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Resumen

Esta tesis presenta una formulacién para obtener espectros de peligro uniforme de
utilidad en el diseno y evaluacién de estructuras de concreto reforzado emplean-
do simulaciones de Monte Carlo y conceptos avanzados de las teorias de peligro
sismico y de probabilidades. Para ello, se utilizan registros sismicos sintéticos de
diferentes magnitudes que se obtienen con un método de simulacién sismica que
emplea registros de sismos pequenos como funciones de Green empiricas. El método
de simulacién mejorado en esta tesis mejora los existentes en el sentido de que con-
sidera una mejor descripcién de la fuente sismica mediante el uso de dos frecuencias
de esquina y emplea un esquema una suma aleatoria de senales divida en dos etapas.
Los espectros de peligro uniforme obtenidos, corresponden a un nivel de desempeno
definido por una demanda de ductilidad constante e igual a cuatro, considerando las
incertidumbres existentes en la definicion de la demanda sismica, en el periodo fun-
damental, en la resistencia, en la relacién de rigidez de posfluencia a rigidez inicial

y en la sobrerresistencia.

Como una aplicacién de los espectros obtenidos, se presenta un método aproxima-
do para la evaluacion sismica de puentes, que también puede ser empleado para su
diseno basado en desempeno, para los que la demanda sismica puede definirse por
uno de estos espectros. Este método considera, de manera aproximada, la partici-
pacién al desempeno estructural de los modos superiores de vibrar y de los efectos
inelasticos a través del uso de andlisis modales espectrales evolutivos sobre curvas
de respuesta no lineales de sistemas simplificados de referencia correspondientes a
las variables modales iniciales. Con base en un estudio paramétrico de respuestas
de diferentes tipos de puentes sometidos a sismos de diferentes intensidades, se en-
cuentra que este y otros métodos aproximados pueden fallar debido a la ocurrencia
de una condicién de irregularidad definida en términos del cambio en el orden de
participacion de los modos de vibrar de una estructura durante su respuesta inelasti-
ca ante una accién sismica dada. Se ilustra la aparicién de esta condiciéon cuando
se usa un procedimiento de andlisis estadistico de datos a los datos de respuesta
calculados. Con este procedimiento, conocido como expansion de Karhunen-Loeve,
es posible conocer aproximadamente las propiedades dinamicas instantaneas de una

estructura durante su respuesta y detectar por tanto, la aparicion de esta condicién.

En esta tesis se concluye que las mejoras hechas al método de simulaciéon sismica
representan una contribuciéon importante para la definicion de registros sintéticos

realistas que a falta de registros de sismos reales, permitan desarrollar los espectros



para evaluar una estructura existente o diseniar una nueva de manera consistente
con la filosofia de evaluacién y diseno sismico de estructuras basado en desempeno.
Se concluye también que, la definicién de las demanda sismica mediante espectros
de peligro uniforme que consideren no solamente el efecto de las incertidumbres en
la excitacién sismica, sino también en las propiedades estructurales, representa una
mejora en la forma en cémo se han definido hasta el momento estas demandas,
esto es, considerando tasas de excedencias de un indice de desempeno y no tasas
de excedencia de intensidades sismicas. Finalmente, de la aplicacion del método de
evaluacion sismica propuesto, se concluye que es posible obtener resultados acept-
ables, comparables con los obtenidos de las estadisticas de analisis no lineales paso
a paso con un ensamble de registros. Sin embargo, la posibilidad de que ocurra una
condicién de irregularidad durante la respuesta sismica, representa una limitante en
la aplicacion de cualquier método aproximado de evaluacién o diseno en uso, par-
ticularmente para puentes, en los que, los cambios en el orden de participacién de

sus modos son comunes durante su respuesta ineldstica.
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Abstract

This thesis presents a formulation to obtain uniform hazard spectra for the design
and evaluation of reinforced concrete structures using the Monte Carlo simulation
method and advanced concepts of the theories of seismic hazard and probability.
To achieve this, synthetic earthquake records of different magnitudes are simulated
with a new method that uses small magnitude records as empirical Green functions.
This simulation method improves other existent in as much as it uses a better
description of the seismic source through two corner frequencies and a scheme of
random summation of signals divided in two stages. The uniform hazard spectra
obtained correspond to a life safety seismic performance level characterized by a
constant ductility demand of four, and consider the uncertainties in the seismic
excitation, the fundamental period, the lateral strength, the post-yielding to initial

stiffness ratio and the over-strength.

As application of the spectra obtained, an approximate procedure for the seismic
evaluation of bridges which can also be used for their performance based design is
proposed. This method considers, in an approximate way, the participation to struc-
tural performance of higher modes of vibration and the inelastic behaviour through
the use of evolutive modal spectral analyses based on the nonlinear response curves
of simplified reference systems corresponding to the initial modal variables. Based on
a parametric study of responses of different types of bridges subjected to earthquake
records of different intensities it is found that this and other approximate methods
may fail due to the occurrence of an irregularity condition defined in terms of the
changes in the order of participation of the vibration modes of a structure during
their inelastic response to a given seismic demand. The appearance of this condition
is illustrated when the statistical data analysis procedure is applied to calculated
response data. With this procedure, known as the Karhunen-Loeve expansion, it is
possible to know approximately the instantaneous dynamic properties of a structure
during its response and therefore to detect, the appearance of this condition.

This thesis concludes that the improvements to the seismic simulation method repre-
sents an important contribution to the definition of realistic synthetic records which,
lacking real earthquake records, allow the development of spectra for the evaluation
or design of existent and new structures correspondingly, in consistency with the
performance based design philosophy. It also concludes that the definition of seismic
demands as uniform hazard spectra, considering not only the uncertainties in the

seismic excitation but also in the structural properties, represents an improvement

IIT1



in the way in which this demands have been defined up till now, i.e., considering
rates of exceedence of a performance index and not of intensities. Finally, from the
application of the proposed evaluation method, it is concluded that it is possible
to obtain acceptable results, comparable with those estimated from the statistics of
results derived from responses obtained through non-linear step-by-step analyses of
a set of simulated records. However, the possibility that a condition of irregularity
occurs during seismic response represents a limitation in the application of any ap-
proximate method of evaluation or design currently used, particularly for bridges in
which changes in the order of participation of their modes are common during their

inelastic response.
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Capitulo 1

Introduccion

En la practica de la ingenieria sismica, existen muchas situaciones donde aspectos
esenciales que caracterizan el desempeno estructural no pueden ser definidos de una
forma precisa, ya sea debido a la falta de informacion, o a que no se cuentan con
los modelos analiticos que los puedan representar adecuadamente. Al momento de
que un ingeniero estructurista realiza un diseno, éste no conoce con certidumbre las
propiedades fisicas de los materiales, sea concreto y/o acero, que forman un determi-
nado elemento estructural, ni tampoco la calidad de la mano de obra que tendra en
los trabajos de construccion. Hasta cierto punto, estas incertidumbres se podrian
controlar por medio de estrictos controles de calidad, pruebas e inspecciones, pero
esto aumentaria excesivamente los costos de la estructura, sin con esto eliminarse
las incertidumbres existentes. Debido a lo anterior, se acepta que existan estas in-
certidumbres pero que sin embargo, es conveniente se tomen en cuenta al momento
del diseno en vez de simplemente ignorarlas. En el caso de los movimientos sismicos,
no es posible saber donde y cuando va a ocurrir un evento, asi como tampoco es
posible conocer la magnitud y caracteristicas del mismo. Nuevamente, en principio,
esta incertidumbre se podria reducir si se conociese la evolucion del estado de es-
fuerzos de las capas tecténicas, la resistencia de la roca o suelo en la falla y todas las
propiedades fisicas de la corteza terrestre, relevantes a la ocurrencia y propagacion
de la fuente al sitio de interés de los sismos.

La dificultad y el costo involucrados en reducir estas incertidumbres hacen que
desafortunadamente este problema no sea resuelto, por lo que, es necesario aceptar
que existe una falta de conocimiento y encontrar la mejor forma de trabajar con

lo que realmente se conoce del problema. De este modo, surgen numerosas lineas
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de investigacion, donde la probabilidad y estadistica son herramientas importantes
que ayudan a minimizar esta falta de conocimiento. Asi, cuando se formulan nuevos
criterios de diseno, es necesario especificar el movimiento del suelo que deberan
resistir las estructuras a ser disenadas conociendo cual es la probabilidad de que
estas condiciones de diseno sean excedidas. Como las caracteristicas de los futuros
movimientos sismicos no se conocen, es necesario utilizar otro tipo de informacion
que ayude a solucionar el problema, por ejemplo, informacién estadistica de los
eventos ocurridos. Si se pudiera conocer donde van a generarse los proximos eventos
sismicos y que tan grandes y de qué caracteristicas serian, se podria realizar una
estimacion del movimiento del suelo en un sitio de interés, sin embargo, no se cuenta
con este conocimiento, con lo que si se cuenta es con los datos de eventos que

ocurrieron anteriormente en el sitio o sitios similares.

Por lo tanto, en esta tesis se presenta la formulacion para obtener espectros de peligro
uniforme de utilidad en el diseno y evaluacién de estructuras de concreto reforzado.
Para ello, esta tesis esta dividida en 7 capitulos, incluyendo esté introduccion. En
el segundo capitulo se presentan de manera breve los antecedentes que han dado

origen a esta investigacion.

Debido a que para obtener los espectros de peligro uniforme que se plantean en
esta tesis se emplearan simulaciones de Monte Carlo, es necesario contar con una
cantidad suficiente de registros sismicos de diferentes magnitudes, lo cual, desafor-
tunadamente, no es posible. Por tal motivo, en el tercer capitulo se aborda el tema
de la simulacién sismica, realizando mejoras a un método ya propuesto donde se em-
plean sismos pequenos como funciones de Green empiricas para obtener los registros
sismicos de interés, estas mejoras consisten en la descripciéon de la fuente sismica a
través de dos frecuencias de esquina y en la divisién del esquema de suma aleatoria
empleado en dos etapas. En el cuarto capitulo se presentan las formulaciones para
obtener espectros de peligro uniforme de ductilidad constante, donde ademas de
involucrar la incertidumbre de la demanda sismica, se toma en cuenta y de manera
independiente, la incertidumbre del periodo estructural y de la resistencia lateral.
En el capitulo 5 se presenta la formulacién para tomar en cuenta y de manera si-
multanea, la incertidumbre de la demanda sismica, el periodo fundamental de vibrar
y la resistencia lateral. Ademas se proponen expresiones para tomar en cuenta la
incertidumbre de la rigidez de posfluencia y de la sobrerresistencia. En el capitulo
6 se presenta un planteamiento para la evaluacion sismica de estructuras donde la
demanda sismica se puede definir con un espectro suavizado como los obtenidos en
los capitulos previos; ésta formulacion toma en cuenta y de manera implicita, la
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participacion de los modos superiores de vibrar a través del uso de anélisis modales
espectrales evolutivos. De los resultados obtenidos en este capitulo, se define el con-
cepto de irregularidad estructural que consiste en el cambio de orden y participacion
de los modos de vibrar en la respuesta estructural, donde, para entenderla y poder
plantear una solucion se hace uso de procedimientos de analisis estadisticos de datos
como es la expansion de Karhunen-Loeve, para ello, se supone que el sistema a
analizar se puede modelar como un proceso estocastico ergédico y a través del cual,
se conocen las propiedades dinamicas de la estructura y su participacion instantdnea
en la respuesta global para cualquier instante de tiempo. Finalmente, en el capitu-
lo 7 se presentan las conclusiones y recomendaciones derivadas de este trabajo de

investigacion.



Capitulo 2

Antecedentes

La ingenieria sismica, como otras ramas de la ingenieria estructural, tiene como ob-
jetivo el lograr un diseno funcional y econémico que esté preparado para resistir las
demandas desconocidas bajo las cuales se vera sometida una estructura durante su
vida 1til. Debido a las deficiencias en el conocimiento de las cargas y las necesidades
para un diseno seguro, muchas estructuras tienen margenes de seguridad sustancial-
mente grandes para las cargas actuales a las cuales estan sujetas. Estas estructuras
estan sobredisenadas en el sentido de que el conocimiento deficiente sobre las fuerzas
sismicas y otro tipo de fuerzas llevan a resistencias que ”probablemente”jamas se
alcanzaran o bien, de alcanzarse, a mecanismos de colapso no contemplados en el
diseno. Este margen de seguridad, o conservatismo, es una medida necesaria para
tratar las incertidumbres que inevitablemente se encuentran presentes en el diseno de
estructuras. Es particularmente apropiado el tener margenes sustanciales de seguri-
dad en instalaciones criticas como aquellas donde se encuentran reactores nucleares
o grandes presas, donde una falla podria ocasionar grandes desastres en la seguridad
publica.

Los ingenieros que se dedican al diseno, tradicionalmente se han enfrentado con in-
certidumbres que las han sobrellevado utilizando consideraciones conservadoras en el
analisis y diseno, por ejemplo, postulando los peores escenarios a los cuales pudiera
estar sujeta una estructura, o utilizando factores de seguridad muy grandes. Estas
medidas proporcionan un margen de seguridad desconocido contra la falla estruc-
tural. Comunmente, las decisiones tomadas son conservadoras, lo cual puede llevar
a erogaciones grandes de recursos y, ocasionalmente, pueden resultar perjudiciales

en lo que a seguridad estructural se refiere. En los ultimos anos, se ha tenido un
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desarrollo importante en las areas del analisis estructural basado principalmente en
los métodos de la probabilidad y la estadistica que fundamentan una decisién ante

la presencia de una incertidumbre.

Confrontado con la necesidad para manejar las enormes incertidumbres asociadas
con la ocurrencia y caracteristicas de los sismos y la respuesta de las estructuras,
los ingenieros dedicados a la ingenieria sismica han utilizado conceptos como el de
peligro sismico utilizando metodologias que se basan en el andlisis probabilista para
obtener mapas de peligro sismico, lo que lleva, en cierta medida, a considerar la

incertidumbre de la ocurrencia y caracteristicas de eventos sismicos futuros.

Las incertidumbres generalmente son grandes y juegan un papel importante en la
toma de decisiones, una fuente de esta incertidumbre es que los sismos destructivos
son eventos raros, donde su ocurrencia durante la vida util de una estructura es
incierta, ademas, el conocimiento de sus caracteristicas y sus efectos se considera
limitado. Otra razon es que las pérdidas sociales, econémicas y humanas debido a
eventos sismicos se determinan con base en muchos factores y variables, sobre los
cuales se tiene un conocimiento generalmente incompleto. Con el paso del tiempo, la
informacién bésica ha crecido, los modelos (de recurrencia sismica, propagacién del
movimiento, efectos locales, respuesta estructural, etc.) se han vuelto més precisos y
nuestra habilidad para reducir pérdidas ha mejorado, sin embargo, las incertidum-

bres siguen presentes en el diseno.

2.1. Incertidumbres epistémicas y aleatorias

Es comin que en el andlisis probabilista de comportamiento sismico se haga una
distincion entre incertidumbres que reflejan la variabilidad de los resultados de un
experimento repetitivo (incertidumbre aleatoria) y la incertidumbre debida a la fal-
ta de conocimiento (incertidumbre epistémica). La incertidumbre en la resistencia
de cilindros de concreto o las demandas sismicas futuras son algunos ejemplos de
incertidumbre aleatoria, mientras que la incertidumbre relacionada con el desplaza-
miento lateral de una estructura ante una accién sismica o la capacidad sismica de

una falla son ejemplos de incertidumbres epistémicas.

Podria parecer que caracterizar una incertidumbre como epistémica o aleatoria es
evidente por si misma, pero de hecho, la calidad epistémica/aleatoria no es un atrib-
uto absoluto de las incertidumbres. De hecho, esto depende de la representacion



Mauro Nino Capitulo 2

estocastica o determinista que se haga de un fenémeno. Para entender mejor esta
situacion, se hace una analogia entre la naturaleza y un generador de niimeros aleato-
rios (GNA). El GNA es un algoritmo completamente determinista, cuyos resultados
tienen propiedades de frecuencia relativa que se pueden describir por una funcién de
densidad de probabilidades. Ambos, el algoritmo determinista y la distribucion de
todos sus resultados dan una correcta representacion del GNA a diferentes niveles
de detalle. El mecanismo determinista es una descripcién mas fundamental de los
GNA y se pueden usar para predecir los valores exactos de futuras observaciones
(si uno conoce el estado actual del generador, i.e., el valor de la semilla) donde la
distribucion de todos los términos genera solamente las propiedades de la secuencia

de generacion.

Asi como los resultados del GNA, los sismos se generan fundamentalmente de una
forma determinista (cuando un estado fisico critico se alcanza por el inicio de una
fractura y su rdpida propagacién a lo largo de la falla). La fisica detréds del fenémeno
es bien entendida, pero el inicio de la fractura y la propagacién dependen de los
esfuerzos locales, deformaciones, geometria y propiedades de resistencia de la roca
que, con la tecnologia actual, no se estda en condiciones de evaluar y modelar. De
esta forma, se recurre a representaciones estadisticas de la ocurrencia en tiempo y
espacio de sismos y sus magnitudes. Sin embargo, esta representacién es incompleta
con relacién a la descripcion determinista detallada del proceso fisico. De igual forma,
se hacen consideraciones similares para la atenuacién del movimiento del suelo y sus

efectos en las estructuras expuestas.

Una diferencia entre el problema complejo de los sismos y el de un generador de
nimeros aleatorios mucho mas simple es que en el caso sismico existen leyes fisicas

y teorias matematicas en las cuales estan basados los modelos de formulacién.

2.2. Sismicidad, movimientos sismicos y deman-

das en las estructuras

En la evaluacién sismica de una estructura, es conveniente describir su desempeno
en términos de demanda y capacidad. La demanda puede representarse por las
fuerzas (cortante, momentos flexionantes, fuerzas axiales, momentos de volteo) y/o
los pardmetros de respuesta (desplazamientos, velocidades, aceleraciones, distor-
siones de entrepiso, ductilidades, disipacién de energia) de la estructura, causados
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por la demanda sismica. La capacidad de un sistema es la fuerza maxima o la re-
spuesta maxima que éste puede soportar sin alcanzar un estado limite preestablecido.
La falla de un elemento o de un sistema se puede describir por varios indices de de-
sempeno de interés para los ingenieros de la practica, por ejemplo, uno de los indices
de desempeno méas usados son las distorsiones de entrepiso para varios estados de
desempeno como servicio o estado ultimo. En teoria, la capacidad y la demanda
dependen de la excitacién y de las propiedades estructurales. Si se considera un
desempeno especifico para un sistema estructural en un periodo dado de tiempo, la
demanda queda definida por una funcién altamente incierta que cambia en tiempo
dependiendo de las caracteristicas de la excitacion sismica durante ese tiempo ya
que la capacidad es primordialmente una propiedad del sistema para un tipo de ex-
citaciones dado, la cual también es incierta. Es comun utilizar la respuesta maxima

o la fuerza maxima en un periodo dado de tiempo como una demanda variable.

2.2.1. Fuente Sismica

Para un periodo de tiempo especifico, el estudio probabilista de una demanda sismica
para un sistema y en un sitio dados puede venir de diferentes eventos sismicos
ocurridos en diferentes tiempos y de diferentes magnitudes, distancias focales y la
geometria de las superficies de ruptura y sus caracteristicas. La aleatoriedad y la
incertidumbre de los parametros mas importantes se describen a continuacion.

Ocurrencia en el tiempo de eventos sismicos

La ocurrencia aleatoria en el tiempo de los eventos sismicos se puede modelar por
un proceso aleatorio, desde la simple secuencia de Bernoulli o un proceso de Pois-
son, hasta el mas complejo proceso de Markov. Estos modelos permiten calcular la
probabilidad del nimero de ocurrencias en un periodo de tiempo. Los modelos de
Bernoulli o Poisson son modelos que no dependen del tiempo, es decir, modelos que
no tienen memoria en el sentido que la probabilidad de ocurrencia del niimero de
eventos sismicos generados dependen solamente del intervalo de tiempo considera-
do y son independientes de los eventos que han sucedido anteriormente. El tinico
parametro en estos modelos es la probabilidad anual de ocurrencia. A pesar de las
anteriores consideraciones que restringen a los modelos, su formulacion es robusta
y son los mas comunmente usados, y de los cuales se deriva el concepto de periodo

de retorno. El periodo de retorno es cominmente usado sin ningiin comentario re-
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specto a la consideracion que se hace de que los modelos de donde es obtenido son
independientes del tiempo.

Localizacion del epicentro

La localizacion exacta del epicentro en un sismo futuro es desconocida. Modelos
de distribucién espacial aleatoria se pueden usar para este propdsito. Por ejemplo,
anteriormente se han utilizado modelos de linea o de area donde se considera que el
epicentro sigue cierta distribucién sobre una linea o sobre una regién bien definida.
Tales distribuciones se pueden obtener basandose en las estadisticas de ocurrencia
registradas de eventos pasados. Por ejemplo, para el caso de utilizar el modelo de
Poisson, se puede expresar la media de la tasa de ocurrencia de eventos futuros
por unidad de drea como una funcién de su localizacién (z,y) o como (I) como
funcion de la longitud que define la fuente. Entonces se puede evaluar la probabilidad
de ocurrencia de varios eventos dentro del area o a lo largo de la linea. La tasa
de ocurrencia de eventos en una determinada region, la magnitud aleatoria y la
distribucion espacial del epicentro dada la ocurrencia en tiempo, se puede usar para

modelar la aleatoriedad temporal y espacial de eventos futuros.

Superficie de ruptura

Existen muchos pardmetros aleatorios que describen la fuente como son el tamano
y la geometria de la superficie de ruptura, la caida de esfuerzos y la variacion en
los deslizamientos dentro de la superficie pueden ser también factores importantes
de considerar. Los efectos de la aleatoriedad de estos parametros son, hasta cierto
punto, tomados en cuenta en las ecuaciones de atenuacién y rara vez considerados
explicitamente en los andlisis sismicos. La excepcion es cuando se simulan eventos

sismicos de gran magnitud de forma individual.

Propagacion y efectos de sitio

Cuando las ondas sismicas se propagan desde la fuente a través de las rocas o suelos,
hasta la superficie en el sitio de interés, se genera un efecto de atenuacién o am-
plificacion, incrementandose con esto, la incertidumbre de la magnitud real de las
ondas sismicas. Los efectos de muchos otros parametros asociados con la fuente gen-

eralmente se incluyen en un modelo de atenuacién. Como resultado, la aleatoriedad
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en el modelo de atenuacién es generalmente grande, teniendo como resultado dis-
persiones de atenuacion para varias intensidades de movimientos sismicos como son
las aceleraciones espectrales y la velocidad, todo esto basado en los desplazamientos

que se generan en las distintas fuentes.

Excitacién sismica y respuesta estructural

La demanda sobre una estructura en un determinado periodo de tiempo futuro, son
los movimientos del suelo y las respuestas estructurales que ellos producen. Estos
son funciones impredecibles y aleatorias en el tiempo. En teoria, estos movimientos
pueden ser modelados por un proceso aleatorio continuo cuyos parametros dependen
de la fuente, la propagacién, el sitio y las propiedades estructurales. La excitacion
del terreno dada la ocurrencia de un sismo en el futuro, es por lo tanto un proceso
aleatorio continuo en el tiempo que depende de una magnitud m, una distancia r
y de las condiciones del sitio, es decir a (t—m,r.s). La respuesta estructural es,
por lo tanto, también un proceso aleatorio que depende de la excitacion y de las
propiedades estructurales. A pesar que estos modelos de procesos aleatorios, tanto
para la excitacién sismica como para la respuesta estructural se han desarrollado
con base en la teoria de procesos aleatorios y en el método de vibraciones aleatorias,
la no estacionariedad en la excitacién y la no linealidad de respuestas dinamicas de

los sistemas, hacen dificil estas consideraciones tedricas para sistemas reales.

Medidas de intensidad de la excitacidon sismica

En la evaluacién del desempeno, las demandas en la respuesta estructural estan
generalmente descritas en términos de las maximas respuestas tales como el de-
splazamiento global maximo, maximas distorsiones de entrepiso o la disipacion de
energia durante un evento sismico. Estas demandas se pueden considerar como vari-
ables aleatorias y su valor maximo anual o simplemente, el valor maximo en un
determinado periodo de tiempo de los cominmente usados. La incertidumbre en
estas variables se puede definir basdandose en las propiedades estructurales asi como
también en las de la fuente, la propagacién de las ondas y las caracteristicas del
sitio. Para simplificar el problema, los ingenieros han tratado de encontrar algunas
medidas de intensidad sismica claves que estén correlacionadas con la demanda es-
tructural. La aceleracion méxima del suelo, la velocidad y el desplazamiento han
sido parametros que tradicionalmente se usan para este proposito. Desafortunada-
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mente, estds medidas muestran poca correlaciéon con la respuesta estructural ya que
las propiedades estructurales no estan consideradas. Luco y Cornell (2007) exami-
nan un numero de medidas de intensidad que reflejan las propiedades estructurales
tales como el periodo fundamental y el amortiguamiento, los cuales se obtuvieron
de un extenso andlisis de regresion hecho para estructuras de acero con diferentes
disenos y configuraciones bajo distintos registros obtenidos de diferentes eventos
sismicos. Esos resultados muestran que la aceleracion espectral o desplazamientos
espectrales para el periodo fundamental de la estructura con un amortiguamiento
del 5% del critico generalmente arrojan buenos resultados. Para incorporar los efec-
tos de los modos superiores de vibrar y de la respuesta inelastica, se han creado
nuevas formas de medir la intensidad de la respuesta estructural, ésta consiste en la
combinacion de la aceleracion o del desplazamiento correspondiente al primer modo
y al segundo modo asi como también la combinacién de la aceleracion elastica e
inelastica correspondientes al primer modo. Estos resultados son ain mejores que
los obtenidos cuando se utiliza solamente la respuesta elastica correspondiente al
periodo fundamental de la estructura. Para considerar los efectos bidireccionales de
la excitaciéon, Wang y Wen (2000) proponen un desplazamiento espectral bidirec-
cional que se define como el maximo de la suma de los vectores de desplazamiento
en las dos direcciones principales de los dos periodos fundamentales principales de
la estructura.

2.2.2. Analisis de peligro sismico

La incertidumbre en la excitacion sismica se puede describir aproximadamente en
términos de una variable aleatoria de diferentes intensidades como la aceleracién
espectral maxima en un determinado lapso de tiempo. La probabilidad de excedencia

de tal variable aleatoria se conoce generalmente como la curva de peligro sismico.

Existen procedimientos que permiten evaluar las aceleraciones espectrales para difer-
entes periodos correspondientes a una probabilidad de excedencia dada. El espectro
resultante se conoce como espectro peligro uniforme (FRPU), el cual define la tasa
de excedencia de la respuesta estructural y mediante el cual se puede describir de
una forma eficiente el peligro sismico y la demanda generada por un movimiento del
suelo en la estructura ya que la respuesta de una estructura elastica correspondiente
a una probabilidad de excedencia dada se puede definir facilmente usando cualquier

método de superposiciéon modal.

10
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Para sistemas que presentan un comportamiento no lineal, el FRPU no se aplica
directamente ya que la superposicién modal no es valida. A pesar de que se han
hecho grandes esfuerzos por extender la aplicacion del ERPU a sistemas no lineales.
Basandose en las investigaciones realizadas en un extenso niimero de sistemas de un
grado de libertad (1GDL) bajo diversos registros sismicos, diversos investigadores
(Nassar y Krawinkler, 1992; Miranda y Bertero, 1994; Collins et al., 1996) han
obtenido espectros inelasticos de peligro uniforme. Asi también, se han desarrollado
reglas empiricas para que los espectros de peligro uniforme inelasticos se obtengan a
partir de espectros eldsticos de peligro uniforme (Miranda y Bertero, 1994; Quiroz,
2004). Los espectros de peligro uniforme proporcionan para una relacién de ductili-
dad dada de un sistema de un grado de libertad y un periodo dado, una resistencia
de fluencia, correspondiente a una probabilidad de excedencia dada de esa relacion
de ductilidad. Es necesario mencionar que la gran mayoria de las estructuras reales
no se pueden describir adecuadamente por un sistema de 1GDL ya que los efectos de
los modos superiores no se pueden incluir, por lo tanto, la aplicacién de los espectros
inelasticos de peligro sismico es limitada.

2.3. Capacidad estructural y evaluacion de su de-

sempeno

La capacidad estructural se puede definir como la fuerza, el desplazamiento, veloci-
dad o aceleracion maximos que un elemento o un sistema estructural pueden resistir
sin alcanzar un estado limite preestablecido. Por esto, la capacidad estructural de-
pende de las propiedades de los materiales, de las dimensiones de los elementos, de
la configuracién estructural, del estado limite que se considera, de los métodos y
modelos que se utilizan para definir dicha capacidad y de la naturaleza e intensidad
de la demanda sismica a la que se encuentre sujeta. Por lo tanto, al igual que dicha
demanda, las incertidumbres (aleatorias y epistémicas) son caracteristicas impor-
tantes que deben tomarse en cuenta en la evaluacion de la capacidad y por lo tanto,
es necesario considerarlas.

2.3.1. Propiedades de los materiales

La capacidad de los elementos y sistemas estructurales depende directamente de

las resistencias de los materiales, las cuales son inevitablemente aleatorias. Esta

11
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aleatoriedad se puede modelar mediante una variable aleatoria definida a través
de datos de pruebas experimentales. Para esto, es comun utilizar los dos primeros
momentos, es decir, la media y la desviacion estandar para describir el valor central
y su variacion. La resistencia real de los materiales de un elemento dado puede
diferir de forma significativa de los valores nominales que se usan para el calculo
de la capacidad del elemento estructural. Obviamente, esta variabilidad depende
del material, del proceso de fabricacion y de los métodos de ensaye utilizados para
obtener el valor real. En general, la variabilidad en elementos de mamposteria o
madera es mucho mayor que aquella que se presenta en elementos de concreto, y

mas aun, que en elementos de acero.

2.3.2. Incertidumbre en la capacidad de sistemas estruc-

turales

La descripcion de la incertidumbre del comportamiento de sistemas estructurales
ante excitaciones dinamicas es mas compleja que para elementos estructurales, ya
que un sistema estructural consiste de muchos elementos estructurales y su compor-
tamiento depende de la interaccién que existe entre estos, especialmente cuando el

sistema presenta un comportamiento dentro del rango no lineal.

Los estados limite (niveles de desempeno) mas comunmente usados son aquellos que
corresponden a diferentes niveles de dano. Como un ejemplo, se tienen los niveles de
desempenio que propone el documento Vision 2000 (SEAOC, 1995) en funcién del
dano ocurrido en las estructuras: completamente operacional (despreciable), opera-
cional (ligero), seguridad de vidas (moderado), colapso incipiente (severo) y colapso
(total); donde cada nivel de desempeno se relaciona con un nivel de respuesta es-
tructural indicado, para el caso de edificios, por un nivel de distorsion de entrepisos
temporal y uno permanente. Por lo tanto, para este caso en especial, la incertidum-
bre en la capacidad estructural se puede definir en términos de la capacidad de
distorsiones de entrepiso para diferentes niveles de desempeno, como la capacidad
media de distorsiéon y su coeficiente de variacién. Estructuras hechas de diferentes
materiales, configuraciones y disenos, tendran diferentes limites en su capacidad
de distorsion de entrepiso. Ademas, para determinar dichas capacidades de distor-
sién se debe tener presente que el analisis involucrado es una combinacion entre

conocimientos analiticos y la experiencia del disenador.
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2.3.3. Cddigos y normas

A pesar de que en los reglamentos actuales se ha considerado la incertidumbre
de las acciones sismicas dentro del area del diseno sismico definida por la tasa de
excedencia de la intensidad sismica, en la gran mayoria de los procedimientos que
aparecen en los reglamentos de diseno, la incorporacion de las demas incertidumbres
se hace seleccionando una demanda sismica de diseno definida en términos de una
probabilidad de ocurrencia, esta demanda sismica se usa en conjunto con una serie de
factores que involucran la influencia del periodo estructural, las condiciones de suelo,
el comportamiento ineldstico, la importancia de la estructura a disenar, etc. Estos
factores se determinan con base en el analisis, el juicio y la experiencia del disenador,
y muchas veces, se evalian de tal forma que las demandas sismicas que se obtienen
no varian de forma significativa de aquellas que se obtendrian con procedimientos
convencionales. Por lo tanto, a pesar de la simplicidad y la facilidad de ponerlo en
practica, existe una gran desventaja de los resultados obtenidos con este tipo de
consideraciones, pues la confiabilidad del diseno obtenido es dificil de cuantificar o

simplemente, queda indefinida.

En las nuevas tendencias del diseno sismico, el analisis de probabilidad de ocurrencia
de un estado limite consiste en determinar la capacidad estructural requerida para
obtener una determinada probabilidad ante un conjunto de estados limite. Estos
procedimientos representan un gran paso hacia la meta final de poder tomar en
cuenta de una forma explicita las incertidumbres tanto en la capacidad como en la
demanda y su aparicion en las normas y cédigos. A pesar de este avance, existen otras
preguntas por resolver relacionadas con el disenio sismico, algunas de ellas son las
referentes a cual es la seguridad que ofrece este diseno y cémo se deberian establecer
las curvas de desempeno esperado basadas en la probabilidad de ocurrencia de un
nivel de desempeno establecido.

Un elemento de suma importancia en los procedimientos de diseno es la seleccion
de los niveles de desempeno y la probabilidad de ocurrencia aceptable asociada a
ellos para poder definir la probabilidad de excedencia para cada uno de los difer-
entes peligros a los cuales va a estar expuesta la estructura durante su vida 1util.
Por ejemplo, en zonas donde los eventos sismicos y los huracanes representan un
peligro para las estructuras, jseria correcto emplear una probabilidad uniforme de
ocurrencia para el diseno contra cada una de estas acciones?. La seleccion de niveles
de peligro para el diseno y los requisitos a cubrir respecto al desempeno estructural

siempre han estado sujetos a la experiencia y juicios del disenador y no con base en
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el propio desempenio estructural definido en funcién de indices de desempeno como
la ductilidad, los desplazamientos o las distorsiones de entrepiso.

2.4. Ingenieria sismica basada en desempeno

Resultados de la evaluacion del desempeno de estructuras durante sismos destruc-
tivos recientes en diferentes partes del mundo han mostrado que los reglamento de
diseno sismico actuales no siempre proporcionan un nivel de seguridad adecuado
debido a que las recomendaciones de diseno no garantizan los niveles de desempeno
que una estructura deberia desarrollar cuando se encuentra sujeta a las demandas de
diseno. Debido a esto, la tendencia de los nuevos procedimientos de diseno sismico
enfatiza el control del desempeno estructural proponiendo varios objetivos de diseno
sismico a través de diversos niveles de desempeno asociados con varios niveles de

disenio sismico.

Es importante mencionar que los procedimientos de diseno sismico por desempeno
usan el mismo concepto de diseno estructural que ha sido empleado durante muchos
anos en la mayoria de los reglamentos de construccion alrededor del mundo. En estos
reglamentos, los niveles de desempeno comunmente usados han sido para resistir

sismos frecuentes sin dano estructural y sismos extraordinarios evitando el colapso.

La diferencia basica entre los procedimientos de diseno que emplean la filosofia del
llamado Diseno Sismico Basado en Desempenio (DSBD) y los métodos de diseno
previos, es el uso de objetivos de diseno especificos, asi como el empleo de niveles de
desempeno basados en indices que representan de mejor manera el comportamiento

de las estructuras, de su contenido y de sus elementos no estructurales.

Los criterios actuales utilizados para el diseno de estructuras resistentes a sismos,
permiten que se disipe parte de la energia inducida por los sismos a través de in-
cursiones en el rango no lineal de comportamiento de los elementos estructurales, es
decir, se acepta que las estructuras experimenten algin tipo de dano bajo la accién
de sismos intensos. Para ello, las normas de diseno sismico actuales se basan en
espectros elasticos de diseno reducidos para obtener espectros inelasticos de diseno,
este procedimiento presenta el inconveniente de que los espectros de diseno son en-
volventes de las demandas sismicas maximas medidas en funcién de su intensidad,
sin proporcionar informacién sobre la relaciéon de estas demandas sismicas con las

medidas de desempenos reales a las que estard sometida una estructura. Actualmente
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existen diferentes maneras de obtener espectros inelasticos derivados de espectros
elasticos, estos procedimientos se basan en métodos numéricos, lo cual nos permite
obtener las demandas reales de resistencia que una estructura requiere para lograr

cierto nivel de desempeno.

2.5. Diseno sismico basado en desempeno

Este trabajo utiliza conceptos de DSBD como los propuestos por Vision 2000 (SEAOC,
1995), el cual formalizé un marco tedrico de diseno basados en desempeno en los
Estados Unidos. Este documento utiliza explicitamente el concepto de objetivos de
diseno, el cual relaciona en un proceso de diseno, los niveles de desempeno y diseno

sismico.

En el documento Vision 2000, los niveles de desempeno, conocidos como estados
limite en los reglamentos actuales, son la representacién del estado de dano maximo
aceptado en una estructura. Por su parte los niveles de diseno sismico representan
el nivel de peligro sismico del sitio donde se ubicarad la estructura. Los niveles de
peligro sismico estan representados por el periodo de retorno o la probabilidad de

excedencia de cierta intensidad sismica especifica.

Las definiciones anteriores se ilustran en la matriz de objetivos de diseno para edifi-
cios, fig. 2.1, la cual fue propuesta por el comité Visién 2000 (SEAOC, 1995). Cada
una de las casillas de esta matriz representa un objetivo de diseno formados por
un nivel de desempeno y un nivel de diseno correspondiente a la probabilidad de
excedencia de una intensidad sismica, fig. 2.1. Sin embargo, empleando estos niveles
de diseno, no se tiene informacion alguna sobre la tasa de excedencia de los niveles

de desempeno para los que se esta disenando la estructura.

Para corregir la deficiencia mencionada previamente, en esta tesis se propone el
uso de objetivos de desempeno correspondientes a parejas formadas por niveles de
desempeno, contra niveles de diseno sismico asociados a tasas de excedencia de los

niveles de desempeno correspondientes.

Empleando la modificacién propuesta, es necesario obtener espectros de diseno sismi-
co basados en desempeno para un objetivo de desempeno establecido. Estos espectros
seran de peligro uniforme, ya que corresponden a una tasa de excedencia uniforme

para los niveles de desempeno propuestos.
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Figura 2.1: Matriz de objetivos de diseno sismico basados en desempeiio, Vision 2000
(SEAOC, 1995).

En esta tesis se utiliza un indice de desempeno para caracterizar los niveles de
desempeno, el cual corresponde a la ductilidad de desplazamientos que se define como
la relacion del desplazamiento maximo espectral y el desplazamiento de fluencia de la
estructura, ademas, la incertidumbre en propiedades estructurales tanto dinamicas
como mecanicas, esto es, se involucra la aleatoriedad del periodo fundamental de
vibrar, de la resistencia lateral y de la sobrerresistencia en la determinacion de la
excedencia del nivel de desempeno dado un escenario sismico definido por el peligro

sismico de un sitio.
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Simulacion sismica

3.1. Peligro sismico

El peligro sismico es un parametro que cuantifica la ocurrencia de futuros eventos
sismicos y las acciones sismicas asociadas que pueden tener efectos negativos en la
infraestructura, las vidas humanas y las actividades que estos desarrollan. El peligro
sismico se expresa en términos de la probabilidad de que el valor de un determina-
do pardmetro (aceleracién, desplazamiento, velocidad) se exceda en un periodo de
tiempo; e. ¢g. una probabilidad del 10 % de exceder en 50 anos un determinado valor

dado de aceleracidn.

Hasta el momento, no ha sido posible predecir los fenémenos sismicos de una forma
determinista, por lo tanto es necesario recurrir a modelos probabilistas que permitan
predecir la futura actividad sismica en términos de probabilidades. La validez de
los resultados obtenidos depende de la cantidad y calidad de los datos empleados.
La informacién sobre los eventos sismicos y su generacién es ain muy escasa, con
muy pocos registros sismicos disponibles debido a que el registro de los mismos
comenzo6 al finalizar el siglo XIX, periodo relativamente corto en términos de la
escala de tiempo involucrada en los procesos tectonicos, los cuales abarcan periodos
de miles y millones de anos. De modo que la extrapolacién hacia el futuro a partir de
datos recolectados en un plazo muy corto no esta libre de incertidumbres, las cuales
se incrementan debido a los parametros que se utilizan en los modelos probabilisticas

y las hipétesis adoptadas sobre la sismicidad y las leyes de atenuacion.

Estudios tempranos sobre la estimacion de pérdidas debidas a sismo especificaban el
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peligro sismico en funcién de la Intensidad de Mercalli Modificada (IMM), reciente-
mente, se han hecho estudios donde se han adoptado espectros de seudoaceleraciones,
seudovelocidades o desplazamientos espectrales, ya que estos describen de una mejor
forma el efecto de los movimientos sismicos en el comportamiento e integridad de las
estructuras, sin embargo, a pesar de que las seudoaceleraciones o seudovelocidades
espectrales son los pardametros mas utilizados en la ingenieria sismica, éstos no pare-
cen ser los mejores parametros que caracterizan el peligro sismico real. A pesar de
que la IMM es relativamente mas clara en este concepto, las metodologias para la
estimacion de pérdidas se deben desarrollar de tal forma que el peligro, los riesgos
y las pérdidas puedan ser entendidos tanto por los ingenieros encargados del disefio
como por los duenos de las estructuras y los usuarios de las mismas.

Desafortunadamente, informaciéon sobre las medidas de la incertidumbre que se
necesitan considerar para llevar a cabo un andlisis sismico probabilista (ASP) no
esta disponible en muchos de los casos. Por ejemplo, las incertidumbres epistémicas
asociadas a las curvas de peligro sismico que representan un estimado de la medi-
ana del peligro para un sitio en especifico para una seudoaceleracion espectral dada
no es suficiente para conocer el comportamiento de una estructura ante estas ac-
ciones, pues en la definicion de dichas curvas no se toman en cuenta las propiedades
estructurales. Ademas, las incertidumbres epistémicas asociadas a este peligro son
muchas, especialmente aqui, en México, donde no ha sido posible definir de una
forma adecuada todas las fuentes potenciales de sismos intensos. El impacto de una
incertidumbre tan grande en el proceso de toma de decisiones solamente se puede
especular, pero de todas formas, este seguird siendo muy grande.

Para disminuir en lo posible estas incertidumbres, es importante definir las fuentes
conocidas y su patrén de generacién de eventos sismicos, aun con la poca informacion
con la que se cuenta. Con base en lo anterior, diversos investigadores han definido
dos modelos de ocurrencia principalmente, uno correspondiente a un proceso de
Poisson y el otro denominado del Temblor Caracteristico (Singh et al., 1981), en
este trabajo se hablara del tltimo, ya que se considera es el mas realista para definir
el peligro sismico del sitio de interés.

3.1.1. Modelo de Poisson

La metodologia para evaluar el riesgo sismico generalmente se basa en el proceso

de Poisson, el cual supone que los eventos, al menos, los movimientos fuertes, se
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producen de un modo aleatorio e independiente, es decir, los tiempos de ocurrencia,
las coordenadas de las fuentes y las magnitudes son variables mutuamente indepen-
dientes. Es decir, la ocurrencia de un evento no tiene influencia en la ocurrencia de
otro, y la probabilidad de que dos eventos sucedan en el mismo sitio y al mismo

tiempo, es casi cero.

En su forma més general, el proceso de Poisson se puede expresar como:

e (At)
Pi(t) = — (3.1)
donde P,(t) es la probabilidad de ocurrencia de n eventos en un intervalo de tiempo
t y X es la tasa o frecuencia media de ocurrencia por unidad de tiempo.

La ecuacién anterior da la probabilidad de que ocurran n eventos en un periodo de
tiempo t. para obtener la probabilidad de tener al menos un evento en el mismo
intervalo de tiempo ¢, se puede emplear la siguiente expresion:

Pl)=1—-e (3.2)

Si se requiere conocer el nimero de eventos de magnitud mayor a M, se utilizan las

expresiones que definan las relaciones de recurrencia como son

log N(M) =a — M (3.3)

donde N (M) es el nimero de eventos de una magnitud mayor que M por unidad de
tiempo y a v 3 son coeficientes sismicos que dependen de cada regién; la magnitud
M se expresa en la escala de Richter. Para cada fuente sismica se determinan en
esta forma los coeficientes a y 3 que definen la tasa media de actividad sismica de
la fuente.

Normalizando esta expresion con respecto al tiempo y al area o a la longitud que
define a una fuente en particular, se obtiene que

log N'(M) =o' — BM (3.4)
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donde N'(M) es la tasa media normalizada del nimero de eventos de magnitud
mayor a M por unidad de tiempo y por unidad de drea o longitud; o = —In(AT)
para una fuente de drea A. o/ = o — In(LT) para una fuente de linea. A se define en
términos de grados de latitud y longitud; L es la longitud de la fuente en términos
de grados de latitud y longitud y T es el lapso durante el cual se obtuvieron los
datos. De esta forma, el nimero medio de eventos con magnitud mayor a M, para
una unidad de area o longitud, y por unidad de tiempo esta dado por la relacién

N'M) = e =M (3.5)

donde N'(M) es equivalente a A. Sustituyendo esta equivalencia en la ec. 3.5, se

tiene que

e[fezp(a/Jr,BM)t] [—exp(a’+BM)t]™

Po(t) = (3.6)

n!

Sustituyendo las relaciones de recurrencia normalizadas en la expresion que define
el modelo de ocurrencia de Poisson y tomando en cuenta el tipo de fuente, se tiene
que

el=N'(m)t][=N'(m)t]"

P(M >m,t) = (3.7)

n!

donde P(M > m,t) es la probabilidad de que ocurran n eventos de magnitud M

mayor a m en un periodo de tiempo t.

3.1.2. Modelo del temblor caracteristico

Los tiempos entre grandes eventos de subduccion muestran claramente que el proceso
que les da origen no se puede modelar como un proceso de Poisson. El proceso
se puede visualizar como constituido por periodos de acumulacion de energia de
deformacién por efecto de la subduccién de la placa y su repentina liberacion durante
un temblor. Después de un temblor, es necesario un nuevo periodo de acumulacion

de energia hasta que se sobrepase la resistencia de las rocas dando lugar a un nuevo
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temblor. Surge entonces la nociéon de brecha sismica para designar a un segmento
del area de contacto entre las placas en el cual no se ha producido un temblor
de importancia en un lapso relativamente grande. Los grandes temblores que han
ocurrido recientemente se han generado en sitios considerados como brechas sismicas.
Entre ellas, destaca la brecha sismica de Guerrero, en cuya zona noroeste (desde
Petatldan hasta cerca de Acapulco) no se han generado grandes temblores en los
ultimos 80 anos, y cuya porcién sureste (desde Acapulco hasta Ometepec) no ha
dado lugar a eventos importantes desde los terremotos de 1957 y 1962. La nocién de
brecha sismica y la naturaleza no poissoniana de la ocurrencia de temblores hace que,

en general, el riesgo sismico crezca con el tiempo que ha transcurrido sin temblar.

Existe un consenso general en la comunidad cientifica de que actualmente la zona de
mas alto potencial sismico en el pais es la costa de Guerrero (Singh et al., 1981). En
esta region ocurrieron grandes temblores en 1899. Después de esta intensa actividad,
han ocurrido pocos sismos en la zona. Teniendo en cuenta que los datos del siglo
XIX no son confiables, Singh y Ordaz (1994) evalian un déficit anual de momento
sfsmico para esta brecha con valores comprendidos entre 15 y 20210%" dinas-cm.
Un momento sismico acumulado de 10 a 20x10?" dinas-cm puede generar 1 6 2
terremotos de M = 8, o bien, de 2 a 4 sismos de M = 7.8.

Debido a lo anterior, es necesario disenar las nuevas estructuras y evaluar las ya exis-
tentes con demandas sismicas que representen la magnitud de estos posibles eventos
sismicos, de tal forma que la seguridad y el desempeno de estos sea el esperado
por los disenadores, duenos y usuarios. Con la finalidad de lograr dicho objetivo y
debido a la falta de registros sismicos con estas caracteristicas, es necesario realizar
simulaciones de los registros que estos eventos pueden producir de tal forma que se
puedan desarrollar y aplicar nuevos métodos de diseno y evaluacién estructural.

3.2. Simulacién de registros sismicos utilizando

funciones de Green empiricas

El acelerado desarrollo que en las tdltimas décadas han tenido los métodos aproxi-
mados de evaluaciéon y diseno sismico basados en resultados de anélisis no-lineales
ha mostrado la necesidad de contar con suficientes registros sismicos o senales sim-
uladas confiables que sean de utilidad para probar y aplicar estos nuevos métodos.
A pesar del gran avance en la tecnologia de registro de movimientos sismicos del
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terreno con buena precision y el incremento de estaciones de registro y de redes
acelerograficas, el nimero de registros disponibles con las caracteristicas requeridas
por investigadores e ingenieros que desarrollan o usan estos métodos de evaluacién
y diseno sismico no es suficiente. Debido a esto, en el pasado reciente se han de-
sarrollado una variedad de métodos de simulaciéon de movimientos sismicos con la

finalidad de generar catdlogos completos de registros sismicos en sitios de interés.

En la actualidad, la mayoria de los métodos para simular registros de movimientos
del terreno se basan en procesos de regresion, cuantitativos, empiricos o estocasticos
que independientemente de cémo se describan, su formulaciéon involucra muchas
consideraciones que requieren de parametros geofisicos no necesariamente conocidos,
lo cual se convierte en un problema para las personas que no estan directamente

relacionadas con esta area de conocimiento.

Uno de los métodos mas aceptados es el método de la funciéon de Green empirica
ya que este considera tanto la incertidumbre y la fisica de la fuente asi como su
patron de propagacion. En la aplicacion de este método, la transformada de Fourier
del espectro de aceleraciones de una senal originada en una fuente se define usando
solamente una frecuencia de esquina, sin embargo, estudios recientes han mostrado
que el espectro de aceleraciones de la fuente se puede describir de mejor forma por

un espectro empirico caracterizado por dos frecuencias de esquina.

Frecuencia de esquina

En sismologia, una frecuencia de esquina se define como aquella donde el espectro de
amplitudes de Fourier suavizado de un registro sismico cambia su pendiente. Esta
frecuencia de esquina es una propiedad del espectro de Fourier relacionada con las
caracteristicas de la fuente. Generalmente, el espectro de Fourier de desplazamientos
de un registro sismico tiene la forma que se presenta en la fig. 3.1, en ella se aprecia
que esta se puede aproximar como una funcién constante en bajas frecuencias misma
que decae como w2 en altas frecuencias.
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Figura 3.1: Definiciéon de frecuencia de esquina.

3.2.1. Simulacion sismica con la fuente descrita por una fre-
cuencia de esquina y un esquema de suma aleatoria

de una sola etapa

El procedimiento de simulacién propuesto en este trabajo es una variante del método
original de Hartzel (1978), donde una sefial sismica en un sitio particular se simula
como la suma pesada de senales producidas en fuentes elementales en las que se
divide la fuente. Hartzel (1978) propone utilizar una senal base o funcién de Green
empirica la correspondiente a un registro de un sismo de pequena magnitud registra-
do en el mismo sitio que incluye de una manera implicita los efectos de trayectoria
y de atenuacion de las ondas sismicas, asi como los efectos de sitio, minimizando de
esta manera las incertidumbres asociadas a estas variables. Joyner y Boore (1986)
proponen para la construccién de un evento simulado un esquema de suma de con-
tribuciones de estas fuentes elementales con tiempos de ruptura definidos por una
funcién de densidad de probabilidades fdp uniforme a lo largo de la duracién del
evento sismico, sin embargo, el uso de esta distribucién da lugar a senales con es-
pectros que presentan huecos en los espacios vecinos a las frecuencias de esquina y a
sus multiplos enteros. Wennerberg (1990) mejora el esquema de suma propuesto por
Joyner y Boore usando una fdp que define el retraso de los tiempos de ruptura y que

elimina los huecos en las frecuencias del espectro del evento simulado. Sin embargo,
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este autor hace ver que su aproximacién sobreestima la region de altas frecuencias
del espectro. Con base en lo anterior, Ordaz et al. (1995) derivan una fdp del retraso
de los tiempos de ruptura que, de acuerdo con el procedimiento de suma original
de Joyner y Boore (1986), produce historias sintéticas de aceleraciones en el tiempo
que, en promedio, concuerdan con la ley de escalamiento w? en todo el rango de fre-
cuencias, (Aki, 1967). Estos autores consideran que la informacion que se requiere
para obtener un registro sintético del movimiento del terreno esperado en el mismo
sitio de un sismo con un momento sismico My, y una frecuencia de esquina we., el
cual se origina en el mismo sitio y tiene el mismo mecanismo focal que un sismo
de pequena magnitud a,(t), con momento sismico My, y frecuencia de esquina wes
obtenido en el mismo sitio en el que se desean simular las senales, son, ademas del
registro del sismo pequeno, los momentos sismicos y la caida de esfuerzos del sismo

de pequena magnitud y del sismo a simular.

Considerando que la fuente del evento objetivo (a simular) estd dividida en N de
celdas de igual tamano, que la j-ésima celda se rompe en un tiempo t;, y que la
senal £a4(t) que genera tiene un espectro de Fourier £ A (w) senal resultante A, (w)

se puede definir mediante la siguiente ecuacién (Joyner y Boore, 1986):

Ac(w) = EAy(w) 3 e (3.8)

Jj=1

Ordaz et al. (1995) muestran que si los ¢;’s son aleatorios, independientes e igual-
mente distribuidos con una fdp p(t), el valor esperado de |A.(w)|* estd dado por

E[|Ac()]’] = E|As(@)P[N + (N* = N)| P(w)[’] (3.9)

donde P(w) es la transformada de Fourier de p(t) y la esperanza de la relacién

espectral de Fourier entre la senal simulada y la senal original dada por

ro) = |22 < o - WP (3.10)

Por definicién, si la frecuencia es igual a cero, entonces P(0) = 1, por lo tanto,

R(0) = N . Por otro lado, si |P(w)]| tiende a desaparecer cuando w — 0o, entonces
R(c0) = N/2,
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El considerar que la fuente sigue el modelo w? implica que la relacién espectral entre
el evento objetivo y el sismo de pequena magnitud, H(w), sea

o MOe
B MOS

H(w) (3.11)

1+ (w/wes)?
1+ (w/wee)?

Para cumplir con las condiciones anteriores, el niimero de celdas en que se divide la
fuente debe estar dado por

M[)e : Aae )
N = 12

y el factor de escala por

o MOe ) AO-e %
§= <M08> <A0—5> (3.13)

donde Ao es la caida de esfuerzos, la cual esta relacionada con la frecuencia de

ol

W=

esquina w, por (Brune, 1970)

Ao\’
_ 6
w=2714.9 x 10 ﬁ( ) (3.14)

0

donde [ es la velocidad de las ondas s en km/s, M es el momento sismico en dina-
cm y Ao es la caida de esfuerzos expresada en bares. Con los valores de N y &
dados en las ecs. 3.12 y 3.13 | el esquema de suma arroja un escalamiento correcto
tanto en bajas como en altas frecuencias. Sin embargo, para frecuencias intermedias,
R(w) depende de P(w) y por lo tanto, depende de la seleccién de la distribucién de
probabilidad de los retrasos de los tiempos de ruptura p(t). Si se requiere que el
modelo de escalamiento se cumpla para todas las frecuencias, entonces H(w) debe
ser igual a R(w) para todas las frecuencias, por lo tanto, igualando las ecs. 3.10 y

3.11 se tiene que
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1+ a(w/wee)?
1+ (w/wee)?

(3.15)

2
2wz,

2 2
Wee + Wes

Por lo que, imponiendo la condicién de que P(w) debe ser real y, de acuerdo a
Wennerberg (1990), la fdp del retraso de los tiempos de ruptura correspondiente a

una frecuencia de esquina esta dada por

1 ce
/ VIt alw/e) oy, (3.16)
27r

1+ (w/wee)?

Se observa que p(t) se extiende hasta infinito en ambos extremos, por lo tanto, los
tiempos de ruptura pueden ser negativos. Ademds, no existe una probabilidad cero
de que el tiempo total de ruptura de la simulacién sea mayor que la duracion de la
ruptura Ty = -2 (Hanks y McGuire, 1981). Por otro lado, para una simulacién, el
nimero relatlvo de sub-eventos que ocurren fuera de la ventana de ruptura esperada
Ty es muy pequeno, sin embargo, si p(t) se truncara para excluir todas los tiempos
de ruptura de una cierta ventana, entonces se podrian generar ”huecos” en algunas
frecuencias en el espectro del evento objetivo (Ordaz et al., 1995).

3.2.2. Simulacion sismica con la fuente descrita por dos fre-
cuencias de esquina y un esquema de suma aleatoria

de una sola etapa

Debido a que el considerar una sola frecuencia de esquina en el espectro de desplaza-
mientos de la fuente sismica no conduce generalmente a una buena idealizacion de la
region de frecuencias altas (e.g. frecuencias mayores que 10Hz en la fig. 3.1), Garcia
et al. (2004) muestran que un modelo empirico de fuente descrito con dos frecuencias
de esquina en general lleva a una mejor descripcién de los espectros de los sismos de

subduccion, como aquellos que ocurren en la brecha sismica de Guerrero, fig. 3.2.
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Figura 3.2: Definicion de frecuencia de 2 frecuencias de esquina.

Con la finalidad de mejorar el método de la funciéon de Green empirica para simular
registros sismicos propuesta por Ordaz et al. (1995), en este trabajo se propone que
la fdp del retraso de los tiempos de ruptura se obtenga considerando, en vez de una

sola frecuencia de esquina, dos (Garcia et al., 2004), i.e.,

Alw) = (3.17)

donde w, v wp son las dos frecuencias de esquina que describen la fuente. Para los

sismos mexicanos, w, se define como

we = 27 4.962 x 100 /M4 (3.18)

para eventos sismicos de magnitud mayor a 5.3. Para obtener wy, se requiere que
el nivel espectral de altas frecuencias del espectro de la fuente descrito con dos
frecuencias de esquina, w,w, My, sea igual al nivel correspondiente del espectro de la
fuente descrito solamente con una frecuencia de esquina segin el modelo w?, w?Mj,

por lo tanto, wy se define como
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wy = 21 10528 Acg?/3 /M2t (3.19)

Por lo tanto, el cociente de la senal a encontrar y la senal fuente se define de la

siguiente manera

H(w) = (3.20)

donde A.(w) y As(w) son los espectros de aceleraciones de la senal sismica esperada
y de la senal original. Tomando la definicién de A(w) de la ec. 3.17, se tiene que

w) = w2Moe [ [1 4 (w/was)?] [1 4 (w/whs)?] 1/2

H( ) - w2 M ( [1 + (W/wae)ﬂ [1 + (W/wbe)Q} ) (3'21)
w) = Mo, [1 + (w/wa3)2} [1 + (w/wbs)ﬂ 1/2

H( ) - Mo ( [1 + (W/wae)2:| [1 + (w/wbe)Q] ) (322)

Cuando la frecuencia es igual a cero, se tiene que la relaciéon H(w) es un cociente de

momentos sismicos

MOe
H(0) = 3.23
(0) Mo, (3.23)

y cuando w — 0o

MO@ WaelWbe
H = e 3.24
<OO> MOS WasWbs ( )
No olvidando que se debe cumplir

R(w) = H(w) (3.25)
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Cuando w =0

Mo, 1 My
EN = Mz por lo tanto £ = NME (3.26)
Cuando w — o0
M e ae e
ENYV? = MZ z ZZ (3.27)
va que w, = 2r 4.962 x 100 /MO4* y oy, = 27 10598 Aoy, /M®213 | entonces
Ao g Aoy [ My 1/3
N1/2 = 29aeRTe e 3.28
5 AU(zssAO-l)s (M05> ( )
Sustituyendo la ec. 3.26 en 3.28, se tiene que:
Ao Ao (M, —2/3
N2 e e 3.29
AO-asAO-bs <M08) ( )

Por lo tanto, el nimero de celdas en que esta dividida la fuente que genera el evento
sismico esperado es:

AO-asAO-bs 2 MOe 43
N= <A0a6A0be> (MOS) (330)

Sustituyendo el valor de N (ec. 3.30) en la ec. 3.26, se tiene que:

g_ M[)e AO'aeAO-be ? MOe 43 (3 31)
B MOS AO—G,SAO—I)S MOS .

Por lo tanto, el factor de escala con el que se debe afectar la senal semilla para

obtener el registro sismico esperado sera:
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5 o AO-aeAO'be ? MOe ~L3 (3 32)
B AO—asAo—bs MOs .
Sustituyendo los valores de las caidas de esfuerzos en términos de las frecuencias de

esquina y de los momentos sismicos se tiene que

2
N = WasWhs MOe 4/3 M(]e 43
B WaeWhe MOs MOS

2
N = (M) (3.33)
WaeWbe

por lo tanto
2
5 o WaeWre MOe m3 MOe 43
B WasWps MOS MOS
’ M,
WaelWbe Oe
= 3.34
: (waswbs> (MOS) ( )

Los valores de N y & son correctos si y solo si la equivalencia entre H(w) y R(w)

se cumple para frecuencias intermedias asi como lo hace en las fronteras de las

frecuencias. Asi, de las relaciones entre H(w) y R(w) se tiene

R(w) = &y/N + (N? — N)|P(w)[? (3.35)

por lo tanto:

EVN + (N2 = N)|P(w)]

5 _ Moc [1+ (w/was)?] [1 + (w/wss)?] 1/2
= M()s ( [1 -+ (w/wae)2] [1 + (w/wbe)2]> (336)
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(%%") [twfon?] [rron?]
0s (@ wae o)
|P(w)|2 — [ A/]V 2] ]\17-&- Jwp 2} (337)

Sustituyendo los valores de N y £ en |P(w)| ec. 3.37, la funcién de densidad de
probabilidades del retraso de los tiempos de ruptura de las N celdas, en funcién de
la frecuencia estara dada por:

1 (w2 [+ (/)] (222 ) — 1
P || I all e (3.38)

2
WasWhs _ 1
WaeWpe

Finalmente, la funcién de densidad de probabilidades del retraso de los tiempos de

ruptura se puede expresar de la siguiente forma

2
) -1,
e“tdw  (3.39)

o | 1+ (W/was)?] [1+ (w/wp)?] ( Loe
p(t) = 1 / [ - b ]<

2
- () -1
3.2.3. Aplicacién de la formulacién planteada

Para validar los efectos de las mejoras hechas a la fdp del retraso de los tiempos
de ruptura, se simulan registros sismicos asociados al mismo momento sismico que
el del sismo del 19 de septiembre de 1985 con la nueva fdp y con el procedimiento
original (Ordaz et al., 1995). Se espera que los sismos a simular tengan las mismas
caracteristicas que el registrado en la estacion SCT de la ciudad de México, ubicada

en suelo blando.

Para usar la formulacién anterior en la aproximacién que involucra solamente una
frecuencia de esquina (1FFE), la duracién total de la ruptura, T, se considera igual
a 2m/wece (Hanks y McGuire, 1981). Por otro lado, cuando se consideran dos fre-
cuencias de esquina (2FF), Boatwright y Choy (1992) consideran que la duracién
total debe ser
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T="

(3.40)

wae

Para este ejemplo, la funcién de Green empirica empleada corresponde al registro
del evento sismico ocurrido el 25 de abril de 1989, registrado en la estacién SCT.
Dicho sismo tiene las siguientes caracteristicas

My, = 2.4 x 10% dinas-cm;
Ao = 150 bar;

wes = 0.329 rad/s;

wps = 4.612 rad/s;

wes = 1.235rad/s

Se sabe que el evento a simular tiene un momento sismico My, = 1.58 x 10%®® dinas-
cm. Para enfatizar las diferencias que existen entre usar una o dos frecuencias de
esquina, se simularon 1000 registros sismicos con cada uno de los métodos y para
diferentes caidas de esfuerzos.

El sismo que se pretende simular present6 una caida de esfuerzos de Ao = 25 bares,
con este valor de la caida de esfuerzos se simularon los registros sismicos, siendo los

resultados los que a continuacién se presentan

Tabla 3.1: Datos para simulaciéon con Ac = 25 bares.

1FE oFF
Wae [rad/s| - 4.916 x 1092
wye [rad/s] - 5.734 x 10792
Wee [rad/s] | 1.679 x 107 B}
Tp [s] 37.42 63.91
§ 0.02269 0.02269
N 2909 2009

Como se observa en la fig. 3.3, las fdp son semejantes, lo que indica que en la nueva
formulacién, la caida de esfuerzos utilizada no afecta de manera importante si la
definicion de la fdp del retraso de los tiempos de ruptura se obtiene con una o dos

frecuencias de esquina.

32



Mauro Nino Capitulo 3

Figura 3.3: Distribucién acumulada de probabilidades para un Ao = 25 bares.

En la fig. 3.4 se muestra una comparacién entre el espectro del sismo que se quiere
simular y los promedios de los espectros de los sismos que se obtuvieron utilizando
una y dos frecuencias de esquina.

1000
800 r Esperado 1
—— 2FE
600 e 1FE i

400

200

., 2
Aceleracion [cm/s ]

7
T
1y
L]
1y
[
‘ ‘ ‘ ’IIII\II\II‘IIIIIIIIII\II

0 1 2 3 4 5
Periodo [s]

Figura 3.4: Media de los espectros de respuesta para un Ao = 25 bares.

Como se observa en la fig. 3.4, las ordenadas espectrales son significativamente
menores a las del espectro del sismo que se pretende simular, esto se debe a que una
de las consideraciones en las que se basa la ley de escalamiento w[2 que se usa en este
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método de simulacién es que se debe utilizar el mismo valor de la caida de esfuerzos
para el evento a simular que el que se produjo en el sismo que se utiliza como semilla
(Aki, 1967) de tal forma que los resultados que se obtengan sean consistentes con
los obtenidos de eventos reales.

A continuacién, en la fig. 3.5 se muestran las intensidades de Arias del sismo que se
pretende simular y el promedio de las intensidades de Arias de los sismos simulados
con una y dos frecuencias de esquina.

Figura 3.5: Media de la intensidad de Arias para un Ao = 25 bares.

Considerando que tanto el sismo objetivo como el usado como semilla tienen la
misma caida de esfuerzos, se realiza una segunda serie de simulaciones, en esta
ocasion utilizando una caida de esfuerzos Ao, = 150 bar. Con este valor se obtienen
los resultados que se muestran en la tabla 3.2 y en la fig. 3.6 se presentan las fdp’s

del retraso de los tiempos de ruptura correspondientes a estos nuevos resultados.

En la fig. 3.7 se muestran los promedios de los espectros simulados considerando
una caida de esfuerzos de 150 bares y se comparan con el espectro del sismo que se
quiere simular. En esta figura se observa que, ain cuando las ordenadas espectrales
son menores que las del espectro del sismo esperado, éstas son mayores que las que
se presentan cuando se considera una caida de esfuerzos de 25 bares, lo que quiere
decir que el factor de escala que se obtiene corresponde de mejor manera al modelo
w? que se considera.
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Tabla 3.2: Datos para simulacién con Ag = 150 bares.

1FE 2FF
Wae [rad/s| - 4.916 x 10702
wpe [rad/s] - 1.893
Wee [rad/s] | 3.051 x 10701 3
Tp [s] 20.59 63.91
3 0.24766 0.24766
N 265 265

Figura 3.6: Distribucién acumulada de probabilidades para un Ao = 150 bares.

En la fig. 3.8, se observa que la energia del sismo representada a través de la inten-

sidad de Arias se simula mejor cuando se utilizan dos frecuencias de esquina.

Cuando se comparan las intensidades de Arias del sismo del 19 de septiembre de

1985 registrado en la estaciéon SCT1 con el promedio de las intensidades de Arias

de los registros simulados anteriormente con una y dos frecuencias de esquina, la

intensidad correspondiente al evento sismico real es mayor que la que se obtiene

al utilizar una sola frecuencia de esquina y comparable a la correspondiente a dos

frecuencias de esquina.
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Figura 3.7: Distribucién acumulada de probabilidades para un Ao = 150 bares.

Figura 3.8: Media de la intensidad de Arias para un Ao = 150 bares.

De igual forma, con la fdp del retraso de los tiempos de ruptura mejorada se simula-

ron registros sismicos de distintas magnitudes y se compararon con sismos simulados

con la formulacién original de Ordaz et al. (1995). Se simularon 1000 sismos por mag-

nitud, en el rango de 7.2 a 8.2 con incrementos de magnitud de 0.1, es decir, un total
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de 11000 senales. Para esta simulacién se volvié a utilizar como semilla el registro
obtenido en la estacion SCT del sismo del 25 de abril de 1989. Cabe mencionar
que para esta simulacion se considera que todos los sismos de todas las magnitudes
corresponden a la misma caida de esfuerzos, i.e.,Ac = 150 bar. En la tabla 3.3 se
muestran los momentos sismicos correspondientes a las magnitudes consideradas,
obtenidos con la ec. 3.41 (Sauter, 1989), los cuales son datos de entrada para las
simulaciones hechas.

My = 10Mwt101(/2) (3.41)

Tabla 3.3: Momentos sismicos para diferentes magnitudes.

M, | Moe(dina — cm)
7.2 | 7.07946 x 10%
7.3 | 1.00000 x 10%7
7.4 | 1.41254 x 10?7
7.5 | 1.99526 x 10?7
7.6 | 2.81838 x 10?7
7.7 | 3.98107 x 1077
7.8 | 5.62341 x 10?7
7.9 | 7.94328 x 1077
8.0 | 1.12202 x 10%®
8.1 | 1.58489 x 10%®
8.2 | 2.23872 x 10%®

En la fig. 3.9 se presentan las funciones de probabilidades acumuladas del retraso
de los tiempos de ruptura para todas las magnitudes consideradas y los dos casos
estudiados, 3.9 a) cuando se utilizan 2FF y 3.9 b) cuando se utiliza solamente 1FFE.
En esa misma figura se puede observar que cuando se utiliza solamente una sola
frecuencia de esquina, la funcion de probabilidad acumulada del retraso de los tiem-
pos de ruptura no cambia significativamente, es decir, dicha probabilidad se puede
considerar independiente de la magnitud del evento sismico, sin embargo, cuando
se utilizan dos frecuencias de esquina, se observa que la funcién de probabilidad
acumulada cambia con la magnitud, lo cual implica que los tiempos de ruptura se

describen de mejor forma cuando se introduce esta nueva consideracion.
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Figura 3.9: Funciones acumuladas de probabilidades tomando en cuenta a) 2FF y b)
1FE.

En la fig. 3.10 se presenta el promedio de la evolucién de la intensidad de Arias
para cada magnitud considerada y los dos planteamientos utilizados en este trabajo.
Se observa que, en general, las intensidades de Arias de las senales del modelo con
dos frecuencias de esquina son mayores que las de las senales con una frecuencia de
esquina, lo que evitaria una subestimacion del contenido de energia de los registros
simulados. Este mismo efecto se observa en la fig. 3.11 en la que los espectros de
respuesta promedios de las senales del modelo con frecuencia de esquina tienen
coordenadas mayores que las de una frecuencia de esquina en todas las magnitudes

estudiadas.
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Figura 3.10: Intensidad de Arias promedio tomando en cuenta a) 2FF y b) 1FE.

Por lo tanto, si se utilizan para fines de evaluacién o diseno estructural registros
sismicos simulados con la formulacién que involucra 2FFE, los resultados de de-
sempeno estructural obtenidos deberian ser mas aproximados a los correspondientes

a un sismo real que si se emplean registros sismicos simulados considerando 1FFE.
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Figura 3.11: Comparacién de los espectros eldsticos promedio tomando en cuenta a) 2FE
y b) 1FE.

3.2.4. Simulacion sismica utilizando funciones de Green empiri-
cas con un esquema de suma aleatoria dividida en dos

etapas

Wennerberg (1990) mostré que independientemente de la funcién de densidad de
probabilidades que se use en el proceso de simulacién, un esquema de suma simple
no genera una fuente compleja creible, por lo tanto, propone un esquema de suma
aleatoria dividido en dos etapas, basado en la densidad de probabilidades del retraso
de los tiempos caracterizadas por un espectro de amplitudes determinado por la
relacién del espectro w?. Los registros que se obtienen con esta formulacién, son més
realistas, sin embargo incluyen muchas frecuencias altas si se comparan con el modelo

w? esperado. Kohrs-Sansorny et al. (2005) proponen deducir de la formulacién de

40



Mauro Nino Capitulo 3

suma dividida en dos etapas y de las leyes de escalamiento, un esquema de suma
que genere registros sintéticos mas realistas. Este esquema de suma se caracteriza,
ademés de los pardametros definidos por Joyner y Boore (1986), por la funcién de
densidad de probabilidades del retraso de los tiempos de ruptura que se usan en
la primera y segunda etapa. Sin embargo, este método solamente es eficiente en
un contexto donde la distancia menor entre la fuente y el punto de interés es lo
suficientemente grande comparada con las dimensiones de la fuente y con la maxima

longitud de onda considerada (condicién de fuente lejana).

De lo comentado anteriormente, en esta tesis se propone emplear los conocimientos
que hasta el momento se tienen, es decir, se pretende simular registros sismicos
considerando un esquema de suma dividido en dos etapas donde la fuente sismica
se define considerando dos frecuencias de esquina, conservando la simplicidad en los
datos de entrada que se requieren para la simulacién (momentos sismicos y caida de

esfuerzos del sismo semilla y de los sismos a simular).

Descripcién del esquema de suma dividido en dos etapas

Kohrs-Sansorny et al. (2005) simulan registros sismicos usando registros de eventos
pequenos como funciones de Green empiricas asociadas a un momento sismico y
solamente a una frecuencia de esquina. En la primera etapa se genera un ntimero
pequeno N; de celdas que se rompen en tiempo t¢; definidos por una funcién de
densidad de probabilidades p; (t) sobre todo el rango de duracién T;. La duracién de
la fuente se deduce de la frecuencia de esquina fi. a través de la relacion Ty = 1/ f..
Para la segunda etapa se generan NV, celdas que se rompen en un tiempo ¢; definido
por una segunda funcién de densidad de probabilidades ps(t) en una ventana de
duracion T, < T centrada en cada tiempo de retraso generado en la primera etapa.
En total, se rompen N; N, celdas, se suman y se escalan utilizando el factor &.

Formulacién del esquema de suma aleatoria dividida en dos etapas con la

fuente sismica definida por dos frecuencias de esquina

La formulacién que se presenta en este trabajo para la simulacion de senales sismicas
utilizando funciones de Green empiricas tiene como bases la descripcion de la fuente
sismica definida con dos frecuencias de esquina y dos funciones de densidad de
probabilidades del retraso de los tiempos de ruptura que definen la suma de las NV

celdas en dos etapas.
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Los datos de entrada que se requieren son solamente los momentos sismicos, las
caidas de esfuerzos tanto de la senial semilla como de la senal a simular y un valor
de la velocidad de la onda S, (). En este caso, el valor de /3 estd tomado de Garcia
et al. (2004), el cual es de 4.68 km/s.

El proceso de suma en dos etapas lo propone originalmente Wennerberg (1990),
posteriormente lo retoman Kohrs-Sansorny et al. (2005) donde la relacién de las

esperanzas de las senales simuladas y la senal semilla estda dada por

R(w) = N¢

14 (N — 1)|P1(w)|21 1/2 [1 + (N — 1)|Py(w) 2] (3.42)

N Ny

donde N es el nimero total de celdas en que se divide la falla, £ es el factor de
escala de las aceleraciones, N7 es el nimero de eventos que ocurren en la primera
etapa del esquema de suma y N; es el nimero de subeventos que ocurren en cada
uno de los eventos que forman Ny, |P;(w)|y |P2(w)]| son los espectros de amplitudes
de las densidades de probabilidades de los retrasos en los tiempos de ocurrencia de

los eventos y subeventos respectivamente.

Por lo tanto, para tomar en cuenta las dos etapas en las que se divide el esquema
de suma, la expresién propuesta originalmente por Joyner y Boore (1986), ec. 3.8,

se modifica de la siguiente forma

N2

Acw) = €A w) 3 D e (3.43)

1 k=1

Ademas, dado que el esquema de suma esta dividido en dos etapas, la relacion

espectral entre las sefiales simuladas y la senal semilla, H(w) se define como

o MOe
B MOS

1 + (w/w52)2
1+ (w/wer)?

H(w)

1 + (W/w51)2
1+ (w/w62)2] (3.44)

Sin embargo, si se consideran dos frecuencias de esquina en la definicién de la fuente
sismica y de igual forma, se consideran dos etapas en el esquema de suma, se tiene
que la relacién espectral H(w) queda como:
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Hw) = M. [1 + (w/wae2)2} [1 + (W/CdbeQ)Q] [1 + (w/waﬂ)z} [1 + (W/wbsl>2] v
Mos | [14 (w/waer)?] [1 + (w/wpe1)?] [1 4 (w/wae2)?] [1 + (w/wpe2)?]
(3.45)

Siguiendo el esquema de suma propuesto por Ordaz et al. (1995) y debido a la
dependencia de R(w) en la selecciéon de P(w) para frecuencias intermedias, R(w)
debe ser igual a H(w), lo cual se expresa en la siguiente ecuacién

(14 (@/waca)] [1 + (@/wnea)?] [1 4 (w/wast ] [1+ (/)] ] hs
1+ (@/wae1)?] [1+ (@ /wber)?] [1+ (0/wac2)?] [ + (@/whe2)?]

{1 (N — 1)|P1(w)|2] V2 {1 + (N, — 1)|P2(w)|2} v (3.46)

N1 N2

Donde, para definir |P;(w)| y |P2(w)| la expresién anterior se desglosa en dos ecua-

ciones de la siguiente manera

[1 + (w/wa€2)2] [1 + (w/wbeQ)Q] s . 1+ (N1 — 1)|P1(w)\2 1/2
(14 (w/waer)?] [1+ (w/wbel)ﬂ] B { N, } (3.47)
[1+ /e [L+ /o] ] _ (14 (N2 = DIP)P]
[T+ (w/wae2)?] [1 + (w/wbd)ﬂ] B [ N, } (3.48)

Entonces, despejando |P;(w)| y |P2(w)| de las ecuaciones anteriores, se tiene que

1/2

(wa62wb52>2 |:1+(W/Wae2 2} |: +(w/whe2) 2:| _1
WaelWhel |:1+ w/wael 2i| |: W/Wbel 2]

|Py(w)]* = 5
(Wae2wb62> _ 1
WaelWpel

(3.49)
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1/2

(waslwbsl>2 [1+(w/wa51 2} [ +(w/wps1) 2] _q

Wae2Wpe2 |:1+ W/Wan 2j| |: w/wbEZ 2]

2
WaslWhsl 1
Wae2Wpe2

Las funciones de densidad de probabilidades de los tiempos de ruptura para cada

|Py(w)]? = (3.50)

una de las etapas se define como

mt) =5 [ P (W)l (3.51)
pt) =5 [ T Pyw)letdt (3.52)

Las expresiones para obtener las frecuencias de esquina wgus1, Whs1, Wael ¥ Whel SON,
de acuerdo a Garcia et al. (2004)

Was1 = 2 (4.962 x 100) /M43 (3.53)
wpst = 27 (1.0598 x 10%) Ag?/3 /M2 (3.54)
Wael = 27 (4.962 x 101°) /M (3.55)
Weer = 27 (1.0598 x 10%) Ag?/3 /M2 (3.56)

Sin embargo, para definir las expresiones de wgeo ¥ Wpeo se parte de que

2
W1 = WaWp y
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Wq, 4682015

o Ag?/3 1024 (3.57)

Donde w; es la frecuencia de esquina definida por Brune (1970) y w, y wp son las
frecuencias de esquina definidas por Garcia et al. (2004).

Entonces, para la segunda etapa se tiene que

2 Wae2
w2, = 3.58
e2 be2 ( )

Que en términos de wyes resulta

9 4682015 9
Wez = Ao2/3 [0 Whe2

(3.59)

Despejando wyes, su valor se define como

Ac?/3)[024
Y 3.60
Whe2 = We2 \ 71682015 (3.60)

de Kohrs-Sansorny et al. (2005) se considera que

wes = N *wer (3.61)
donde
Ws1
Ny = .62
' Wel (3 6 )

sustituyendo el valor de N; en la expresion que define w,o

Wep = w;{4w21/4 (3.63)
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Sustituyendo el valor de w.o en wyeo se obtiene

1/4 3/4 A02/3M8'241

Whe2 = Ws1 Wei 1682015 (3.64)

Finalmente, sustituyendo en la ec. 3.64 los valores de w, y w.; definidos en términos
de dos frecuencias de esquina, la expresién para wpeo resulta

Ag2/3 )01
4682015

Whe2 = (waslwbsl)1/8(waelwbel)3/8 (365)

Despejando el valor de w, de la relacién w,/w, para la segunda etapa se obtiene

4682015

Wae2 = W Whe2 (366)

3.2.5. Simulaciones obtenidas considerando el esquema de
suma dividida en dos etapas con la fuente sismica

definida por dos frecuencias de esquina

La nueva definicién del esquema de suma considerando dos frecuencias de esquina en
la definicion de la fuente sismica presenta caracteristicas importantes en el sentido
que, con dos frecuencias de esquina, se estd considerando de una mejor manera su
contenido de frecuencias y la influencia de éste en las caracteristicas de la excitacion
sismica. Con esta formulacién, la variabilidad introducida por el esquema de suma
en dos etapas produce historias en el tiempo maéas realistas, ademas que existe la

posibilidad de generar una multitud de procesos de ruptura diferentes entre ellos.

Con la finalidad de probar la modificacion al método planteado, se simularon reg-
istros sismicos con caracteristicas semejantes al producido en Oaxaca el 30 de sep-
tiembre de 1999 y ademads, para un sismo de magnitud igual a 8.2 para un sitio de
suelo blando en la Ciudad de México. Para tal fin, se consideraron como funciones
de Green empiricas el sismo del 1 de octubre de 1999 (M, = 4.65) registrado en la
estacién PNIG y el sismo de 25 de abril de 1989 registrado en la estaciéon SCT. En

la fig. 3.12 se muestran las funciones de distribucién de probabilidades del retraso
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de los tiempos de ruptura para las diferentes etapas de suma para cada uno de los

eventos a simular. Ademas, en la tabla 3.4 se muestran los datos para de los sismos

de Oaxaca, necesarios para la simulacion. Los datos para simular el sismo ocurrido

en Michoacan, fueron los presentados en secciones previas.

Figura 3.12: Funciones de distribucién de probabilidades de los tiempos de ruptura para
cada una de las etapas. a) Oaxaca 30/09/1999 y b) Michoacan 19/09/1985.

Tabla 3.4: Parametros sismicos para la fuente del sismo Oaxaca y el sismo usado como

semilla.

My Ao
dina-cm | bares

Semilla | 9.4 x 10%2 | 7.5
Objetivo 10%7 108
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Se ha observado que cuando se simulan registros sismicos considerando solamente
una etapa en el esquema de suma, se presenta una gran concentracion de energia
alrededor de la mitad de la duracién de la ruptura, sin embargo, cuando la suma
de las celdas se divide en dos etapas, la energia se distribuye de mejor manera a lo
largo de la duracion, lo que produce registros sintéticos que se pueden asociar con
una multitud de procesos de ruptura. Para ilustrar lo anterior, en la fig. 3.13 y 3.15
se presentan historias de ruptura de celdas en algunas de las simulaciones sismicas
realizadas y los registros que se obtienen con estas historias de rupturas.

Figura 3.13: Ruptura de celdas en el tiempo con M,, = 7.5 y Ao = 108 en la estacién
PNIG y registros obtenidos.

Los registros sismicos simulados que se presentan en la fig. 3.13, presentan una buena
aproximacién al registro del evento sismico objetivo obtenido en la misma estacion,
fig. 3.14.

Figura 3.14: Registro de aceleraciones del sismo del 30/09/1999 obtenido en la estacién
PNIG.
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Figura 3.15: Ruptura de celdas en el tiempo con M,, = 8.2 y Ao = 150 en la estacién
SCT y registros obtenidos.

De igual manera que los registros sismicos simulados para la estacién PNIG, los
registros que se presentan en la fig. 3.15, presentan una buena aproximacién al

registro del evento sismico objetivo, obtenido en la estacién SCT, fig. 3.16.

Figura 3.16: Registro de aceleraciones del sismo del 19/09/1985 obtenido en la estacién
SCT.

Para cumplir con los objetivos de esta tesis, se simularon registros sismicos emple-
ando una de las semillas usadas en la seccién anterior (25 de abril de 1989). Los
registros a simular corresponden a distintas magnitudes que van desde 7.2 hasta 8.2
con un incremento de 0.1 en magnitud, en total, se simularan registros sismicos para
11 magnitudes. En la fig. 3.17 se presentan los promedios de los espectros elasticos
para cada una de las magnitudes de los registros simulados.
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Figura 3.17: Medias de espectros elasticos de las simulaciones realizadas

Como resultado de la evoluciéon que se ha presentado a lo largo de este capitulo sobre
la simulacion de registros sismicos empleando sismos pequenos como funciones de
Green empiricas, en la fig. 3.18 se muestran las medias de los espectros elasticos
cuando se considera en la formulacion, una frecuencia de esquina y una etapa en el
esquema de suma (1FE-1ST), dos frecuencias de esquina y una etapa en el esquema
de suma (2FE-1ST) y finalmente, dos frecuencias de esquina y dos etapas en el
esquema de suma (2FFE-25T), las cuales se comparan con el espectro eldstico del
registro del sismo del 19 de septiembre de 1985 obtenido en la estacion SCT en la

direccion este-oeste.
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Figura 3.18: Medias de espectros elasticos.

Con las mejoras hechas a la formulaciéon original, las cuales se muestran en este

capitulo, se obtuvieron los registros sismicos que se utilizaran en el siguiente capitulo

en la obtencion de espectros de peligro uniforme, ya que se considera que los cambios

realizados llevan a una mejor representacion del fenémeno sismico en lo referente a

la ruptura de la falla al considerar el esquema de suma aleatorio en dos etapas y

una descripcién de la fuente sismica con dos frecuencias de esquina.
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Espectros de peligro uniforme

4.1. Espectros de peligro uniforme con incertidum-
bre en la demanda sismica para evaluar la

excedencia del nivel de desempeno

Parte del trabajo que se debe realizar para avanzar en la implementacién de los
procedimientos de DSBD consiste en identificar cuales son los indices de desempeno
que mejor representan el desempeno sismico de las estructuras, asi como sus niveles
de desempeinio asociados, ya que por el momento, no existe consenso en este tema que
es de suma importancia, debido a que los diferentes tipos de estructuras no presentan
el mismo desempeno antes las accione sismicas a las que se ven sometidas durante su
vida 1til. Un pardmetro importante que define el comportamiento estructural ante

acciones sismicas, pero definitivamente no el tnico, es el periodo de vibrar.

Como se ha comentado, los procedimientos de DSBD tienen como objetivo lograr
estructuras que se comporten de acuerdo con lo esperado ante el sismo para el cual
fue disenada, por lo cual es necesario que el diseno se lleve a cabo para varios niveles
de desempeno. Ademas, seria conveniente definir una probabilidad de excedencia del
nivel de desempeno para el que se disenan las estructuras de tal forma que éste no

sea excedido mas veces que aquellas que se haya supuesto y aceptado en su diseno.

Desafortunadamente, hasta el momento, en los diferentes reglamentos que empiezan
a utilizar la filosofia del DSBD solo se emplean como parametros de diseno, niveles

de desempeno asociados a la probabilidad de que se exceda cierta intensidad sismica,
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pero no existe informacion respecto a la probabilidad de que se exceda el nivel de
desempeno considerado. Esto se debe a que tnicamente se emplea la frecuencia con
la que ocurren las intensidades sismicas de un sitio especifico, pero no se toman en
cuenta las caracteristicas de la estructura que se disena y menos ain, el desempeno

de ésta.

Por la razén anterior, se han hecho trabajos donde se empieza a tomar en cuenta
no solamente la excedencia de una determinada intensidad sismica, sino también la
probabilidad de exceder un determinado nivel de desempeno para un determinado
escenario sismico. Avelar et al. (2003) proponen usar espectros de peligro uniforme
obtenidos para un objetivo de disenio establecido con tasa de excedencia uniforme de
un nivel de desempeno especifico donde se consideran las propiedades de la estructura

como deterministas y de manera directa.

Considerando que la tasa de excedencia de una intensidad sismica definida en térmi-
nos de aceleraciones se expresa como el numero esperado de veces por unidad de
tiempo en que se excede algin valor de intensidad a través de la siguiente expresiéon
(Esteva, 1976):

MM (M)

n(a) = ;/Ma =7 PA>alM L) dM (4.1)
donde la sumatoria abarca la totalidad de las fuentes sismicas, N,y P(A > a|M, L;)
es la probabilidad de que la intensidad exceda un cierto valor, dadas la magnitud
del sismo, M, y la distancia entre la i-ésima fuente y el sitio, L;. Las funciones
Ai(M) son las tasas de actividad de las fuentes sismicas. La integral se realiza desde
My; hasta My;, lo que indica que se toma en cuenta, para cada fuente sismica, la
contribucion de todas las magnitudes.

Ademas, si se considera que el problema consiste en cuantificar la tasa de excedencia
de un nivel de desempeno especifico, la cual se expresa como el nimero esperado de
veces por unidad de tiempo en que la respuesta de una estructura excede cierto nivel
de desempeno cuando se le somete a sismos de distintas magnitudes y fuentes que
definen el peligro sismico de un sitio, entonces, la ecuaciéon que define esta tasa de
excedencia se debe establecer en términos de la suma sobre todas las posibles fuentes
sismicas y magnitudes consideradas, del producto de la derivada de la tasa de exce-
dencia de magnitudes de la i-ésima fuente sismica, por la probabilidad condicional

de que la estructura exceda el nivel de desempeno establecido dado que ocurre un
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sismo de cierta magnitud M a una determinada distancia L;, por lo tanto, la ec.4.1
se expresa de la siguiente forma

n(R,T) = i/MU _dAM) (Rq > R|T,R, M, L;) dM (4.2)
) 2 ) M i s v, M, Ly
donde R es el nivel de desempeno sismico considerado para la estructura en estudio,
P,;(R;> R|T, R, M, L;) es la probabilidad de que la respuesta R, exceda el nivel de
desempeno considerado, dado que ocurrié un sismo de cierta magnitud a la distancia
L; para la i-ésima fuente sismica; A(M ) representa la sismicidad local de la i-ésima
fuente.

Considerando que existe solamente una fuente que define el peligro sismico, y a
manera ilustrativa, se considera que el indice de desempeno estd definido por una
ductilidad de desplazamientos igual a 4, la ec. 4.2 se puede definir como

Mo q\(M
ar 1) = [ LD s agr R a (43)
My

Considerando que el sistema estructural tenga una ductilidad mayor que 4 es igual
a la probabilidad de que el sistema tenga una resistencia menor a la requerida para

alcanzar dicha ductilidad, por lo tanto, se tiene que

Myr M
(R, T) :/ _INM) Ry > RIT, R, M) dM (4.4)
Mo dM

donde Ry, es la resistencia necesaria que se debe proporcionar a la estructura de tal
forma que esta desarrolle el nivel de desempeno establecido, fig. 4.1.

Hecho el planteamiento anterior, es necesario evaluar la probabilidad condicional
de exceder el nivel de desempeno preestablecido, esta evaluacién se puede realizar
a través de una formulacién de procesos estocésticos e.g. Flores y Ayala (2003) o

bien, a través de simulaciones con el método de Monte Carlo.

Una vez que se calcula la tasa de excedencias de las magnitudes A(M) y la proba-

bilidad condicional de que la estructura exceda el nivel de desempeno para el cual
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Figura 4.1: Probabilidad de exceder una resistencia dada.

se disena, se procede a calcular la integral sobre todas las magnitudes de la ec. 4.4
que correspondan a la sismicidad local en estudio.

De esta evaluacion, se obtiene una superficie formada por familias de curvas de
periodo wvs. resistencia, la caracteristica de las curvas pertenecientes a cada familia
es que tienen una tasa uniforme de exceder el nivel de desempeno correspondiente, en
otras palabras, cada familia representa un espectro donde cada una de las ordenadas
tienen la misma probabilidad de exceder el estado limite preestablecido.

4.2. Espectros de peligro uniforme con incertidum-
bre en la demanda sismica y en las propiedades
estructurales para evaluar la excedencia del

nivel de desempeno

El estudio de la dindmica estructural no lineal tiene una historia amplia en la que
se han desarrollado una gran cantidad de métodos con la finalidad de predecir el
comportamiento y las demandas sismicas futuras. En los iltimos anos, estos méto-
dos se han enfocado en el desempeno estructural de una forma més explicita. Sin
embargo, las demandas sismicas que se utilizan no siempre estan bien definidas. Es-
to se observa porque hasta el momento, los diferentes reglamentos que empiezan a
mencionar la filosofia del diseno sismico basado en desempeno solo emplean como
parametros, un nivel de desempeno y la probabilidad de exceder cierta intensidad
sismica, pero no existe informacién respecto a la probabilidad de exceder el nivel de
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desempeno considerado. Esto se debe a que tnicamente se emplea la frecuencia con
la que ocurren sismos con las intensidades sismicas deseadas en un sitio especifico,
pero no se toman en cuenta de manera explicita, las propiedades de la estructura

que se disena y los efectos que estas intensidades producen en ella.

Por la razén anterior, se han hecho trabajos donde se empieza a tomar en cuenta
el desempeno de las estructuras ante acciones sismicas, parametro que describe de
una forma mas clara la situacién de las estructuras ante un determinado escenario
sismico y que permite tomar decisiones, tanto para los ingenieros de la practica como
para los propietarios de las construcciones, sobre el tipo de estructura que se quiere
disenar y construir. Prueba de ello son los trabajos que se han hecho al respecto
dentro de un marco probabilista por autores como Bazzuro y Cornell (1994a,b) y
Shome (1999). Sin embargo, los procedimientos que se muestran en estos trabajos
no consideran dentro de su formulacién la incertidumbre que se presenta en las
caracteristicas estructurales (mecdnicas y dindmicas) pues calculan solamente la
respuesta probabilista de un modelo estructural dado. Por lo tanto, en este trabajo
se consider6 importante desarrollar un planteamiento para definir los efectos que se
producen al modelar la respuesta de las estructuras de concreto reforzado de manera
probabilista, esto es, considerar que algunas de sus propiedades reales pueden ser
diferentes de aquellas consideradas originalmente en el disefio, y con las cuales la

estructura respondera ante las acciones sismicas.

4.2.1. Procedimiento para la obtencion de espectros de peli-

gro uniforme

Es bien conocido que la fuente de incertidumbre mas importante en la estimacion del
desempeno de edificios nuevos o existentes es la evaluacién de las caracteristicas de
futuros movimientos sismicos en el sitio de interés. Esto se observa de forma clara al
revisar diferentes codigos de diseno alrededor del mundo, y en especial, el reglamento
de construcciones del Distrito Federal (RCDF'), donde los espectros eldsticos y de
diseno estan definidos en términos de aceleraciones, las cuales se supone tienen una

misma tasa de excedencia.

No es dificil demostrar que existen muchas incertidumbres al modelar estructuras de
concreto reforzado sujetas a acciones sismicas, dentro de ellas se puede considerar
aquella relacionada con la estimacion de la rigidez y la resistencia de los elementos
debido a la contribucién del acero de refuerzo, el cual tiende a aumentar la rigidez
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del elemento a medida que incrementa su resistencia lateral, y el agrietamiento,
cuyo efecto reduce la rigidez del sistema. Debido a que el objetivo de esta tesis es la
obtencion de espectros de peligro uniforme, no se tomé en cuenta la incertidumbre
presente en la capacidad de deformacién, ya que esto involucraria una confiabilidad
mas que una excedencia de un nivel de desempeno. Es por esto que en la practica,
es comun encontrar una gran dispersion de los resultados obtenidos con diferentes
métodos de medicion en comparacién con las expresiones empiricas que se establecen
en varios codigos de diseno y en propuestas de varios investigadores, y sobre todo,
con los periodos nominales considerados al momento de realizar el diseno, llevando
con esto a subestimar o sobreestimar la demanda sismica a la cual realmente se

vera sujeta la estructura.

Durante el desarrollo de este trabajo, se ha hablado de la importancia que repre-
senta el considerar como incierta la demanda sismica a la cual va a estar sujeta
una estructura, ahora se presenta la influencia que representa evaluar la estructura
cuyas caracteristicas dindmicas (periodo fundamental de vibrar) se consideran como
inciertas y cuya demanda sismica también se considera incierta, todo esto expresado

en términos de la tasa de excedencia del nivel de desempeno estructural.

Una expresién propuesta para obtener espectros de peligro uniforme que tomen
en cuenta estas incertidumbres y no solamente la excedencia de cierta intensidad

sismica, fue la propuesta por Esteva (1976)

E(v) = /0 " falr) /0 Oo—a’g—i“) Pe(r|u) dudr (4.5)

donde la primera integral que aparece en esta ecuacién se puede considerar como
una integral multiple que involucra todas las incertidumbres que se presentan en
las propiedades estructurales, v,(u) es la tasa de excedencia de un evento sismico
de caracteristica u, pardametros necesarios para obtener la esperanza de la tasa de

excedencia de un pardametro de respuesta estructural, E(vy).

La ec. 4.5 es la expresion que se utiliza para evaluar el peligro sismico de un deter-
minado sitio de interés, sin embargo Avelar et al. (2003) y Nino (2003) la han usado
para obtener espectros de peligro uniforme con tasas de excedencia de un nivel de
desempeno propuesto. Ademas, como se ha comentado anteriormente, los valores y
datos de las propiedades geométricas y mecanicas que definen el comportamiento de
las estructuras, utilizados en los despachos de ingenieria, rara vez coinciden con los

que finalmente tendra la estructura disenada.
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4.2.2. Espectros de peligro uniforme con incertidumbre en

el periodo de vibrar

Para involucrar la incertidumbre del periodo de vibrar en la definicién de la proba-
bilidad de la excedencia del nivel de desempeno, se parte de asumir que existe una
probabilidad condicional de la respuesta estructural, la cual no solamente depende
de la magnitud sismica, sino también del periodo estructural. Lo anterior se puede
expresar con una generalizacion de la ec. 4.5 de tal forma que en la evaluacion de
la excedencia de un nivel de desempeno se tome en cuenta la variacién que existe
entre el periodo nominal de vibracion y el periodo real, entonces, recordando la ec.
4.3.

My q\(M
o 1) = [ LD s apr R A a
Mo dM

donde T es el periodo de la estructura, que ahora se considera incierto, y que se
puede definir con una funcién de densidad de probabilidades, como la que de manera
esquematica se presenta en la fig. 4.2.

Figura 4.2: Densidad de probabilidad para un periodo T}, determinado.

Para entender la modificacién propuesta, en la fig. 4.3 se presenta de manera ilus-
trativa, una superficie formada por curvas de excedencia del nivel de desempeno
considerando las propiedades estructurales deterministas y la curva de la funcion
de densidad de probabilidades que define la variacion del periodo. Se aprecia que la
superficie de tasas de excedencia sera la misma en todo el proceso de calculo; sin
embargo, la curva de densidad de probabilidad cambiara de acuerdo al periodo de

vibrar que se esté evaluando.
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Figura 4.3: Representacién esquemadtica de la evaluacién de las tasas de excedencia
tomando en cuenta la incertidumbre del periodo de vibrar

Diversos investigadores han reportado que la distribucion log-normal es la que mejor
se ajusta a la dispersiéon que los periodos estructurales presentan en la practica
con referencia a los periodos nominales de disefio (Quiroz, 2004); por lo tanto, la

distribucion de probabilidad del periodo sera la siguiente:

P(T) = @ (é In T%) (4.6)

siendo T}, el periodo nominal y (7, la desviacion estandar del logaritmo natural de
T.

Entonces, la ec. 4.3 se modifica de tal forma que la tasa de excedencia de un nivel
de desempeno dado, considerando la incertidumbre en su periodo real de vibrar se
evalie como

V(R T,) = /0 (R, T)pr(T|T,) AT (A7)

Siendo n(R,T) la tasa de excedencia del nivel de desempeno para cada periodo
considerado y pr(7T'|7,) la densidad de probabilidad del periodo T" dado que se

disené con un periodo nominal 7),.
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4.2.3. Espectros de peligro uniforme con incertidumbre en

la resistencia lateral

Recordando que la tasa de excedencia de un nivel de desempeno para una estructura

que tiene propiedades estructurales deterministas se puede evaluar con

My q\(M
o 1) = [ LD s agr R A a
Mo

de igual manera, se debe recordar que asi como existen variaciones entre el periodo
nominal de vibrar utilizado en el diseno y el que realmente presenta la estructura
ya construida, de igual forma se presentan diferencias entre la resistencia nominal
de diseno y la resistencia real; estas dispersiones son consecuencias de distintos fac-
tores, tal como la uniformizacion de armados en los elementos estructurales, procesos
constructivos, elementos no estructurales, entre otros. Debido a esto, es necesario
considerar la resistencia real como una variable aleatoria en la evaluacion de las
demandas sismicas. Para lograrlo, se considera el mismo planteamiento hecho con el

periodo de vibrar, con esto, se obtiene la siguiente expresién

B(R,,T) = /OOO n(R,T)p,(R|R,) dR (4.8)

donde p.(R|R,) es la densidad de probabilidad de la resistencia R dado que se
diseni6 considerando una resistencia nominal R, , y n(R,T) es la tasa de exceden-
cia de una resistencia demandada por las acciones sismicas dado que la estructura
presenta una resistencia R.

De manera ilustrativa, en la fig. 4.4 se presenta una superficie formada por curvas
de excedencia del nivel de desempeno considerando las propiedades estructurales
deterministas y la curva de la funcién de densidad de probabilidades que define
la variacion de a resistencia. Se aprecia que la superficie de tasas de excedencia
serd la misma en todo el proceso de calculo, sin embargo la curva de densidad de
probabilidad cambiard de acuerdo a la resistencia nominal que se esté evaluando.
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Figura 4.4: Representacién esquematica de la evaluacién de las tasas de excedencia
tomando en cuenta la incertidumbre en la resistencia estructural.

Investigadores como Saito et al. (1997) han utilizado la distribucién log-normal para
definir la dispersion de las resistencias; por lo tanto, su distribucién de probabilidad

sera la siguiente:

P(R)=® (C% In R%) (4.9)

siendo R, la resistencia nominal de diseno y (g, la desviacién estdndar del logaritmo
natural de R.

Espectros de peligro uniforme obtenidos

Con el planteamiento anterior, se obtienen espectros de peligro uniforme para un
sitio especifico, con fines ilustrativos, se obtienen espectros de peligro uniforme para
la zona de suelo blando del Valle de México para un nivel de diseno correspondiente
a una ductilidad de desplazamientos pu = 4.

La evaluacién del peligro sismico a través de la tasa de excedencia de la magnitud
sismica, primer paso en la obtencion de los espectros de peligro uniforme, la presen-
tan Avelar et al. (2003) y Nino (2003) para la fuente que se considera de importancia
en el sitio de interés. Por lo tanto, en este trabajo se presenta la evaluacion de las
ecs. 4.7 y 4.8 que permite definir la probabilidad condicional establecida dado que la
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estructura puede presentar un periodo T" de vibracién o que la estructura presenta

una resistencia lateral R.

De evaluar las ecs. 4.7 y 4.8 con el peligro sismico definido, se obtiene una superficie
formada por una familia de curvas de periodo (7},) vs. Resistencia (R;)/masa, con
tasa uniforme de exceder el nivel de desempeno correspondiente a u = 4, consideran-
do un periodo incierto fig. 4.5a) y una resistencia lateral incierta fig. 4.5b).

a) A YR Ty
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0.025
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0.015

0.010
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0 \/50
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R [emys2 ] 40 T \S\

b) A BRwT)
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0.025
0.020

0.015
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400 1 )
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Figura 4.5: Superficies de curvas de tasas de excedencia con a) Incertidumbre en el pe-

riodo y b) Incertidumbre en la resistencia real.

De las superficies mostradas en la figura anterior, se pueden obtener espectros de
peligro uniforme (EPU) realizando cortes transversales a dicha superficie. En la
fig. 4.6 se presentan espectros de peligro uniforme obtenidos con las consideraciones
hechas anteriormente para una tasa de excedencia v = 0.01, equivalente a un periodo
de retorno de 100 anos. Los espectros que se muestran corresponden a las diferentes
condiciones que se presentan en este trabajo, es decir, el espectro mostrado en la
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fig. 4.6 a) es un espectro de peligro uniforme que se obtiene de considerar en la
evaluacion de la tasa de excedencia del nivel de desempeno, que el periodo de vibrar
presenta cierta diferencia con respecto al periodo de vibrar nominal usado en el
disenio. En la fig. 4.6 b) se muestra también un espectro de peligro uniforme, pero
en este caso, la propiedad que se considera incierta es la resistencia de la estructura.
Para definir las funciones de densidad de probabilidades tanto del periodo como de
la resistencia real, se utilizé una desviacién estandar de la distribucién log-normal
para los periodos (7 = 0.3, y un (g = 0.308 para definir la variabilidad en las
resistencias.

a)

Rd / masa [cm/52]

0 0.5 1 1.5 2 25 3 35 4 4.5 5
Periodo [s]

Rd / masa [cm/52]

0 0.5 1 1.5 2 25 3 35 4 4.5 5
Periodo [s]

0 L L L L

Figura 4.6: Espectros de peligro uniforme con a) incertidumbre en el periodo y b) incer-

tidumbre en la resistencia.

Como se puede observar en las figs. 4.6 a) y b), el considerar la incertidumbre en el
periodo lleva a obtener espectros suavizados, sin embargo, al considerar la resistencia
real como incierta, las ordenadas tienden a incrementarse de manera uniforme, si se
compara con un espectro de peligro uniforme que considere estas propiedades como
deterministas.
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Para poder tener una mejor perspectiva de las diferencias que se presentan en con-
siderar o no la incertidumbre en el periodo, se realiza una comparacion de espectros
de peligro uniforme cuando se considera la variabilidad en el periodo de vibrar con
aquellos obtenidos cuando el periodo y la resistencia se consideran deterministas,

fig. 4.7.
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b) Incertidumbre en la resistencia.

Figura 4.7: Comparacion de espectros de peligro uniforme.

En el mismo sentido, se muestran en la fig. 4.8 espectros de peligro uniforme con
diferentes valores del coeficiente de variacién del periodo real con respecto al periodo
nominal de diseno, asi como también, en la fig 4.9 se muestran espectros de peligro
uniforme para distintos valores del coeficiente de variacién de la resistencia real,

esto se hace con la finalidad de mostrar el impacto que tiene el tomar en cuenta
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la incertidumbre de las propiedades estructurales y el que tiene que exista una
dispersiéon determinada entre los datos utilizados en los despachos de diseno con los
que realmente tendra la estructura durante su vida 1til, y por lo tanto, con los que

va a responder ante las demandas sismicas a las que se vera expuesta.
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Figura 4.8: EPU con distintos valores en el { que caracteriza la variabilidad del periodo

de vibrar.
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Figura 4.9: EPU con distintos valores en el { que caracteriza la variabilidad de la re-

sistencia lateral.

Como se observa, a medida que se incrementa el coeficiente de variacién, las orde-
nadas espectrales cambian, donde se refleja la importancia que representa el tomar
en cuenta que la estructura que soportarda demandas sismicas, sera diferente a la

estructura disenada originalmente.

65



Mauro Nino Capitulo 4

Es importante comentar que hasta el momento solo se ha tomado en cuenta la
incertidumbre en las propiedades dinamicas y estructurales como son el periodo
fundamental de vibrar y la rigidez lateral, sin embargo, éstas se han involucrado
en la formulacion para la obtencion de EPU de manera independiente, situacién
que no coincide con la realidad pues en el comportamiento de las estructuras, estas
dos propiedades estan correlacionadas. En el siguiente capitulo, se presenta una
formulacién para involucrar, de manera simultanea, la participacion de estas dos

propiedades en la obtencion de EPU.

66



Capitulo 5

Espectros de peligro uniforme con
incertidumbre en la resistencia y
el periodo de vibrar

5.1. Formulacion de la funcion de densidad de

probabilidades

En el capitulo anterior se traté en primer término la probabilidad de exceder un
nivel de desempeno para un escenario sismico definido, posteriormente se abordé el
problema de considerar la variabilidad que presenta el periodo fundamental de vi-
bracién reflejado en espectros de peligro uniforme cuyas ordenadas presentan la
misma probabilidad de exceder un mismo nivel de desempeno. De igual forma, se
presentd después la formulacion para incluir, de manera independiente, la variabi-
lidad de la resistencia lateral. Sin embargo, en la practica profesional, es necesario
considerar ambas probabilidades al mismo tiempo, pues en todas las estructuras
existen diferencias importantes entre las propiedades nominales y las que realmente

se presentan, tanto en el periodo fundamental como en la resistencia lateral.

Para cada uno de los casos anteriores, se consideraron diferentes valores en el
parametro que define la variacion que presentan las propiedades estructurales, de
tal forma que se muestre la importancia que representa tener valores reales muy
diferentes a los considerados en el diseno. Con referencia a la dispersién presente en
el periodo, se sabe que la incertidumbre no es la misma para todas las estructuras,
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es decir, se ha observado que la dispersion existente entre los datos de diseno y los
reales se incrementa conforme aumenta su flexibilidad y que ésta tiende a disminuir
conforme aumenta su rigidez. Ocurre lo mismo cuando se habla de la resistencia
lateral, existe una mayor diferencia entre los datos de diseno y los reales cuando se
trata de valores de resistencia mayores. Es por esto que a manera de considerar esta
variacion en la incertidumbre, se utilizan la desviacion estandar de las funciones de
distribucion log-normales (¢) constantes, de tal forma que la variacién sea propor-
cional a la mediana considerada, la cual define el valor nominal de las propiedades
estructurales.

Por lo anterior, en este capitulo se presenta una formulacién que permite tomar
en cuenta las dos variables principales (periodo fundamental y resistencia lateral)
que definen el comportamiento de las estructuras ante acciones sismicas para la
obtencion de espectros de peligro uniforme.

Para ello, se considera que la tasa de excedencia del nivel de desempeno en funcion
de la magnitud se evalia de forma independiente (eq. 4.2), ademads, recordando las
expresiones 4.7 y 4.8, donde se toma en cuenta, aunque de manera independiente,
el efecto de las incertidumbres en el periodo de vibrar y la resistencia lateral, se
plantea la siguiente expresién

BT = [ [ 0B T (RTIR,T,) dR AT (5.1)

donde n(R,T) es igual a la tasa de excedencia del nivel de desempefio que se obtiene
considerando las propiedades estructurales como deterministas y p, (R, T|R,,T},) es
la densidad de probabilidad conjunta bivariada que define la variacién que presentan
las dos propiedades estructurales, las cuales, como se comentd anteriormente, se
definen a través de una distribucion log-normal, entonces, la funcién de densidad de
probabilidades conjunta se define como

1
rr(R,T) =
R Y N

donde q es igual a

B ] (5.2)

2 2
_ {In(R)—In(Ry) . In(R)—In(R,) In(T)—In(Ty) In(T)—In(T},)
q_< Cr u) 2p< Cr H)( ¢r M)—i_< Cr u) (5:3)
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y p es el factor de correlacion entre los logaritmos naturales del periodo y de la

resistencia, cuyo valor varia entre 1 y —1.

Esta nueva formulacion se puede considerar como la correspondiente a la tasa de
excedencia n(R,T), pesada por la funcién conjunta bivariada p, r (R, T|R,,, T,), como
se observa en la fig. 5.1. Es importante mencionar que la funciéon conjunta bivariada
cambia en funcién de los valores de R, y T, considerados.

030
Resistencia pet
Figura 5.1: Ponderacién de cada punto de la superficie de n(R,T') por la densidad de

probabilidad conjunta.

Para poder realizar una comparacién, en este capitulo se utilizaran los mismos va-
lores para las variables involucradas en el cédlculo de la tasa de excedencia que los
utilizados en el capitulo anterior, siendo estos un valor de (r que representa la
variacion en el periodo estructural igual a 0.3 y (g, la cual representa la variacion
en la resistencia lateral igual a 0.308, esto para un nivel de desempeno equivalente

a una ductilidad de desplazamiento modal igual a 4.

5.1.1. Factor de correlaciéon p

Como se sabe, el factor de correlacion indica el grado en el cual dos variables cam-

bian en conjunto. Cuando existe un factor de correlacién cercano a cero, significa
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simplemente que estas dos variables son independientes entre si. Para poder observar
cémo afecta la correlacion que existe entre los logaritmos del periodo de vibrar es-
tructural y la resistencia, a la probabilidad de excedencia de un nivel de desempeno,

en este trabajo se consideran distintos valores del factor de correlacion.

En la fig. 5.2 se muestran en planta, las funciones de densidad de probabilidades para
cada uno de los factores de correlacion considerados en este trabajo cuando se con-
sidera un periodo nominal de diseno 7}, igual a 2 s y una resistencia lateral nominal
R, = 300m/s*. Como se observa, estas variables son independientes de la magnitud
del sismo que se presente, pues se considera que son propiedades estructurales y no

respuestas estructurales.

En la obtencién de los espectros de peligro uniforme propuestos en esta tesis, se
considera que la correlacion que existe entre los logaritmos naturales de la resistencia
lateral y el periodo de vibrar es negativa. Esto se debe a que en la realidad, a menor
periodo, la resistencia lateral tiende a incrementarse; por lo tanto, una forma de

definir este comportamiento es a través de un factor de correlaciéon negativo.

5.2. Espectros de peligro uniforme obtenidos

Con el planteamiento anterior, se evalu6 la expresion 4.2 con los diferentes valores del
factor de correlacién descritos, la cual, como se ha comentado, se puede considerar
como la ponderacién de la superficie formada por familias de curvas de tasas de
excedencia donde las propiedades estructurales se consideran deterministas, con esta
consideracién, se obtiene una superficie con la misma caracteristica de tener tasas
de excedencia constantes con la diferencia que para obtener esta nueva superficie,
se toma en cuenta de manera explicita, la incertidumbre en el periodo de vibrar y
en la resistencia lateral. En la fig. 5.3 solamente se presenta una superficie obtenida
con los datos mencionados anteriormente y empleando un coeficiente de correlacion

p=—03

Si se hacen cortes transversales en la superficie mostrada en la fig. 5.3, se obtienen
espectros de resistencias, necesarias para desarrollar una ductilidad de 4, las cuales
tienen la misma probabilidad de excederse, considerando que existe una variabilidad
ya definida de su resistencia lateral y su periodo nominal. En la fig. 5.4 se presentan
los EPU con una tasa de excedencia del nivel de desempeno constante e igual a 0.01,
equivalente a un periodo de retorno igual a 100 anos. Los FPU corresponden a dis-
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Figura 5.2: Densidad de probabilidad conjunta para diferentes valores de p.

tintos valores del coeficiente de correlaciéon con la finalidad de mostrar la variacién

maxima posible que ocurre debido a la dependencia de la resistencia lateral respec-

to al periodo fundamental de vibracién y viceversa. Esto se obtiene considerando
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Figura 5.3: Superficie de curvas de tasas de excedencia con un p = —0.3

factores de correlacion con valores de 0 y -1. En esta tesis solo se consideran val-
ores negativos ya que en la practica, valores positivos de la correlacion se pueden

considerar de ocurrencia nula.
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Figura 5.4: Espectros de peligro uniforme con distintos valores de p.

Como se observa en la figura anterior, el factor de correlacion no influye de ma-
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nera importante en el rango de periodos menores a 1 segundo, ya que existe poca
variacion en ese rango, por lo que aun cuando el periodo o la resistencia sean directa-
mente dependientes, o de manera inversa, que sean completamente independientes,

la probabilidad seguird siendo la misma.

5.2.1. Importancia de la dispersién en los datos

Como se ha discutido a lo largo de este documento, es importante considerar que
la probabilidad de que las estructuras ya construidas sea exactamente igual en
propiedades a las que se consideraron en el diseno es diferente de 1, por lo tanto, en
esta seccion se mostrara de qué manera esto afecta las ordenadas espectrales. Para
lograr este fin, se considera en todos los casos estudiados, un factor de correlacion
constante donde lo que cambia es la desviacién estandar que define la distribucion
log-normal de R y T. Al igual que en el capitulo 4, en este capitulo se consideran
valores de (g y (r iguales a 0.07 y 0.83, y un factor de correlacién p = —0.3, por lo
tanto, se presentan 4 casos correspondientes a las distintas combinaciones: fig.5.5a)
(0.07, 0.07), fig.5.5b) (0.07, 0.83), fig.5.5¢) (0.83, 0.07) y fig.5.5d) (0.83, 0.83).

En las figs. 5.5 se observa el hecho de que las variables involucradas (g y (1 presenten
una dispersiéon muy pequena, tiende a que el espectro tenga las mismas ordenadas
que si se consideraran valores deterministas de las propiedades estructurales. Sin
embargo, estas tienden a disminuir conforme la dispersion en el periodo se incre-
menta y tienden a aumentar conforme la dispersién de la resistencia lateral crece.
En la fig. 5.6 se comparan espectros de peligro uniforme con, (g = 0.308 y {(r = 0.3,
los cuales consideran un factor de correlacién de p = —0.01 y p = —1, con el espec-
tro de peligro uniforme que se obtiene de considerar las propiedades estructurales

deterministas.

5.2.2. Espectros elasticos de peligro uniforme

En los métodos actuales de diseno y de evaluacion, el uso de espectros de diseno es
uno de los procedimientos que mas se utiliza dentro de la practica del diseno sismico
con la finalidad de definir la resistencia que requiere una estructura para soportar
las demandas sismicas de diseno.

Generalmente estos espectros de diseno se derivan de uno elastico, el cual se afecta

por una serie de factores para considerar la influencia del comportamiento no lineal,
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Figura 5.5: Espectros de peligro uniforme con diferentes valores de (g y (r.
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Figura 5.6: Comparacion de EPU considerando la aleatoriedad de las propiedades es-

tructurales con aquellos que no la consideran.

la sobrerresistencia de los materiales, reduciendo las ordenadas espectrales eldsticas
aceptando que el sistema estructural sufrira cierto nivel de dano. Lo anterior se
explica porque seria econémicamente inaceptable cubrir las demandas sismicas que
imponen los sismos de grandes magnitudes de manera que la estructura se mantenga
dentro del rango elastico de comportamiento.

Por lo tanto, para seguir dentro del marco de espectros de peligro uniforme, se con-
sidera necesario definir espectros eldsticos que presenten las mismas caracteristicas
y que partan de las mismas formulaciones que los espectros inelasticos que se han

obtenido hasta ahora en este trabajo.

En la fig. 5.7 se presentan espectros elasticos de peligro uniforme obtenidos con
la formulacién que se presenta en este capitulo. Estos se presentan considerando
coeficientes de correlacion de 0.01, -0.3 y -1, con la finalidad de obtener la variacion
posible de las respuestas maximas debido a la interaccion entre resistencia lateral y

periodo de vibrar.
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Figura 5.7: Espectros elasticos de peligro uniforme.
Al comparar los espectros elasticos con valores de p = —0.01 y p = —1 obtenidos

en este capitulo con uno elastico de peligro uniforme que considere las propiedades
estructurales como deterministas, fig. 5.8, se puede observar que el no tomar en
cuenta las incertidumbres que se presentan en las propiedades estructurales, puede
sobreestimar las demandas sismicas para periodos comprendidos entre 1.5 y 2.5 s. En
esta figura se muestra que las ordenadas espectrales se pueden sobreestimar hasta un
80 %, o bien, se puede presentar el caso contrario, esto es, subestimar en la regién de
periodos mayor a 2.5 s las demandas sismicas, lo que puede generar un desempeno

no previsto.
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Figura 5.8: Comparacion de espectros elasticos de peligro uniforme.
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5.3. Comparacion con el reglamento de construc-

ciones del Distrito Federal

Hasta ahora, se han comparado los espectros de peligro uniforme obtenidos con las
formulaciones presentadas en este trabajo, sin embargo, es de importancia comparar
y ubicar los espectros obtenidos, tanto elasticos como inelasticos con el espectro que

se presenta en el reglamento de construcciones del Distrito Federal (RCDF').

En la fig. 5.9, se comparan los EPU inelasticos de ductilidad constante igual a 4 y
valores de p = —0.01 y p = —1, con el espectro reducido del RCDF' correspondiente a
un factor de comportamiento sismico @) igual a 4. El espectro del RCDF corresponde
a un sitio con suelo tipo IIIb de acuerdo al mismo reglamento. Los FPU mostrados
corresponden a tasas de excedencia del nivel de desempeno de 0.01 equivalente a un
periodo de retorno igual a 100 anos.
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012 - /N/\ --- =0.01
M — -1.00

0.1

o

=}

©
T

o

=

S
T

Rd / masa [m/s 2]
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. | | | | | | | .
0 0.5 1 1.5 2 25 3 35 4 4.5 5
Periodo [s]

Figura 5.9: Comparacion de EPU de u = 4 con uno reducido del RCDF.

En la fig. 5.10 se presenta una comparacién de FPU que consideran la variacion
en las propiedades estructurales con valores de (g = 0.308 y (7 = 0.3, y valores de
p=—0.01y p=—1, con un EPU que las considera deterministas y el espectro del
RCDF.
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Figura 5.10: Comparacién de FPU de y = 4 con uno reducido del RCDF.

Como se puede observar en la figura anterior, cuando se consideran las propiedades
estructurales como deterministas, las ordenadas espectrales con una misma proba-
bilidad de ser excedidas son menores que las del espectro del RCDF en casi todo el
rango de frecuencias para todos los valores del factor de correlacion utilizados.

De lo observado en las figs. 5.9 y 5.10, se puede concluir que el espectro de diseno
del RCDF sobreestima las demandas sismicas para periodos mayores a 2.5 s. Por
lo tanto, el tamano de la region donde las ordenadas espectrales son constantes
solamente se puede justificar si se toma en cuenta que van a ocurrir sismos semejantes
al del 19 de septiembre de 1985, cuyo segundo pico incrementaria las ordenadas
espectrales para periodos comprendidos entre 2 y 3.5 segundos. Para ello, es necesario
conocer el periodo de retorno de este tipo de eventos, aunque el autor considera
que este evento es ”extremadamente raro”, o bien, el efecto acumulado de sismos
anteriores durante la vida util de la estructura. Ademas de lo anterior, se debe tener
presente que el espectro del RCDF empleado en la comparacion, no corresponde
solamente a un sitio como lo es aquel donde se encuentra localizada la estacién
SCT, con un periodo caracteristico semejante a 2 s., sino a sitios con periodos

caracteristicos mayores.
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5.4. Efecto de la sobrerresistencia en los FPU

Es importante mencionar que para poder comparar los EPU elasticos de esta tesis
con los sugeridos en el RCDF, es necesario tomar en cuenta la sobrerresistencia
que se supone tienen las estructuras, la cual se incluye de manera implicita en los
espectros del RCFD, para ello, se parte de la consideracion de que, en principio,
cuando ésta no se toma en cuenta, la resistencia nominal R, es igual a la mediana

que define la funcién de densidad de probabilidades de la resistencia lateral, fig. 5.11

R, = MED(R) (5.4)

Figura 5.11: Representacién de la mediana de la resistencia y la resistencia nominal.
Sin embargo, si R, y la mediana de R no son iguales, se tiene que

MED(R)

T 0 (5.5)

donde 2 es la sobrerresistencia, fig. 5.12.

Los parametros que definen la funcién de probabilidad considerando la sobrerre-

sistencia son:

Co = VIn(l+07/13) (5.6)

Ao = () — 22 (5.7)
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Figura 5.12: Representacién de la sobrerresistencia.

la ec. 5.7 en términos de la mediana se define como

Ao = In [MED(R)] (5.8)

entonces, al incluir la sobrerresistencia, se tiene que

Ao = In(R,0) (5.9)

Con las expresiones anteriores se obtienen los FPU para diferentes valores del factor
de correlacién (p = —0.01 y p = —1) y una sobrerresistencia de 2.5. Estos espectros

se muestran en la fig. 5.13
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Figura 5.13: Comparacién de EPU elasticos donde se incluye la sobrerresistencia, con
uno elédstico del RCDF.
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En la fig. 5.13 se presentan y comparan FPU con una tasa de excedencia del nivel
de desempeno igual a 0.0011, correspondiente a un periodo de retorno de 900 anos.
Lo anterior podria representar que las ordenadas del espectro propuesto en el RCDF
presentan la misma tasa de excedencia, si y solo si este se obtuvo con las mimas
consideraciones que las hechas en esta tesis, lo que llevaria a pensar que las deman-
das sismicas con las cuales se disena actualmente estdn sobreestimadas, ya que un
periodo de 900 anos rebasa la vida 1util de cualquier estructura.

5.5. Efecto de la incertidumbre en la rigidez de

posfluencia en los EPU

Otro factor importante que define la tasa de excedencia del nivel de desempeno que
se ha manejado en esta tesis es la relacién de rigidez de posfluencia a rigidez inicial,
a, la cual en principio dependera del tipo de estructura que se esté analizando y
de la distribuciéon de dano aceptado en un estado limite considerado. Este factor
es importante sobre todo en estructuras cuyo periodo fundamental de vibracion es
relativamente pequeno. En la fig. 5.14 se presenta un ejemplo que ilustra lo anterior,
en este se comparan los FPU para distintos valores de «, todos ellos con la misma
tasa de excedencia y el mismo nivel de desempeno. Los valores considerados de o van
desde 0 (comportamiento elastopldstico) hasta una valor significativamente cercano

al de la rigidez inicial.

Figura 5.14: EPU de p = 4 con distintos valores de a.
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Para considerar el efecto de la incertidumbre en la rigidez de posfluencia sobre la
tasa de excedencia del nivel de desempeno se parte de la consideracion de que se
conocen los EPU tomando en cuenta ciertas incertidumbres, sin embargo, la relacion
de rigidez de posfluencia a rigidez inicial se ha considerado como un pardmetro
determinista, por lo tanto, una forma de considerar el efecto de esta incertidumbre
es obtener los FPU para los distintos valores que puede presentar «, los cuales en
principio se consideraran como deterministas, posteriormente éstos se pesaran por la
probabilidad de ocurrencia de cada uno de ellos definida por una funcién de densidad
de probabilidades con una mediana igual a una relacién de rigideces nominal, ¢, lo

anterior se logra mediante la siguiente ecuacion

1
T (R, Ty, o) :/0 v(R,,T,)pa(ala,) da (5.10)

donde 7 (R, T}, ) es la tasa de excedencia de un nivel de desempeno dado que
ademas de tomar en cuenta las propiedades nominales de capitulos precedentes, toma
en cuenta la rigidez de posfluencia que se pretende obtener, v (R,,,T}) es la tasa de
excedencia del nivel de desempeno en funcién de una resistencia, de un periodo de
vibrar y de una rigidez de posfluencia pesada por la densidad de probabilidad de «,
Pala]ey,), en un rango de integraciéon comprendido entre 0 y 1, siendo el primero el
valor correspondiente a rigidez de posfluencia cero (comportamiento elastoplédstico) y
el segundo, el valor correspondiente al comportamiento elastico, i.e., no degradacién
de rigidez. Es posible tomar en cuenta la incertidumbre de o a través de la ec.
5.10 debido a que este parametro es independiente de los parametros utilizados

anteriormente en esta tesis (resistencia lateral, periodo de vibrar, magnitud sismica)

Con la finalidad de observar el efecto que presenta el considerar la incertidumbre de la
rigidez de posfluencia en la obtencién de las tasas de excedencia de un determinado
nivel de desempeno, se presentan en la fig. 5.15 los espectros que se obtienen de
utilizar la ec. 5.10 para distintos valores del factor que define la variacion de « y
se comparan con aquellos obtenidos de considerar el valor de o determinista; de
manera ilustrativa, el valor de «, que se considera es igual a 24 % de manera que
los espectros obtenidos sean comparables.
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Figura 5.15: EPU de p = 4 con distintos valores de a.

Los espectros anteriores se obtuvieron considerando dos valores del factor de corre-
lacién entre el periodo, T', y la resistencia lateral, R, siendo estos 0 y -1, corres-
pondientes a los valores extremos que se podrian, i.e., independencia y completa

dependencia, respectivamente.

Finalmente, si se considera que las estructuras estaran expuestas probablemente a
mas de un sismo que cause dano durante su vida 1til y no solo al sismo de diseno, y
que, como consecuencia de ello, su periodo cambie debido al agrietamiento ligero, al
dano moderado o severo que estos sismos puedan generar. A consecuencia de esto,
se debe tener presente que en la practica profesional, las estructuras que han sufrido
menor dano, no suelen repararse, incrementando con esto su flexibilidad, la cual se
ve reflejada en un incremento en el periodo. Por otro lado, las estructuras que sufren
dano considerable ante un sismo, suelen repararse, lo cual, en la gran mayoria de los
casos, las lleva periodos fundamentales menores al que originalmente se tenian. Una
forma de poder evaluar el efecto de esta incertidumbre es a través del uso de cadenas
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de Markov, para definir la probabilidad de cambios en el periodo fundamental debido
al dano acumulado por sismos durante la vida 1til de la estructura, considerando
que la estructura sea reparada si el dano es importante y no reparada si no lo es. Sin
embargo, este planteamiento queda fuera de los alcances de esta tesis, por lo que se

propone como un trabajo a realizar en un futuro.
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Capitulo 6

Evaluacién sismica de puentes
basada en desempeno

6.1. Introduccion

Mucha de la atencion de los investigadores interesados en la evaluacién sismica de
estructuras existentes se ha centrado en los edificios que si bien existen en gran can-
tidad en las zonas urbanas, existen otros tipos de estructuras importantes para las
que también es necesario conocer su comportamiento y seguridad ante sismos, entre
éstas estan los puentes, estructuras que de tener un mal desempeno ante acciones
sismicas, pueden por su pérdida de funcionamiento, afectar el suministro de ayuda
en casos de desastres ocasionados por sismos, lo cual puede poner en riesgo la seguri-
dad e incluso las vidas de una poblacién ademas de una gran cantidad de pérdidas
economicas. Derivado de lo anterior, en este capitulo se aborda el comportamiento
sismico de puentes, tema que se desarrollé en su mayoria, durante la estancia de
investigacion que el autor realizé en centros de investigacion europeos (JRC, Italia
y Universidad de Ljubljana, Eslovenia), donde este tema es de importancia (LESS-
LOSS, 2007). Los métodos en investigacién en estos lugares requieren de espectros
de peligro uniforme como los que se desarrollan en los capitulos anteriores de esta

tesis.

En los ultimos anos, los procedimientos de analisis estaticos no lineales simplificados
se han vuelto populares dentro del &mbito de la ingenieria sismica para la evaluacién
de estructuras existentes, sin embargo, a pesar de que estos procedimientos represen-

tan un avance importante cuando se les compara con los procedimientos eldsticos
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lineales equivalentes, éstos no se pueden considerar como métodos infalibles o de
alcance universal que se aplican a cualquier tipo de estructuras. Algunos investi-
gadores como Seneviratna y Krawinkler (1998) muestran la existencia de grandes
desventajas y limitaciones de los andlisis estaticos no lineales de empuje lateral incre-
mental (FLI). Sin embargo, es de interés enfatizar que estas limitaciones se estudian
principalmente dentro del contexto de evaluacion de edificios y no de otro tipo de
estructuras. Solamente un limitado niimero de publicaciones tratan la aplicacion de
analisis estaticos simplificados a la evaluacion de puentes. Se debe tener presente que
las caracteristicas de la respuesta sismica de puentes pueden ser significativamente
diferentes de la que presentan las de los edificios, esto particularmente en la direccion
transversal del puente. Por lo tanto, esto se deberia reflejar en la aplicacién practica
de los procedimientos de evaluacion que se basan en el analisis ELI. Algunas de las

principales diferencias que se presentan entre edificios y puentes son:

1. Los edificios son estructuras de varios niveles donde la historia de desplaza-
mientos del nivel superior o de azotea se usa como desplazamiento carac-
teristico y el cortante basal como fuerza caracteristica. Por otro lado, el sis-
tema estructural en la direccién transversal de los puentes es esencialmente
diferente y se debe considerar como una viga continua flexible la cual, en
algunos casos, se encuentra simplemente apoyada en sus extremos. En este ca-
so, definir una estacién donde medir los desplazamientos caracteristicos no se
puede hacer de manera directa, ya que si se monitorea solamente la respuesta
en una de las columnas (como muchos investigadores suelen hacerlo) puede
proporcionar resultados incorrectos que generalmente se reflejan en obtener
una rigidez transversal de la estructura mayor a la que realmente tiene de-
bido a que los desplazamientos que se monitorean no necesariamente son los

maximos.

2. Las superestructuras de los puentes son casi en la totalidad de los casos, flexi-
bles, a diferencia de los pisos de los edificios, los cuales generalmente se conside-
ran como diafragmas rigidos. La flexibilidad de la superestructura combinada
con una distribucién de la rigidez y resistencia de las columnas puede causar
variaciones importantes en la configuracién deformada cuando la estructura se
encuentra sometida a niveles altos de demanda sismica. Esto puede influenciar
la distribuciéon de las fuerzas inerciales durante el desarrollo del andlisis FLI.
Ademas de lo anterior, se suma la consideracion que en la generalidad de los
puentes, los modos superiores influyen de manera importante en su respuesta.
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3. Los elementos de soporte en puentes (pilas) se encuentran localizados sola-
mente en un plano, a diferencia de los edificios, donde las columnas se encuen-
tran distribuidas de manera espacial. Esta distribucién y en las pilas, combi-
nada con la flexibilidad de la superestructura, puede generar efectos de torsién
importantes en la direccion transversal. En este tipo de casos, los métodos de
evaluacién mas refinados no siempre dan resultados favorables.

Debido a que la respuesta sismica de algunos puentes puede estar influenciada por
los modos superiores, es de esperarse que métodos de evaluacion que consideren
solamente la contribucion de un solo modo, no proporcionen resultados adecuados.
Por lo anterior, a pesar de la simplicidad del sistema estructural, la respuesta de los
puentes en su direccion transversal puede ser compleja y fuertemente influenciada
por los modos superiores, lo que puede hacer que la aplicacion indiscriminada de los

métodos de evaluacion basados en andlisis ELI sea deficiente.

6.2. Principales parametros en la influencia de

respuesta en puentes

Como se menciond anteriormente, la flexibilidad de la superestructura de un puente
es uno de los principales parametros que define su respuesta estructural y que la
hace diferente de la respuesta sismica en edificios. En general, entre mas flexible sea
la superestructura y més rigidas las columnas, la influencia de los modos superiores

es mas importante.

El segundo parametro en importancia es la resistencia de las pilas. Esta gobierna
la ocurrencia de las articulaciones plasticas y en consecuencia, la reduccién de la
rigidez en las mismas. En general, la influencia de los modos superiores puede variar
dependiendo de la intensidad sismica. Generalmente, esta influencia es mayor en la
etapa inicial eldstica y posteriormente, cuando se van formando las articulaciones
plasticas en la base de las pilas, la superestructura gobierna la respuesta, entonces

la respuesta se vuelve més regular.

La distribuciéon de la rigidez y de la resistencia de las pilas y a lo largo del puente,
se pueden considerar como otros factores de suma importancia en la respuesta es-
tructural. La distribucién mas desfavorable respecto a la participacion de los modos

superiores es el caso cuando las columnas mas rigidas estan localizadas en a parte
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media del puente. En esos casos, las columnas centrales pueden generar efectos de
torsién importantes (considerando como torsién las rotaciones en el plano horizontal

de la superestructura) y amplificar la influencia de los modos superiores.

6.3. Meétodos de evaluacion del desempeno sismi-

co existentes

6.3.1. Meétodo de la curva de capacidad y método N2

Este método fue por primera vez propuesto por Freeman et al. (1975); Freeman
(1978) lo que posteriormente se convirti6 en la base del informe del ATC40 (ATC,
1996), que lo divulgd entre los estructuristas en los Estados Unidos. Posteriormente,
Fajfar y Gaspersic (1996) presenta el método N2, el cual es una metodologia de
evaluacién sismica simplificada que combina el anélisis de empuje lateral incremen-
tal (FLI) de un sistema estructural de multiples grados de libertad (MGDL) con el
analisis espectral de un sistema de un grado de libertad. El método se formula en el
espacio seudoaceleracion-desplazamiento espectral, lo que habilita la interpretacién
visual del procedimiento. Se llama método N2 debido al andlisis no lineal (N) y a
los dos (2) modelos mateméticos que se emplean en su planteamiento. Este método
combina las ventajas de la representacion visual del método del espectro de capaci-
dad, desarrollado originalmente por Freeman et al. (1975); Freeman (1978) con el
sentido fisico del espectro de demanda ineléstico. El método N2 se puede considerar
como una variante del método del espectro de capacidad basado en un espectro ine-
lastico. El patrén de cargas lateral que se utiliza en el andlisis FLI esta relacionado

a una configuracién de desplazamientos que se espera ocurra.

Este método se describe en 7 pasos, los cuales son:

1. Descripcién de la estructura a analizar.

2. Transformacion de la demanda sismica al formato seudoaceleraciéon - desplaza-

miento espectral.
3. Analisis de empuje lateral incremental

4. Reduccion de la respuesta a la de un sistema de un grado de libertad equiva-

lente y su curva de comportamiento.
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5. Definicién de la demanda sismica para el sistema de un grado de libertad
equivalente.

6. Obtencion del desempeno global y local del sistema de multiples grados de
libertad.

7. Evaluacién del desempeno.

Ademas, el método N2 considera que la deformada que presenta la estructura du-
rante todo el desarrollo de la respuesta es la misma, eso se refleja en que la dis-
tribucion de cargas con la que se empuja no cambia durante la respuesta, atn si la

estructura incurre de manera importante en el rango no lineal.

6.3.2. Analisis del Empujén Modal (MPA)

El método modal espectral (MPA, por sus siglas en Inglés), originalmente propuesto
por Paret et al. (1996) y mejorado por Chopra y Goel (2002) toma en cuenta la in-
fluencia en el desempeno de los modos superiores, incluyendo los modos importantes
que se identifican en la etapa eldstica para determinar la distribucion de las fuerzas
y realizar los andlisis FLI. Cada modo se considera separadamente, por lo tanto,
el nimero de analisis ELI es igual al nimero de modos importantes en el rango
elastico. Cuando se realizan todos los andlisis, se combinan los resultados usando
una regla de combinacion modal eg., SRSS o CQC. El método considera que las

formas modales no cambian durante la respuesta.

6.3.3. Procedimiento Estatico No lineal Modal Evolutivo
(MANSP)

Este método fue originalmente propuesto por Reinhorn (1997) y toma en cuenta la
influencia de los modos superiores asi como la posibilidad de que la configuracion de-
formada cambie de manera significativa durante la respuesta. Para obtener la curva
de capacidad, se realiza un analisis FLI con una distribucion evolutiva de fuerzas.
La distribucion de éstas depende de las propiedades dinamicas de la estructura. Las
fuerzas se calculan combinando las fuerzas modales (en cada nodo, las fuerzas rela-
cionadas a los modos mas importantes, usando una regla de combinacién modal).
Cada vez que ocurra una articulacion plastica, tanto las propiedades dinamicas como
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el sistema estructural cambian. Después de la ocurrencia de una nueva articulacién
plastica, se calcula una nueva distribucion de fuerzas para el analisis ELI de acuerdo
a las nuevas propiedades estructurales.

Para construir la curva de capacidad, se hacen andlisis ELI evolutivos con una
distribucion de fuerzas variable. La distribucion de estas fuerzas depende de las
propiedades dinamicas de la estructura. Las fuerzas se calculan combinando las
fuerzas modales para cada nodo de todos los modos que participan usando una regla
de combinacién modal ” Euclidiana”. Cada vez que se presenta dano en la estructura,
el sistema estructural, asi como sus propiedades dinamicas cambian, y por lo tanto,
se calcula una nueva distribucion de fuerzas para el analisis FLI tomando en cuenta

las nuevas propiedades de la estructura.

6.3.4. Principales desventajas y una solucion propuesta

Las principales desventajas que se presentan cuando se utilizan analisis ELI en la
evaluacion sismica, ya sea que estos se basen en un solo modo, o bien, que tomen en

cuenta los modos superiores son:

» La referencia del punto caracteristico a utilizar en el andlisis.
» La seleccién de patron de cargas a utilizar.

= La idealizacién de la curva de capacidad que se obtiene.

Seleccion del punto de referencia

En el andlisis de puente, no es trivial ni de forma directa el seleccionar un punto
caracteristico donde se monitoreen los desplazamientos durante la realizacién del
analisis FLI. Generalmente, en este tipo de analisis se le presta mayor atenciéon a
las columnas, ya que todo el dano que se acepta ocurra durante un evento sismico,
se espera ocurra en ellas, por lo tanto, los puentes frecuentemente se tratan como
un sistema conectado de columnas en cantiliver. En consecuencia, la gran mayoria
de los investigadores y de los disenadores de la practica suelen monitorear los des-
plazamientos que ocurren durante un sismo en la parte superior de una pila en
especifico. Esta consideracién puede en ciertos casos llevar a resultados erréneos.
Los puentes se deben considerar como vigas continuas apoyadas en sus extremos
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que permanecen elasticas. Para estimar la rigidez de las mismas, se debe considerar
el maximo desplazamiento de la superestructura. En los andlisis de FLI, el desplaza-
miento maximo se puede obtener de forma directa, seleccionando como punto de
referencia, la estacion donde ocurre el maximo desplazamiento. Cuando se obtienen
los desplazamientos maximos de forma indirecta, se debe conocer la configuracion
deformada y debe ser independiente del nivel de demanda sismica utilizado. En
puentes irregulares, la configuracion deformada depende del nivel de demanda, por
lo tanto, el desplazamiento maximo en la superestructura se puede obtener sola-
mente de forma directa, seleccionando la estacion de méaximo desplazamiento como

punto de referencia.

Punto de referencia en estructuras irregulares FExisten puentes donde la
influencia de los modos superiores es significativa, y en los que se puede esperar una
variacién importante de las formas modales cuando ocurren incursiones en el rango
inelastico. Esta caracteristica en general ocasiona que la estacion donde se presentan
los maximos desplazamientos varie con la intensidad de la carga impuesta, lo que
complica la construccién de la curva de capacidad mediante un analisis ELI. Por lo
tanto, para solucionar este problema, es importante seleccionar el punto de referencia
a monitorear. Isakovic y Fischinger (2006) sugieren que la curva de capacidad se
construya utilizando el méximo desplazamiento de la superestructura sin importar
la posicion donde se registre, ya que el maximo desplazamiento es una medida de
la rigidez de la superestructura, esto es en este planteamiento, la estacion que se
considera como punto de referencia no es constante a lo largo del desarrollo del

analisis.

Punto de referencia en métodos unimodales que consideran la forma
modal invariante En el curso de esta investigacion se encontrd que para el andlisis
de puentes altamente irregulares, no se deben usar métodos que emplean el andlisis
ELI con una configuracién de cargas que no varia en el tiempo, la cual representa
la configuracién deformada que mas predomina, ya que las consideraciones basicas
de estos métodos, no se cumplen. Sin embargo, este problema se elimina cuando la
estructura incurre de manera importante en el rango no lineal debido a que la rigidez
de las columnas se reduce de manera importante permaneciendo solamente la rigidez
de la superestructura, haciendo que la respuesta estructural la gobierne solamente
un modo. Por lo tanto, se pueden obtener buenos resultados con los métodos de este
tipo.
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Cuando las formas modales y su importancia relativa cambian con la intensidad
de la demanda sismica, es tipico que la posicion donde ocurren los desplazamientos
maximos en la superestructura también cambie. En estos casos, es conveniente cons-
truir la curva de capacidad de acuerdo a lo propuesto por Isakovic y Fischinger

(2006).

Punto de referencia en métodos multimodales que consideran las formas
modales invariantes Cuando se requiere estudiar la respuesta de estructuras
altamente irregulares para niveles bajos de demanda sismica (cuando las articula-
ciones pldsticas ocurren solamente en algunas columnas), no se deben usar métodos
que consideran solamente un solo modo de vibrar. En estos casos, se deben emplear
métodos que consideren en su formulacién la participacion de los modos superiores
de vibrar en la respuesta global de la estructura. Un método que se puede emplear
es el MPA, el cual toma en cuenta la contribucién de los modos superiores, definidos
cuando la estructura se encuentra en estado elastico. En este método, se construyen
curvas de capacidad usando analisis FLI para cada uno de los modos involucrados,
y se utiliza cualquier punto de referencia. Cuando las curvas se normalizan respecto
a un sistema de un grado de libertad (1GDL), los desplazamientos de la curva de
capacidad se dividen como U, /T",¢,, donde U, es el desplazamiento de la curva de
capacidad del n-ésimo modo, I';, es el factor de participacién modal y ¢,, es la com-
ponente de la forma modal donde se estda monitoreando el desplazamiento durante
el andlisis FLI. Esto significa que el desplazamiento méximo de la superestructura
se toma en cuenta de manera indirecta, ya que U, /,, representa el desplazamiento

maximo de la superestructura en el sistema de multiples grados de libertad.

Lo anterior parece indicar que el definir un punto de referencia no es un problema si
se utiliza el método MPA, sin embargo, en puentes altamente irregulares, el problema
sigue presente, ya que existen cambios en las formas modales, y por lo tanto, en los
componentes modales m. Estad variacion no se toma en cuenta en el método MPA,
ya que este método utiliza las formas modales de la configuracion elastica en todo

el proceso de evaluacion.

Punto de referencia en métodos multimodales con formas modales evo-
lutivas Si el patrén de cargas que se usa en el andlisis FLI depende del nivel de
demanda sismica, entonces se deben utilizar métodos que consideren que las formas
modales pueden cambiar a lo largo de su respuesta (MANSP). Estos métodos toman

en cuenta los cambios que sufre el sistema estructural después de la ocurrencia de
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una nueva articulacion plastica. De esta manera, se toman en cuenta los cambios de
las formas modales y la variacién de la participacion de los modos superiores. Sin
embargo, algunos de estos métodos son inconsistentes atin en su formulacion. Por
ejemplo, en el método MANSP, los desplazamientos que se obtienen del anélisis FLI
pueden ser completamente diferentes de aquellos que se obtienen de combinar los
desplazamientos modales. Esto puede influir la construccion de la curva FLI y la se-
leccion del punto de referencia. En estos casos, el desplazamiento espectral depende
de manera drastica de la estacién que se seleccione para su calculo.

Conclusiones sobre el punto de referencia Los puentes se deben considerar
como vigas elasticas continuas. El punto de referencia debe ser aquel donde se pre-
sente el desplazamiento maximo de la superestructura en cada paso del analisis ELI
En estructuras irregulares, este punto puede cambiar su posiciéon dependiendo de la

intensidad de la carga lateral.

Seleccion del patréon lateral de fuerzas

Métodos de evaluacion que utilizan el andlisis FLI con un patrén de carga invariante
(e.g., MPA), se consideran apropiados si el orden y la participacién relativa de
los distintos modos no varia durante el desarrollo de la respuesta. A diferencia de
estructuras como son los marcos planos, la respuesta de los puentes, ain cuando la
defina solamente un solo modo, el patrén de carga presentara variaciones, la cual es

mas significativa en puentes irregulares.

En general, para niveles altos de carga, donde todas las pilas fluyen, la forma modal
mas importante es aquella correspondiente a la estructura soportada por las colum-
nas con articulaciones plasticas en sus bases. Cuando las columnas se consideran con
dano, éstas no rigen la configuracion deformada de la superestructura, por lo tanto,
la respuesta de los puentes se vuelve regular ya que se considera que solamente un
modo es el mas importante. Sin embargo, esto no es siempre correcto, ya que para
puentes de grandes longitudes, la participacién de los modos superiores define la
respuesta en los desplazamientos de los claros externos (Isakovic et al., 2007).

Patrén de fuerzas en puentes con extremos articulados FEn puentes regu-
lares que se encuentran articulados en sus apoyos extremos, el patrén de deformacién

se asemeja a la deformada de una viga simplemente apoyada, debido a esto, se puede
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considerar como patron de cargas laterales parabdlico al inicio del analisis ELI. Co-
mo una segunda opcién, se puede emplear un patréon de cargas uniforme, ya que la

deflexion que este patron genera es similar a una forma senoidal.

En puentes irregulares existen dos problemas, los cuales afectan la seleccion de un
patrén de cargas adecuado: a) la influencia de los modos superiores en cada etapa de
la respuesta y b) la variacién de las formas modales, su orden e importancia de par-
ticipacion, que dependen del nivel de intensidad de la carga. Cuando la estructura se
encuentra sujeta a altos niveles de intensidad de cargas y las articulaciones pléasticas
se desarrollan en todas las columnas, disminuye la contribucion de los modos supe-
riores y un modo es el que tiene importancia, el cual corresponde a la deformada de
la superestructura. Para niveles bajos de intensidad de carga lateral, no se considera
adecuado emplear métodos que solo tomen en cuenta la participaciéon de un solo

modo de vibrar.

Patron de fuerzas en puentes de gran longitud y gran nimero de pilas
Ya que las condiciones de frontera en los extremos de la superestructura son menos
importantes para puentes largos con gran ntumero de pilas, se considera que se
prueben todos los patrones de carga considerados anteriormente para puentes cortos,
lo que refleja que no hay un pardmetro adecuado que indique el patrén de cargas
a usar de entre todos los posibles. En puentes irregulares, los patrones de fuerzas
solo se deben aplicar si el nivel de no linealidad se alcanza con una intensidad de
cargas razonable, si esto no es posible, no se recomienda el uso de métodos que solo
involucren la participaciéon de un modo. La respuesta de puentes irregulares sujetos
a niveles de fuerza bajos esta fuertemente influenciada por los modos superiores, en
estos casos, se recomienda que se usen métodos que involucren la participacién de

los modos superiores en la evaluacién de la respuesta estructural.

Idealizacion de la curva de capacidad

La idealizacién de la curva capacidad es un paso de suma importancia en el andli-
sis ELI, este afecta el valor estimado del maximo desplazamiento de la estructura
definido por la pendiente inicial de la curva normalizada (curva de capacidad de un
sistema de un grado de libertad), la cual define la rigidez inicial de la estructura
asociada a esa manera de deformarse. Algunos métodos como el N2 proponen una
idealizacion elastoplastica de la curva de capacidad del sistema de 1GDL, mientras
que otros proponen una idealizacién bilineal.
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Generalmente, las curvas de capacidad de los puentes presentan una rigidez de pos-
fluencia considerable. Esto es tipico en puentes articulados en los extremos, que
actian como vigas al momento en que se forman las articulaciones pléasticas en to-
das las columnas, debido a que se conserva la rigidez de la superestructura. Si el
nimero de columnas es reducido, la forma de la curva de capacidad es practicamente
bilineal. Si las columnas son muy rigidas, el cambio en la pendiente de la curva es
particularmente abrupto. En tales casos, es claro que la idealizacion elastoplastica
de la curva de capacidad es inapropiada.

En general, el uso de métodos que se basan en andlisis LI para puentes requiere
un extenso conocimiento y un profundo entendimiento de las simplificaciones que
se utilizan en estos analisis. Las diferencias entre edificios y puentes se deben tener
presentes y los métodos a utilizar se deben modificar cuando se utilicen en la eva-
luacion de estos ultimos. Las modificaciones mas importantes se tienen que hacer
con respecto al punto de referencia, al patrén de cargas a utilizar y a la idealizacion

de la curva que se vaya a construir.

6.4. Metodologia de evaluacion sismica propuesta

A pesar de que el uso del anélisis modal espectral en el rango de comportamiento no
lineal es tedricamente inconsistente, algunos métodos que se han desarrollado en los
ultimos anos hacen uso de él considerando segmentos eldsticos lineales correspon-
dientes a propiedades dinamicas y estructurales constantes entre la ocurrencia de dos
estados de dano sucesivos. En todos estos, se emplea la aproximacién de usar analisis
modales espectrales en el rango de comportamiento ineldstico. Las consideraciones
sobre cémo se construye la curva de capacidad o la curva de respuesta y de como se

determina el nivel de desempeno correspondiente varian de método a método.

En este trabajo, se presenta un método aproximado de evaluacion del desempeno
sismico, de aqui en adelante se llamara espectro de capacidad multimodal (ECM).
Este método se considera como una evolucién del método originalmente propuesto
por Requena y Ayala (2000), posteriormente, Alba (2005) proponen utilizar anali-
sis modales espectrales para la evaluacion de marcos planos de concreto reforzado,
tomando en cuenta que las propiedades dindmicas y estructurales cambian durante
la respuesta. El método ECM presenta como principal consideraciéon, que el de-
sempeno de una estructura se puede aproximar por medio del desempeno de un

sistema de un grado de libertad de referencia. El método propuesto se puede con-
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siderar como la contraparte del método de diseno sismico basado en desempeno
propuesto por Basilio y Ayala (2001), ya que éste se basa en las mismas considera-
ciones y procedimientos de célculo. El método ECM es mas facil de aplicar que un
andlisis no lineal paso a paso en el tiempo (AIHT) y también una mejor alternati-
va a los procedimientos estaticos no lineales que se basan en analisis FLI, como el
andlisis espectral de respuesta incremental (IRSA), propuesto por Aydinoglu (2003)
o los que se proponen en reglamentos y guias de diseno. A diferencia del método
IRSA que utiliza anélisis FLI y un conjunto de factores intermodales, el método
ECM tiene la ventaja de considerar de una manera simple la contribuciéon de los
modos superiores de vibrar y la naturaleza reversible de la acciéon sismica usando
una regla de combinacién modal con un espectro suavizado, dentro del marco del
andlisis modal espectral. El método FCM, como otros, considera la no linealidad
como una secuencia de segmentos lineales de comportamiento. Su aplicacion involu-
cra una serie de anélisis modales espectrales para definir la curva de respuesta del
sistema de referencia de un grado de libertad, cuyo desempeno se obtiene empleando
la regla de iguales desplazamientos.

El método ECM representa una mejora significativa sobre los métodos estaticos no
lineales existentes, ya que éste no requiere de un analisis £LI para la determinacién
de la curva de respuesta de la estructura, i.e., no se aplica una configuraciéon de
desplazamientos o de cargas monoténicamente incrementales a la estructura. El
método ECM, como se presenta en este trabajo, es un procedimiento de evaluacion
sismica aplicable a estructuras disenadas con cualquier método dindmico o estatico
disponible en los reglamentos de diseno sismico.

Las principales diferencias entre el método FCM y los métodos estaticos no lineales

SOI:

» La consideracién de los modos superiores de vibrar en un anélisis modal es-
pectral evolutivo, el cual toma en cuenta de manera implicita en la capacidad

sismica de la estructura la naturaleza reversible de la carga sismica.

= El sentido en el que se aproxima la respuesta de la estructura usando sola-
mente un sistema de referencia de 1GDL, donde el comportamiento no lineal
se considera por medio de diferentes andlisis modales espectrales evolutivos
correspondientes a los diferentes niveles de dano.

Ademas de lo anterior, el método propuesto en este trabajo se ha desarrollado te-

niendo en mente la conveniencia practica de utilizar programas de anélisis sismicos
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comerciales disponibles como el SAP2000 (CSI, 2003), procedimientos conocidos por
los ingenieros de la practica y recomendaciones de reglamentos vigentes.

Su aplicacién involucra varios pasos, los cuales se describen a continuacion:

1. Definicién de la demanda sismica por medio de un espectro de respuesta eldsti-

co de peligro uniforme.

2. Definicién de la curva de respuesta del sistema de 1GDL de referencia a través
de una serie de andlisis modales espectrales convencionales, correspondientes
a diferentes estados de dano. El dano sismico en cada etapa se introduce en
el modelo analitico agregando resortes rotacionales inelasticos al final de las
secciones del elemento danado e.g., articulaciones de rotacién libre cuando se
considera plasticidad concentrada mas articulaciones con cierta rigidez al giro
correspondientes a propiedades de secciones reducidas de acuerdo al dano que

se espera ocurra en el elemento.

3. Determinacion del punto de desempeno del sistema de 1GDL usando la regla
de iguales desplazamientos, considerando, cuando aplique, la correccién por
periodos cortos.

4. Célculo del desempeno sismico de la estructura como la suma de las cargas
muertas y vivas y los resultados escalados correspondientes a cada anélisis
modal espectral que se desarrolle.

En los siguientes parrafos se muestran de manera detallada los diferentes pasos de
los que consiste el método de evaluacion sismica que se propone.

6.4.1. Definicion de la demanda sismica

La demanda sismica se define como la aceleracién méxima (generalmente definida en
fracciones de la aceleracion de la gravedad) a la cual se somete la estructura, la cual
dependera del nivel de desempeno con el cual se acepta se comporte la estructura y
de la importancia que ésta tiene. La demanda se representa por medio de un espectro
de respuesta elastico de peligro uniforme o por espectros suavizados como los que
se definen en los codigos de diseno vigentes.
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6.4.2. Determinacion de propiedades

El procedimiento de evaluacion se inicia obteniendo las propiedades geométricas y de
materiales de los elementos estructurales (pilas, superestructura) como son: la longi-
tud de los elementos, drea, médulo de elasticidad, momentos de inercia (agrietados
y danados). Estas propiedades se deben obtener tomando en cuenta el reglamento
bajo el cual se requiere hacer la evaluacion de la estructura y las caracteristicas
de los elementos estructurales, debido a que se pueden tomar en cuenta secciones
brutas o secciones afectadas por un determinado factor que refleje una condicion de
agrietamiento. Se calculan también los desplazamientos de fluencia en las pilas.

6.4.3. Obtencion de la curva de respuesta del sistema de
1GDL de referencia

Obtencién de la primera rama de la curva de respuesta

Una vez que se obtienen las propiedades de los elementos, a continuacién se lleva
a cabo un andlisis de valores caracteristicos para obtener los periodos de vibrar
de la estructura, y sus respectivas formas modales. Con los resultados obtenidos del
analisis de valores caracteristicos, se obtienen los factores de participacion para cada
modo de vibrar y sus respectivas masas efectivas. Considerando los modos de vibrar
con mayor factor de participacion, se obtienen del espectro de respuesta elastico de
referencia, la seudoaceleracién (S,.) y desplazamiento espectrales (Sg.) asociados a
cada uno de ellos.

Factor de reduccién

Realizando un anélisis modal espectral, considerando el espectro de respuesta elasti-
co, tomando en cuenta un nimero importante de modos de vibrar y utilizando una
regla de combinacién modal, se obtienen los desplazamientos méximos en los puntos
de monitoreo de la estructura, en este caso, los cabezales de cada una de las pilas.
A través de una relacién de desplazamiento de fluencia (A,) y desplazamiento actu-
ante (Aget) (ec. 6.1) para la j-ésima columna, se obtienen diferentes factores, de los
cuales se toma el de menor magnitud con el que se reducira el espectro utilizado y
representara la demanda que origina al desplazamiento maximo con el cual aparece

la primera articulacion plastica en el elemento j.
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fer = min [AA%} (6.1)
actl,j

La Si. v Sy se afectan por el factor de reduccion obtenido, teniendo con esto, el
punto de quiebre de la primera rama de la curva de comportamiento del sistema de

1GDL de referencia para la estructura que se estd evaluando.

El desplazamiento espectral que define el punto de quiebre se compara con el Sy, si
este 1ltimo es mayor, se procede a obtener la segunda rama de la curva de compor-
tamiento y asi sucesivamente hasta llegar al punto de desempeno seleccionado. Si el
fe1 es mayor que 1, significa que la estructura permanecera elastica para ese nivel

de demanda sismica.

Para cada uno de los segmentos subsecuentes de la curva de comportamiento, se re-
aliza nuevamente un analisis de valores caracteristicos y un analisis modal espectral,
considerando ahora, para la seccion donde se produjo la articulacion plastica, las
propiedades de la seccién danada. Ademsds, el factor de reduccién f.; del espectro

utilizado sera el que se obtenga con la siguiente expresion:

A, — A y
£t = min { e W} (6.2
donde
Aacum i, — Z Ak,j (63)
k=1

siendo f; ; el factor de reduccién para la rama ¢ de la curva de comportamiento,
dado que existe un desplazamiento actuante A, ; y se tiene un desplazamiento

acumulado Ay, 4 hasta ese momento para el elemento j.

Cuando el desplazamiento Sy, es menor que el desplazamiento obtenido para el -
ésimo punto de la curva de comportamiento, se realiza una nueva reduccion de la

rama para definir la localizacion del punto de desempeno.

99



Mauro Nino Capitulo 6

6.4.4. Determinacion del punto de desempeno
Regla de iguales desplazamientos

Veletsos y Newmark (1960) consideran que el espectro de respuesta para un sistema
elasto-plastico se puede relacionar con el espectro de respuesta para un sistema eldsti-
co con un razonable grado de aproximaciéon, ya que los desplazamientos maximos

relativos derivados de ambos espectros son semejantes.

Con la consideracion anterior, el punto de desempeno del sistema de referencia de
1GDL empleado se puede definir como el desplazamiento obtenido del espectro de
diseno con el modo fundamental de la estructura en estado inicial, es decir, el punto
de desempeno es igual a Sy ..

Investigaciones recientes muestran que esta regla no aplica para estructuras ubicadas
en zonas de suelo blando, sin embargo Vidic et al. (1994); Ruiz-Garcia y Miranda
(2007) han propuesto una expresién que elimina esta limitante, al considerar el
periodo caracteristico del movimiento sismico, la resistencia de fluencia del sistema
estructural y el periodo fundamental de dicho sistema. Con los resultados de Ruiz-
Garcia y Miranda es posible estimar los desplazamientos ineldsticos de sistemas
estructurales en zonas de suelo blando como lo es el de la zona del Lago de la
Ciudad de México. Es importante mencionar que la expresién que proponen estos

autores solo es aplicable a suelos blandos y no a sitios con suelos firmes o en roca.

Correccién por periodos cortos

Basandose en estudios realizados por diversos investigadores donde se comenta que
para estructuras con un periodo fundamental de vibracion menor al periodo car-
acteristico del sitio, los desplazamientos de la estructura en estado elastico, son
menores a los obtenidos cuando dicho sistema se comporta de manera inelastica, es
necesario realizar una correccion a la consideracién de la regla de iguales desplaza-
mientos mencionada anteriormente, esta correccién se lleva a cabo de acuerdo a lo
establecido en el Eurocddigo 8 (EC8) (CEN, 2003), en su anexo B a través de las

siguientes expresiones:

R=(¢.—1)

S|
+
B
=
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See T m
qn = Ty (6.5)
S = id R (6.6)

donde R es el factor de correccion aplicado al desplazamiento espectral Sde para
obtener un desplazamiento espectral corregido Sd*, dado que el periodo fundamental
de la estructura en estado elastico T', es menor que el periodo caracteristico del sitio
T,., siendo ¢, la relacién de la seudoaceleracion del sistema de 1GDL de referencia
en estado eldstico Sae con la seudoaceleracion de fluencia Fy,/m de dicho sistema.
Cuando el periodo de la estructura es mayor que 7T, entonces

S =Sy (6.7)

6.4.5. Obtencién de la curva de respuesta

La curva de respuesta se obtiene al graficar en el espacio S, vs. Sy los valores de
seudoaceleracion y desplazamiento espectral obtenidos del espectro de diseno elastico
correspondientes al modo de vibrar con mayor factor de participacién para cada una
de las etapas en las que van apareciendo articulaciones plasticas, siendo los valores

para la primera rama

Salzsde'fel (68)

Sdl:Sal'W2

e

(6.9)

Para los demaés segmentos de la curva de comportamiento se presentan las siguientes

expresiones:

Sa i (ASa i" fe z) + Sa (i—-1) (610)
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Sai=Sai-w (6.11)

donde AS, ; es la seudoaceleracion obtenida del espectro utilizado. Debe tenerse
presente que los datos de S, y Sy que se obtengan, seran para los modos de vi-
brar que tengan un mayor factor de participacion en cada una de las etapas de

comportamiento.

Para el punto final de la curva de respuesta, definido como el punto de desempeno
del sistema de 1GDL de referencia, el desplazamiento espectral final se obtiene con
la ec. 6.11 y la seudoaceleraciéon correspondiente se obtiene a través de la siguiente

expresion:

n—1

San=(ASsn-wl) + Y AS,; (6.12)

i=1
S, n representa la seudoaceleraciéon correspondiente al punto de desempeno objetivo

localizado en la n-ésima rama de la curva de comportamiento.

6.4.6. Obtencion de la respuesta final

Una vez que se han definido las ramas necesarias de la curva de comportamiento para
localizar el punto de desempeno objetivo, los desplazamientos maximos para cada
uno de los elementos se obtienen de la sumatoria de los desplazamientos obtenidos en
cada uno de los analisis modales espectrales realizados, afectados por su respectivo
factor de reduccién. Expresado de otra forma, se tiene que

Dmarj:Zfei'Dij (613)
=1

donde D4, ; es el desplazamiento final obtenido para el elemento j y D; ; el de-
splazamiento obtenido en el i-ésimo andlisis modal espectral para dicho elemento.
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6.5. Aplicacién

6.5.1. Descripcion de las estructuras analizadas

En este trabajo se analizaron dos puentes de tres pilas cada uno, disenados de
acuerdo al EC8 (CEN, 2003) por Isakovic y Fischinger (2006). Estos puentes se
denominan V123P y V213P, la nomenclatura que se utiliza se debe a la relacion
de longitudes que presentan sus pilas y a las condiciones de apoyo en los extremos
de la superestructura, como ejemplo, en la fig. 6.1 se muestra la configuracion del
puente V213P. Los parametros usados para modelar el comportamiento inelastico

se presentan en las tablas 6.1 y 6.2.

Figura 6.1: Descripcién del puente V213P a analizar.

Tabla 6.1: Propiedades geométricas y mecdnicas de la superestructura.

M M1 M2 M3 | Area | Inercia
Puente

[ton] | [ton] | [ton] | [ton] | [m?] [m?]
V123P 291.9 | 329.0

254.8 366.0 | 6.48 87.24
V213P 329.0 | 291.9

En los dos casos, se considera que la superestructura permanece elastica bajo la
demanda sismica supuesta, ademas, se considera que el comportamiento ineldstico

ocurre solamente en la base de las pilas.
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Tabla 6.2: Propiedades geométricas y mecdnicas de las pilas.

h A A I, I

Puente | Pila ) Y . U4
[m] | [m?] | [m] | [m']| [m']
Cl | 7.0 | 4.16 | 0.01491 | 3.63 | 1.307
VI23P | C2 | 14.0 | 4.16 | 0.03766 | 2.17 | 0.173
C3 | 21.0 | 4.16 | 0.06657 | 2.26 | 0.113
Cl |14.0 | 4.16 | 0.02898 | 2.22 | 0.111
V213P | C2 | 7.0 | 4.16 | 0.01127 | 2.40 | 0.192
C3 | 21.0 | 4.16 | 0.06657 | 2.26 | 0.113

6.5.2. Demanda sismica

Para llevar a cabo los analisis modales espectrales, se utiliza el espectro eldstico

de diseno Tipo 1 que se especifica en el FC8 (CEN, 2003), considerando que los

puentes estan localizados en un suelo definido como tipo B. En este trabajo, el nivel

de demanda sismica corresponde a una aceleracién del terreno igual a 35% de la

aceleracion de la gravedad.

1.2

08 -

04 r

02 r

Figura 6.2: Demanda sismica empleada.
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6.5.3. Obtencion de la curva de respuesta del sistema de

referencia de 1GDL

Inicialmente, se lleva a cabo un analisis de valores caracteristicos de los puentes
V123P y V213P en el rango elastico para calcular los modos de vibrar, las frecuencias
y los factores de participacion; los resultados que se obtienen se muestran en la tabla

6.3.

Tabla 6.3: Propiedades dinamicas de los puentes VI23P y V213P.

V123P V123P
Modo 1 | Modo 2 | Modo 3 | Modo 1 | Modo 2 | Modo 3
Ts] 0.723864 | 0.30886 | 0.19566 | 0.5206 | 0.43334 | 0.20417
w [rad/s] 8.68 20.34 32.11 12.07 14.50 30.77
w? [rad?/s? 75.34 413.85 | 1031.19 | 145.66 | 210.19 | 947.04
r 1.2822 0.3359 | 1.0769 | 0.6968 | 1.4929 | 0.0546

Con los resultados anteriores, y usando el espectro de diseno eldstico del ECS
definido anteriormente, se obtienen los valores de seudoaceleracion (S,.) y desplaza-
miento espectrales (Sg.) para cada uno de los modos de mayor participacién. Si se
considera que el sistema de referencia corresponde al modo con el factor de par-
ticipaciéon mayor, entonces se tiene que para el periodo de vibrar correspondiente
Spe = 7.11494m/s* y Sz = 0.09443m para el puente VI23P y S,. = 10.3005m/s>
y Sge = 0.04901m para el V213P. Para obtener los factores de reduccion, se llevan
a cabo andlisis modales espectrales utilizando la regla de combinaciéon modal CQC,
de los analisis modales espectrales se obtienen los desplazamientos en los cabezales
de las pilas para cada uno de los puentes. Para el puente VI23P se obtuvieron los
siguientes desplazamientos: C'1 = 0.011315m; C2 = 0.08599m; C'3 = 0.114292m y
para V213P C'1 = 0.071284m; C2 = 0.030345m; C'3 = 0.058544m.

Usando la ec. 6.1 con los desplazamientos obtenidos del andlisis modal y los de-
splazamientos de fluencia de cada una de las pilas que se especifican en la tabla 6.2,
se obtienen los factores de reduccion, siendo para el puente VI23P: f.; = 0.438 y
para el V213P f.; = 0.371. Con estos factores, se reduce el espectro elastico el cual
representa el nivel de demanda sismica bajo la cual aparece la primera articulacién

plastica.
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Del espectro reducido se tiene que S,; = 3.1161m/32 y Sq1 = 0.04136m para el
puente VI23P y S, = 3.8255m/s* y Sy = 0.0182m y para el V213P. De esta
forma, se define la primera rama de la curva de respuesta de los sistemas de 1GDL
de referencia de los puentes, fig. 6.3.

a)
. b)

(0.0414/3.116 1) (0.0182,3.8255)

3 4 /o
1

£ ) A %3 /
3 ~ % 2 ~
/ 3
! = 1
0 c/ 0 c/
0 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05 0 0.005 0.01 0.015 0.02
Sd [m] Sd [m]

Figura 6.3: Primera rama de la curva de respuesta de los sistemas de 1GDL de referencia
para a) VI23P y b) V213P.

Si se comparan Sg. v Sg; se observa que Sg. > Sg1 , por lo tanto, el punto de de-
sempeno se localiza en una rama mas alla de la primera. Para calcular la rama sigu-
iente, se lleva a cabo nuevamente un analisis de valores caracteristicos y uno modal
espectral, modificando las propiedades de los elementos en los que aparecieron ar-
ticulaciones plasticas. Para la segunda rama, se tiene que las propiedades dinamicas
de los dos puentes son los que se muestran en la tabla 6.4

Tabla 6.4: Propiedades dinamicas de V123P y V213P con una articulaciéon plastica.

Vi23P Vi23P
Modo 1 | Modo 2 | Modo 3 | Modo 1 | Modo 2 | Modo 3
T[s] 0.8789 | 0.3223 | 0.1961 | 0.8866 | 0.4986 | 0.2549
w [rad/s] 7.15 19.49 32.05 7.09 12.60 24.65
w? [rad®/s* | 51.11 379.99 | 1026.06 | 50.22 158.81 | 607.72
r 1.2688 | 0.1951 | 1.1005 | 1.2851 0.199 | -0.4026

De los analisis modales espectrales, se tiene que los desplazamientos en los cabezales
de las pilas son C'1 = 0.01423m; C2 = 0.11836m; C'3 = 0.13044m para VI23P y de
C1 =0.08037m; C2 = 0.14125m; C'3 = 0.12565m para V213P.
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Evaluando las ecs. 6.2 y 6.3 con los desplazamientos obtenidos del tltimo andlisis
modal espectral, se encuentra que los factores de reduccion son f.o = 0.1226 para
el puente VI23P y f.o = 0.0312 para el V213P. Subsecuentemente, se reduce el
espectro eldstico y se tiene que los valores de S,y = 0.7419m/s? y Sgo = 0.0145m
para el VI23P y S = 0.1811m/s* y Sgo = 0.0036m para el V213P. Estos valores
representan un incremento en la seudoaceleracion y en el desplazamiento espectral de
la curva de respuesta, fig. 6.4. En esta figura se observa que Sy > Sg2 lo que implica
que los puntos de desempeno se localizan en otra rama de la curva de respuesta.
Por lo tanto, se realiza otro analisis de valores caracteristicos asi como otro analisis
modal espectral, actualizando los datos con los cambios que ocurrieron debido a la
aparicion de la segunda articulacion plastica en la base de las pilas. Del analisis de
valores caracteristicos se obtienen las propiedades dinamicas que se muestran en la
tabla 6.5

a) 4 (0.0559, 3.8580 b)

/o ’
(0.0414, 3.1161) 4 e LT
FalNalk] 2 3 268 gt
3 182(3-4255)
— ,4’
& v 3 A
£’ ~ £
o e g 2 e
A /
1 v !
!
/ P
L
0 0@
0 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05 0.06 0 0.005 0.01 0.015 0.02 0.025
Sd [m] Sd [m]

Figura 6.4: Segunda rama de la curva de respuesta de los sistemas de 1 GDL de referencia
para a) VI23P y b) V213P.

Tabla 6.5: Propiedades dindmicas de Vi23P y V213P con dos articulaciones plasticas.

Vi23P Vi23P
Modo 1 | Modo 2 | Modo 3 | Modo 1 | Modo 2 | Modo 3
T[s] 0.9901 | 0.3256 | 0.1961 | 1.0486 | 0.5616 | 0.2583
w [rad/s] 6.35 19.30 32.04 5.99 11.19 24.33
w? [rad®/s% | 40.27 372.41 | 1026.64 | 35.91 125.18 | 591.77
r 1.2608 | 0.2320 | 1.0980 | 1.2438 | 0.0823 | -0.3745

De igual manera, se realizan nuevos andlisis modales espectrales para obtener los

desplazamientos en la parte superior de las pilas los cuales fueron para el puente
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Vi123P C1 = 0.014463m; C2 = 0.128598m; C'3 = 0.150358m, y para el puente
V213P C1 = 0.13914m; C2 = 0.1672m and C3 = 0.1170m. se obtienen los factores
de reduccion correspondientes, los cuales son para el VI23P f.3 = 0.5637 y para el
V213P f.3 = 0.3497. Con los nuevos factores se reduce el espectro eléstico.

Del espectro reducido, se tiene que S,z = 2.9324m/s* y Sy = 0.0728m para el
puente VI23P y S, = 1.7177m/s* y Sg3 = 0.0478m y para el V213P, los cuales
son el incremento en seudoaceleracion y en desplazamiento respectivamente para
cada uno de los puentes. De esta manera, se define de manera completa la curva de

respuesta de los sistemas de referencia, fig. 6.5

a
) 8 b) 8
(0.1287,6.7904)
0
0.0696,5.7243
6 6 ¢ 3
N‘\é 4 ( 14,31 11671) ~ N'\n4 010182.13/8285 " T
g £ | |
= 0.0559 3.8580) ) 7/ (00218, 4.005%)
n a /
7
2 A 5 /
/,
0@ 0 ¢
0 0.025 0.05 0.075 0.1 0.125 0.15 0 0.02 0.04 0.06 0.08
Sd [m] Sd [m]

Figura 6.5: Tercera rama de la curva de respuesta de los sistemas de 1GDL de referencia
para a) VI23P y b) V213P.

En este caso, cuando se comparan Sg. y Sg3, se observa que Sz < Sgz , por lo
tanto se concluye que los puntos de desempeno se localizan en esta tercera rama.
El siguiente paso consiste en encontrar exactamente la localizacion del punto de
desempeno dentro de esta tercera rama. Con base en la regla de iguales desplaza-
mientos y debido a que T" > T, para el puente VI123P, el punto de desempeno se
define como S} = Sy, esto se ilustra en la fig. 6.6 donde se aprecia que no es necesaria

la correccion por periodos cortos.

Sin embargo, para el puente V213P donde T' < T, es necesario llevar a cabo la
correccion por periodos cortos. Esto se hace usando las ecs. 6.4, 6.5 y 6.6, para este
caso q, = 2.69 y R = 2.95, con lo cual se define el desplazamiento de desempeno,

fig. 6.7

Finalmente, usando cada factor de reduccién en los desplazamientos que se obtu-
vieron de los respectivos analisis modales espectrales, se obtiene el desplazamiento
total en cada punto del puente y de esto, se define el desempeno del mismo para la

demanda sismica empleada.
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Figura 6.6: Curva de respuesta para el sistema de 1GDL del puente VI123P.

Figura 6.7: Curva de respuesta para el sistema de 1GDL del puente V213P.
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6.6. Evaluacién del método propuesto

Para validar el método propuesto a través de analisis no lineales de historia en el
tiempo, se utiliza un ensamble completo de registros sismicos que estadisticamente
representan la misma demanda sismica que se utilizo en esta tesis. Los registros
utilizados se obtuvieron del método de simulacién propuesto por Gasparini y Van-
marcke (1976) en el que a través de la superposicién de ondas senoidales con dngulos
de fase aleatorios y amplitudes derivadas de una funcion de densidad espectral, se
obtienen registros de movimientos sismicos cuyo espectro de respuesta es compati-
ble con un espectro suavizado prescrito. En la figura 6.8 se muestran las estadisticas
de 1000 espectros elasticos simulados, comparados con el espectro elastico del ECS,

utilizado como objetivo en el estudio.
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Figura 6.8: Comparacion del espectro del ECS con la media y la media mas y menos

una desviacion estandar.

Con los registros sismicos simulados se realizaron andlisis no lineales de historia en el
tiempo. La estadistica de los resultados se muestra en la fig. 6.9, donde se comparan

con los resultados obtenidos de aplicar el método de evaluacién propuesto.

La fig. 6.9 muestra los resultados obtenidos con el método propuesto considerando
una aceleracién maxima del suelo de 0.35g, junto con las estadisticas de 1000 simu-
laciones tiempo-historia no lineales. Se puede observar que hay una falta de aprox-
imacién que no se puede atribuir a las incertidumbres de los registros sintéticos,
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Figura 6.9: Estadisticas de desplazamientos para a) V123P y b) V213P.

sino a un cambio en el orden de participacién de los modos mas importantes; como

se muestra en la fig. 6.10, en la cual se comparan las formas modales asociadas al

estado elastico y al estado danado correspondiente al nivel de desempeno del puente.

Esta caracteristica muestra la evidencia de que se presenta lo que mas adelante se

define como condicion de irregularidad.

Elastico

Longitud

1¢" Modo

Danado

3* Modo

Figura 6.10: Evolucion de formas modales en puente V213P.
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6.7. Expansion de Karhunen-Loeve

6.7.1. Introduccion

La mayoria de los métodos aproximados de evaluacion estructural existentes, han
sido desarrollados para su aplicacién a estructuras en las que su respuesta global
estd definida principalmente por un modo de vibrar, el cual generalmente es el mismo
a lo largo de toda su historia de respuesta, como es el caso de edificios, sin embargo,
para el caso de estructuras como puentes, generalmente los modos superiores de
vibrar tienen una participacion importante en la respuesta estructural y algunas
veces, dependiendo de la configuracion de resistencias y rigideces del puente y de
la intensidad de la demanda sismica, el orden e importancia de participacion de los
modos superiores puede cambiar de un estado de dano a otro, lo que desde el punto
de vista de evaluacién del desempeno estructural se considera como una condicion
de irregularidad, dando lugar a que los métodos de evaluacion existentes arrojen
resultados incorrectos debido a las bases que los sustentan. Es por esto que es de
importancia conocer la respuesta estructural a lo largo del tiempo, discretizada en
los diferentes modos que participan con la finalidad entender los cambios que se
presentan en la participacién de los modos de vibrar y asi estar en condiciones de
adecuar o mejorar los métodos de evaluacién teniendo en cuenta estos cambios. Un
método que se emplea en este trabajo para lograr tal fin, es el método estadistico
de la expansion de Karhunen-Loeve.

El método de la expansién de Karhunen-Loeve (KL) o andlisis de componentes
principales aparece inicialmente como una herramienta poderosa para el analisis
estadistico de datos. Rapidamente se le encontraron muchas aplicaciones en otras
areas como son la acustica y la ingenieria mecanica. Sin embargo, solo recientemente
la expansion KL ha atraido la atencion de los ingenieros dedicados a la dindmica
estructural que buscan métodos alternos para obtener modelos de orden reducido
de sistemas lineales y no lineales. El objetivo de reducir un modelo matemético es
obtener uno mas simple que no solamente tenga un buen grado en su capacidad de

prediccion sino que también sea apropiado para los fines para los que se desarrolla.

Es importante tener presente que el método de expansiéon KL es un procedimien-
to estadistico, donde se supone que el sistema a analizar se puede modelar como
un proceso estocastico ergodico. Teniendo presente lo anterior, el método consiste
en construir un tensor de auto correlacién espacial de datos obtenidos a través
de procesos analiticos o experimentales y desarrollando una descomposicion espec-
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tral. Ya que en este proceso solo se manipulan datos de resultados, no existe una
distincion entre sistemas lineales y no lineales y atn, se puede implementar a los
datos obtenidos fisicamente sin ningin conocimiento previo de las caracteristicas
mecanicas del sistema. El tensor de auto correlacién es por definicion Hermitiano y
positivo semidefinido, por lo tanto, su descomposiciéon proporciona un conjunto de
funciones caracteristicas ortogonales (llamados modos ortogonales propios, MOPs,
o modos caracteristicos empiricos) y valores caracteristicos reales no negativos (val-
ores ortogonales propios, VOPs, o valores caracteristicos empiricos). Los MOPs se
pueden usar como base para obtener las proyecciones dinamicas y para la construc-
cién de un modelo de orden reducido a través de la retencién de un nimero finito
de ellos. Una propiedad importante de la expansion es que la magnitud de un VOP
es una medida de la energia contenida en el respectivo MOP. Ademsds, la expansion
es en un sentido, 6ptimo, es decir, que no existe otra descomposicion lineal que re-
produzca de mejor forma las caracteristicas dindmicas con los MOPs generados con
el mismo nimero de modos. Existen dos formas de construir la expansion: la forma
directa y a través de ventanas de muestreo. Se debe tener presente que cada una

tiene su campo de aplicacion.

La aplicacion de la expansion KL a estructuras, generalmente requiere de los de-
splazamientos registrados de un sistema dinamico en B puntos de referencia, donde
estos desplazamientos son z1(t),xs(t),...,xp(t). Estos desplazamientos son reg-
istrados A numero de veces, por lo tanto, se pueden formar matrices de historia-
desplazamiento, de tal forma que x; = [x;(t1), z;(t2), . . .,

x;i(ta)], para i = 1,..., B. Posteriormente se obtienen las medias de las historias
de desplazamientos, donde en la expansion KL, estas historias de desplazamientos
forman una matriz de dimensiones A x B para poder realizar la descomposicion

ortogonal propia.

X = [z, ..., 28] (6.14)

Cada columna representa un punto en el espacio coordenado para un instante par-
ticular en el tiempo. La matriz de correlacién de dimensiéon B x B se forma a partir
de

R=(1/A)X"X (6.15)
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Dado que R es real y simétrica, sus vectores caracteristicos forman una base ortog-
onal. Los vectores caracteristicos de R son modos ortogonales propios y los valores
caracteristicos son valores ortogonales propios.

6.7.2. Aplicaciones

Para entender como estan asociados los MOPs con las propiedades dindmicas estruc-
turales, se sabe que los VOPs son equivalentes a las formas modales de vibrar de un
sistema estructural linealizado equivalente en un determinado intervalo de analisis,
por lo tanto, se puede definir, para cada segmento local de tiempo, un componente
modal principal de rigidez K; y su correspondiente frecuencia natural de vibracion

w;, a través de las siguientes expresiones

K; = V )\zf/)‘? ; wi =1/ K/Mz (6.16)

donde M; es la masa modal, A/ son los MOPs asociados a las fuerzas efectivas de
la estructura y A% son los MOPs asociados a los desplazamientos. En general, si el
sistema fuera siempre eldstico lineal, K; seria idéntico a la rigidez modal clasica y
permaneceria constante para todos los pasos de tiempo en estudio. Pero cuando el
sistema es no lineal, los datos obtenidos representan la rigidez modal no acoplada,

en cuyo caso, K; dependeria de la historia de desplazamientos.

Tanto en el campo de la practica como de la investigacion, no se cuenta con los
valores caracteristicos de fuerzas efectivas )\Zf , sin embargo, se pueden obtener los de
aceleraciones absolutas y desplazamientos utilizando la primera ley de movimiento
de Newton (fuerza igual a masa por la aceleracién), en términos de MOPs se define

como

\/)\T = /A, (6.17)

donde A{ es la aceleracion absoluta registrada en los nodos que definen el compor-
tamiento global de la estructura. De esta forma y sustituyendo la ec. 6.17 en la ec.
6.16, se tiene que la evolucién de las frecuencias naturales de vibrar se puede expre-
sar a través de los valores caracteristicos de aceleracion y desplazamientos a través

de la siguiente expresion
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W; = af L (618)

Generalmente, para datos obtenidos experimentalmente, las aceleraciones de alta
frecuencia pueden afectar los datos de baja frecuencia, debido a la ley de potencia
entre los desplazamientos modales y sus correspondientes aceleraciones. Ademas de
esto, los registros de aceleracién de baja frecuencia son mas sensibles a la contami-
nacién con ruido. Se cree que esta es la razén de que la evaluacién numérica de los
VOPs obtenidos de los datos de aceleracion sea més sensible a errores numéricos
que aquellos obtenidos de desplazamientos. Por tal motivo, se recomienda que la
evaluacion de las caracteristicas dinamicas estructurales se haga con base en de-

splazamientos.

Debido a que se desea conocer el comportamiento y los cambios que sufren las
propiedades dinamicas de las estructuras y la influencia de los modos de vibrar en
un instante de tiempo dado, no es conveniente tomar como muestra el total de la
respuesta, sino que es necesario aplicar el método KL en segmentos continuos de la

respuesta a través de ventanas de muestreo de la respuesta total.

En este trabajo, el método se puede usar para analizar datos ya sea de un even-
to completo o como subeventos de una historia completa de respuesta, lo que lo

convierte en un método de monitoreo por ventanas.

Sistemas no amortiguados elasticos lineales

Sistema de 1GDL En la tabla 6.6, se describen las caracteristicas mecanicas de
dos sistemas de 1GDL de los cuales se hizo el andlisis de su respuesta estructural.
Cabe mencionar que la unica diferencia que existe entre estos sistemas es el valor
de su masa, esto se hace con la finalidad de obtener un periodo de vibrar diferente.

Para diferenciar entre los dos sistemas estudiados, al primero (més rigido) se le
nombrard como GDLI y al segundo como GDL2.

Estos osciladores se sometieron a un registro sismico simulado cuyo espectro de
respuesta es compatible con el espectro eldstico tipo 1 del EC8 (CEN, 2003) para
un suelo tipo B y una aceleracién maxima del terreno igual a 0.3g. Este registro se

escald de tal forma que la respuesta del oscilador permaneciera elastica.
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Tabla 6.6: Datos de los sistemas de 1GDL.

Masa 254.8 kN | 400 kN

Area transversal 4.16 m? | 4.16 m?

Momento de Inercia | 3.63 m* | 3.63 m*
Periodo 0.3197 s 04s

Con el planteamiento anterior, los resultados que se utilizan para poder describir

tanto las formas modales como el periodo instantaneo son simplemente la matriz

de masas del sistema, el registro de la accion sismica, y la historia de aceleraciones

absolutas y de desplazamientos en los nodos caracteristicos, es decir, en aquellos

nodos que representan el comportamiento global de la estructura.

Con el fin de garantizar un comportamiento lineal de la estructura, se usé la demanda

sismica reducida al 10 % de su intensidad. En la fig. 6.11 se muestran los datos de

respuesta obtenidos de un anélisis lineal en el tiempo para este nivel de demanda.

El tamano de la muestra consiste de 1000 puntos de la respuesta global para todos

los casos mostrados en este trabajo.

a) Accién sismica

b) Desplazamientos

c) Aceleraciones

Figura 6.11: Datos de entrada correpondientes al GDL2 para realizar andlisis KL.
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Al realizar el andlisis KL de las respuestas de los sistemas GDL1 y GDL2, se obtu-

vieron los siguientes resultados para los periodos instantaneos.

b)
0.42

041 -

0.4

Period [s]

039 -

0.38

| | |
0 200 400 600

|
800

Muestra Nam.

Figura 6.12: Periodo instantédneo para a) GDL1 y b) GDL2.

.
1000 1200

Como se puede observar, los periodos instantaneos obtenidos de las historias en el

tiempo son congruentes con los resultados obtenidos de calcular directamente estos

periodos.

Marco plano de tres niveles y una crujia Para mostrar su utilidad en el anali-

sis de datos de sistemas de multiples grados de libertad, se analizaron los resultados

obtenidos de un marco plano de 3 niveles y una crujia. Las masas se concentraron en

la longitud media de las vigas. En la fig. 6.13 se presentan un diagrama del marco y

su representacion reducida a tres grados de libertad y en la tabla 6.7 las propiedades

de 4rea e inercia de los elementos estructurales.

Tabla 6.7: Datos del marco plano.

Vigas | Columnas
Area transversal m? 0.24 0.24
Momento de Inercia m* | 0.0072 0.0072
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Figura 6.13: Descripcion del marco plano analizado.

Los periodos de vibrar obtenidos de un anélisis convencional de valores caracteristi-

COS Sson:

Ty = 0427 s; T, = 0.123 s; T5 =0.06 s

La demanda sismica utilizada es la misma que en el caso anterior (fig. 6.11a) y con
la misma intensidad. Las respuestas que se utilizaron para obtener la informacién de
las caracteristicas dinamicas instantaneas siguen siendo de la misma clase que en el
ejemplo anterior, es decir, se utilizan una matriz de masas, un registro sismico, y los

registros de desplazamientos y aceleraciones absolutas para cada grado de libertad.

Para iniciar el andlisis KL se emplean las historias de desplazamientos y de acelera-
ciones obtenidas con la demanda anteriormente mencionada para cada uno de los
grados de libertad considerados. Estas historias se muestran en las figs. 6.14 y 6.15.

Utilizando la expansion KL, se obtienen las respuestas modales instantaneas de
desplazamiento (fig. 6.16) y de fuerzas (fig. 6.17) donde se observa que el modo que
predomina en la respuesta es el que presenta un mayor periodo de vibrar.
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Figura 6.14: Desplazamientos obtenidos en cada nivel del marco plano.

Figura 6.15: Aceleraciones absolutas obtenidas en cada nivel del marco plano.

Es de suma importancia comentar que los resultados que se obtienen de utilizar la
expansion KL aparecen en orden de participacion de la respuesta global del sistema
analizado.
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Figura 6.16: Desplazamientos modales obtenidos.

Figura 6.17: Fuerzas modales obtenidas.

Entonces, utilizando la matriz de covarianzas de los desplazamientos, se tiene que

las formas modales son las que se muestran en la fig. 6.18.
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Figura 6.18: Formas modales elasticas.

Siendo sus masas modales instantaneas las mostradas en la fig. 6.19

Figura 6.19: Masa modales instantaneas.

Y los periodos instantaneos presentan los valores y comportamiento mostrados en

la fig. 6.20
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Figura 6.20: Periodos instantaneos.

En la fig. 6.20 se observa que los valores obtenidos mediante un analisis KL son
semejantes a los obtenidos mediante el analisis de valores caracteristicos, tanto en
orden como en magnitud, pues al tratarse de un marco plano, su comportamiento
se puede considerar como regular, ya que el orden de participacién de los modos es
igual al orden de los periodos de vibrar. Esto muestra este planteamiento como una
herramienta poderosa para poder entender la contribucién de las distintas formas
modales.

Puente de tres pilas simples a flexién Se muestran los resultados de un puente
que se ha venido estudiando a lo largo de este trabajo de investigacion, el cual se
define como V123PMod, donde Mod corresponde a la modificacién hecha a la super-
estructura con referencia al puente V123P. En la fig. 6.21 se describe la geometria
del puente y en la tabla 6.8 las caracteristicas geométricas de la superestructura. En
este puente, a diferencia del que se presenta en la fig. 6.1, la discretizacién de las
masas fue diferente, consistiendo esta diferencia en concentrarlas exclusivamente en
la parte superior de las pilas. Las caracteristicas de las pilas son las mismas que las
del puente V123P (tabla 6.2).

Figura 6.21: Geometria del puente VI23P y su concentracién de masas.
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Tabla 6.8: Datos de la superestructura.

M1 M2 M3 | Area | Inercia
[ton] [ton] [ton] | [m?] [m?]

1056.2 | 1093.4 | 1130.5 | 6.48 87.24

A través de un andlisis de valores caracteristicos, se obtuvieron los siguientes peri-
odos para lo tres modos de vibrar principales. Se debe recordar que el orden que
presentan los periodos de vibrar no necesariamente corresponde al orden de partic-
ipacion en la respuesta de la estructura, como se vera mas adelante.

Ty = 0.729 s; T, = 0.322 s; T3 =0.186 s

En este caso, la demanda sismica se define mediante el registro sismico de Parkfield,
California 2004, obtenido en la estacién Eades, direcciéon norte-sur, fig. 6.22.

Figura 6.22: Demanda sismica.

En la figs. 6.23 y 6.24 se muestran las historias de desplazamientos y de aceleraciones
absolutas obtenidas en cada una de las partes superiores de las pilas como resultado

de someter a la estructura a la demanda sismica descrita anteriormente.
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Figura 6.23: Desplazamientos obtenidos en cada pila del puente.

Figura 6.24: Aceleraciones absolutas obtenidas en cada pila del puente.

Utilizando la expansién KL, se tiene que las respuestas modales instantaneas son
las mostradas en la fig. 6.25 para desplazamientos y fig. 6.26 para fuerzas.
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Figura 6.25: Desplazamientos modales obtenidos.

Figura 6.26: Fuerzas modales obtenidas.

Con base en los resultados mostrados en las dos figuras anteriores, se puede comentar
que la segunda forma modal en orden de participacion vibra mas rapido que la
tercera, lo que lleva a pensar que el tercer periodo de vibracién obtenido a través del
andlisis de valores caracteristicos influye més en la respuesta global que el segundo.

Utilizando la matriz de covarianzas de los desplazamientos, se tiene que las formas

modales son las que se muestran en la fig. 6.27.
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Figura 6.27: Formas modales elasticas.

Es importante recordar que los resultados que se obtienen estan ordenados con base
en la participacion de cada uno de los modos en la respuesta global de la estructura,
esto se demuestra en las formas modales obtenidas, pues se esperaria que las formas
modales 2 y 3 estuvieran en orden inverso, sin embargo, tomando como base el
estudio de valores caracteristicos realizado previamente, se obtuvieron los factores
de participacion de cada uno de los periodos de vibrar, teniendo estos los siguientes
valores.

I't = 1.2815; 'y = 0.3092; I's =1.0839

Lo cual demuestra que el orden de las formas modales obtenidas a través de la
expansién KL es correcto, pues el primer y el tercer modos (obtenidos de andlisis
de valores caracteristicos) son los que mds participan en la respuesta global de la
estructura lo anterior se puede observar de forma més clara en la fig. 6.28, donde se

presentan los desplazamientos modales superpuestos en una sola grafica.
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Figura 6.28: Desplazamientos modales.

Siendo sus masas modales instantaneas las que se muestran en la fig. 6.29
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Figura 6.29: Masa modales instantaneas.

En la fig. 6.30 se presentan los valores de los periodos instantaneos, su compor-
tamiento y el orden de acuerdo a su participacion en la respuesta global.
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Figura 6.30: Periodos instantaneos.

El propésito de los ejemplos anteriormente analizados, fue demostrar la utilidad de
la expansion KL en el analisis estadistico de la respuesta sismica de una estructura.

Este método es una herramienta poderosa que permite entender el comportamiento
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de las estructuras y la evolucién de sus propiedades dinamicas que mas contribuyen
a su respuesta dependiendo de la excitacion sismica a las que estén sometidas.

Sistemas amortiguados elasticos lineales

En esta seccién, se presentan los resultados obtenidos de realizar los analisis corre-
spondientes a los sistemas previamente analizados, esta vez considerando el amor-
tiguamiento modal, donde los modos estan sincronizados y son reales, el planteamien-
to anterior se puede aplicar solamente en algunos casos, por ejemplo cuando se trata
de vibracion libre, mientras el amortiguamiento modal decrezca, las oscilaciones
modales son mayores y por lo tanto, los resultados mejoran en el sentido que los
MOPs se aproximan mas a los modos naturales. Para el caso de respuestas con
amortiguamiento, la matriz de correlacion se construya de datos, no solamente de
desplazamientos, sino también de velocidades o aceleraciones. Cabe mencionar que
esta no es la forma usual de aplicar los MOPs en la dinamica estructural, sin em-

bargo, no existe ningin impedimento siempre y cuando se tengan estos datos.

Sistema de 1GDL FEn estos casos, se siguen utilizando los mismos valores de
masa y de rigidez, la unica diferencia es que ahora se involucra el amortiguamiento
en el calculo de la respuesta dindamica. En la fig. 6.31 se ilustran las historias de
desplazamientos y aceleraciones del sistema de 1GDL con 5% de amortiguamiento.

Figura 6.31: a) Desplazamientos y b) Aceleracién absoluta de GDLI.
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Del analisis KL de las respuestas de los sistemas de 1 G DL se obtuvieron los siguientes

resultados.
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Figura 6.32: Periodos instantaneos de sistemas de 1 grado de libertad

En la fig. 6.32 se puede observar que en el rango de tiempo comprendido entre 27 y
47 s el valor del periodo cambia, esto se debe a que la senal con la cual se excitan

los sistemas no proviene de un proceso ergdodico.

Marco plano de tres niveles y una crujia Recordando que los periodos de
vibrar obtenidos del analisis de valores caracteristicos del marco plano de tres niveles
son:

Ty = 0.427 s; T, = 0.123 s; T3 =0.06 s

Se procede a realizar el analisis KL con las respuestas estructurales obtenidas en
cada nivel del marco plano estudiado, figs. 6.33 y 6.34.
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Figura 6.33: Desplazamientos obtenidos en cada nivel del marco plano

Figura 6.34: Aceleraciones absolutas obtenidas en cada nivel del marco plano

Utilizando la expansion KL, se obtienen las respuestas modales instantaneas de
desplazamiento (fig. 6.35) y de fuerzas (fig. 6.36) donde se observa que el modo que

predomina en la respuesta es el que presenta un mayor periodo de vibrar.
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Figura 6.35: Desplazamientos modales obtenidos.

Figura 6.36: Fuerzas modales obtenidas.

Para apreciar de mejor forma la participaciéon de cada uno de los modos en la
respuesta global, se muestran en la fig. 6.37 los desplazamientos modales en una
sola grafica. Siendo indudablemente el modo 1 el que define casi en su totalidad la

respuesta.
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Figura 6.37: Desplazamientos modales obtenidos.

De la matriz de covarianzas de los desplazamientos, se tiene que las formas modales
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Figura 6.38: Formas modales elasticas.

Siendo sus masas modales instantaneas las mostradas en la fig.6.39
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Figura 6.39: Masas modales instantaneas.

Y los periodos instantdneos presentan los valores y el comportamiento mostrado en
la fig. 6.40
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Figura 6.40: Periodos instantaneos.

Puente de tres pilas simples a flexién En las figs. 6.41 y 6.42se muestran los
desplazamientos obtenidos en cada una de las partes superiores de las pilas del puente
V123PMod como resultado de someter a la estructura a la demanda sismica descrita
anteriormente y considerando que la estructura tiene 5 % de amortiguamiento en sus
tres modos.
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Figura 6.41: Desplazamientos obtenidos en cada pila del puente.

Figura 6.42: Aceleraciones absolutas obtenidas en cada pila del puente.

Utilizando la expansién KL, se tiene que las respuestas modales instantaneas son
las mostradas en la fig. 6.43 para desplazamientos y fig. 6.44 para fuerzas.

Con base en los resultados mostrados en las figs. 6.43 y 6.44, se puede concluir que la
segunda forma modal obtenida del anélisis KL (equivalente a la tercera forma modal
obtenida de valores caracteristicos) vibra mas réapido que la tercera, lo que lleva a
pensar que el tercer modo obtenido a través del andlisis de valores caracteristicos

influye mas en la respuesta global que el segundo.
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Figura 6.43: Desplazamientos modales obtenidos.

Figura 6.44: Fuerzas modales obtenidas.

De la matriz de covarianzas de los desplazamientos, se obtienen las formas modales

para cada instante de tiempo, fig. 6.45.
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Figura 6.45: Formas modales elasticas instantaneas.

En la fig. 6.46 se muestran las historias de desplazamientos modales donde se observa
de forma cualitativa su participacion relativa en la respuesta global de la estructura.

Figura 6.46: Desplazamientos modales.

Las masas modales instantaneas derivadas de estas respuestas son las que se mues-
tran en la fig. 6.47
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Figura 6.47: Masas modales instantdneas.

En la fig. 6.48 se presentan los valores de los periodos instantaneos.
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Figura 6.48: Periodos instantaneos.

En la fig. 6.48 se puede ver que los periodos de vibrar no permanecen constantes
en el tiempo, ademas que el valor de los periodos 2 y 3 que se obtienen, a partir
de 4.3 segundos, no corresponden con los obtenidos con el anélisis de valores car-
acteristicos realizado en el sistema no amortiguado, esto se debe a la influencia del
amortiguamiento en el calculo de la respuesta, pues no se debe olvidar que este
planteamiento es una herramienta estadistica y que la aproximacion de los resul-
tados depende en gran medida de la fuerza relativa producida en las coordenadas
modales y la relacion de frecuencias en las curvas de comportamiento modal (fuerzas
o desplazamientos), un claro ejemplo es el que se muestra en la fig. 6.46 donde se
observa la gran diferencia que existe entre la respuesta modal 1 con las respuestas de
los modos 2 y 3 a lo largo del tiempo, sin embargo, la relaciéon que existe entra estas
dos tltimas frecuencias va disminuyendo debido a que la demanda sismica excita
de manera similar a estas dos formas modales. Mediante simulaciones numéricas se
puede demostrar que amortiguamientos menores decrece, la calidad de las respuestas
modales se incrementa. La relacién entre dos VOPs de semejante magnitud, indican
la calidad que se puede esperar en los resultados, pues estos convergen a las formas
modales de la estructura a medida que esta relacion se vuelve més grande.
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Sistemas amortiguados inelasticos

En esta seccion se analizan los resultados obtenidos de someter a una estructura
que se considera irregular a una demanda sismica tal, que la estructura presenta un
comportamiento ineldstico. En la fig. 6.49 se muestran y comparan los resultados
obtenidos de utilizar el método aproximado propuesto aplicado a una estructura del
puente V213P, utilizando como demanda sismica el registro del sismo de Parkfield,
California, anteriormente empleado, fig. 6.22. Para que la estructura incurra de
manera importante en el rango inelastico, la intensidad del registro sismico utilizado
se increment6 un 50 %. En dicha figura se comparan los resultados obtenidos con el
método de evaluacién sismica propuesto con los resultados obtenidos del analisis no

lineal de historia en el tiempo para dicha demanda sismica.
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Figura 6.49: Resultados obtenidos con la metodologia propuesta y analisis no lineales

paso a paso.

Como se observa en la fig. 6.49 los resultados mostrados difieren significativamente
y con la misma tendencia que los mostrados en la fig. 6.9, es decir, el método prop-
uesto sobrestima los desplazamientos maximos en la primera mitad del puente y los
subestima en la segunda. Este problema se considera ocurre debido a la supuesta
irregularidad estructural que, como se muestra mas adelante, influye en el compor-
tamiento global de la estructura. Para entender el origen de las diferencias que se
presentan, en esta seccion se muestra y analiza la respuesta en el tiempo del puente
V213P bajo la demanda sismica mencionada anteriormente.

Como en los ejemplos anteriores, en las fig. 6.50 y 6.51 se muestran los datos de
entrada para realizar el analisis KL, siendo estos las historias de aceleraciones abso-
lutas y las historias de los desplazamientos en los cabezales de las pilas, fig. 6.50 y
6.51.

138



Mauro Nino Capitulo 6

Figura 6.50: Historias de aceleraciones de los cabezales de las pilas.

Figura 6.51: Historias de desplazamientos de los cabezales de las pilas.

Estos datos se analizan utilizando la expansién de Karhunen-Loeve a través de la
ec. 6.18 para obtener las frecuencias instantaneas y a partir de ellas, obtener los
periodos instantaneos, fig. 6.52. Cabe bien recordar que al utilizar la expansiéon KL,
los resultados aparecen de acuerdo a la participacién que tienen en la respuesta de
la estructura para una determinada demanda sismica.

De la fig. 6.52 se puede comentar que a pesar de que el andlisis de valores carac-
teristicos que se realizo muestra que el periodo de vibrar que presenta un mayor
factor de participacién es el segundo (tabla 6.3), en los resultados que se obtienen
del analisis de la respuesta mediante el método KL, muestra que el periodo de mayor
participacion es el primero, sin embargo, existe un cruce entre éste y el segundo pe-

riodo, lo que implica que en un determinado momento, el segundo periodo de vibrar
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Figura 6.52: Periodos instantaneos en el tiempo del puente V213P.

influye de mayor manera en la respuesta global de la estructura al presentarse un

comportamiento ineldstico debido a la aparicién de articulaciones plasticas en las

pilas.

Para complementar las informacién anterior, en la fig. 6.53 del lado izquierdo se

muestran los valores de las formas modales instantaneas obtenidas con el analisis KL,

en la parte derecha se representa la configuraciéon de dichos valores. Para el modo 1 se

muestran dos configuraciones modales correspondientes a dos etapas diferentes de la

respuesta, donde la linea continua corresponde a una configuracion de deformacién

ocurrida en cualquier punto localizado antes de 3 s, y la linea discontinua corresponde

a una configuracion ocurrida en cualquier punto localizado en un tiempo posterior
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Figura 6.53: Formas modales instantdneas y su representacién gréfica.
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Los resultados mostrados en la fig. 6.53 permiten explicar el por qué se presentan
las diferencias entre los resultados obtenidos con el método propuesto y el analisis
no lineal paso a paso, ya que a pesar de que la configuracion de desempeno se
presenta alrededor de los 2.3 s., zona en la que las formas modales se consideran
estables de acuerdo a la misma fig. 6.53, la primera forma modal obtenida del analisis
KL presentan mayores amplitudes en la regién donde se localiza la pila 3 y no en la
region de la pila 1, que es el caso que se presenta del andlisis de valores caracteristicos
para el modo de mayor participacién, esta comparacion se muestra en la fig. 6.54.
Ademas, de lo comentado anteriormente, dicha configuracién obtenida del analisis

KL se mantiene en casi todo el desarrollo de la respuesta.
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Figura 6.54: Comparacién de formas modales obtenidas del andlisis de valores carac-
teristicos y del analisis KL.

De estos resultados preliminares, es posible concluir que esta condicién de irregu-
laridad representa una limitante en el uso de todos los métodos aproximados de
evaluacion actualmente en uso, no solamente de este método, pues a pesar de que se
considera un cambio en las propiedades dindmicas, éstas pueden llevar a resultados
incorrectos al ignorar las condiciones bajo las cuales ocurre el desempeno maximo.
Por lo tanto, cuando se requiera conocer el comportamiento de estructuras cuyas
caracteristicas dinamicas la lleven a considerarse irregular, es necesario hacer uso
del analisis no lineal paso a paso.
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Conclusiones y recomendaciones

7.1. Conclusiones.

En esta tesis se trataron temas relacionados con el diseno y la evaluaciéon sismica
de estructuras de concreto reforzado dentro del contexto de la filosofia del diseno y

evaluacion sismica basados en el desempeno.

Debido a la necesidad de contar con una base de datos de registros sismicos suficien-
temente grande para obtener los espectros de peligro uniforme que se desarrollan
en esta tesis, y debido a la falta de registros sismicos reales, se simularon registros
sintéticos empleando un método basado en el de funciones de Green empiricas, el
cual se mejoro al considerar dos frecuencias de esquina en la definicion de la fuente
sismica, ademads de dos etapas en el esquema de suma aleatoria de las celdas en las
que se considera se divide la fuente donde se observé que: El utilizar una segunda
frecuencia de esquina en la descripcion de la fuente para definir la funcién de prob-
abilidades del retraso de los tiempos de ruptura de las celdas que componen dicha
fuente, para la simulacién de eventos sismicos de subduccién como los que afectan
al Valle de México, representa una mejora sobre la formulacién original en el sentido
de que cuando se utilizan dos frecuencias de esquina, la probabilidad de los tiempos
de ruptura variara de acuerdo a los valores de los momentos sismicos del evento
que se utiliza como semilla y del evento sismico que se quiera simular, dando como
resultado, registros sismicos que representan de mejor manera caracteristicas como
son el contenido de frecuencias y la cantidad de energia presentes en registros de

sismos reales, contrario a lo que ocurre cuando se utiliza solamente una frecuencia.
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En lo referente a considerar dos etapas en el esquema de suma aleatorio presenta
ventajas en el sentido de que la energia del evento a simular estd mejor distribuida a
lo largo de la duracién del mismo, logrando con esto una mejor representacion fisica
del problema, es decir, hace que los registros obtenidos sean mas cercanos a los
reales. Aunado a esta mejora, se sigue teniendo la ventaja de que el procedimiento
considera los valores de la caida de esfuerzos y del momento sismico del sismo semilla

y del sismo a simular.

De la obtencién de los espectros de peligro uniforme que consideran las incertidum-
bres en la demanda sismica y en las propiedades estructurales, se concluye que el
tomar en cuenta las incertidumbres en propiedades tan importantes como son el
periodo de vibrar y la resistencia lateral en el desempeno estructural ante acciones
sismicas, representa una ventaja sobre la forma en cémo se han definido hasta el
momento estas demandas a través de espectros de peligro uniforme, ya que general-
mente éstas se definen considerando la tasa de excedencia de la demanda sismica y no
la tasa de excedencia del desempeno estructural como se plantea en esta tesis, donde
ademas se incluyen de manera explicita en la obtencién de esta tasa de excedencia,
las incertidumbres de la rigidez de posfluencia y de la sobrerresistencia, mostrando
con esto el efecto que tienen en la definicién de la demanda sismica, primero de
forma individual y posteriormente la interaccién de éstas.

Al comparar los espectros elasticos de peligro uniforme desarrollados en esta tesis
con un espectro de diseno elastico del Reglamento de Construcciones del Distrito
Federal, se observa que éste tiene ordenadas mayores que las ordenadas de los EPU.
Ordenadas comparables con las del espectro del RCFD son aquellas que presentan
una tasa de excedencia de 0.0011 equivalente a un periodo de retorno de 900 anos,
lo cual el autor considera es un valor superior al de cualquier periodo de vida 1til de
una estructura. Se observa ademas que el ancho del plateau del espectro del RCDF
es notablemente mayor que el de los EPU. Al respecto, el autor no puede dar un
juicio sobre esta diferencia ya que en esta tesis no se estd tomando en cuenta el
efecto del dano acumulado, reparado o no, que se puede generar en un estructura
antes de que ocurra el sismo para el cual se esta disenando.

En la parte final de esta tesis se presenté un método de evaluacion sismica aplicado
a puentes, el cual fue desarrollado y validado durante la estancia de investigacion del
autor en paises de la Comunidad Europea, programada como parte de su formacion
doctoral que ademas tiene una estrecha relacién con los puntos anteriores. En esta
metodologia se toma en cuenta la participacion de los modos superiores de vibrar en

la respuesta global de la estructura y la evolucién de las caracteristicas dinamicas a lo
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largo de la respuesta cuando la estructura responde en el rango de comportamiento
inelastico. Se define e investiga el concepto de irregularidad estructural como el
cambio que existe en la participacion de las modos de vibrar entre un nivel de
respuesta y otro, demostrandose que los métodos de evaluacién disponibles fallan

cuando la estructura es irregular.

Los resultados obtenidos con el método propuesto al evaluar un puente denominado
V123P son aceptables si se comparan con la estadistica de los resultados obtenidos de
realizar 1000 analisis no lineales paso a paso en el tiempo. Esto representa una mejora
importante en la practica de la ingenieria ya que su aplicacion solamente requiere un
proceso simple y herramientas de computo comerciales para determinar de manera
aproximada el desempeno de este tipo de estructuras. El método de evaluacion
propuesto puede ser de gran importancia en la practica, ya que la demanda sismica
para la cual se quiere evaluar se puede definir a través de espectros de diseno de
peligro uniforme como los que se proponen en este trabajo o como los ya propuestos

en los distintos reglamentos de construccion.

En esta tesis se muestra que los resultados obtenidos para un puente denominado
V213P no son del todo correctos cuando se comparan con las estadisticas de resul-
tados de analisis no lineales. La falta de aproximacion de estos resultados se puede
deber al hecho de que, para el nivel de desempeno considerado, el puente, debido a la
ocurrencia de nuevo dano, cambia su modo fundamental de ser rotacional a trasla-
cional. La intensidad sismica para la cual se presenta el cambio en las propiedades
dinamicas del puente se puede considerar como una componente de un problema de
iiregularidad, para la cual, este método deja de proporcionar resultados de buena

aproximacion.

Para estudiar y entender dicha irregularidad, en esta tesis se investiga una herramien-
ta estadistica basada en el andlisis de componentes principales, donde a través del
uso de la matriz de correlaciones de los datos de respuesta a analizar, es posible
conocer los periodos, formas modales instantaneas y otras propiedades dinamicas
como resultado de la accién sismica sobre las estructuras y la importancia en la

participacion que los modos tienen en la respuesta estructural instantanea.
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7.2. Recomendaciones.

Con la finalidad de seguir mejorando los métodos de simulacién de registros sismicos
basados en funciones de Green empiricas, el autor considera que se deben estudiar
otros aspectos como son el que la fuente sismica, que hasta el momento se considera
puntual, sea considerada extendida, asi como también, el que las celdas de ruptura
sean de distinto tamano ademas de que se usen diferentes semillas en una misma

simulacidn.

En este trabajo se han considerado incertidumbres en la resistencia lateral, el perio-
do de vibrar, la rigidez de posfluencia y la demanda sismica, sin embargo, todo esto
considerando que el sistema de un grado de libertad de referencia utilizado, presenta
un comportamiento bilineal, por lo que es recomendable se estudien los efectos de
utilizar modelos de comportamiento que involucren degradacién en rigidez y resisten-
cia de tal forma que las incertidumbres de estas caracteristicas se puedan incluir en
la obtencion de los espectros de peligro uniforme. Debido a la falta de datos para
definir la variabilidad de estas dos ultimas propiedades, es necesario realizar un estu-
dio experimental exhaustivo a manera de poder obtener dicha informacién. Ademaés,
con la finalidad de obtener en un futuro espectros de falla uniforme, es necesario
considerar la incertidumbre en la capacidad de deformacion del sistema de un grado
de libertad de referencia.

Para tomar en cuenta el estado de una estructura debido al dano que sufre ante
eventos sismicos antes o después de la ocurrencia del sismo de diseno, se sugiere que
la incertidumbre asociada a este estado se evalué usando cadenas de Markov con las
que se defina la probabilidad del cambio que el periodo fundamental pueda sufrir
debido al dano generado por un sismo de determinada magnitud y considerando que

la estructura ha sido reparada o permanezca con el dano generado.

Es importante enfatizar que se deben seguir estudiando los métodos de evaluacion
como el propuesto en esta tesis extendiendo su uso a estructuras irregulares de
acuerdo a lo definido en esta tesis. Para lograr lo anterior, es necesario seguir inves-
tigando la irregularidad, como detectarla y el efecto que ésta tiene en las estructuras,
para lo cual, se considera que la expansion de Karhunen-Loéve es una herramienta

promisoria.
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