes a la estacion 44, lo que
obedece a que el factor de amplificacién en esta ultima estacion sea mayor para el periodo de la

estruciura de estudio.



Tabla 2.1 Parametros estimados de funciones generalizadas en estacién SCT.

Coeficientes ajustados de funciones generalizadas

Parametro a b c d k
inZ 1.42E+00 1.15E-01 2 BOE+01 5.86E-01 1.07E-03
In A 3.36E+00 -2.03E-01 361E-03
Ina -2.05E+00 3.33E6-01 2.13E-03
Inf -2 TBE+00 5.15€-01 A1.02E-03

In N es 5.23E-01 2.1BE-01 -2.82E-03
Inmnx 1.086+00 3.85E-02 -2.25E-03
In n, 217E+00 -1 78E-01 -1 57E-03
Innss 1.97E+00 2.01E-04 -8.56E-04

In Mg 9.67E-01 -8.23E-02 9 B6E-05
in o, 1 86E+00 -4 39E-02 -1.09E-03
InC, 6.84E-01 -2 B6E-03
Inw; -1.35E+00 6.36E-02 1.33E-03
In &y -2.94E-02

Tabla 2.2 Coeficientes de correlacién de parametros del movimiento del terreno en

estacion SCT.

Coeficientes de correlacion

Parametro varianza nz DA o WP Inesbne ne ban. nne mo, InZ, e, InZ;

ind a4 1.00

In A 213 074 100

oo C-7 05 9T4 4

in 043 cay 02 973 o
N 2.24 D40 D44 027 AR 100

brt 1) 2 009 0% 037 018 050 O3 100

Inm, nce G688 oS+ 07 075 043 0@ 10

- o 034 ©o7 043 DS 08 085 0D 1.00
Inm s 204 £ 018 a3 036 00 024 0.48 050 1.00

Inew, oo a41 021 523 038 045 D 048 024 Q07 1@

in %, oo oos 0% 001 -G08 ©43 028 00z o4 cH 230 L)

Inee 0.50 014 033 006 o0z O G130 08 044 027 oM nze e
In Iy 0e0 o0e 03 G4r 02 2as 04 029 038 036 008 O 25 1




Tabla 2.3 Parametros estimados de funciones generalizadas en estacién 44

Coeficientes ajustados de funciones generalizadas

Parametro a b c d k
InZ 2 76E+00 1 70E +00 1.11E+00 1.07E+00 3.06E-02
In A 1 S8E+00 -8.41E-02 491E-03
inc -4.07E+00 479E-D1 6 22E-04
In B 2.13E+00 -417E-03
In 1 s 1 54E+00

Inn- 3.87E+00 -4 71E-01

In 1 8 33E-01 2.29E-02

In: 9.53E-01 -3 17E-02
In 1o 2.58E+00 -2.77E-01

Ino, 1 14E+00 8.09€-02

inC, -1 27E+00 4 74E-03

In w; 3.80E+00 -8.41E-03
In Gy -1 00E+00

Tabla 2.4 Coeficientes de correlacién de parametros que controlan el movimiento del

terreno en estacion 44

GCoeficientes de correlacion

Parametro Varianza Iz 3y e I Inmes nn In, Ian- Innes e, InZ e I

InZ 042 100

nA 02 Q10 106

Inoe oo cor 4®R 10

Inp 315 Qo8 Q9 oo 100

In 7 s U 03 Q38 06 057 100

Inmn s 036 08 god 210 G4 O <00

Io n. 0.9 019 081 017 a0 ©&E 1S 1.00

Inp- ooy 037 s 027 03 03 §iz 0o 100

Inn s 02 oE 0% 014 058 0 019 028 080 e

Ino, o 02 £4 01e 05 493 0w 048 004 DX 10

InZ, 213 N30 054 0% D23 OGS 424 0% 0S5 G830 030 190
Inw: o4 oA goe o7 Q44 oss 03 Q16 001 008 046 GG iy
InZ 16D oM .od7 Ds) 0 a8 040 033 00 0z 28 D51 oY 100
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T=1 g y=250 cm/s2 estacion SCT
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Fig 2.22 Histograma de magnitudes y distancias para una intensidad de 230 cm/s” en una
estructura de un segundo de periodo de vibracion, en la estacion SCT.

7=1 s y=250 crm/s2. estacron 44

-3.120
-

-0.40C
- 0.080

-0.08C %

-0.040

Distancia (km}

Magnitud

Fig. 2.23 Histograma de magnitudes v distancias para una intensidad de 230 cm/s” en una
estructura de un segundo de periodo de vibracion, en la estacion 44,



CAPITULO 3. MODELOS PROBABILISTICOS DE LAS CARACTERISTICAS
ESTRUCTURALES QUE DEFINEN EL COMPORTAMIENTO DE EDIFICIOS DE
MULTIPLES NIVELES

3.1 Cargas vivas en edificios

De acuerdo con Pier y Cornell (1973) la intensidad de la carga viva sostenida w(x,y}, en un
punto con coordenadas horizontales x, y, sobre un piso dado, se puede representar por
medio del modelo probabilista definido por la ec 3.1. En este modelo, el coeficiente m
representa la carga viva media para la poblacion de estructuras con el mismo tipo de
ocupacion: oficinas, departamentos, etc. v y vr son variables aleatorias independientes con
media cero, la primera toma en cuenta la variabilidad de la intensidad de la carga de un
editicio a otro, v la segunda, de un piso a otro, en un mismo edificio. &{x,y) es una variable
aleatoria independiente, con media cero, que representa la variacion espacial de la
intensidad de la carga sobre un piso, en un mismo edificio; esta variable es funcion de las

coordenadas horizontales x v y, lo que implica que esté correlacionada espacialmente.
w(x,y)=m+y, +y; +e(xy) (3.1)

Las propiedades estadisticas: esperanza, E[], v covarianza, covl-], de w en dos sitios (Xp,va)

v (x1,v1), sobre un mismo piso, estan dadas por las siguientes ecuaciones:
Efw(x,y)]=m (3.2)
cov[wixa, vy, ) W(x,,¥,)] =65 + 67 +cov[e(x,,y.)elx.y,)] (3.3)

donde G'; y Gi son las vafianzas de vy y v, respectivamente. De acuerdo con lo autores, el

altimo término de la ec 3.3 se representa adecuadamente por medio de la funcion
covfe(x,.yo he(x,,y. )] ~aie *; dondec_es la varanza de e 7 es la distancia

horizontal entre (Xg,vo) v {X),y1) ¥ ¢ €s una constante estimada. No obstante, cuando dos

puntos {xg.yo) y {x2.y2). estan localizados en diferentes pisos, la ecuacion anterior adopta la
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forma, cov[s(x,.,,yi., ),g(x:,y:)] = p:cj__f;_e-' ‘. donde, p. representa la correlacion espacial

de la intensidad de las cargas en dos pisos diferentes. Esta correlacion se da cuando los
inquilinos que habitan un edificio uenden a cargar de la misma manera los pisos, v en
general, depende del numero de pisos, sin embargo, por simplicidad se toma como

constante.

Para fines de aplicaciones practicas, el modelo de cargas se representa en terminos de
cargas unitanias por unidad de area, U(A). Para ello, w(x,y) se integra sobre un area dada y
posteriormente se divide entre el area de integracion. Asi, para un area rectangular de un

piso dado, la esperanza y la varianza de U(A) estan dadas por las siguientes ecuaciones

E[U(A)]=m (3.4)
\f’&l’[U(A)] = Gi -;-g? +Gi:,' w (35)
donde
gy — ==
( CIAL d Y Ly
K(Ay=1erf ,/— |- N 1 37
= ‘\\J} J Vars %) (.7

Para &1 pisos con area rectangular comin de un edificio dado, las propiedades estadisticas

del modelo estan dadas por



E[U(A )] =m (3.9)

o o, K(A) N Gpr(A)
Ly — +p, |-
n nA von oS A

var[U(A )] = o} =

Pier y Cornell (1973) calibraron el modelo descrito mediante el ajuste a casos reales de los

coeficientes de variacion -IvarlU(zi)] m contra 4, v - varlU(A )] m contra » El valor

de la media en el ajuste del modelo resulto igual a m =57.6 kg/m” (11.8 psf) v los valores
de los parametros estimados fueron los siguientes: &, +c;=4827 (kg/m )2 (20.25 (ps));
5t =715 (kg/m*) (3 (pst)’); a2, =6197.9 (kg/m’)’ (260 (psh)®); p, =0.7, d =0.836 m” (9
(ft)*).De acuerdo con los autores mencionados, basados en un trabajo de Mitchel y

Woodgate, U(A) se distribuye de acuerdo con una funcion de densidad de probabilidad

gamma G(k,A), con parametros Kk y %, definidos por las siguientes ecuaciones

E[U(A)] m’

. R 311

U] oot KA o
o t [ _A

E[U(A)]_, — mn — (3 12)
\«-‘ar[U(A)] sligl ol &5\) o
b SR

A=

Los parametros del modelo de cargas vivas descrito arriba se ajustaron con datos de cargas
vivas de edificios desplantados en Inglaterra y Estados Unidos, donde las cargas sobre las
arcas de influencia son menores comparadas con las cargas sobre los edificios desplantados
en la ciudad de México. Este hecho obedece a una mayor demanda de espacios ¥
consecuentemente, indica que el valor medio de cargas vivas en la ciudad de Mexico es
mayor que la media empleada en el ajuste de los parametros del modelo descrito arnba.

Esto puede observarse en un estudio estadistico de cargas vivas sobre edificios de oficinas
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desplantados en la ciudad de México, realizado por Rwz y Soriano (1997), donde el valor

medio de la carga viva de cuatro edificios resulté igual a me=75.1 kg/m*.

El utilizar el modelo con los parametros estadisticos obtenidos por Pier y Cornell (1973) v
aplicarlo directamente a casos de edificios en la ciudad de Meéxico, conducina a una
modelacion errénea de las cargas, dado que la media empleada no es la representativa para
edificios construidos en la ciudad de México. Una solucion a este problema, es utilizar el
valor medio da la carga viva dada por Ruiz y Soriano (1997} y expresar la incertidumbre
en el modelo citado en términos de coeficientes de variacion para calcular los parametros
que definen al modelo de cargas vivas para edificios construidos en la ciudad de Meéxico.
Esta suposicion se justifica, ya que los datos estadisticos expresados en terminos de
coeficientes de variacion de cargas vivas de edificios desplantados en la ciudad de Mexico
se ajustan adecuadamente al modelo ajustado por Pier y Cornell (1973) como se muestra en

la fig 3 1. De acuerdo con lo anterior, dados los valores de las vananzas G:, g, o, del

E

modelo ajustado y la media de las cargas m y m,, los nuevos valores (o, , ., v ©.,)

bn ? oo

. - . . - NI - 3.2
gue toman dichas varianzas se obtienen como sigue: o, = (m, myo; =698 72 (kg/m’),

m) ol =27664 (kg/m’y.

~F

ol =(m, m):(o:; +ol)-ol, =12152 (k ‘m)? oy ol =(m

g

Los valores de los parametros p. y d permanecen sin cambios.

Actualmente, para describir las cargas que actuan sobre tos diferentes niveles de un edificio
se emplean modelos probabilistas, va que dichas cargas son inciertas. Por ello en este
trabajo se adoptan meétodos de Monte Carlo para obtener cargas gravitacionales sobre
edificios. Para realizar esto se emplea el modelo cargas propuesto por Pier y Cornell
(1973). con parametros estadisticos representativos de cargas vivas sobre edificios de la
ciudad de México. Para aplicar dicho método y obtener cargas unitarias utilizando el
modelo mencionado, es necesario contar con la distribucion marginal de probabilidades de
las vanables involucradas v, v v €, de manera que U(A) se comporte de acuerdo con una
funcion de distribucion de probabilidad gamma, con propiedades estadisticas definidas por
las ecs 3.3 v 3.4. Ademas, £ debe tener la caracteristica de ser multivariada debido a que

esta variable toma en cuenta la correlacion espacial entre dos pisos diferentes. Sin embargo,
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no se cuenta con las distribuciones marginales de probabilidad que intervienen en el
modelo. Con base en el modelo de cargas descrito, la unica informacion disponible es que
U(A) posee funcion de distribucion gamma con propiedades estadisticas dadas por las ecs
3.3 y 3.4, v las variables involucradas, s, ¥r. ¥ €, son independientes, con esperanzas nulas,
varianzas conocidas y con funciones de distribucion de probabilidad no definidas. Para
satisfacer las condiciones del modelo, se evalian los coeficientes de correlacion entre
diferentes pisos, de manera que se considere el efecto de todas las variables aleatorias
involucradas. En lo que sigue se determinan dichas correlaciones a partir del modelo de
cargas vivas unitarias actuantes en dos pisos diferentes.

Sean las variables Uy(A;), ¥ Un(Ay), definidas en las ecs 3.13 y 3.14, cargas vivas urutarias
en dos entrepisos diferentes, donde el primer sub-indice indica el entrepiso, y el segundo la

columna asociada a un area de influencia, A.

U]J(AJ)—_-m'i-"{b-l-“fﬁ+8,___(r"\‘_) (3.13)

U A =m~v, +7, +€,(A) (3.14)

En estas ccuaciones, m es el valor medio de la carga viva unitaria y las variables aleatorias
v, ¥, v e(A) estan definidas en el modelo descrito arriba. De acuerdo con esto, la

covarianza entre estas variables esta dada en forma general por la siguiente ecuacion

cov|U,(A 3. U (A= E[r: [+ Ele, (A, (A)] (3.15)

para el caso en que las variables aleatorias Uy U, correspondan a la misma area de
influencia, es decir, sij=l, la ec 3.15 adopta la siguiente forma

> » K(A .
cov[U:(A),Uk(A)] =G, +p.OL i ) (3.16)




por lo tanto. el coeficiente de correlacion entre estas variables aleatorias se define como

sigue

: : K(A)
G, TP.OL _A_

Py, = g 5 T K(A) (3.17)
o, +0. vo

Para el caso en que las vanables aleatorias U, yU, dela ec 3.15 correspondan a diferentes

areas de influencia, es decir si j=l, es aceptable considerar la hipotesis de independencia
entre los téerminos €. y €, debido a que la correlacion espacial decrece con la distancia,
per lo que la ec 3.15 adopta la siguiente forma

coU,, U, | = o, (3.18)

7

por lo tanto, bajo esta hipotesis el coeficiente de correlacion entre las variables U se obtiene

Como sigue

'°[ (3.19)
2 - KA) | - : » K(A))
G, +0; +0: \Jcb tO; oL

Pru, =

Dadas las propiedades estadisticas anteriores y la funcion de distribucion conjunta de las
variables gamma, es posible obtener estimaciones de cargas wvivas sobre edificios; sin
embargo, esta funcion conjunta no esta definida en la literatura, m se cuenta con
procedimientos para obtener simulaciones de estas variables. En este trabajo se desarrolla
una metodologia, que se muestra en al apéndice A para obtener estimaciones de variables
multivariadas, cuando unicamente se conoce la distribucion marginal de las variables
involucradas, asi como las correlaciones entre ellas. De esta manera se satistacen las
condiciones necesarias para aplicar el método de Monte Carlo y obtener estimaciones de

cargas vivas en edificios.
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3.2 Cargas muertas en edificios

Las estimaciones de cargas muertas actuantes en edificios son afectadas cuantitativamente
por las variaciones en las dimensiones de los elementos, asi como por las variaciones en los
pesos especificos de los materiales empleados. Actualmente no se cuenta con datos
estadisticos que describan la variabilidad espacial de la carga muerta en los edificios; la
Unica informacion disponible es la que se refiere a la variabilidad en los pesos especificos
de los materiales, de la que es posible inferir en forma aproximada la cargas muertas

actuantes scbre las estructuras.

El reglamento de construcciones del Departamento del Distrito Federal establece, para fines
de disefio, un valor nominal de carga muerta. Dicho valor corresponde a una probabilidad
de ser excedida que en general varia entre 2 y 5%. De acuerdo con Meli (1976) la relacion
entre el valor nominal de carga muerta w,, Vv la media de la carga, m,, se expresa

adecuadamente mediante la siguiente expresion

W

m,, = ——=— 3.20)

donde Cv es ¢l coeficiente de variacion de la carga muerta que puede tomarse igual a 0 08,
como valor tipico. Este coeficiente de variacion resulta ser muy pequeno sl s¢ compara con
el coeficiente de variacion de carga viva para un area dada, que toma valores entre 0.6 y
0.4, para areas grandes. Sin embargo, la media de la carga muerta puede tomar valores
superiores a la correspondiente a carga viva, lo que significa que la variabilidad en la

intensidad de la carga muerta puede ser mayor que la que corresponde a carga viva.

Debido a que no se cuenta con algin modelo que describa el comportamiento probabilistico
de la carga muerta sobre las estructuras, en este estudio las magnitudes de las cargas se
consideran como variables aleatorias correlacionadas de piso a piso. Por cada entrepiso se
adopta una variable aleatoria, caracterizada por una funcion de distribucion marginal tipo
gamma, con media dada por la ec 320 y coeficiente de variacion igual a Cv=0.08. La

correlacion entre cargas que proviene de diferentes niveles se obtuvo en forma subjetiva a
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partir de la distribucion del cociente entre cargas, como se muestra en el apéndice B. Esta
correlacion se evaliio de manera que la probabilidad de que dicho cociente tomara valores
entre 0.8 y 1.25 fuera igual a 0. 90. De ello resulto un coeficiente de correlacion iguat a 0.5,
De acuerdo con lo anterior, es posible aplicar la metodologia descrita en el apendice A para
obtener simulaciones de valores de cargas muertas en edificios, aplicando el metodo de

Monte Carlo.

3.3 Incertidumbre en caracteristicas geométricas de elementos estructurales

Una etapa importante durante el disefio de una estructura es la que tiene que ver con el
dimensionamiento de los elementos de concreto; es decir, con las propiedades geometricas
de los elementos, como son, altura, ancho, area de acero, altura de losa, peraltes efectivos,
etc. Sin embargo, estas propiedades difieren cuantitativamente de las que resultan despues
de haberse construido el edificio, lo que implica que en el analisis de confiabilidad deban
tomarse en cuenta estas variaciones, ya que influyen en las estimaciones de ngidez,

resistencia y deformacion de los elementos estructurales.

Mediante una recopilacion de trabajos, de mediciones en edificios construidos en vartos
paises, incluido México, Mirza y MacGregor (1979) evaluaron las propiedades estadisticas,
media v desviacion estandar, de las diferencias o errores entre las dimensiones reales de
secciones transversales de elementos v las correspondientes dimensiones proyectadas. Con
base en el trabajo mencionado, las propiedades geometricas de secciones transversales de
elementos de concreto que se consideraron mas importantes y que se evaluan en este
estudio son: altura, ancho, recubrimientos de concreto y espesores de losa. Aqui, los
errores de dichas propiedades geométricas se consideran como variables aleatorias
correlacionadas con distribucion de probabilidad Normal. Estas correlaciones se estimaron
a partir de la ec B.6 del apéndice B, empleando para ello los primeros momentos
estadisticos de las variables en cuestion y bajo la suposicion de que los valores de las
propiedades estadisticas de las variables provienen de la misma muestra de SECCIONES
transversales. También, se considera que las variabilidades de los errores son

estadisticamente independientes entre secciones de diferentes elementos.



Para obtener valores representativos de las variaciones que experimentan las caracteristicas
geométricas de las secciones durante el proceso de construccion, se aplica el método de
Monte Carlo. Para llevar a cabo esto, se obtienen simulaciones de los errores de las
variables descritas y, posteriormente, estos valores simulados se suman a las dimensiones

proyectadas de disefio.

3.4 Incertidumbre en la resistencia a compresion del concreto en la estructura

Convencionalmente la resistencia a compresion del concreto se estima a partir de cilindros
de concreto ensayados en laboratorio a los 28 dias después de haberse realizado el colado.
En esta fabricacion v ensaye, intervienen muchas variables que afectan en cierta forma la
resistencia final del cilindro, de tal forma que dicha resistencia vana una cierta cantidad con

respecto a la resistencia a compresion especificada, T, que en lo que sigue se denominara

resistencia nominal a compresion del concreto.

Por otra parte, la resistencia del concreto en una estructura difiere de la de los cilindros; en
general, tiende a ser menor por diversas condiciones, como son procedimientos de curado,
cantidad de agua en ciertas zonas debido a la altura del elemento, tamafio y forma de los
elementos, temperatura, humedad y efecto de los diferentes regimenes de estuerzo a los

que es sometida la estructura.

De acuerdo con Mendoza (1991) las propiedades estadisticas de la resistencia a compresion

del concreto en la estructura, como funcion de la resistencia media obtenida de ensayes

experimentales de cilindros de concreto, estan dadas por las relaciones f,=095f, ¥

V. =1.15Vc, donde f,, es la resistencia media del concreto a compresion en la estructura,

F' es la resistencia media de ensayes de cilindros de concreto sometidos a compresion, Vv,

es el coeficiente de variacion de la resistencia a compresion de concreto en la estructura y

V. es el coeficiente de variacion de la resistencia a compresion que proviene de ensayes de

cilindros de concreto.
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Con base en pruebas de cilindros de concreto de resistencias nominales especiticadas, Mell
v Mendoza (1991) estimaron los primeros momentos estadisticos de la resistencia a
compresion de concretos, y determinaron que es posible representar dicha resistencia
mediante una funcion de distribucion de probabilidad Normal. De acuerdo con estos
investigadores, para una resistencia nominal igual a f =250kg/em2, que es la que se
utiliza en este trabajo, la resistencia a compresion del concreto en cilindros tiene media

igual a fc =268kg/cm?2 y coeficiente de vanacion, V, = 0.167.

En la construccion de edificios de concreto es comun que la resistencia de los elementos en
un entrepiso dado provenga de una misma mezcla de concreto, fabricada y colocada bajo
las mismas condiciones ambientales, lo que significa que las resistencias en un mismo
elemento, asi como la de diferentes elementos en un mismo entrepiso, estén fuertemente
correlacionadas. También, es comun que las mezclas de concreto que se utilicen en todo el
edificio provengan de una misma planta mezcladora, lo que implica que exista una alta
probabilidad de que se emplee el mismo tipo de agregado en toda la estructura, asi como el
mismo tipo de cemento y calidad de agua, entre otros factores que influyen en la resistencia
final del concreto. Esto sugiere que las resistencias de los elementos de concreto en todo el

edificio estén correlacionadas.

Actualmente, no existen estudios estadisticos que cuantifiquen este tipo de correlaciones
en estructuras construidas. Por ello, en esta disertacion se estiman en forma subjetiva los
coeficientes de correlacion de la resistencia a compresion del concreto entre elementos de
un mismo nivel, y entre elementos de diferentes entrepisos. Estos coeficientes se calculan a
partir de los cocientes de las resistencias de los elementos en cuestion y de aplicar la
metodologia dada en el apéndice B. El primer factor de correlacion se evaluo de manera
que la probabilidad de que el cociente de las resistencias en dos puntos distintos de la
estructura se encomntrara entre 0.9 y 1.11 fuese igual a 0.90, de lo que resulto un valor de
correlacion igual a 0.9 El segundo coeficiente que se calculd dio como valor 0.8. Para
calcular dicho valor se considerd que la probabilidad de que el cociente de las resistencias

en cuestion se encuentre entre 0.85 y 118, esigual a 0.9.



Para obtener valores simulados de la resistencia a compresion del concreto en elementos
estructurales, se considera que dicha resistencia se comporta de acuerdo con una funcion de
distribucion lLognormal, ya que los valores de las resistencias del concreto unicamente

pueden tomar valores positivos.

3.5 Incertidumbre en la resistencia a tensién del concreto en la estructura

Otra caracteristica mecéanica, no menos importante, es la resistencia a tension del concreto,
f,, que se relaciona con el agrietamiento de los elementos de concreto, cuando estos se
someten a momentos flexionantes. De acuerdo con Mendoza (1984) esta propiedad se
representa adecuadamente, para concretos fabricados en el DF. en funcion de la raiz
cuadrada de la resistencia nominal a compresion del concreto, f), como se muestra en la
siguiente ecuacion

£ =0, f (3.21)

en donde ¢.es una variable aleatoria con media ¢. = 1.935, y coeficiente de variacion
V, =020 De acuerdo con la estructura de esta ecuacion es facil darse cuenta que la

resistencia a tension del concreto se correlaciona con su resistencia a compresion. Hasta
ahora esta correlacion no se ha podido evaluar de los ensayes de los cilindros de concreto,
debido a que la resistencias a compresion y a tension de dichos cilindros provienen de
muestras distintas. por esta razon, en lo que sigue, la correlacion entre dichas variables se

estima de acuerdo con la metodologia del apéndice C.

De acuerdo con esta metodologia, se asume que la resistencia a tension y compresion del

concreto son variables aleatorias representadas por F, y F,, respectivamente, que se

relacionan de la siguiente forma

60



donde B es variable aleatoria independiente, con media 3, y coeficiente de vanacion V.,

dados por las ecs 3 23 y 3.24, obtenidas de acuerdo como se especifica en el apendice C.

F .. £,
= E _t = — - r 3 2”‘
B FL f‘c (1_\;6: 8) (-J. J)
vilg—viY —16V"
Vi = f-v) “ (3.24)

64+ VH

donde E[] denota al operador esperanza y V_ es el coeficiente de variacion de la

resistencia a compresion del concreto. La ec 3.24 es valida para todo

Vo> V= 16V (8- V7))

Aqui, se considera que 8 y F, se distribuyen logaritmicamente. Asi, para obtener valores
simulados de resistencias del concreto a tension es posible aplicar el método de Monte
Carlo en dos formas que son equivalentes; {a primera consiste en calcular el coeficiente de
correlacion entre ¥,y F, de acuerdo con la ec C.7 del apéndice C, después se¢ obtiene la
matriz de covarianzas de las variables lognormales y se efectua una simulacion
multivariada. La segunda forma, consiste en simular valores de §§ de manera independiente

para valores dados de F.. Esta opcion es mucho mas practica, debido a que no es necesarno

evaluar el coeficiente de correlacion entre variables. Ademas, los valores de I | se

obtienen a partir de distribuciones marginales de probabilidad, que son mas faciles de
simular que las distribuciones conjuntas, y la dependencia estadistica de las resistencias a

compresion del concreto en diferentes elementos estara tomada en cuenta implicitamente en

los valores de F | que resulten. También, es posible considerar que la resistencia a tension

en la estructura se ve afectada por los mismas condiciones que afectan a la resistencia a

compresion del concreto en la estructura.
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Por otra parte, el estimar el coeficiente de correlacion entre F .y F., intuitivamente, da
una mejor idea acerca de la dependencia entre estas variables. Dicho coeficiente se calcula
ol sustituir los valores estadisticos de la resistencia a compresion del concreto v la variable
¢ enlaec C7 dada en el apendice C. Asi, para una resistencia nominal a compresion del

conereto, ) =250 kgf'cmz, el coeficiente de correlacion evaluado es igual a 0.4, lo que

muestra en términos cuantitativos la correlacion que existe entre la resistencia a compresion

y la resistencia a tension del concreto.

3.6 Incertidumbre en el médulo tangente del concreto

El modulo tangente caracteriza el comportamiento de elementos estructurales de concreto
sometidos a esfuerzos axiales y cortantes. Esta propiedad, igual que la resistencia a tension
del concreto, se relaciona con su resistencia nominal a compresion, como se muestra en la

ec 3.25, donde &, es una variable aleatoria con propiedades estadisticas dadas.

tad
[ ]
in
o

E’c :d)i%"?‘_cr (

A vpartir de graficas esfuerzo-deformacion de cilindros de concreto, fabricados con
asregados tipicos del valle de México, ensayados a compresion, Mendoza (1984) estimo
que la variable ¢, tiene media igual 2 §, =8500 y coeficiente de variacion  de
v, =012 Estas propicdades estadisticas se calcularon a partir de mediciones de valores
experimentales de £ que resuliaron de evaluar la pendiente de la recta que intersecta ala
cunva esfuerzo-deformacion en cuestion, en el punto en que el esfuerzo asociado a dicha
curva es igual a 40% del estuerzo maximo de la resistencia a compresion del concreto.
Esto implica que la resistencia a compresion y el modulo tangente estén correlacionados,
sin embargo, en la literatura esta correlacion no esta reportada, por lo que en este estudio
se evalua en forma analoga a la correlacion entre la resistencia a compresion v tension del

concreto. de acuerdo con la metodologia dada en el apendice C. Para llevar acabo esto, E,



y ' se consideran variables aleatorias representadas por M, v F | respectivamente, vy

relacionadas mediante la siguiente expresion
M; =y F (3.26)

Aqui, v es variable aleatoria independiente con media ¥ y coeficiente de variacion V,,

dados por las relaciones 3.27 y 3.28, obtenidas de acuerdo como se especifica en el

apéndice C. En dichas relaciones el operador E[] denota esperanza y la ec 3.28 es valida

paratodo V. > V7. = (16v: (8-V7)').

M - f!
oog Me L0 (3.27)
E | nh-ves)
VRSV -6V
g2 VeV e (328)

De acuerdo con la ec 3 26, dada la resistencia a compresion del concreto y obteniendo por

simulacion un valor de la variable ¥, es posible obtener el valor de E_ asociado con dicha

resistencia.

3.7 Incertidumbre en el comportamiento mecanico del acero estructural

El comportamiento de elementos de concreto reforzado y por consiguiente, el de la
estructura en su conjunto, depende esencialmente de la resistencia y de la capacidad de
disipar energia de deformacion del acero estructural en los elementos de concreto. De aqut
la importancia de estimar los pardmetros estadisticos de las tunciones que definen las

relaciones constitutivas del acero estructural.



De pruebas experimentales de probetas de acero ensayadas a tension, Rodriguez y Botero
(1996) determinaron el comportamiento esfuerzo-deformacion de varillas fabricadas en
México y representaron dicho comportamiento por medio de una funcion caracterizada por
tres zonas, que se definen a continuacion: a) zona eldstica: el esfuerzo esta dado por la

relacion f. = E.e, y ocurre en el intervalo 0 <e_<g , donde £ es la deformacion de la
varilla en cuestion, g, = 0002 es la deformacion de fluencia del aceroy E, es el modulo

de elasticidad del acero, b} zona plastica: el esfuerzo esta dado por la relacion f. =ty

ocurre en el intervalo €, <&, <g_,, donde £, es la deformacion del acero correspondiente
al inicio de la zona de endurecimiento por deformacion, ¢} zona de endurecimiento por
deformacion. el estuerzo esta dado por la expresion dada por Mander (1984), que se

representa por medio de la siguiente ecuacion

s ~F
f :fm+(f\,—tw1 fu T8 | para £, <f <f, (3.29)
’ \Esu —&€y Y

donde f_, es el estuerzo maximo que corresponde a la deformacion €, P es un parametro

adimensional que controla la forma de la ecuacion anterior. Después de que esta funcion
alcanza ¢l esfuerzo maximo, se presenta una disminucion gradual de esfuerzos, asi como un
aumento continuo de deformaciones hasta la ruptura del acero, la que ocurre a una

deformacion €, .

Con base en los resultados experimentales obtenidos de la probetas ensayadas y con el fin
de representar las caracteristicas observadas por medio de las ecuaciones descritas arriba, se
evaluaron las propiedades estadisticas (media y desviacion estandar) de los parametros que
controlan la curva esfuerzo-deformacion del acero a partir del siguiente conjunto de

variables

£, =f, (3.30a)

—f, -1, (3.30b)
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=£. —¢, (3.30¢)

S

- Z E o 8:‘,h (330d)
toe e (3 30¢)

Estas variables se definieron con el fin de que tomen valores positives y que se garantice
que los valores simulados representen adecuadamente a la funcion constitutiva del acero.
Se obtuvo la matriz de covarianzas de las variables anteriores, y a cada una de dichas
variables, se ajusté una funcion de distribucion de probabilidad logaritmico normal, como
se muestra en la fig 3.2. En general, dicha distribucion se ajusto adecuadamente, en el
intervalo de interés, a los puntos experimentales dados de cada una de la variables; excepto
la variable £, que muestra un comportamiento totalmente diferente; sin embargo, en este
trabajo se asume con comportamiento lognormal. En la tabla 3.1 se muestran los valores de
los parametros estadisticos de las variables anteriores, asi como las correlaciones entre

ellas.

De acuerdo con Mirza y MacGregor (1979), el coeficiente de variacion de la resistencia de
fluencia del acero es del orden de 4% a 7% sobre la poblacion de varillas que provienen de
una fuente en particular, mientras que cuando se consideran todas las fuentes, el coeticiente
de variacion se incrementa del orden de 8% a 12%. Por ello, en este trabajo se considera
que la resistencia de fluencia de cada lecho de acero en la estructura proviene de la
resistencia de un lote de varillas asociado a una determinada fuente, se cousidera que la
resistencia de un lecho de acero es una variable aleatoria R, representada por medio de la

ecuacion R =R,R_, donde R, es una vanable aleatoria independiente que representa la

variabilidad dentro del lote v R, representa la variabilidad de lote a lote. Con base en el
trabajo de los autores mencionados y con fines practicos se considera que los coeficientes

de variacion V, de las variables R, v R, son iguales, por lo que dichos coeficientes

estaran dados por la ecuacion V = - 1+ V;, —1, donde Vi, es el coeficiente de variacion

de f, definida en la ec 3.30a.
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De acuerdo con lo anterior, el procedimiento para obtener valores simulados de la curva de
comportamiento del acero para cada lecho de acero es el siguiente: «) se simula un valor de

R, . A) para cada lecho de acero en la estructura se simula un valor de R,y ¢} dado un

valor de la resistencia de fluencia de! acero en cada lecho y con base en las ecs 44 se
simulan los parametros que definen a la curva estuerzo-deformacion del acero en cada

lecho.

3.8 Incertidumbre en el porcentaje de acero longitudinal

El area de acero de refuerzo longitudinal en elementos de concreto es una combinacion de
barras de acero de diametros dados, por lo que la suma de las areas de las barras de acero
sera diterente a la cantidad de area de acero que se obtiene de los calculos en el disefio. De
acuerdo con Mirza y MacGregor (1979) el area de acero real en cada seccion transversal es
posible representarla mediante la variable aleatoria A, =¢A ., donde ¢ es una variable
aleatoria independiente con media igual a 1.01 y coeficiente de variacion de 0.04, Ajes el
irea de acero que resulta del disefio convencional, por lo que es una variable determirusta.
Aqui se obtienen valores de A, simulando independientemente valores de ¢ para cada
lecho de acero, con base en la distribucion lognormal propuesta por los autores

mencionados.

3.9 Propiedades de rigidez y comportamiento por carga ciclica de elementos de
concreto reforzado

En la practica profesional, como en algunas investigaciones, las rigideces de los elementos
se estiman a partir de las secciones brutas de los elementos, que en general son mayores
que las que resultan de considerar las secciones agrictadas de los mismos. A esto afadimos,
para el caso especifico de concretos  tipicos de la ciudad de México, los valores bajos que
se tienen en los modulos tangentes del concreto, comparados con los que se emplean en el
disefio de los elementos estructurales. Esto trae como consecuencia que los periodos
fundamentales de las estructuras disefiadas sean mayores que los calculados, lo que 1mplica

que se subestimen o sobreestimen las fuerzas laterales de disefio v que las estimaciones en
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las respuestas dinamicas no lineales que resultan de aplicar programas de analisis no lineal

posean un sesgo considerable.

Los coeficientes de rigidez de cada elemento se calculan, aplicando el metodo del trabajo

virtual, a partir de las rigideces a flexion, EI=M, 6, , que se obtienen de los diagramas de
momento-curvatura de las secciones transversales que integran al elemento. M, v ¢, son,

respectivamente, el momento y curvatura de fluencia. Aqui, para calcular los coeficientes
de rigidez, la longitud del elemento se discretiza en siete segmentos contiguos; dos de ellos
de rigidez infinita, cuyas longitudes dependen de las caractensticas geomeétricas de los
elementos en los extremos, como se muestra en la fig 3.3. La rigidez de cada segmento
restante se considera invariable a lo largo del mismo y se obtiene del diagrama de

momento-curvatura de una seccion transversal tipica en el segmento, cuyas propiedades

geométricas y mecanicas se estiman por simulacion de Monte Carlo.

Para calcular los diagramas de momento-curvatura de las secciones transversales de los
elementos, se asume el modelo de Mander (1988) con el fin de representar el
comportamiento esfuerzo-deformacion del concreto, y el de Rodriguez y Botero (1996)
para representar el comportamiento del acero de retuerzo Se considera que cada lecho de

acero posee una curva estierzo-deformacién, la cual se obtiene por simulacion.

En trabes, la influencia de la losa se toma en cuenta mediante un ancho equivalente que, de
acuerdo con Priestley y Paulay (1992), es del orden de un cuarto de las longitudes de los

claros adyacentes a la seccion transversal de interes.

Con base en el comportamiento de elementos sujetos a cargas ciclicas se sabe que el
comportamiento no hneal de elementos de concreto reforzado ocurre en los extremos, en
una zona contigua a estos. Los modelos matematicos de las relaciones constitutivas actuales
representan dicha zona por medio de una articulacion plastica en cada extremo del
miembro Desde esta perspectiva, se asume que el comportamiento por carga ciclica de las
articulaciones plasticas de los elementos se representa adecuadamente por medio del

modelo de Campos v Esteva (1997). que toma en cuenta la degradacion de nigidez v
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resistencia del elemento Este modelo se basa en el concepto de dafio acumulado, y toma en
cuenta la rotacion maxima experimentada en cada ciclo. Este modelo necesita como datos
un parametro o =0.0671 cuyo valor es obtenido por los autores citados a partir de datos
experimentales. También necesita la curva de momento-rotacion del extremo del elemento,
que se calcula dando giros en los extremos del elemento de interes e integrando las
curvaturas asociadas sobre la longitud del miembro. Una descripeion detallada del modelo

se encuentra en el trabajo de los autores mencicnados.
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Tabla 3.1 Parametros estadisticos del logaritmo de las variables que describen el

comportamiento del acero estructural

Coeficientes de correlacion

Parametro Coef, Variacian media f, Is 2 z- 23 P
f). 0.C06s 8.43 1.00
Za 0.0104 79 0.56 1.00
z 0.2239 706 -007  -0.03 1.00
- -1.0342 213 -0.20 0.03 0.32 1.00
Za -0.3500 -4.00 0.02 0.01 0.38 0.av 1.00
P 0.0s805 1.23 021 0.26 010 0.28 -0.02 1.00
14 1 —
A — — -
m
E |
ozt - e — _—
00 s
20 49 <10] &0 100 120 140
Area A, (M2)

Fig. 3.1. Coeficientes de variacion de cargas vivas en México, medidas por Ruiz y Soriano

(1997). Con linea continua el modelo ajustado de Picr y Cornell.
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Fig. 3.3. Representacion grafica de elementos estructurales



Tabla 4.1 Parametros de sistemas simplificados de referencia SSR. de estructuras con
propiedades medias

Parametros del primer modo de vibrar

Edificios niveles T Fp K r
Trabes y columnas 5 0.91 1.31 3.48E+03 1.31
10 1.41 1.42 4.08E+03 1.42
15 1.71 149 B.88E+0C3 1.50
Trabes, columnas y 10 0.93 1.42 7.79E+03 1.82
MUros 15 1.18 1.50 1.51E+04 1.53
20 1.27 1.52 2.66E+04 157

Tabla 4.2 Parametros que definen la curva idealizada de cortante-desplazamiento de
estructuras de multiples niveles con propiedades medias

Parametros de curva cortante-desplazamiento

Edificios niveles 8). (cm)  §,,(cm) 05 (cm) Vy (Kg) Vi (kg)
Trabes y columnas 5 8.48 20 61 3033 ABTE+04  6.25E+04
10 16.00 3880 5250 1 22E+05 1.28E+05

15 2812 84 37 84 42 3.98E+05 4 BRE+05

Trabes. columnas y 10 25 68 62 08 g2 85 4 09E+05 4 51E+05
Muros 15 30.92 73.78 108.42 G 359E+05 1.08E+06
20 27.62 5514 108.23 1.45E+Q86 1.73E+06




Tabla 4.3 Coeficientes de funciones de tasas de excedencia de intensidades en los sitios
SCT v 44 de estructuras con propiedades medias

Parametros de tasas de excedencia de intensidades

Sitio Edificios niveles X, 19 £ g € yy (cm/s)
Trabes y columnas S 10520 -11.829 0.295 (.688 0.050 660
10 13268 -17.406 0.294 0.651 0.063 1100
SCT 15 14.856 -19.068 0.293 0.545 0.058 1800
Trabes, columnas y 10 11187 -16.896 0.295 0.657 0.064 650
muros 15 12372 -17.758 0.291 0642 0.064 800
20 12326 -15.680 0.296 0.556 0.070 B850
Trabes y columnas 5 13.187 17.126 6295 0.654 0.064 1100
10 14 479 -16.990 0.296 0.654 0084 1500
44 15 11.457 -13 851 0.302 0.653 0.074 800
Trabes, columnas y 10 13.202 -15.678 0.297 0.653 0.069 1100
muros 15 15115 -17.358 0.295 0.847 0.063 1650
20 15.224 -16.967 D.296 0.652 0.064 1750

* Los parametros estan asociados a intensidades en unidades de aceleracion, {cm/s2)

Tabla 4.4 Parametros de la esperanza de! desplazamiento maximo de sistemas simpliticados
de referencia SSR, en los sitios SCT y 44

Parametros de la esperanza del

desplazamientc maximo

Sitio SSR niveles A, A, A,
Trabes y columnas 5 2.343E-02 -2.559E+01 -2.980E-04
10 9.591E-02 -5.858E+01 4 0BOE-D4
SCT 15 4.022E-01 2 709E+03 -1 090E-04
Trabes, columnas y 10 6.755E-02 -8.973E+02 4.100E-05
muros 15 B.757E-02 -5 .051E+01 3.080E-D4
20 5.420E-02 2.410E+07 1.940E-04
Trabes y columnas 5 7.768E-02 2.890E~02 -1.820E-04
10 2 191E-02 1.969E+01 3.57T1E-03
44 15 3.773E-02 2 924E+01 3.625E-03
Trabes, columnas y 1C 4.036E-02 7.405E+00 -9.150E-04
Muros 15 8.365E-01 2. B58E+04 -2 900E-05
20 9 808E-01 2.9475+04 -3.100E-05

* Los parametros estan asociados a intensidades en unidades de aceteracion, (cm/s2)



Tabla 4 5 Parametros de la esperanza det margen de seguridad W v desviacion estandar de
W de estructuras de multiples niveles en los sitios SCT y 44

Parametros del valor esperado del margen de seguridad W

Sitia Edificios niveles Oy B, B, B, B, B,
Trabes y columnas 5 2.726E-01 6.0T4E+01 0614E-01  -5.144E+01  6.526E-03 1.258E-02
10 4.412E-01 2.219E.01 1932E+00  -1350E+01  1.005E+00  6.784E-02
s8CT 15 3.503E-01 4.122E-01 4708E-01  43T2E-00  9.672E-01 1,284E-01
Trabes. columnas y 10 1.860E-01 5925E+00  3.105E400  1.866E+02  1.034E-00  -1.092E-02
mures 15 2.932E-01 4.849E+00  $.565E+00  9.323E-01 6.663F+00  -8.450E-02
20 3,404E -0 2.299E+02 §341E-01 -4, 432E+07  4.816E-01 -1 800E-05
Trabes y columnas 5 3.704E-01 2107E+00  1.047E+0Q  -9.884E+02  9.983E-01 1.310E-04
10 3.612E-01 3.768E+00  1.687E+D0 -4 1TTE+DD  1.56BE-D1 4.115E-01
aa 15 4.3356-01 3.714E+01 3.840E-01  B249E+01 4433602 2.627E-0
Trabes, columnas y 10 2.777E-01 2670E+02  1.030E+00  -3621E+02  3.187E-01 2.510E-04
muros 15 3.298E-01 6.723E+01 1.195E+00  -2CG2E~02  6.798E-D1 1.34BE-03
20 3.318E-01 2.730E+02  2.614E-01  -4515E+02  4.094E-M -3.310E-03

Tabla 4.6 Indices de confiabilidad e indicadores de respuesta no lineal para intensidades

con periodo de recurrencia de 100 afios en los sitios SCT y 44

Indices de confiabilidad e indicadores de

respuesta para intensidad de 100 afios

Sitio Edificios Niveles y (cm/s2) n 1 B
Trabes y columnas 5 3031 0.31 1.12 3.0

10 544.4 077 2.54 1.3

sCT 15 782.8 (.87 262 2.0
Trabes, columnas ¥ 10 3081 015 0.37 76

muros 15 4045 0.20 0.69 4.0

20 437.8 0.24 .93 4.2

Trabes y columnas 5 5481 0.40 145 35

10 7631 067 218 23

44 15 397.6 (.44 1.33 23

' Trabes, columnas y 10 566 4 0.28 0.69 42
muros 15 8498 0.44 1.54 3.3

20 8853 0.45 175 35
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Tabla 4.7 Indices de confiabilidad e indicadores de respuesta no lineal para intensidades
con periodo de recurrencia de 150 afos en los sitios SCT y 44

Indices de confiabilidad e indicadores de

respuesta para intensidad de 150 afos

Sitio Edificios Niveles v (cm/s2) T w B
Trabes y columnas 5 3398 0.35 1.26 25

10 8127 0.87 287 1.0

scT i3 8826 0.96 2.50 1.7
Trabes, columnas y 10 3437 017 042 7.0

muros 15 453.7 0.22 078 3.7

20 4912 027 1.04 39

Trabes y columnas 5 618.4 0.45 1.61 i3

10 850.4 0.72 2.35 2.0

44 15 4494 .48 1.44 2.0
Trahes, columnas y 10 £536.6 0.32 077 38

muros 15 9536 0.48 1.69 30

20 994.0 048 1.81 a3

Tabla 4.8 Tasas de falla por unidad de tiempo de estructuras de multiples niveles en los
sitios SCT y 44

Tasa de falla

Sitio Edificios Niveles Y
Trabes y columnas 5 4 5E-D4
10 3 6E-03
15 _
SCT 1.1E-03
Trabes, columnas y 1C 2 1E-G8
Muros 15 3.1E-05
2C 71E-C8
Trabes y columnas 3 2 BE-05
10 5.3E-04
15 -
44 5 3E-C4
Trabes, columnas y 10 1.3E-05
muros 15 5.4E-05

20 1.8E-C5
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curva idcalizada

curva real Var

0.8 Vi

Cortante, V

Desplazamiento, &

Fig. 4.1. Curva esquematica de cortante en la base contra desplazamiento en el extremo
superior de un edificio sometido a una excitacion monotonicamente creciente en la base.
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Fig. 4 2 Configuraciéon geométrica de edificio de 5 niveles a base de trabes y columnnas.
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Fig 4.4 Configuracion geométrica de edificio de 15 niveles a base de trabes y columnas.
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Fig. 4.5. Configuracion geométrica de edificio de 10 niveles a base de trabes, columnas y
mMuros.
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Fig 4.6. Configuracion geométrica de edificio de 15 niveles a base de trabes, columnas y
MIUTOS.
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Fig. 4.7. Configuracion geométrica de edificio de 20 niveles a base de trabes, columnas y
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CAPITULO 4. ANALISIS DE RIESGO SISMICO PARA ESTRUCTURAS DE
MULTIPLES NIVELES EN DIFERENTES SITIOS

4.1 Criterio de falla y probabilidad de falla para intensidades dadas
Las fallas mas comunes que se presentan en elementos de concreto reforzado se asocian

con efectos de flexion, cortante v axiales En general, las fallas en elementos estan
acompafiadas pot alguna combinacion de estos efectos. Actualmente, las normas de disefio
tratan de reducir las probabilidades de fallas menos deseadas en los elementos. Tratan de
que dominen los modos de falla caracterizados por comportamiento ductil y disipacion de
energia. Para lograr esto, acotan los valores de las resistencias de elementos ante distintos
modos de falla, de manera que los efectos de flexion controlen la misma, lo que significa
que la probabilidad de falla por flexion en elementos de concreto reforzado bien disefiados

sera mayor que la probabilidad de falla asociada a otros efectos.

Por otra parte, la falla en un sistema estructural esta controlada por la falla de un conjunto
de elementos, de manera que el nimero de posibles mados en que este evento puede ocurrir
aumenta con el numero de grados de libertad del sistema. A esto se afiade la probable
aparicion de modos de falla debidos a la influencia de modos superiores de vibrar, asi como
a la interaccion entre ellos. Aqui, cuando se describe la aparicion de modos de falla, se hace
referencia al agotamiento de la capacidad de deformacion del sistema asociada con la
pérdida total de rigidez y resistencia de un conjunto de elementos estructurales, como
pueden ser los que constituyen un entrepiso, un conjunto de entrepisos o el sistema en
general. La ocurrencia de un modo de falla de este tipo en un sistema estructural ocasiona
desplazamientos excesivos en el sistema y por consiguiente el colapso del mismo. De
manera que, si la falla se presenta en alguno de los entrepisos, esto se reflejara directamente
en un aumento excesivo en el desplazamiento del extremo superior del edificio. De acuerdo
con esto, en este trabajo la falla del sistema se relacionara con el valor del desplazamiento

en el extremo superior del edificio con respecto a su base.

En este trabajo se trata de mejorar los planteamientos que s¢ presentan con mas frecuencia
en la literatura, y que consisten en expresar el margen de seguridad en terminos de la

relacion entre la capacidad de deformacion del sistema (', y la demanda de deformacion [,
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asociada a la respuesta estructural. Un inconveniente 1mportante de este tipo de
planteamientos €s que no toma en cuenta el hecho de que la capacidad de deformacion
depende de la configuracion del sistema cuando el cociente entre la capacidad y demanda
es minimo y dicha configuracion depende de la historia detallada de la respuesta y por lo
tanto, de la excitacion sismica. Por lo anterior, se adopta un criterio que expresa la
capacidad del sistema en términos de un parametro que define la intensidad del temblor

capaz de producir el desplazamiento de falla de la estructura.

Una manera sencilla y practica de tomar en cuenta la correlacion entre capacidad y
demanda, la aparicion del modo mas probable de falla, las caracteristicas de la excitacion
que afectan al sistema y la capacidad del sistema en términos de desplazamiento, consiste
en multiplicar las amplitudes del movimiento del terreno por un factor de escala, con el fin
de llevar a la estructura a la falla. De acuerdo con esto, en este trabajo la capacidad de la
estructura se mide a través del factor F, por el que se debe multiplicar un acelerograma de
intensidad y, para causar el desplazamiento de falla incipiente en la estructura. Esto quiere
decir que la resistencia o capacidad de una estructura con propiedades conocidas o inciertas
estara dada en términos de la intensidad de la excitacion por medio de la expresion

C =F v,y la demanda sismica por D =y. Asi, el coeficiente de seguridad estara dado por

ia relacion

z='Z-F| (4.1)

De esta expresion es facil ver que la condicion de falla del sistema se presenta cuando
7 <1 De acuerdo con Rosenblueth y Esteva (1972), si se toma el logantmo natural In(-),
de Z es posible definir el margen de seguridad W = 1n(Z), y por consiguiente, la condicion
de falla en términos de esta nueva variable se presenta cuando W < 0. Para esta condicion,

la probabilidad de falla de una estructura sometida a una excitacion sismica de intensidad

Y =y esta dada por P[W <0Y = y]_

-]
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4.2 Tasa de falla en términos de funciones de confiabilidad

De acuerdo con Esteva y Ruiz (1989) la tasa media anual de falla v, de una estructura con

propiedades estructurales inciertas esta dada como sigue
- dv y (Y ) T
v.=[- — | P[W 2 0Y = y,S = s, (s)dsdy (42)
r }.’ &)

Aqui, dv_(y) dy es la derivada de la tasa de excedencia de intensidades y caracteriza a la
funcién de densidad de probabilidades de la intensidad cada vez que ocurre un temblor.

P[W <0Y=y,8= s] es la probabilidad de falla para una intensidad dada y propiedades

estructurales dadas; S es un vector de propiedades estructurales inciertas, f (+) es la funcion

de densidad de probabilidad conjunta de S. De acuerdo con los autores mencionados, la
primera integral representa una integral multiple de igual dimension que ¢l vector S. Es
facil ver que esta integral define la probabilidad de falla de una estructura con propiedades

inciertas e intensidad dada, por lo que se representa como sigue
Pw oY =y]= [Pw=oy=ys= sf. (s)ds (4.3)
De acuerdo con esta ultima expresion, la ec. 4.2, se representa Como

v, = J:— dvc‘i% P[W <0Y = y}iy (1.4)

Debido al gran nimero de variables aleatorias que intervienen en el calculo de W, y a que
el problema es no lineal, resultaria muy complejo calcular P[WSOY:}-'] en forma
analitica. Una solucion alternativa a este problema es aplicar el método de Monte Carlo
para obtener dicha probabilidad; sin embargo, se requeriria de un gran numero de
simulaciones para obtener dicha probabilidad, ya que su valor es bajo para la mayor parte
de los casos de interés. Una forma de evitarlas es trabajar con un indice de confiabilidad

como el definido por Cornell (1969) que se expresa como sigue:



L= - (4.5)

Aqui, el numerador y el denominador representan, respectivamente, la media y la

desviacion estandar de W Si se supone que (W — W) o, se distribuye de acuerdo con una

funcion de probabilidad Normal estandar @, entonces la probabilidad de falla se expresa

por medio de la ec 4.6, donde B(y)esta definida por la ec 4.5,

P[W<ov=y]=o[-py) (4.6)
Sustituyendo la ec. 4.6 en la ec. 4 4, ésta adopta la sigulente forma

- dv.,
v, = [ - o ply ey (7

Integrando por partes esta lltima ecuacion y mediante un cambio de vanable, es posible

evaluar v_ entérminos de B(y) como sigue

v, - | v, (v p(B)dp (4.8)
donde (-) es la funcion de densidad de probabilidad Normal estandar, y(— B): —B "(y)
representa la funcion inversa de [. Aunque la existencia de la funcion inversa no se

garantiza, es posible desarroliar un algoritmo para encontrar el valor de y que corresponde a

un valor de B dado. Mediante las aproximaciones de segundo orden en serie de Taylor de

Benjamin v Cornell (1970), v, puede ser evaluada aproximadamente como

1d'v, (=) (4.9)

=1
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donde d\;_(_yﬂ)_) es la segunda derivada de v _{) con respecto a [, calculada en

g p=0
R = 0. Una mejor aproximacion de v, resulta de evaluar numericamente la ec. 4.7 o la ec

48,

4.3 Probabilidades de falla para periodes de tiempo dados

Sea v.(v) la tasa de excedencias de intensidades ), descrita en la seccion 4 2, que expresa

el nmumero anual de eventos cuya intensidad excede un valor dado. Si el proceso de
ocurrencia de tales eventos esta caracterizado por un proceso de Poisson, entonces la
probabilidad de que se exceda una intensidad dada durante un lapso ¢ tendra distribucion

exponencial con parametro v _(y)t. Sir denota la intensidad resistente de la estructura, por

encima de la cual la estructura colapsa y por debajo de clla sobrevive, entonces la
probabilidad de falla asociada a un periodo de tiempo dado, de una estructura con

intensidad resistente conocida, estara dada por la siguiente distribucion de probabilidad
F()=1-exp(-v.(t)) (4.10)
donde e operador exp(-) denota el inverso del logaritmo natural. Cuando la intensidad

resistente de la estructura es incierta, como ocurre en la mayoria de los casos, la

probabilidad de falla anterior se calcula como sigue
F,(t)=1- [exp(- v (n)t)f, (r)dr (4.11)
Aqui, () es la densidad de probabilidad de las intensidades resistentes de la estructura.

Mediante el método de estimaciones bipuntuales de Rosenblueth (1983) la probabilidad de

falla puede calcularse con buena aproximacion como

F(t)=1- [P1 expl-v,(r )t)+P. expl—v_(r, )tﬂ (4.12)
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donde P -2 (g +2). P.=1-P 2 =v21 1-(r2),
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r.=R-Z%,0, y las constantes R, o, y v representan respectivamente la media,

R B

desviacion estandar y coeficiente de sesgo de £, (-). De acuerdo con lo anterior, la ec. 4.12

puede ser evaluada cuando se conocen los tres primeros momentos estadisticos de la
resistencia. Sin embargo, en este trabajo las intensidades resistentes de la estructura son
determinadas de acuerdo con la seccién 4.1, por medio del metodo de simulacion de Monte
Carlo; por lo tanto, si se cuenta con una muestra N suficientemente grande de intensidades

resistentes, la ec. 4.11 se calcula de manera mas simple que la ec 4.12, como sigue

E (t)zl--%iexp[—v.‘_(rk)t] {4.13)

4.4 Relacion entre respuestas de sistemas de multiples niveles y sistemas simples de
cortante de un grado de libertad

Con fines practicos, las normas de disefio por sismo evaltan fuerzas laterales para el
universo de estructuras posibles en términos de un espectro de respuesta de seudo-
aceleraciones de sistemas de un grado de libertad. Segun esto, cada ordenada espectral esta
asociada a un periodo estructural especifico que define todo un conjunto de estructuras con
masas y rigideces diferentes. Conjuntamente, las ordenadas de dicho espectro representan
las intensidades sismicas de disefio para periodos de recurrencia dados y establecen el nivel
de fuerzas laterales en estructuras de multiples niveles en funcion de los periodos
estructurales de los principales modos de vibrar de dichas estructuras. De esta forma, el
conjunto de fuerzas laterales de disefio de estos sistemas estructurales es relacionada con

las intensidades sismicas de disefio de sistemas simples de un grado de libertad.

Con el fin de ligar en forma aproximada la respuesta de sistemas estructurales complejos
con niveles de intensidades sismicas dadas, como pueden ser las ordenadas espectrales del
reglamento para disefio sismico, €s necesario establecer una relacion simple entre la

estructura de multiples grados de libertad y un sistema simplificado de referencia, SSR.



Este sistema debe ser simple y debe representar adecuadamente, en forma aproximada, la
respuesta de la estructura compleja. Aqui, se adopta un sistema de cortante de un grado de
libertad propuesto por Esteva (2001}, cuyas propiedades se determinan a partir de la masa y
rigidez del sistema complejo, de manera que el periodo del SSR y el fundamental de la
estructura sean iguales. De acuerdo con el autor citado, bastara con multiplicar la respuesta
del sistema de un grado de libertad por el factor de participacion de la estructura de
multiples niveles para obtcner la respuesta del SSR en forma aproximada. Para el SSR se
asume un comportamiento inelastico bilineal sin degradacion de rigidez, ni de resistencia.
La resistencia y la pendiente postfluencia se determinan a partir de una curva que relaciona
el cortante en la base con el desplazamiento en el extremo superior de la estructura. Esta
curva se muestra en la fig 4.1 v se obtiene de un analisis de empuje lateral que consiste en
someter a la estructura a una aceleracidon monotdnicamente creciente en su base. Una
descripcion mas detallada del SSR se encuentra en ¢l trabajo de Esteva (2001); sin

embargo, por conveniencia se ha transcrito en el apéndice D.

Del universo de valores que pueden tomar las propiedades y caracteristicas de la estructura
se considera la que corresponde a las propiedades medias para especificar las caracteristicas
del SSR que sirven como base para relacionar la respuesta estructural con las intensidades
del movimiento del terreno En este trabajo, estas intensidades se definen en términos de
ordenadas espectrales elasticas de historias de aceleraciones sismicas que corresponden a
un intervalo amplio de intensidades de interés. Asi, para cada historia de aceleracion se

calcula el desplazamiento maximo 8., , del SSR asociado. Posteriormente se determina el
valor esperado de dicho desplazamiento 5. (y), en términos de la intensidad sismica

de manera que este valor esperado sea la liga entre la respuesta estructural y la intensidad

sismica para una estructura de periodo dado.

4.5 Analisis de confiabilidad

Con la finalidad de que el analisis pueda extenderse en forma practica a estructuras con
diferentes caracteristicas estructurales, seria deseable que la probabilidad de falla maxima

tolerable para intensidades dadas de sistemas de multiples grados de libertad se relacionara

78



con la respuesta de sistemas de cortante de un grado de libertad. Por ello, en este trabajo el
margen de seguridad W se relaciona con la intensidad sismica y, a traves de la respuesta de

un sistema de referencia determinista, de mode que W se vincula con &, (v) v por lo tanto

con y, por medio de la variable n(y)=3,,(y)8,; donde 8, denota el valor del
desplazamiento de falla del sistema complejo con propiedades medias y corresponde a una
disminucién del 20% de la capacidad maxima resistente del sistema estructural, como se

muestra en la fig 4.1. De acuerdo con lo anterior, la variable 1 relaciona el valor esperado
de 3., para cada intensidad sismica con el desplazamiento que determuna el colapso ante
carga monotonica del sistema complejo con propiedades medias; es decir, n representa la
respuesta maxima aproximada del sistema complejo con propiedades medias, ante cargas
alternantes, normalizada por la capacidad lateral del sistema sujeto & una aceleracion
creciente en su base. La variable 1 también puede relacionarse con la ductilidad media

global p para intensidades dadas por medio de una constante, de manera que

u(y)= (6, 8, In(y).

Con base en lo anterior. dado un conjunto de realizaciones del movimiento del terreno que
cubren un intervalo amplio de intensidades y un conjunto de estructuras con caracteristicas
inciertas, es posible calcular valores de W=w para valores de n(y) asociados. Para calcular
estos valores se estima el factor F vinculado al desplazamiento de falla en el extremo
superior del edificio mediante el siguiente procedimiento iterativo: g} se somete la
estructura a una historia de aceleraciones escaladas por un valor adecuado de F, b} se revisa
la historia de desplazamientos en el extremo superior del edificio; s dichos
desplazamientos aumentan excesivamente en un intervalo corto de tiempo de manera que
causan la inestabilidad del sistemna, entonces se considera que el sistema ha llegado a la
falla. Para garantizar que la falla sea incipiente se debe identificar la minima intensidad
capaz de hacer que el sistema falle, de manera que si se multiplican las aceleraciones del
temblor en cuestion, escaladas por el factor F, por (1-£), en donde € es un valor positivo
cercano a cero, la falla no debe presentarse ¢) si las condiciones anteriores no se satisfacen

entonces se elige otro valor de F y el procedimiento se repite.
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Obtenidos los factores F y por lo tanto valores W=w para cada y, y relacionando W con n

a traves de 3, es posible obtener la media W(n(y)}y la desviacion estandar . {(n(y)), de

W. Por lo tanto el indice de confiabilidad para intensidades dadas se expresara como

Bly) =

W(n(y)) o, ((y))-

En lo que sigue se describe sistematicamente el procedimiento para obtener valores de J3

para intensidades dadas.

b2

Lad

A partir de una estructura disefiada convencionalmente, se simula un conjunto de

estructuras considerando las incertidumbres descritas en el capitulo 3.

A partir de la estructura con propiedades medias se caicula o, mediante un analisis

de empuje lateral

Se estiman las propiedades del SSR a partir de la estructura compleja con

propiedades medias.

De acuerdo con los procedimientos del capitulo 2, se obtienen por simulacion pares
de valores de magnitud y distancia para diferentes niveles de intensidades,

procurando cubrir un amplio intervalo de intensidades posibles.

De acuerdo con el modelo de probabilista del movimiento del terreno del capitulo 2.
se simula un acelerograma para cada combinacion de magnitud y distancia obtenida
del paso anterior, de manera que el numero de acelerogramas simulados

corresponda con el nimero de estructuras simuladas

A partir de los acelerogramas simulados del paso anterior y ¢l SSR obtenido en el

paso 3, se calcula Buiax (y)
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7. Mediante el proceso iterativo descriio arriba, se somete cada estructura simulada a

una excitacion obtenida del paso 5 v se calcula el valor de W=w asociado.

& Se calculan las propiedades estadisticas de la muestra estudiada y finalmente se

calcula B(y).

Una vez calculado P(y), v dada la tasa de excedencia de intensidades correspondiente,
obtenida de un analisis de pefigro sismico en los sitios de estudio, la tasa de falla se obtiene

apartirdelaec. 470409

Para calcular la probabilidad de falla para lapsos de tiempo dados se calcula la tasa v_(r,)
para cada valor de la intensidad resistente r,, que se determina mediante los pasos

anteriores, y se aplica laec. 4.13.
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4.6 Descripcion general de estructuras estudiadas

Con el fin de aplicar el modelo de confiabilidad descrito y poder calcular probabilidades de
falla para intensidades dadas, asi como tasas de falla y probabilidades de falla durante
lapsos de tiempo dados, se diseflaron dos grupos de estructuras, el primere integrado por
marcos estructurales de concreto reforzado a base de trabes v columnas de 5, 10 y 15
niveles, el segundo de 10, 15 y 20 niveles a base de trabes, columnas y muros de concreto
reforzado. Cada estructura se modelo tridimensionalmente como se muestra en las figuras
42 a 47, en forma simétrica en geometria, masa y rigidez, de modo que los efectos de
torsion fueran minimizados. Esto obedece a que en este trabajo el analisis de confiabilidad
es determinado con base en modelos de marcos planos donde la torsion no es considerada.
La configuracion geometrica, asi como las dimensiones de las secciones transversales de
los elementos estructurales de los edificios a base de trabes y columnas se tomo del trabajo

de Esteva (1997).

Las estructuras descritas fueron analizadas v disefiadas de acuerdo con los procedimientos
del reglamento de construcciones del Departamento del Distrito Federal DDF, (1 898), v sus
normas técnicas complementarias para disefio por sismo (1993) y concreto (1996). Con
base en estas normas se aplicaron los procedimientos de disefio por marco ductil, por lo que
el factor de comportamiento sismico de disefio fue de 4 para las estructuras del primer
grupo v 3 para las del segundo grupo. Para la distorsion maxima tolerable se considerd un
valor de 0.012. Ademas, para el disefio se considero una resistencia nominal del concreto

de 250 kg,/rc.m2 y para el acero estructural, de 4200 kg/lem®.

En este trabajo la respuesta dinamica no lineal es determinada con base en un marco plano
tipico del conjunto estructural, que es sefialado en las figs 42 a 4.7. Dicha respuesta es
evaluada por medio del programa de computadora Drain 2D, desarrollado por Powell
(1973) y modificado por Campos y Esteva (1997). En los andlisis de respuesta se

consideraron efectos de segundo orden, Jlamados cominmente efectos P-A.

Por otra parte, debido a que el nivel de fuerzas sismicas sobre la estructura, que es funcion

de las aceleraciones y la masa estructural, es equilibrado principalmente por las
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aportaciones de rigidez de cada marco a la rigidez del conjunto, se considera que la masa
tributaria de cada marco es funcion de la rigidez de dicho marco con respecto a la
correspondiente del conjunto. De acuerdo con esto, la masa m,, de cada entrepiso / para

cada marco especifico esta dada por m = (k k,)m_, donde & es la rigidez lateral del marco

de estudio, k7 la rigidez lateral total del conjunto que resulta de sumar la rigidez lateral de

los marcos en cuestion, v #1,7 la masa total del entrepiso / del conjunto estructural,

Para el caso especifico de los edificios con muros estructurales que se muestran en las figs
45 a 4.7, es claro que los muros estructurales perpendiculares a los marcos de estudio

contribuyen a la rigidez lateral de estos, por ello se considero que 14 de la longitud del

muro contribuye a la rigidez lateral de los marcos adyacentes.

4.7 Caracteristicas especificas de sistemas estructurales con propiedades estadisticas
medias

En la tabla 4.1 se muestran las caracteristicas dinamicas del modo fundamental de vibracion
de las estructuras con propiedades medias que definen las propiedades dinamicas de los
SSR empleados. Estas propiedades que se describen detalladamente en el apendice D estan
dadas por el periodo estructural 7, factor de participacion Fp, rigidez K y un factor r.
Ademas. en la tabla 4.2 se muestran los parametros que definen a la curva idealizada de la
historia de cortante basal v desplazamiento del extremo superior del edificio que resulta de
someter a la estructura cn cuestion a una carga mondtonica creciente en su base. De

acuerdo con la fig 4.1 dichos factores son, el desplazamiento de fluencia 0., que
corresponde al cortante basal resistente V. el desplazamiento o, asociado al cortante

maximo V,__ ; el desplazamiento &, asociado a 0.8V . Estos parametros son umportantes,

ya que describen las propiedades de rigidez y resistencia de los sistemas simplificados de

referencia. Aqui, el parametro V., y los parametros asociados 5, y &, son cbtenidos

directamente de la curva cortante-desplazamiento en cuestion, mientras que los parametros

V vy B, son determinados de manera que se garantiza que el area A, bajo la curva de



empuje lateral real que resulta de integrar numéricamente dicha curva hasta 8, sea igual al

area bajo la curva idealizada, de manera que 8, = (2A -V, . 8,) (x8, -V, } vy V, = x5, .
Aqui, k es la pendiente de la rama elastica que se asume conocida y se evalua
adecuadamente por medio de minimos cuadrados a partir de la curva real para valores sobre

la rama elastica que se encuentran por debajo de 0.5V .

4.8 Curvas de amenaza sismica

Para estimar tasas de falla por unidad de tiempo y probabilidades de falla para periodos de
tiempo, como se indica en las secciones 4.2 y 43, es necesaric contar con funciones de
peligro sismico que describan el nimero de ocurrencias que exceden un determinado nivel
de intensidad. Aqui el nivel de intensidad esta dado en términos de ordenadas espectrales
para estructuras de sistemas de un grado de libertad de periodo estructural dado. De
acuerdo con lo anterior, para evaluar la probabilidad de falla estructural por medio de
alguno de los indicadores mencionados, las curvas de peligro deben estar asocladas a los
sitios de terreno blando en que seran desplantadas las estructuras, asi como a los periodos

fundamentales de vibracidn de dichos sistemas.

De un analisis de peligro sismico en los sitios SCT y 44 se obtuvieron funciones de tasas de

excedencia de intensidades v(y), para los periodos fundamentales de vibrar de las

estructuras con propiedades medias que se muestran en la tabla 4.1, Estas funciones estan

dadas por la siguiente ecuacion
: _ Fy Y [y N
V[’ :K[V“Iél—: y . " +K— 1_-1 y . : 4]4
A } { v.) (10

donde ¥, v x, son factores de escala que determinan la yoagnitud de la tasa, €, £, v ¢,

H

son coeficientes que definen la forma de v(y), y y, es la intensidad maxima que puede
tomar la ecuacion. En estudios de peligro sismico es comun que v(y)se represente por

medio de una ecuacion mas simple que la anterior; sin embargo, aqui se adopto la ec 4.14,
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va que representa de mejor manera los valores de v{y). En la tabla 4.3 se muestran los

valores de los parametros de la ec 4.14 para cada estructura y sitio considerado.

En este trabajo las curvas de peligro en los sitios de estudio se evaluaron a partir de la tasa
de excedencia de intensidades de una estructura con periodo natural de un segundo en
Ciudad Universitaria CU, y de la distribucion del cociente de las intensidades calculadas
en CU y las correspondientes al sitio y estructura de interés. Para lograr esto se aplico el
procedimiento desarrollado por Esteva (1976). En este trabajo la tasa de excedencias en CU
se determind a partir de una funcion de atenuacion dada por Reyes (1999) v de magnitudes

y coordenadas epicentrales de sismos registrados en la costa sur del pais.

4.9 Funciones de confiabilidad

Una vez disefiadas las estructuras se aplico el procedimiento descrito en la seccion 4.5 para
obtener indices de confiabilidad, para lo cual se considero que las estructuras estan
desplantadas en sitios analogos a los de las estaciones acelerograficas SCT y 44. Asi, para
cada estructura disefiada se simuld un total de 110 estructuras con el fin de tomar en cuenta
las incertidumbres en las propiedades y caracteristicas estructurales que se describen en el
capitulo 3. Conjuntamente se obtuvieron combinaciones de M y R para un intervalo amplto
de intensidades y se simularon 110 registros, de manera que cada acelerograma simulado
estuviera asociado a una combinacion de M y R especifica. Lo anterior se efectud para los
dos sitios de terreno blando mencionados arriba, de acuerdo con los modelos matematicos

del capitulo 2.

Dado el conjunto de historias detalladas simuladas y las caracteristicas de los editicios con
propiedades medias que se muestran en la tabla 4.1, se calcularon valores de 8, para cada

SSR v se relacionaron con la intensidad correspondiente como se muestra en las fligs 48 ¥
49 De estas figuras es tacil ver que la respuesta tiene comportamiento lineal en el

intervalo de intensidades 0 <y <y, debido a que 5, varia linealmente con . Aqui,

v, :(En-T):BH._FP es la aceleracion espectral que corresponde al desplazamiento de
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fluencia del sistema. De acuerdo con lo anterior, se deduce que &, en el intervalo citado
depende Gnicamente de las caracteristicas del sistema. Si el sistema fuera lineal en todo el
intervalo de intensidades, el valor calculado de o, v su valor esperado serian iguales y
podrian calcularse como 8, (y) =0, (y}= (T 2n)'Fy . Sin embargo, el sistema
experimenta comportamiento no lineal cuando es sometido a intensidades y >y, lo que

tiene como consecuencia que los valores de &, tengan dispersion alrededor del
desplazamiento que experimentaria dicho sistema si la respuesta en esta regién fuera lineal.
De acuerdo con lo anterior, la variabilidad de 8 _ para aceleraciones espectrales dadas sera
nula mientras la respuesta se mantenga en el intervalo lineal; las caracteristicas detalladas
de la excitacion tendran influencia sobre & _ unicamente cuando la estructura experimente
comportamiento no lineal. Esto se muestra al comparar la fig 4.8 y 4.9 para cada SSR. Asy,
por ejemplo, para el edificio de 15 niveles a base de trabes y columnas, desplantado en un
sitic con caracteristicas semejantes a la de la estacion SCT, sometido a una excitacion de
intensidad y = 200 cm/s” correspondera un & igual al que resultaria de someter a dicha
estructura a una excitacion sismica de igual intensidad pero con caracteristicas identicas a
las registradas en la estacion 44. Esto se muesira al comparar las graficas en cuestion de las
figuras 4.8 y 4.9. Con base en lo anterior se adopta la siguiente funcidén para representar el

valor esperado de &

Mag

Sus (y)= Ay~ A [l —exp(- Ay)] (4.15)

Aqui, A, A y A, son coeficientes ajustados. El primer término de esta ecuacion toma en
cuenta en forma aproximada la respuesta lineal del sistema y el segundo término, el
comportamiento no lineal. De acuerdo con esto, el coeficiente del primer termino puede
obtenerse como A, = (T 27:)1 F, Sin embargo, debido a que los dos términos de la ec. 4.14
se suman para obtener valores de 8, , conviene que los tres coeficientes se obtengan
mediante la minimizacion del error cuadratico. En las figs 4.8 y 4.9 se muestra con linea
continua &, para cada intensidad, y en la tabla 4.4 los coeficientes ajustados para cada

estructura y sitio.
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Dadas las estructuras simuladas y las realizaciones del movimiento del terreno generadas

artificialmente, se obtuvieron factores de seguridad Z y se relacionaron con la variable n

correspondiente como se observa en la fig 4.10, donde se muestra Z para cada estructura
desplantada en los sitios de estudio. De acuerdo con las graficas de dicha figura, se observa
que W= In Z varia en forma aproximadamente lineal con pendiente negativa en funcion del

logaritmo natural de 1; por ello, para ¢l valor esperado de W se adopto la ec 4.16, donde

B. a B, son coeficientes ajustados.

W(n)=B, ~B,In(n)+B,[1- B, exp(B, In(n))] (4.16)

Por otra parte, la variabilidad del error estadistico de la ec 4.16 no presentd variacion
sistematica con el logaritmo de la variable n, por lo que la desviacion estandar ¢, de W se
evaluo independiente de dicha variable, tomando valores entre 0.25 y 0.45 como se muestra
en la fig 4.10 y en la tabla 4.5, Ademas en esta tabla se muestran, para cada estructura y

sitio, los valores de los coeficientes ajustados de la ec. 4.10.

Una vez calculados W y o, las funciones de confiabilidad se obtienen aplicando
directamente la ec 4.5 como se observa en la fig 4,11, donde se muestra que el indice f3
varia aproximadamente en forma lineal con el logaritmo de 7} como consecuencia de que
W varia linealmente con pendiente negativa en funcion del logaritmo de dicha variable.

Resultados similares han sido obtenidos por Esteva y col (1989, 2000, 2001}, en los que se

relaciona B en funcidn de intensidades y ductlidades globales. En general, también puede
observarse al comparar las diferentes graficas de la figura que los valores de 3 para un

mismo valor de n pueden diferir aproximadamente hasta en un factor de 2.

Las funciones de confiabilidad no muestran tendencia alguna con ef numero de pisos o con
la relacion entre el periodo fundamental de la estructura y el dominante del sitio, como se
observa en la fig 4 11. Aun para estructuras con caracteristicas idénticas, pero desplantadas
en diferentes sitios, las diferencias entre sus tfunciones de confiabilidad no son constantes.

Sin embargo, estas diferencias se atribuyen a fa configuracion desplazada en el instante en
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que se presenta inestabilidad en el sistema debido a las caracteristicas detalladas del
movimiento sismico. En esta configuracion interviene en menor o mayor grado la variacion
de rigideces y resistencias en todo el sistema; asi como la forma en que se han degradado
las propiedades mecanicas de los diversos miembros estructurales como consecuencia del
dafio acumulado. A la sensibilidad de las funciones de confiabiiidad se afiade la influencia
de la relacion que guarda el periodo fundamental de la estructura y la de sus modos
superiores con respecto a los periodos dominantes del terreno. Otro de los factores que

pueden afectar los valores de B como funcion de m, se debe a que esta ultima variable

depende de la tasa de variacion del valor medio del desplazamiento maximo O, con

respecto a las intensidades; ademas no se toma en cuenta la incertidumbre en los valores de
&  ni se considera la incertidumbre en los valores de la capacidad de deformacion del

AL

sistema al definir n.

En la fig 4.11 se representan con diversos simbolos los indices B para valores de n
asociados a intensidades con periodos de recurrencia de 100 y 150 afios, y en las tablas 4.6
vy 4.7 se muestran los valores de estos indices y los valores de n e intensidades sismicas en
cuestion, De esta ultima figura se aprecia que para todas las estructuras, excepto la de 10
niveles que incluye muros de concreto en su configuracion, los indices 3 para las
intensidades con periodo de recurrencia de 100 afios son similares a los indices para
intensidades de 150 afios, lo que es consecuencia de que los valores de » para cstos
periodos de recurrencia no son muy diferentes, como se muestra en las tablas 4.6 y 4.7.
También se aprecia en cada grafica de la fig 4.11 que los indices B asoctados a
intensidades con periodos de recurrencia similares son comparables. Sin embargo, este
hecho no es resultado directo de alguna condicion preestablecida en las normas de disefio.
De la misma manera se observa que a pesar de que los valores de § son similares, estos
estan asociados a diferentes valores de 1, obteniéndose valores mayores de esta variable en
las estructuras cuyo periodo fundamental esta mas cerca del dominante del sitio, lo que es
congruente con la teorfa de la dinamica estructural, que establece que a medida que el
periodo de la estructura se acerca al dominante de la excitacion las amplificaciones de la

respucsta aumentan. También se observa que los indices de confiabilidad de las estructuras
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de 10 y 15 niveles a base de trabes y columnas toman valores cercanos a 2, y por tanto
implica que dichos indices conduzcan a niveles altos de probabilidades de talia para
intensidades que corresponden a los periodos de recurrencia citados. Por el contrario, las
confiabilidades de las otras estructuras son mucho mayores a 2, alcanzando valores del

orden de 4 o mas, y consecuentemente a probabilidades de talla menores.

Por otra parte, es posible relacionar f§ con algun otro indicador de respuesta no lineal,
como puede ser la ductilidad media global 1, que se logra mediante un cambio de escala,
multiplicando 1a variable de respuesta no lineal normalizada v por la constante asoclada
como se indica en la seccién 4.5. En la fig. 4.12 se muestra {3 contra @, para la cual se
aplican las observaciones del parrafo anterior. Sin embargo, merece mencionarse que las
estructuras a base de trabes y columnas, sometidas a temblores cuyas intensidades

corresponden a periodos de recurrencia de 100 y 150 afios presentan indices B 1gualesal

para ductilidades globales del orden de 3. Por lo que respecta a las estructuras que ncluyen

muros de concreto, exhiben indices B del orden del doble que las primeras con ductilidades

menores que las anteriores.

Por otra parte, los indices de confiabilidad obtenidos solo relacionan probabilidades de faila
con valores dados de las intensidades. Una mejor descripcion de las probabilidades de falla
debe tomar en cuenta la frecuencia de ocurrencia de las intensidades, lo que permite
calcular la tasa de falla de cada estructura. Para ello se sustituyen la funcion de
confiabilidad y la tasa de excedencia de intensidades en las ecs 4.7, 4.8 0 4.9. Enla Tabla
4 8 se indica la tasa media de falla anual para cada estructura considerada. De esta tabla se
observa que las estructuras de 10 niveles, asi como la estructura de 15 niveles a base de
trabes y columnas muestran las mayores tasas de falla calculadas. Las estructuras restantes
exhiben tasas de falla menores que las estructuras anteriores. Estas tasas estan de acuerdo
con las deseadas por la practica profesional, que aproximadamente deben tomar valores del
orden de 0.0004 Sin embargo, los edificios que incluyen muros de comcreto en su
configuracion resultaron con tasas de falla mucho menores que este ulumo valor. De

acuerdo con lo anterior, se observa que las normas de disefio conducen a tasas de fallas no
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uniformes, lo que obedece a funciones de confiabilidad diferentes y a curvas de nesgo

sismico que cambian con los periodos fundamentales de la estructura.

Como es de esperarse, los valores de v, obtenidos y descritos arriba, estan de acuerdo con
las probabilidades de falla p(t), calculadas para periodos de tiempo dados, como se

muestran en la fig 4.13. De esta figura se advierten valores altos en las probabilidades de
falla para periodos cortos de tiempo en las estructuras de 10 y 15 niveles a base de trabes y
columnas. Por el contrario el resto de las estructuras presentaron valores relativamente

bajos en dichas probabilidades.

4.10 Influencia del modelo estructural sobre la funcién de confiabilidad

Con el fin de evaluar la influencia de las caracteristicas y propiedades estructurales sobre el
modelo de confiabilidad empleado se comparan funciones de confiabilidad de estructuras
de multiples niveles considerando secciones agrietadas de elementos y secciones brutas o
no agrietadas. Estas funciones de confiabilidad corresponden a los edificios de 5, 10y 15
niveles a base de trabes y columnas, descritos en la seccion 4.6 y desplantados en el sitio
SCT. En la fig 4.14 se muestran dichas funciones de confiabilidad y se advierte una gran
diferencia entre ellas. Esto se debe a que cada funcion de confiabilidad estd vinculada a un
sistema simplificado de referencia distinto, cuyo perodo natural se muestra en la figura en
cuestion. Con el fin de que las funciones de confiabilidad fueran directamente comparables,

los indices [P de cada grafica de la figura se refineron al SSR de la estructura con

propiedades estadisticas medias. modeladas con secciones agrietadas como se nuesira en la
fig .15, donde se observan menores diferencias entre funciones de conftabilidad que las
que se tienen en la fig. 4.14; ademas se advierte que los indices 3 asociados a estructuras
modeladas con secciones no agrietadas son en general menores que los indices calculados a
partir de las estructuras con secciones agrietadas. De acuerdo con lo anterior se deduce que
dichas diferencias tienen que ver con las particularidades de cada modelo estructural. Aqui,
merece mencionarse que las estructuras modeladas con secciones no agrietadas empleadas
en el analisis de confiabilidad fueron simuladas mediante un programa de computadora

desarrollado por Esteva y col. (1999) y tomadas del trabajo de Méndez (2001). De acuerdo
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con lo anterior las diferencias entre las funciones de confiabilidad de la fig 4.15 se

relacionan con los siguientes aspectos:

Las funciones de confiabilidad estan asociadas a secciones brutas y secciones

agrietadas en las que se incorpora la contribucion de ia losa.

2. El modulo tangente de las estructuras modeladas con secciones brutas es del orden

Lad

del doble que el correspondiente al de las estructuras con secciones agrietadas, lo
que conduce a que las primeras sean mas rigidas, con periodos mas cortos, cOmo se
muestra en la fig 4.15. Lo anterior, también se refleja en la pendiente inicial de la
curva cortante contra desplazamiento del extremo superior del edificio que resulta

se someter a la estructura a una aceleracion creciente en su base.

Las funciones constitutivas momento-rotacién de las secciones transversales de los
elementos estan asociados a diferentes relaciones constitutivas del concreto; para ¢l
modelo con secciones brutas se utilizoé el modelo de Scott y col. (1982), mientras
que para el modelo con secciones agrietadas se empled el modelo de Mander
(1988), que conduce a una mejor modelacion de los concretos fabricados en la
ciudad de México, debido a que toma en cuenta la gran deformabilidad que tienen.
Ademas para las relaciones momento-rotacion de secciones brutas no se considero

el efecto de la velocidad de la carga.

Lo anterior conduce a que los elementos modelados con secciones agrietadas alcancen

mayores momentos tlexionantes y rotaciones que los modeladas con secciones brutas.

Sin embargo, las ductilidades que se alcanzan con estas ultimas son mayores, debido a

que poseen mayor rigidez y por lo tanto deformaciones de fluencia pequettas. De

acuerdo con esto, es posible decir que a pesar de que las estructuras posean las nismas

caracteristicas geométricas y hayan sido disefiadas con las mismas normas, los modelos

de rigidez y resistencia pueden conducir a estructuras diferentes con distintos modos de

falla y por tanto distintas curvas de confiabilidad.
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5, CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Sc ha planteado un modelo para el analisis de confiabilidad de estructuras en zonas
sismicas. La confiabilidad es evaluada en terminos de indices de confiabilidad para
intensidades dadas, tasas de falla por unidad de tiempo y probabilidades de falla para lapsos
de tiempo dados. Estas formas de medir la probabilidad de falla estan referidas un margen
de seguridad, que se relaciona con el desplazamiento del extremo superior de la estructura
con respecto a su base. Este desplazamiento esta vinculado directamente con la
inestabilidad del sistema y por tanto con la configuracion desplazada de falla que es funcion
de las peculiaridades del movimiento del terreno sobre las caracteristicas de la estructura.
E! movimiento se especifica en términos de temblores de intensidades dadas. La intensidad
esta definida como la ordenada espectral de seudoaceleracion de un oscilador elastico de un
grado de libertad con periodo natural igual al periodo fundamental de la estructura
analizada. Ademas, en el método de confiabilidad se considera la frecuencia de ocurrencias

de 1as intensidades mediante la tasa de excedencia de intensidades.

El modelo considera las fuentes de incertidumbre que pueden ser significativas en la
respuesta estructural; entre ellas estan las refendas al movimiento del terreno, las que tienen
que ver con las propiedades geométricas y mecanicas de los elementos estructurales, asi
como las asociadas con la masa estructural, caracterizada por cargas vivas y muertas
actuantes. El modelo de confiabilidad propuesto se aplico a edificios de concreto reforzado
de multiples niveles, integrados por trabes y columnas, asi como a estructuras que en su
configuracion incluyen muros de concreto reforzado. Dichas estructuras se consideraron
desplantadas en dos sitios de terreno blando del valle de Mexico con caracteristicas
similares a la de los sitios SCT y 44. Las estructuras fueron disenadas de acuerdo con los

lineamientos de disefio del Departamento del Distrito Federal.

De aplicar el modelo a las estructuras y sitios estudiados se concluye lo siguiente:

a  Las estructuras que resultan de aplicar las normas de disefio vigentes presentan

diferentes niveles de seguridad, es decir, los valores de § como funcion de n o [t

presentan diferencias que no siguen necesariamente un vanabilidad sistematica.
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Estas diferencias se deben principalmente a que no se toma en cuenta la
ncertidumbre en los valores de la capacidad de deformacion del sistema al definir

n o u . Esta capacidad de deformacion no solo es sensible a las caracteristicas

detalladas de la variacion de rigideces y resistencias en todo el sistema, si no
también a la configuracion del sistema en el instante en que s¢ alcanza la
inestabilidad en el sistema v a la forma en que se han degradado las propiedades
mecanicas de los diversos miembros estructurales como consecuencia del dafo

acumulado. Esto no se reflgja en los indicadores n o 1.

b Las funciones de confiabilidad son sensibles a la forma en que se modelan las
secciones de los elementos, asi como a los modelos de rigidez y resistencia
utilizados. Esteva y col. (2000b, 2001) llegan a similares conclusiones usando
diferentes funciones constitutivas para el comportamiento de elementos

estructurales ante carga ciclica.

¢ Aun para estructuras con caracteristicas idénticas, los margenes de seguridad de las
estructuras varian en funcion de las peculiaridades del movimiento del terreno en
cada sitio, lo que implica que las caracteristicas de los movimuentos en cada sitio
estén relacionados con la aparicion de modos de falla probables. Estas variaciones
probablemente, se deban a la relacion que guarda el periodo fundamental de la
estructura y la de los modos superiores con respecto a los periodos dominantes del

sitio. Esto merece atencion detallada en estudios futuros.

d. Las estructuras que incluyen muros de concreto pueden conducir a estructuras con

probabilidades de falls menores que las estructuras que no incluyen muros en su

configuracion,

Con el devenir de las filosofias de disefio, los criterios y procedimientos basados en

conceptos de probabilidad se tratan de incorporar cada vez mas al diseno sismico de

edificios. Asi, por ejemplo, los criterios de disefio basado en desempefio establecen niveles
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de dafo estructural asociados a temblores de disefio con probabilidades de excedencia

dadas. donde cada nivel de dafio esta referido con una deformacion lateral tolerable.

Un paso mas adelante en esta direccion tiene que ver con el establecimiento de criterios de
disefic sismico basados en confiabilidad, como el que se plantea en este trabajo o en los
trabajos de Esteva y col (1989, 2000a, 2000b, 2002), donde se consideran las variables mas
importantes que tienen que ver con el desempefio estructural, Estas variables tienen que ver
con las caracteristicas estructurales, con las peculiaridades del movimiento del terreno y
con la frecuencia de ocurrencia de movimientos de diversas intensidades. Dichas variables
son consideradas como aleatorias y los valores que toman son similares a los que se
encuentran en estructuras reales construidas. Con base en lo anterior, un posible
planteamniento consiste en que el nivel de confiabilidad esté especificado por la tasa de falla

media anual v,, o por la probabilidad de falla para un periodo de tiempo dado p(t). Sin
embargo, de manera practica se prefiere a v, ya que para calcular este indicador se
necesita la funcion de confiabilidad v la funcion de peligro sismico, mientras que p(t)

requiere ademas de la distribucion de los tiempos de arribo de las intensidades sismicas,

Aunque lo siguiente requiere de estudio, una factible aplicacion puede consistir en que el
comité encargado de proyectar las normas de disefio especifique valores de intensidades de

disefio v . para periodos de recurrencia dados, e indices de confiabilidad 3", de manera que
las estructuras disefiadas satisfagan un valor tolerable de tasa de falla v,. Una alternativa

practica, en la que le disefiador no tenga que efectuar analisis dinarmucos de respuesta paso a
paso consiste en que el comité redactor de las normas de disefio proporcionen parametros
estadisticos (medias y coeficientes de variacion) que liguen la respuesta de sistemas
estructurales complejos con la respuesta de sistemas simplificados de referencia; ast como
parametros estadisticos que permitan incorporar las incertidumbre en la capacidad de
deformacion del edificio Lo que se plantea es que el disefiador estime el indice de
confiabilidad de su estructura disefiada a partir de factores adecuados, propios de las
caracteristicas del edificio v del movimiento sismico en el sitio. En esta alternativa, el
sistema simplificado de referencia permite relacionar la respuesta del sistema con la que

resulta de un espectro de disefio o espectro ascciado a un periodo de recurrencia dado. El
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procedimiento de disefio partiia de un disefio preliminar, v a partir de dicho disefio se
evaluan los parametros que caracterizan al sistema de referencia, para esto se somete a la
estructura a un analisis de empuje lateral (pushover). Se seleccionan los parametros
estadisticos adecuados que caracterizan la respuesta y capacidad del sistema, y se calcula el

valor de B para la estructura. Si este valor es mayor que 3 el disefio se acepta, en caso

contrario la estructura se disefia para otro valor de v,

Una alternativa mas rigurosa, factible para estructuras importantes, consiste en la aplicacion
directa del método de confiabilidad propuesto. En este planteamiento el disefiador debe
contar previamente con historias de aceleraciones sismicas reales o simuladas del sitio y
con funciones de amenaza sismica. A partir de un disefio estructural convencional se
simulan estructuras a fin de incorporar las incertidumbres en sus propiedades. Se aplica un
procedimiento similar al del capitulo 4 y se obtiene la funcion de confiabilidad. La tasa de

falla de la estructura se calcula a partir de la ec 4.9. S1 v_ < v, entonces el disefio se acepta,
en caso contrario la estructura se disefia para otro valor de y'. Un procedimiento de disefio

basado en tasas medias de falla ha sido propuesto por Cornell y col. (2001) para ser
aplicado en Estados Unidos a disefios de estructuras de acero y plataformas marinas. En el
trabajo de Esteva y col (2002) se discute la posible aplicacion de alternativas de disefio

afines.

Por otra parte, la aplicacion del método de confiabilidad propuesto puede servir como
referencia al grupo encargado de proyectar las normas para obtener estimaciones de los
niveles de seguridad relativos de estructuras disefiadas, y con base en elio mejorar la toma

de decisiones basada en la intuicion que acompafia a toda norma de disefio.

El principal objetivo de todo trabajo de ingenieria sismica es lograr que las estructuras
tengan un optimo desempefio durante las historias sismicas a las que puede ser sometida
durante su ciclo de vida. Aqui, cuando se habla de desempefio 0ptimo se hace referencia al
comportamiento esperado de la estructura durante sismos de intensidades dadas. En este
trabajo se ha dado un pequefio pasc para lograr este objetivo; sin embargo, €s necesario

calibrar algoritmos y proponer alternativas practicas para alcanzar dicho objetivo de manera
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satisfactoria. En lo que sigue se mencionan algunos topicos que merecen iratarse y

discutirse en futuros trabajos.

_l..J

Explorar y calibrar alternativas de disefio que puedan emplearse de manera practica
en futuras revisiones de normas de disefio. Estas alternativas de diserio deben
conducir a estructuras con niveles de probabilidades de falla aceptables
especificadas en términos probabilidades de falla para intensidades asociadas con
periodos de recurrencia especificados, para tasas de falla o para probabilidades de

talla para lapsos de tiempo dados.

Establecer relaciones entre las estimaciones de respuesta obtenidas de modelos
matematicos v las que provienen de mediciones de respuesta en estructuras
construidas. Estas relaciones son imporiantes porque permitiran incorporar el error
en los modelos matematicos de estimaciones de respuesta, asi como la influencia de
otras variables que no se consideran en el analisis y que pueden afectar la respuesta.
Dichas relaciones deben especificarse al menos en términos de los primeros

momentos estadisticos.

Incorporar a los modelos matematicos de estimaciones de respuesta, otras fuentes de
incertidumbre que pueden afectar el desempefio de las estructuras. Entre estas
variables podemos citar principalmente la contribucion a la rigidez v a la resistencia
de los elementos no estructurales, como pueden ser muros no estructurales,
barandales e instalaciones También es necesario incorporar al analisis de
confiabilidad métodos de analisis dinamico no lineal que modelen a la estructura
tridimensionalmente a fin de tomar en cuenta otros efectos que tienen que ver con el

desempefio estructural.

Mejorar los modelos matematicos que caracterizan al movimiento del terrenc
durante sismos. Estos modelos deben caracterizar de manera mas acertada las
caracteristicas evolutivas del movimientc. Entre estas caracteristicas estan las

asociadas con el contenido de frecuencias vy con la varianza instantanea de la
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aceleracion. Ademas, estas caracteristicas deben estar referidas a cada fuente

sismica que contribuye a la amenaza sismica en el sitio.

Mejorar los modelos de las relaciones constitutivas que caracterizan el
comportamiento ante carga ciclica de los diferentes elementos estructurales. Estos
modelos deben mejorarse a la luz de las pruebas experimentales de dichos
elementos; asi como de registros de respuestas de modelos en mesa vibradora y
sistemas reales durante temblores intensos. Este punto es importante ya que la

capacidad de predecir respuestas estructurales depende significativamente de estos

modelos.
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APENDICE A

Simulacion de variables aleatorias correlacionadas a partir de distribuciones de
probabilidad marginales

Se desarrolla un método para obtener simulaciones de variables aleatorias correlacionadas, cuyas
funciones de distribucién marginal pueden ser de cualquier tipo. Este método consiste en
transformar las distribuciones de probabilidad marginales de interés a distribuciones de
probabilidad normal estandar, por medio de una funcion adecuada Las covarianzas entre las
variables de interés son transformadas a covarianzas equivalentes tipo normal estandar Una vez
realizadas las transformaciones mencionadas, es posible obtener valeres simulados empleando el
método de Monte Carlo para variables multivariadas gaussianas, posteriormente, estos valores
son transformados a las variables originales. En lo que sigue, se describe en forma detallada el
procedimiento anterior para obtener simulaciones de variables correlacionadas, asocladas a

cualquier distribucion de probabilidad.

Sea un conjunto de n variables aleatorias, X;,Xs,. ... X, con funciones de distribucion de
probabilidad  Fy (x,), F{x;),...,Fy (x,), con covarianzas entre variables dadas por la
ecuacion cov[Xl,Xj] =p, v*'var[X]Nvar[XE] , donde p es el coeficiente de correlacion y varf ]

es la varianza de la variable en cuestion.

1 Se considera que cada varable X, esta relacionada en forma deterministica con una
variable aleatoria U, mediante la ecuacion®(u,) =F, (x.). Se supone que U esta
caracterizada por una funcion de densidad de probabilidad normal estandar N(0,1), cuva

funcion de distribucion acumulada es [ |.

-3

Para cada variable X, se obtiene un conunto de pumntos (xl,ul) de la curva

u=®"(F (x)).

Tad

Se aproxima la relacion entre X y u por medio de la ecuacion A 1. Los coeficientes o,

(i=1,2,3,4), se obtienen mediante un ajuste de minimos cuadrados.



x =expla, +a.u, +au ~ou') (A1)
4. Se define z como In(x) —ct, de donde
z=o,u+a,u+a,u (A.2)

5 Se presenta la aproximacion de Abramowitz para la funcion inversa u(z), incluyendo los

valores de los coeficientes ¢, como sigue

I o, , 2o -aa,
s —zo e T (A3)
o, o o

6. Con el fin de estimar cov[Ui_,U:J, se supone que U, =U,, de manera que para obtener
dicha covarianza se aplica el método de estimaciones bipuntuales desarrollado por
Rosenblueth (1983). Para el caso especifico de dos variables aleatorias correlacionadas,
X, Xa, este método utiliza cuatro concentraciones de probabilidades P, P, Py y P

La posicion de estas concentraciones sobre los ejes que caracterizan a cada variable se

muestran en la fig A, v estan dadas por las siguientes expresiones

-~ Xk (;’\._3_8)

t |

-

donde &, = +--_1+(~,«k 2) v &, =&, —7¥. ¢l subindice & denota a la variable en

cuestion, X su valor medio, 5= var|-] y ves el coeficiente de asimetria. Las magnitudes

de las concentraciones de probabilidades se obtienen satisfaciendo el momento de orden cero

que siempre es igual a uno, y tres momentos de segundo orden dados por var[X1 ], Var[X 11 v

co\:[)(]Xi ] Asi, las covarianzas entre las variables U estan dadas por la siguiente ec,

1L



COv[L-'_lL?J]: Z_ZG(‘{K)G(XP‘J (A4)

7 Dada la matriz de covarianzas para las Ui, se emplea el método de Monte Carlo para

simular valores de dichas variables. Estos valores simulados son transformados a la

variable asociada X por medio de la relacion A.1.

referencias

Rosenblueth E. (1983) “Estimaciones bipuntuales en probabilidades”. Serie Azul del Instituto de

Ingenieria, No. 464.

Abramowitz M., Stegun LA. (1964) “Handbook of Mathematical Functions”, Applied

Mathematics Series.

X
- X P:‘. ‘ 2 P]'!
- X, L _
. > s J
P:- P

X

Fig A. Concentraciones de probabilidad para dos variables aleatorias simultaneas
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APENDICE B

Estimacion del coeficiente de correlacion entre variables aleatorias con base en informacion
subjetiva sobre la variabilidad de su cociente

Sean las variables aleatorias positivas Y, Yj, ambas con media Y , coeficiente de correlacion, p.

Estas variables pueden representarse de la siguiente forma

Y =X (B.1)
Y, =pX (B.2)

donde X es una variable aleatoria independiente con media X =Y, y coeficiente de variacion,

Vx. p= 'y se supone con media unitaria y coeficiente de variacion V. De acuerdo con lo

anterior, las varianzas var[Y;] y var[Y;] de Yy Yj, respectivamente, asi como la covarianza entre

dichas variables, cov[Y;, Y], estan dadas por las siguientes ecuaciones

var[&ﬂ] = var[X] {B.3)
varlY |= B ROV + VI £V V) (B.4)
cov[Y,, .| = BvarX] (B.5)

de acuerdo con estas ecuaciones, el coeficiente de correlacion se define como sigue

1

A —-— (B.6)

' ,:( ]- :
,1+\*B|1+
. AN

P
Ve

IV



La probabilidad de que f se encuentre entre los valores £ y 1/e, con O<g<]. vale P,. Esto equivale
a que la probabilidad de que U=ln P esté comprendida entre los valores uj=In & y u;=-In ¢ sea
igual a P,. La esperanza de U es igual a cero y su varianza, var[U], se determina de la condicion
presentada en el rengion anterior. Dado var[U] es posible obtener Vg a partir de la siguiente

ecuacion que es una propiedad de la distribucion lognormal
V; = exp[var[U]— l] {B.7)

Una vez obtenido Vj y dado Vy se obtiene el coeficiente de correlacion p por medio de la ec.

B6



APENDICE C

Estimacién del coeficiente de correlacién entre una variable aleatoria Y y la funcion
aleatoria Z =- X a partir de los primeros momentos estadisticos de sus distribuciones de

probabilidad marginales

Sean las variables Y y X, ambas con media Yy X, coeficiente de variacién V., y V.,

respectivamente, relacionadas de la siguiente forma

Y =PZ(X) (C1)

donde Z{X) = - X y B es una variable aleatoria independiente con media fi, y coeficiente de

variacion V,, dados por las siguientes relaciones

_ Y
_Y C2
B = (C2)
. Vo=V
rn_ : .‘f Cln
; e (C3)

Esta ultima ec es vahida para V. > V] La media de Z se obtiene mediante una aproximacion de

segundo orden en serie de Taylor alrededor de X v se define por medio de la siguiente ecuacion

. _/ \_,rl\l.
Z=-X[1- = | (C.4)

kS S

VI



{a varianza de Z se calcula mediante una aproximacion de primer orden por medio de la
siguiente expresion

XV
var[Z]t — (C.5)
4
4V, . _
por lo tanto V, = — \ _ De acuerdo con esta ec, la ec C.3 se calcula aproximadamente por
8- Vi

medio de la relacion

(C.6
64+ V3 O

De acuerdo con lo anterior el coeficiente de correlacion p,. entre Xy Y esta dado por

v.{8-v:) (€7D

Por otra parte, la ec C 1 no es valida cuando Vi <V y por tanto, tampoco la ec C.3. En este

caso una posible solucion al problema consiste en transformar la ec. C.1 en la siguiente

: (€8)

Vil



donde Z ya ha sido definida en la ec. C.1, con propiedades estadisticas dadas por las ecs C 4 v

C.5. +ves variable aleatoria independiente con media %, vy coeficiente de variacion V., dados por

las siguientes ecuaciones

(C.9)

N

]
Il

V_): ~ 16\(!“:( - V\:' (8 - \‘7%)2
C o (eviNe-viy

(C.10)

De acuerdo con la C.8 el coeficiente de correlacion dado por la ec. C.7 adquiere la siguiente

forma

5 (C.11)

VI



APENDICE D

Estimacién de respuestas sismicas de sistemas no lineales de miiltiples grados de

libertad por medio de sistemas simplificados equivalentes. (¥)

Considérese un sistema de mitltiples grados de libertad con las siguientes propiedades:

M = matnz de masas

K = matriz de rigideces

¢ = configuracion deformada en el analisis de empuje lateral; esta configuracion se
considera igual a la configuracion dominante durante la respuesta sismica.

V = fuerza cortante en la base

u, = desplazamiento del extremo superior, relativo a la base

V,, u, = fuerza cortante en la base y desplazamiento del extremo superior, ambos en el

¥

instante en que ocurre la fluencia en la curva V—u_

De igual manera, las propiedades del sistema simplificado equivalente son las siguientes:

m = masa

k = rigidez lateral

u = desplazamiento relativo a la base

v = fuerza cortante

v, u_— fuerza cortante y desplazamiento de fluencia

v

Ademas. 7 es la traccion del amortiguamiento critico en ambos sistemas.

Supongase ahora que la configuracion del modelo detallado del sistema se mantiene 1gual
a @ durante toda la historia de su respuesta sismica a una aceleracion de la base igual a
x,{1) .Bajo esta hipotesis, la ecuacion del movimiento es la siguiente:

mu, +20pm, +kglu,,u, )=-Fmx, (D.1)

IX



En esta ecuacion,

p=k m
k. =D Ko
m, = P'MOP,
oM
m:

glu,,u,) = funcion de respuesta no lineal

J es un vector formado por comporentes iguales a la unidad. Ademas, se define la

variable 1 =®'KJ k. que se empleara en lo que sigue.

Para el sistema simplificado equivalente, la ecuacion de movimiento es la siguiente:
ma + 2pmu, +k glu, )= -mg, (D.2)

De lo anterior se tiene que la fuerza cortante en la base del sistema cuando el
comportamiento  del sistema se encuentra en el intervalo lineal esta dada por

V = J'K®u, = ®KJu, = rk,u, para un modelo detallado, y por v =ku para el sistema

equivalente.

De acuerdo con lo anterior, la relacion entre las respuestas de ambos sistemas esta dada

por u, = F u. Para que las deformaciones de fluencia se alcancen simultaneamente en
ambos sistemas debera tenerse u_ = F.u_ . En consecuencia, la relacion entre las fuerzas
de cortante de fluencia sera v, =kV,. Estas relaciones deben tenerse en cuenta al

seleccionar los valores de k y v,  para el sistema simplificado. Para ello se tienen

distintas opciones. La mas simple es hacer k =k tF,, lo que conduce a v, = A\



Por otra parte, m debera hacerse igual a m rF, a fin de conservar el periodo natural . Otra
opcion es tomar k=k , lo que conduce a v, =V (rF,) y m=m_ En estas
condiciones, si se aplica al modelo detallado la excitacion F,x , resultara que u_ =u,

u, =u,.vyv =V (F).

Ny

(*) Apéndice transcrito del trabajo
Esteva L. (2001) “Disefio sismico basado en desempefio: tendencias y retos”, Revista de

Ingenieria Sismica, No. 63, 36-54.



