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CAPITULO I

INTRODUCCION

1.1 Antecedentes

En las Gltimas décadas se ha visto un surgiﬁiento de esfuerzos de
investigacién en el area de confiabllidad estructural debido, en primer
lugar,a la gran facilidad de analizar estructuras mediante el uso de
computadoras electrénicas; en segundo lugar, al ridpido desarrollo de
muchas ramas de las matematlicas que han provisto de las herramientas
necesarias tales como la teoria de procesos estocadsticos, teorfa de de-
cisiones,etc. Finalmente, se ha visto un resurgimiento del humanismo en
el pensamiento social y politico. La revolucién de las computadoras ha
permitido manejar la nocién de los sistemas dentro de un concepto alta-

mente Gtil y,por otro lado,ha venido a revitalizar el asunto del hombre



contra las maquinas. El impacto de estos dos factores nos conduce a la
blisqueda de nuevas estimaciones de los derechos del individuo en los
slstemas. Los ingenleros civiles y estructurales,as{ como los construc-
tores de sistemas altamente especializados, se han visto en la obliga-
cién de replantear sus criterios de disefio y objetivos en términos hu-

manos, puesto que el hombre es la medida de los valores de las cosas.

Este retorno a los principios humanistas y los requerimientos fun-
damentales a ser satisfechos por el ambiente tecnolégico obligan a la
profesidén a hacer una revisién de los disefios reglamentados,manteniendo
en mente la funcién compleja de un reglamento en la socledad : es
usualmente un documento legal, pero también es una gufa de disefio. Como
materia de ética profesional, esto significa que debe encontrarse la
evolucién de los reglamentos de disefio con miras a producir disefios se-
guros dentro de un ambiente que balancee la seguridad y la inversién de

recursos en términos humanos aceptables.

Los métodos exlistentes en la actualidad para disefio de estructuras
podrian,en muchos casos, estar proveyendo un servicio adecuado a la so-
cledad;sin embargo, los conceptos fundamentales de seguridad estructural
no estan blen definidos y no se dispone de procedimientos realistas pa-
ra evaluar tal seguridad,razén por la cual las técnicas de disefio se
encaminan a absorber nuevos datos, proveer de nuevas formas estructura-
les e incrementar los factores de seguridad.No se puede concebir que el

sistema quede muy por debajo del estado ideal éptimo en cualquler punto



en el tiempo .

La ausencla de conceptos de seguridad blien definidos conduce a di-
ficultades significatlvas dentro de la profesién. En el presente no hay
medida de la seguridad relativa de elementos estructurales tales como
vigas y columnas, y de igual manera no hay medida de la seguridad glo-

bal.

El propésito del disefio estructural es asegurar un comportamiento
adecuado ante las diferentes condicliones que se pudlieran presentar du-
rante el periodo de disefio de la obra a proyectar,y la seguridad estruc-
tural se consigue,precisamente, cerclorindose por medio de los calculos
de disefio de que no se violen los limites de utilidad estructural obte-
nidos de las especificaciones estructurales apllicables. Hardy Cross!
[1952,p.16] se refirié a la resistencia y estabilidad estructural ha-
ciendo uso de su estilo paradéjico caracteristico: " La mayor parte de
los escritos en la rama de estructuras tratan sobre resistenclia y esta-
bilidad por la razén muy cierta, aunque no siempre obvia para el nova-
to, de que si una construccién no tlene la resistenclia suficlente, poco
importa qué otros atributos tenga; casi puede llegar a decirse que la
resistencia es esencial y lo contrario carece de importancia. El inge-
niero estructural asegura la resistencia mediante el disefioc basado en
cuatro fuentes: andlisis, ensayos, experiencia e intuicién. Todas son
auxiliares pero también pueden ser peligrosamente contradictorias ". No

hay manera de lograr que sea absolutamente cierto que un andlisis sea



correcto en el sentido de que la estructura no fallard, pues slempre

existe una probabilidad finita de que tal situacién se presente.

Entre los métodos de disefio estructural con que se cuenta actual-
mente se tiene el método de disefio por estados limites,conocido también
como método de disefio por factores de carga y resistencia,el cual es un
procedimiento que intenta hacer uso completo de la Informacién disponi-
ble de las pruebas,de la experliencia de disefio y del juicio ingenieril,
aplicado por medio de factores de seguridad obtenidos,preferiblemente,
de andlisis probabilistas.Por esta razén es considerado como el método
mas raclonal para lograr mejores cualidades de seguridad y economfa en

las estructuras.

El criterio general de disefio por estados limites se establece me-

diante la siguiente expresién :

IFc.Qs ¢ ZFR.RH

en la cual,el término de la izquierda representa la suma de los efectos
de las cargas de trabajo especificadas (Qs) amplificados por sus res-
pectivos factores de carga (Fc), y el término de la derecha representa
la suma de las resistencias nominales minlmas (RN) reducidas por facto-
res adecuados de resistencia (Fr). En la figura 1.1(a) se ilustra el

papel que desempefian los factores Fc y FrR en el disefio por estados li-

mites. Tanto los factores de carga como los de resistencia sirven al



propésito de proveer un miargen de seguridad entre RN y Qs para tomar en

cuenta la posibilidad eventual imprevisible pero posible de que las

cargas reales puedan exceder el valor especificado y/o de que la reslis-

Fc Qs Qs

Fa Rn

(a)

Densidad de probabilidad

Rn

Qam

(b)

FIG. 1.1 DEFINICION DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL

tencia real sea menor que el valor minimo especificado.De hecho, podemos

visualizar con facilidad que tanto los efectos de las cargas como los

de las resistencias tienen una distribucién probablilista que se carac-

teriza por curvas en forma de campana [fig. 1.1 (b)],con sus respecti-

vos valores medios (Rm o Qm) y desviaciones estdndar (¢R o ob). Por es-

te motivo,el exceder un estado limite es la condicién en que R < Q ,que

siempre es una posibilidad. Asi,se define la seguridad estructural como

la probabilidad aceptable de que Q exceda a R, y el verdadero papel de

Fc y FrR es asegurar que esta probabilidadd sea muy pequefia.Se puede de-



terminar el margen de seguridad requerido estipulando una probabilidad
pequefia aceptable de exceder un limite de utilidad estructural ( estado
limite ), y a partir de las distribuclones de probabilidades conocidas
de R y Q se puede, por el cdlculo de la teoria de probabilidades, llegar

al margen apropiado.

El método para obtener un margen de seguridad probabilista es
como sigue: una estructura es segura (esto es, no viola un estado
limite) si R - Q >0, o R/Q > 1 o 1n (R/Q) > 0 . La distribucién de
In (R/Q) se muestra en la figura 1.2 . El estado limite es violado sl
ln (R/Q) es negativo y la probabilidad de que esto suceda se representa
en el 4rea sombreada de la figura 1.2 . Cuanto mias pequefia sea esta
area, mas confiable serd el elemento estructural, y su tamafio varia con
la distancla desde el origen al valor medio de ln (R/Q). Esta distancla
depende de dos factores : el ancho de la curva de distribucién,caracte-~

rizado por su desviaclén estandar o , ¥ un factor 8 que se denomi-

1nR/Q
na el Indice de confiabilidad. Para cualquier distribucién dada de
In (R/Q),mientras mas grande sea B, serad menor la probabilidad de exce-
der un estado limite. De hecho, si conocemos la curva de distribucién
exacta, podemos relacionar esta probabilidad con el indice de confiabi-
lidad 8 en forma directa.

Desafortunadamente, las distribuclones probabilistas de R y Q se

conocen sélo para muy pocas resistenclas y componentes de cargas, pero

por lo menos conocemos los valores medios y las desviaclones estandar



Densidad de probabilidad

\
_\\\\\\\\\X\&N\\\

FIG. 1.2 DISTRIBUCION DE In (R/Q)

in (R/7Q)m
m(R/7Q)

del andlisis de los datos sobre cargas y propiedades de los materiales.
De este conocimiento y de algunas aproximaciones descritas en las refe-
rencias 2 y 3 , podemos obtener la sigulente férmula simple del indice

de confiabilidad B :

_ _1n (Ra / Qu)

vV VR +v§

En esta ecuacién, los términos Rm y Qm son los valores medlios de la re-
sistencia R y del efecto de las cargas Q, respectivamente, VR y Vo son
los coeficientes de variacidén correspondientes (iguales a la desviacién

estandar entre valor medio respectivo).
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En disefio sismico, la funcién de confiabilidad de un sistema en un
medio ambiente dado es la probabilidad de que el sistema sobreviva a
todas las acciones que sobre €1 ejerza el medio ambiente durante un
intervalo de tiempo dado®. Su céalculo se basa en la distribucién de
probabilidad del minimo margen de seguridad durante el intervalo dado ,
y esta probabilidad es, a su vez, dependiente de las distribucliones de
probabilidad de la resistencia del sistema y de las acciones ambienta-
les a cada instante dentro del intervalo. En problemas de confiabilidad
sismica, el medio ambiente es descrito por modelos estocasticos de car-
gas muertas,vivas y sismicas,mientras que la resistencia del sistema es
descrita por probabilidades de ocurrencia de modos de falla para combi-

naclones dadas de las cargas mencionadas .

El enfoque antes mencionado, empleado como base en la obtencién de
los diversos margenes de seguridad del método de estados limites,se en-
camina principalmente a la evaluaclén de la seguridad estructural a
partir de las fuerzas que provoca el medio amblente en el sistema y las
resistencias que tal sistema ofrece ante los modos potenclales de falla
en secciones criticas de los miembros 6 en componentes estructurales.
Sin embargo, el hecho que se llegue a alcanzar la fuerza méxima que en
una determinada seccién puede resistirse no significa la falla o agota-
miento total de la resistenclia en esa secclién, pues mds alld de ese es-

tado pueden existir reservas adicionales importantes de resistencia.
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Por lo anterior, se considera que los miembros o componentes es-
tructurales fallan cuando se les somete a deformaciones excesivas que
alcanzan los valores Ultimos que estos pueden soportar,y que es necesa-
rio evaluar la seguridad estructural a partir de las deformaciones de-
mandadas por el medio ambliente y por las deformaclones que el sistema

puede admitir en el estado de falla.

1.2 Objetivos

La necesidad de estudiar la forma en que los criterios de disefio
sismico y los factores de seguridad respecto a diversas acciones y mo-
dos de falla afectan las demandas de ductlilidad locales y globales en
las estructuras es lo que motivé el presente trabajo. Se presenta un
procedimiento que permite evaluar la seguridad de sistemas estructura-
les compuestos por marcos ductiles de concreto reforzado, sometidos a
temblores simulados a partir de la componente EW del registro SCT 85
para terreno blando de la Ciudad de México, D. F., mediante el criterio
de fallas locales a través de un formato de segundos momentos de primer
orden; se estudia la forma en que se afectan los mecanismos de falla 9
las demandas de ductilidad locales en los distintos miembros estructu-
rales a medida en que se logre la condicién columna fuerte-trabe débil
para diferentes factores de segurldad en trabes.Para lograr esto,se di-
seflaron las estructuras conforme el Reglamento de Construcciones del

Distrito Federal de 1987 (RCDF-87), con la excepcién de que el valor

12



adoptado para el factor de seguridad por flexién en las trabes se varié
de la sigulente manera : fst {el valor especificado en el Reglamento),

0.8 fst y 1.3 fst. Ademds,se estudia la forma en que se afectan las de-
mandas de ductilidad de entrepiso como medida del comportamiento dina-

mico de los componentes estructurales de los marcos estudiados.

Se refleian las incertidumbres inherentes en las propledades geo-
métricas y mecanicas de los elementos estructurales,as! como en las di-
ferentes acciones que sobre tales estructuras pudiesen actuar mediante
la técnica de simulacién estadfstica; se describen aspectos muy impor-

tantes del comportamiento dindmico de este tipo de estructuras.

En el estudio se supone conocida la sismicidad del lugar en que se
ublcarfan las estructuras,es decir,se conoce la funcidén de la tasa me-
dia de temblores con intensidades mayores a cierta intensidad dada por

unidad de tiempo para el sitio de interés, v (y).

13



CAPITULO II

NATURALEZA DE LAS VARIABLES POR ESTUDIAR

El término disefio estructural " cubre la seleccién de la forma
estructural y de las propiedades de los miembros.Por supuesto, todo di-
sefio estructural es aproximado, pues las cargas se deben a circunstan-
cias y fuerzas de la naturaleza;el ingeniero no puede predecir el futu-
ro y las cargas futuras son inciertas y probabilistas.La resistencia de
los materiales estd sujeta a fluctuaciones estocdsticas y las imperfec-
ciones en geometria o en el material son también cantidades estocasti-
cas que necesariamente deben estar sujetas a idealizacién para fines de
analisis. Estas incertidumbres son parte de la naturaleza de las cargas

y de las resistencias,las cuales nos obligan a realizar un planteamien-

to basado en conceptos de probabilidades y las técnicas de andlisis es-

14



tadistico a fin de incluir la variabilidad de tales parametros en el
estudio del comportamiento de los sistemas estructurales en cualquier

medio ambiente.

En este trabajo se consideran como varlables aleatorias las si-

guientes :

a) Para la resistenclia de los sistemas

1. La resistencia a compresién en el concreto, fc ,

2. El esfuerzo de fluencla del acero de refuerzo, fy ,

3. La base de las secciones transversales de los miembros, b ,

4. E1 peralte de las secciones transversales de lcs miembros, h ,y

5. E1 recubrimiento del acero de refuerzo de los miembros, r .
b} Para las acciones ambientales :
1. Las cargas muertas ,

2. Las cargas vivas y

3. Las excitaciones sismicas .

15



2.1 Funciones de distribucién de la resistencia de los materiales

2.1.1 Concreto :

La variacién en la resistencia a la compresién del concreto (f'c)
se debe, entre otros factores, a la variacién en las propiedades de los
materiales componentes,proporciones de las mezclas,métodos de mezclado,

transporte,colocacidén y curado.

En la referencia 5 se resumen los resultados sobre los parametros

estadisticos de f ¢ sugeridos por diferentes investigadores dependiendo

6,7

del control de calidad .Algunos investigadores sugleren que la va-

riacién de f c sea representada por una funcién de distribucién de pro-~-

babilidades (f.d.p.) del tipo normal, aunque otros opinan que es mas

6,7,8

adecuado usar una f.d.p. del tipo lognormal En la tabla 2.1 se

resumen los resultados mencionadoes

TABLA 2.1 FUNCIONES DE DISTRIBUCION DE PROBABILIDADES
PARA fc SUGERIDAS POR VARIOS INVESTIGADORES

INVESTIGADOR 1.d 0. aropuests COMENTARIOS
Juilan, 0. G. Normai
Rel. 8
Salon, B. y Normal
Relniz, R. C.
Freuaental, a. M., Lognormal Pars concretos
Jullan, 0. G., con control de
Satan, R. y calidad pobre
Reiniz, R. C. v« 20%)
Ret. 6
Ausch, H., Normsl Ret. 8
8ell, A, y
Aeckwltz
Trelo, D. C. . Normal Rel. 7
.
Mali, R, Normat 200 « t'c ¢ 300 kg/em

« Ret. B

16



En México se han reallzado diferentes estudios estadisticos sobre
la variacién de los pardmetros de fc en concretos producidos en el
Distrito Federal; Trejo7 muestra un estudio del concreto premezclado en
donde indica que para resistencias nominales del concreto mayores o i-
guales que 200 kg/cmz, la desviacién estdndar se mantlene constante al-
rededor de los 45 kg/cm2 para un buen control de fabricacién.En el otro
extremo,para concretos fabricados en obra con control pobre puede supo-
nerse una desviacién estandar de 70 kg/cmZ.Meli y Villanueva8 presentan
resultados de ensayes realizados en diversos laboratorios privados y
dependencias oficiales en el Distrito Federal para resistenclas usuales
del concreto. Los resultados muestran que la desviacién estiandar de la
resistenclia para un mismo productor, para valores de 200 < f’c < 300
kg/cmz,es aproximadamente 35 kg/cmz.Cuando se consideran todos los pro-
ductores en conjunto,esta desviacién aumenta a 40 kg/cm2 ; La funcién
de distribucién de probablilidades puede tomarse como una curva de dis-
tribucién normal y el valor medio puede estimarse mediante la siguiente

expresién :

fo=f'c+0.8120 [ xgrem® ]

E: es el valor medio de la resistencia del concreto ,
f'c es la resistencia especificada del concreto y
o €S la desviacién estandar .

Estos resultados se resumen en la tabla 2.2 .

17



TABLA 2.2 ESTADISTICAS DE CONCRETOS COMUNES EN EL DF
PARA DISTINTAS RESISTENCIAS ESPECIFICADAS

f'c n x 8 \ % ¢« f'c
200 as58 230 38.5 18.8 19.6
250 arn 268 44.8 18.7 ar.0
300 278 a2t 41.3 12.9 29.4

Sin embargo, una recopilacién de estudioss muestra que la resisten-
cia del concreto en obra es menor que la de los cllindros de control,
debldo principalmente a los diferentes métodos de colocacién y curado,

al contenido de agua de los miembros aperaltados, as{ como al tamafio y

n  nimero ge revultadas

X reslstencia medle, kgsem?

8 desviecion estanoar da 1a muesrrs. kgsem

vV cosliclante de vartacidn, %

%'t por ctento menor que t'c

forma de los elementos estructurales.

Para tomar en cuenta estos efec-

tos, Meli® , basado en estudios realizados por Petersonsw,

sjguiente expresion que determina la resistencia media en obra a partir

de la obtenida en los cilindros de control

En la cual :

foo

es la resistencia media en obra del concreto y

es la resistencia media en cilindros de control .

feo = 0.75 fo + 30

18
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y sugliere tomar un coeficiente de variacién dado por :

ved = v + Ve
Donde :
Veo es el coeficiente de variacién en obra ,
Ve es el coeficiente de variacion medio en los cllindros y
Vece es un coefliciente de variacién adicional por efectos de
los procedimientos constructivos ( Se sugliere tomarlo

igual a 0.10 )

En este trabajo se considera que la resistencia fe tiene una fun-
clén de distribucién normal, que la desviacidén estandar vale 40 kg/cm2
y se consideran las expresiones antes menclonadas para la obtencién de

la resistencla media en obra y del coeficiente de variacién .

2.1,.2 Acero de refuerzo :

Numerosos estudios estadisticos se han realizado en diversos pai-
ses 11012213 oon e objeto de establecer la funcién de distribuclién de
probabilidades que se ajuste adecuadamente a la variacién de la resis-

tencia del acero de refuerzo.Tal variaclén obedece a diferentes causas,

entre las cuales se mencionan :

a) La heterogeneidad del material, dada su composicién quimica y

19



el proceso de fabricacién,
b) Las diferentes condiciones de enfriamiento, que originan es-
fuerzos residuales con diferentes distribuciones y magnitudes,
c) La varlabilidad de las areas transversales,
d) Las condiciones en que se apliquen las cargas y
e) Los errores de apreciacién de las lecturas de los esfuerzos du-

rante los ensayes.

Entre los estudios realizados se destaca el que presentaron Mirza
y Mc Gregor“,cuyos resultados corresponden a un muestreo de barras de
grado 42 ( fy = 4200 kg/z:m2 } ; de los resultados obtenidos a partir de
los sondeos lidentificados como 1 y 4,se tiene que la funcién de distri-
bucién que mejor se ajusta para definir la variacién del esfuerzo de
fluencia ( fy ) del acero de refuerzo es del tipo beta, con media de

4992 kg/cm2 y una desviacién estandar de 762.6 kg/cmz.

En México se han realizado algunos estudios en el Distrito Federal,

entre los cuales podemos mencionar el de Villanueva y Meli”,Nieves:“ y

Mora12 ; Todos ellos estan referidos a las dos propiedades que mas se
relacionan con la resistencia estructural: el esfuerzo de fluencia (fy)
y el esfuerzo méximo (fsu) del acero de refuerzo, y se basan en el area
nominal de las barras considerando que en la practica se calculan las
fuerzas que estos desarrollan como el producto del esfuerzo por el &rea

mencionada; la diferencia entre el &rea real y el area nominal se acos—

tumbra asoclarla a la variablilidad del esfuerzo de fluenclia. En todos

20



dos los casos se estudiaron barras de acero grado 42.

En el estudio realizado por Villanueva y Mell se observé que al
aumentar el diametro de las barras disminuyen la media y la desviacién
estdndar ; se concluye que la variacién de la resistencia en las barras
de acero grado 42 para toda la produccién en su conjunto puede repre-
sentarse como una funcién de distribucién de probabilidades del tipo
normal. Para el esfuerzo de fluencia (fy) se obtuvo un valor medio de
4680 kg/cm® con desviacién estindar de 450 kg/cm®, mientras que para el
esfuerzo maximo (fsu) el valor medio es de 7600 kg/cmz y su desviacién
estandar de 750 kg/cma. Estos resultados se pueden observar en el resu-

men de la tabla 2.3 y se toman de base para el presente trabajo.

TABLA 2.3 REBUMEN DE MUESBTREQ OE BARRAS DE ACERO
GRADO 42 POR VILLANUEW Y MELI.

wanca | gl a ESFUERZD DE FLUENCIA ESFUERID MAXIMO

x . v . x . v .
a220 ang0

' aso 4389 40 nt 0.87 058 3R] 0.3 0.0
" - a0 4302 181 0.8 238 T214 ey o 2.8
n 824 {4087 812 t0.0 100 137 e08 100 [ 0.3
3 jaae anr0 (Y1) 11,20 110 7408 oo 1.7 | 100

4 L1113 4870 inp 10.80 22.0 72360 oo 10.9 8.0

[ 80 4700 418 e 0.0 7088 L1 *I0 3.0

6 |am RLIT) L1 T.ar 5.0 7985 0| r.ae 0.4

L) 82 4882 o 8.92 9.0 7708 90 LY ] o1

TODOS LO8 QIAMETROS ¥_TODAS (AS WMARCAS
[ I tvﬂauo J asa ! .. ' tr.a l 1300 ‘[ unT . l .7

* Todor len widmetres e Taées fus marees

& Dismetro de Ias darras en octavos de pig.
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2.2 Funciones de distribucién de las dimensiones estructurales

Las imperfecciones geométricas son variaciones inevitables, tanto
en las dimenslones como en la forma y posicién de una estructura o ele-
mento estructural con respecto a los planos de proyecto ; estas se de-
ben a la combinaclén de diversas causas que pueden ser béaslcamente de

dos tipos :

a) Las que resultan del proceso constructivo y de la actividad
misma de construccién, las que dependen esencialmente de la ca~
lidad de la mano de obra y de los equipos empleados y

b) Las que provienen de las caracteristicas propias de los mate-
riales y de la estructura misma, como por ejemplo, movimlientos
por camblos de humedad y temperatura, deformaclones inmediatas,

etc.

Las principales imperfecclones geométricas de una estructura son :
variaciones en las secciones transversales de los miembros (forma y di-
mensiones), posicién del acero de refuerzo longitudinal (recubrimien-
tos), cambios en los detalles de uniones y traslapes,camblos en la dis-
tribucién de los estribos, falta de verticalidad en las columnas (des-
plomes), falta de alineamiento entre columnas y trabes y variacién en
los claros entre ejes de columnas. En este trabajo se consideran unica-
mente las variaciones en las dimensiones de las secciones transversales

de los miembros y en los recubrimientos del acero de refuerzo.
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2.2.1 Dimensiones en trabes :

Algunos investigadores recomiendan que se emplee una f.d.p. del
tipo normal para representar la variabilidad del ancho de las vigas
mientras que otros opinan que esta sea lognormal 11. Mirza y Mc Gregor
presentan un resumen de varios estudios estadisticos del ancho de vigas
coladas en sitio y precoladas, recomendande que se emplee una r.d.p.
del tipo normal con desviacién media respecto de la nominal de +0.254
cm. Yy una desviacién estandar de 0.366 cm . Con respecto al peralte ,
proponen que se emplee una f.d.p. del tipo normal con desviacién media
respecto de la nominal de -0.279 cm. y una desviacién estandar de

+0.544 cm. Estos paradmetros son los que se emplean en este estudio.

2.2.2 Dimensiones en columnas :

De manera similar que en los estudios antes mencionados, se han
hecho evaluaciones directas en edificios de la Ciudad de Méxlico para
obtener los parametros estadisticos de variacién en las dimensiones de
columnas de concreto reforzado. Mendoza et al e observaron que existe
una mayor variacién en el lado corto que en el lado largo de columnas
rectangulares y que sus dimensiones en la parte inferlor son mayores .
Otro estudio’® muestra que a medida en que aumenta el valor nominal de
las dimensiones en columnas aumenta también el valor de la media con
relacién a dicho valor nominal,pero estos resultados se obtuvieron para

una pequefia muestra de columnas.
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Allen!® propone que se tome una f.d.p. del tipo normal con valor
medio igual al nominal y una desviacién estéandar de 0.32 cm. para cual-
quier tamafio de la seccidén transversal en las columnas.En la referencia
11 se muestra un resumen de resultados de varios 1lnvestigadores y se
recomienda utllizar una f.d.p. normal con desviacién media respecto de
la nominal de +0.159 cm. y desviacién estandar de 0.635 cm., valores

usados en el presente trabajo.

2.2.3 Recubrimiento en trabes :

Algunos investigadores proponen que se emplee una f.d.p. del tipo
normal para el recubrimiento en trabes 11, conslderando que el recubri-
miento en el lecho superior presenta valores medios y desviaciones es—
tandar mayores que en el lecho inferlior. Se suglere el empleo de una
desviacién media respecto de la nominal de +0.318 cm. con desviacidn
estadndar de 1.588 cm. para el recubrimiento superior y una desviacién
media de +0.159 cm. y desviacién estédndar de 1.111 cm. para el recubri-

miento inferior.

En el presente trabajo se adopta una sola variable para definir los
recubrimientos de ambos lechos, con f.d.p. normal y los valores que se
sugleren para el lecho inferior en la ref. 11, a fin de simplificar los

modelos.
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2.2.4 Recubrimiento en columnas :

Para el recubrimlento en columnas también se ha encontrado que es

17,18
*""; sin embargo,se han hecho otros

adecuado suponer una f.d.p. normal
estudlos en los que se ha encontrado que se ajusta mejor una funcién de
distribucion lognorma114. Basado en estudios de Redekop, Grant18 suglie~

re que la variacién del recubrimiento sea descrita por una f.d.p. nor-

mal con media obtenida de la sigulente expresién :

r= r +0.635 +0.004 h {cm. ]
Donde :
I es el valor medio del recubrimiento ,

r_es el recubrimiento nominal y

h es la dimensién transversal de la columna.

y una desviacién estandar de 0.42 cm. para cualquier seccién . Este

Gltimo criterio se adopta en el presente trabajo.

2.3 Incertidumbres en las solicitaciones

2.3.1 Cargas Muertas

La carga muerta varia en relacién directa a la variaclién de las

dimensiones de los elementos estructurales y no estructurales, por lo
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que las lncertldumbres de esta dependen de tales variaciones.En algunos
estudios se han tomado las cargas gravitacionales mediante una relacién
directa entre cargas vivas y muertasao.y en ambas se utiliza una f.d.p.

del tipo gamma.

Un andlisis de los pesos volumétricos especiflicados por el regla-
mento indica que sus valores tienen una probabilidad de ser excedidos
que varia entre 2 y 5 por ciento®.Por tanto,puede suponerse la siguien-

te relacién entre el valor nominal y el valor medio de la carga muerta:

SdN=mSH(1+2C'N)
En 1la cual :
SdK es el valor nominal de la carga,

msH es su valor medio y

CuH es el coeficiente de variacién.

En este trabajo se considera que la carga muerta posee una f.d.p.
del tipo gamma independiente de la carga viva, con valores nominales de
acuerdo a los modelos empleados, valores medios obtenidos de la expre-
sién sugerida arriba y un coeficlente de variacién de 0.08, que es el

valor tiplco propuesto en la referencia 9.

2.3.2 Cargas Vivas

Las incertidumbres en la carga viva dependen de los ocupantes de
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“la‘estructura, de su uso y de las cargas que actdan en la vecindad del

punto de interés ( correlacién espacial )19 . La variacién de este tipo
de carga con el tiempo puede ser subita, como en el caso de eventos ex~
traordinarios tales como fiestas y reunlones, durante los cuales se
presentan intensidades relativamente altas pero de corta duracién, pero
en la mayor parte del tiempo se tlenen intensidades menores con poca
variacién 29 ( fig. 2.1 ); a las primeras se les denomlna cargas vivas
extraordinarias o transitorias y a las ultimas se les asigna el término
de carga viva sostenida. Debido a lo anterior, la intensidad de la car-
ga viva a lo largo del tlempo en una estructura puede representarse co-
mo un proceso estocastico de Polsson, segin se puede ver en las refe-

rencias 21,24 y 25. La probabilldad de ocurrencia simultdnea de un sis-

Intensidad

Cargas Vivag Transitoriss

(LIl

N

Carga viva Sostenids Carga Viva Media

Tiempo
FIG. 2.1 VARIACION DE LA CARGA VIVA CON EL TIEMPO

mo de gran magnitud y una carga viva extraordinariamente alta es tan

pequefia que puede despreclarse y por ello se acostumbra conslderar so-
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lamente la porcidén de la carga viva sostenida en los modelos probabli-

listas.

En la ref. 22 se muestran resultados tiplcos para cargas vivas en
oficinas obtenidos de muestreos en unldades con &reas menores de 14 m-.
En muchos casos la mejor f.d.p. que se ajusta a los datos observados es
del tipo gamma . El modelo probabilista mas detallado para las cargas
vivas que toma en cu;nta las varilaciones en el tiempo y la presencla de
eventos extraordinarios ha sido propuesto en las refs.23 y 24. Este mo-
delo incluye una f.d.p. de la carga viva sostenida en cualquier instan-
te dado, un modelo de proceso estocédstico para la ocurrencia de varia-
clones bruscas de tal carga, un modelo de covarianzas para las lntensi-
tensidades de carga en diversos puntos de una construccién, un modelo
conceptual para la ocurrencia de eventos extraordinarios, incluyendo la
distribucién de sus magnitudes y tlempos de ocurrencias, asi como un
criterio simplificado para la estimacién de distribuciones de probabi-
lidad de los efectos de cargas maximas individuales y combinadas duran-

te intervalos de tiempo dados.
De acuerdo con la ref. 21, wL(x.y),la intensidad instanténea de la
carga viva sostenida en un punto con coordenadas horizontales x , y en

un piso dado puede expresarse como sigue :

wL(x,y) =m+y ty + e(x,y)
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Aqui, m es una media global de la intensidad de la carga viva para la
poblacién de estructuras que poseen el mismo tipo de ocupacién , LA
y € son variables aleatorias independientes de media cero que cubren la

variacién de intensidades de edificio a edificio, de piso a piso de un

mismo edificio y de un punto a otro del mismo piso, respectivamente.

Después de algunas simplificaciones, la varianza de la carga media

U actuando sobre un drea A de un piso dado se expresa por :

nd

var [U(A)] = o° + o + o°
b f ] A

En la cual a':, o‘i y o': representan las varianzas entre edificios, entre
pisos y de un punto a otro del piso en cuestién,respectivamente, y d es
un paradmetro por determinar. En la referencia 21 se muestran resultados
obtenidos de un estudio sobre cargas en oficinas 23 cuyos datos se to-
maron de la ref. 27, en el cual se estimé un valor de d igual a 0.84

2
m.

Similarmente a lo que se propone para las cargas muertas, para las
cargas vivas se sugliere emplear una expresién que relacione los valores

9
nominales y los valores medios” como se muestra a continuacién :

de=msv(1+2Cuv)
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En la cual

de es el valor nominal de la carga,

su va dio
L lor medio y

va es el coeficliente de variacién.

De un estudio realizado por Mitchel1®? se deducen los parametros
para cargas vivas que se muestran en la fig. 2.2 para distintas &reas
tributarias®.La media de la carga viva varia muy lentamente con el &area
tributaria, excepto para areas muy pequefias en que su valor aumenta ré-
pidamente.El coeficiente de variaclén de la carga viva también disminu-

ye al aumentar el area tributaria, y varia entre 0.25 y 0.4S5.

c.lucn arigiasion dol o du Witedalt
200 + raineten 1.80 + —— sristnates
me e, o - raade varion
i o
180 £ t.o0 +.
l‘. 150120/ /A
N m_+ 73 ¢+ 103/+/ - ————
100+ < ( w73 V4 0.60 +° v "7341087~/5
.
- . At Pr—
s m, = 60 kg/m ~ .
80 t ° + + +
o 50 100 160 200 0o 80 100 160 200
Ares, m: Ares, m*

a} variaclén de Is media de la carga viva

t) Variacion dei coeficiente de variacién de la
con e drea tributarla

carga viva con ol drea tributaria

Fig. 2.2 Parametros estadiaticos de ia carga viva (calculados a partir
de jos sondeos de Mitcheli para carga viva en oficinas)
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En este trabajo se considera que las cargas vivas tienen una
f.d.p. del tipo gamma, que sus valores nominales son los que se especi-
fican en el RCDF-87, que los valores medios varian con los nominales de
acuerdo a la expresién mostrada arriba y que el coeficiente de varia-
cién varia con el area tributaria segin el modelo de Rosenblueth ajus-

tado a los datos originales del sondeo de Mitchell, o sea :

14
{a

va = 0.25 +

2.3.3 Excitaclones Sismicas

Las incertidumbres en las excitaciones sismicas surgen de la alea-
toriedad del origen, magnitud y mecanismo de ruptura del sismo,asi como
de los efectos de trayectoria de las ondas y de amplificacién local.
Estas incertidumbres son mucho mayores que las correspondientes a las

variables mencionadas en las seccliones anterlores.

Se han propuesto varios modelos estocdsticos para tomar en cuenta
las Incertidumbres citadas; entre ellos podemos mencionar los que in-
corporan procesos no estacionarios en el dominio del tiempo mediante el
uso de funciones deterministas moduladoras de la amplitud con variacién
lentaao. Las caracteristicas de un proceso no estacionario obtenido por

modulacién de la amplitud y frecuencia de un proceso estacionario di-
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29
fleren de las correspondientes a un proceso oscilatorio®™.

El acelero-
grama registrado en el estacionamiento del edificio de SCT, correspon-
diente a la componente E-W del sismo ocurrido el 19 de Septiembre de
1985, se ha empleado para generar registros artificlales de aceleracién
del terreno y callbrar modelos no estacionarios de los tipos menciona-
" nados arriba. Las respuestas lineales y no lineales de sistemas de un
grado de libertad indican que el procesc con amplitud y frecuencia mo-
duladas es adecuado para realizar estudios de confiabilidad, dado que
los coeficientes de variaclién de las demandas de ductilidad de sistemas

excitados con acelerogramas generados usando este modelo resultaron muy

cercanos a los que corresponden a acelerogramas reales.
Parte de estos acelerogramas se utilizaron en el desarrollo del

presente trabajo, los cuales se combinaron aleatoriamente con las fami-

lias de marcos simulados para cada grupo de casos estudiados.
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CAPITULO III

SIMULACION DE VARIABLES

Con el advenimiento de la computadora, una de las mds importantes
herramientas para analizar el disefio y operacién de sistemas o procesos
complejos es la simulacién. Aunque la construccién de modelos arranca
desde el kenacimlento, el uso moderno de la palabra simulacién data de
1940, cuando los cientificos Von Neuman y Ulam que trabajaban en el
proyecto Monte Carlo, durante la Segunda Guerra Mundial, resolvieron
problemas de reacciones nucleares cuya solucién experimental seri; muy

costosa y el andlisis matematico demasiado complicado.
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Con el objeto de considerar las incertidumbres en las propledades
estructurales y en las cargas gravitacionales que actuan sbbre las es-
truéluras se utiliz6 el método de Monte Carlo, el cual es una técnica
de resolucién de problemas numéricos a través del muestreo experimental

Yy que consta normalmente de tres pasos :

1. Simular las variables aleatorlas,
2. Resolver el problema determinista un numero suficlentemente
grande de veces y

3. Analizar estadisticamente los resultados.

A continuacién se hace una descripcidén de los procedimientos em-
pleados en la simulaclén de las variables involucradas para la deflni-
cién de las propiedades estructurales y de las cargas gravitacionales
que se consideran en los modelos de marcos estudlados. Cabe sefialar que
en este trabajo se realizan uUnicamente un total de cinco simulaciones
por caso, debido fundamentalmente a los grandes requerimientos computa-
cionales que el modelo matematico empleado demanda para lograr alcan-

zar los objetivos propuestos.

3.1 Simulacidén de propiedades estructurales

Ya se ha mencionado que todas las variables asociadas a las pro-

pledades estructurales (f'c, fy, b, h y r) pueden ajustarse mediante
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f.d.p. normales (o gaussianas) con sus respectivos dos primeros momen-

tos estadisticos.

Una variable aleatoria continua cuya funcién de densidad esta dada

por la expresién :

2 2
e-(y-u) / 20

£ (y) =
x cva2nm

-0 <y <o

»

se dice que es una variable aleatoria con distribucién normal, con me-

dia 4 y desviacién esténdar o La funcién de distribucién acumulada

correspondiente (FDA) se expresa por :

2 2
b Y=g / 20

F_ (b) = ERE——
x J-—uo cv 2n

~

dy

Haciendo z = (y-p)/c , la FDA queda en la forma :

z e-zz/ 2
- [l
- oVvV2Tm

donde z es una variable normal estandar, N(0,1).

Por otro lado, dada P (x) en el intervalo (0,1) con distribucién

siendo P (x) la FDA de la variable x, se pueden determinar

uniforme,
las varlables independientes x con distribucién normal estandarizada
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mediante la siguiente expresién aproximada‘az

Co+ C1 t +C2 t2
1+di t+dz t?+dst®

Donde :
t =v 1In 1/p2, siendo p un nimero aleatorio con distribu-
cién uniforme,

Co = 2.515517 , C1 = 0.802853 , Cz = 0.010328 ,

di = 1.432788 , d2 = 0.189269 y da = 0.001308 .

siendo este criterio el que se adopta para este trabajo. Sin embargo,
se requiere reallzar la simulacién de las propledades de todos los ele-
mentos de cada marco, las que se encuentran correlaclionadas, para lo

cual se utiliza el método de transformacién lineal :

Sea {m} el vector de medias de la variable aleatoria que se desea
simular, [V] su matriz de covarianzas (generada como el producto de las
desviaciones estandar por sus coeficientes de correlacién entre elemen-
tos) y {Y} el vector cuyos valores son las varliables a simular con una

f.d.p. dada.

Consideremos que alguna transformacién lineal de un vector n-di-
mensional es el equivalente de su premultiplicacién por alguna matriz

[C] como se muestra :
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{Y} = [C] {2}

donde {Y} es un vector simulado con media cero, {Z} es un vector con

f.d.p. dada y [C] es una matriz triangular inferior tal que :

=c 2
yl 11 1
= C z +cC k4
yz 21 1 22 2
=C zZ +tcC zZ_+c 4
y3 31 1 32 2 33 3
=c + + + +c z
yn n1 zl cnz zz cn:! 23 an n

y que sus elementos cumplan con :
T T
E[WHY) ] =y E[(Z){Z)] = m

donde E[.] representa la esperanza, [V] la matriz de covarianzas e [I]

la matriz identidad.

Entonces :

YY) = 1114z} [c){zH)”

de donde se deduce que :

tcrc1™ = i
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lo cual representa la descomposicién de la matriz positiva definida de
covarianzas [V] en un producto de una matriz triangular inferior (C] y
su transpuesta. Esta es conocida como la descomposicién de Choleskyaa
El vector {2} tiene varianzas unitarias y el vector simulado {Y} con

media {M} puede determinarse mediante la expresién :

{Y} = [C]{Z} + {M}

donde los componentes de {2} son varlables normales estandarizadas.

Resumiendo, el procedimiento para generar las variables correspon-
dientes a las propiedades estructurales que se emplea en este trabajo

es como sigue :
Para cada una de las variables aleatorias (fc, fy, b, hy r)

1. Se genera la matriz de covarianzas [V] de orden NE (el nilmero

total de elementos), cuyos componentes se obtienen como :
Vi) TPy, ¢J

donde vlJ es la covarianza entre los elementos i y ], oy ¢J
son las desviaclones estédndar para los elementos i y j, respec-
tivamente, y ij es el coeficliente de correlacidén entre los
elementos 1 y J; en este trabajo se consideran los coefliclentes
p con valores constantes para cada variable : para fc se toman

iguales a 0.6 y para el resto de variables valen 0.8 cuando i#)
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mientras que todos valen 1.0 cuando i=j,

2. Se realiza la descomposicién de Cholesky de donde se obtliene la
matriz [C],

3. Se obtiene el vector de variables independientes {2} con dis~
tribucién normal estandarizada mediante las expresiones pro-
puestas anteriormente, obtenidas de la ref. 43, y

4. Se genera el vector aleatorio de la variable que se desea simu-

lar usando la expresién {Y} = [C]{Z2} + {M} .

3.2 Simulacién de cargas gravitacionales

Las cargas muertas y vivas se obtlenen suponiendo que su f.d.p. es
del tipo gamma; en este caso, para simular variables con distribucién

gamma, la f.d.p. se puede expresar Como :

a—1 _-X/B
_____xae ,0s5X=w,a>0, 8>0
fy (x) = B I'la)
0 , en otro caso
donde :
1 A = mx
B == 4 T Tvar(X)
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Si o es un entero :

Ma) = (a-1)!

En este trabajo se supone que cada una de las cargas gravitaciona-

les (muertas y vivas) puede obtenerse mediante el producto deas:

donde 7, y W son consideradas como variables independientes entre si y

ademas 77‘ =1y b-ll = W.
Asi :

cov(w‘, NJ) = E(Hx WJ) - E(Wl) E(HJ)

2
E(;r| 3‘]) E(W®) - E(a’l) E('(J) E(Hl) E(WJ)

E(z, 7,) EMW?) - ER2(0)

Puesto que E(W2) = var(W) + EZ(W), al sustituir y desarrollar :

covl , W) = E(y 7, )(var(W) + EZ(0) - EX(W)
= E(y, ¥) (V] E°W) + E*(W)) - EX(W)
_ 2 2 _ g2
= E(z'i 71) E (W)(VH + 1) E“(W)
Para 1 # } y suponlendo que o =0
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E* (W) = vj E2 (W)

Por otra parte se tiene que :

vio=vE e vEavd oy
L r L] 7

1 1 1

de donde :
2
5 V"‘ - Vi
Ve = >
71 1+V
L}
Asi, conociendo VH y le se pueden obtener V" y V7 . Para

i 1

obtener la variable correlacionada que se necesita, se simulan en forma
independiente las variables LAY W con distribucién gamma y el producto
de ambas sera la variable deseada. Esta variable no tiene rigurosamente
una distribucién gamma (realmente es el producto de dos varlables con
distribucién gamma), pero se considera una aproximaclén aceptable ante
la ausencia de algoritmo para la simulacién de variables aleatorias

multivariadas con distribucién gamma.

Para generar numeros aleatorios con distribucién gamma se emplea
el algoritmo que sugieren Ahrens y Dieteraa, el cual hace uso de la

distribucién truncada de Cauchy, y que a continuacién se describe :
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Sea G(«,B) la funcién de distribucién gamma con « < 1 de la varia-
ble que se desea simular; entonces,se procede a realizar los siguientes

pasos :

1. Se determina y = a-1,
2. Se genera un numero aleatorio U con distribucién uniforme en el
intervalo (0,1),
3. Se obtiene Y' = gy + 8 tan n(U~1/2),
4. Se genera un numero aleatorio V con distribucién exponencial,
5. Se hace la siguiente comparacién :
Si -V < In [1 . - 82] v n (/) - ¥ g,
entonces Y' es aceptado ; en caso contrario

6. Se regresa al paso 2.

La variable V se puede obtener con el método de la transformada

inversaaz, el cual se describe a contlinuacién :

Sea una variable aleatorla y definida en el dominio (a,b), cuya
funcién f.d.p. es fY(y) y su F.D.A. es FY(y). Se requiere que se sa-
tisfaga la ecuaclién (ver fig. 3.1)

_1(

Fv(y) =x 6 y-= FY x)

donde x es un valor posible de X, que es una variable distribuida uni-

formemente. Se debe cumplir que Fy(a) =0 y que F}(b) = 1; ademas debe
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satisfacerse la sigulente expresién :
Ply <Y<y +dy) = P(Fy(y) SX<Fly + dy))
Pero X tiene f.d.p. uniforme en el intervalo (0,1}, por lo que :
Ply < Y<y+dy) = FY(y + dy) - Fv(y) = fy(y) dy

En el caso de la distribucién exponencial, la f.d.p. es de la si-

gulente forma®®:

Ae™ sy y=z0
fY(y) =
0 sty<o

La F.D.A. de esta distribucién es :

Fy(y) = Iy Ae ™M dt =1 -
o

Igualando la distribucién acumulada con el valor x de la variable

X con distribucién uniforme, se obtiene :

Pero si X sigue wna distribucién uniforme, entonces 1-X también
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sigue esta distribucién. Por consiguiente :

En este trabajo se obtiene la variable V mediante la expresién :
V=-1nX
donde X es un nlmero aleatorio con distribucién uniforme en

intervalo (0,1).

F(Y)

RPN

Y-F (%) Y

FiIQ. 3.1 FORMA GRAFICA DEL METODO DE
LA TRANSFORMADA INVERSA
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3.3 Simulacién de excitaciones sismicas

Anteriormente se mencioné que para consliderar la sismicidad del
siltio en que se ubicarian las estructuras que se emplean en el presente
trabajo, se utlilizan acelerogramas simulados a partir de la componente
E-W del sismo ocurrido el 19 de Septiembre de 1985 y registrado en SCT,
los que se generaron mediante la implementacién de un modelo de proce-
so estocastico no estaclionario con amplitud y frecuencia moduladaszg;
en esta seccién se expone brevemente el trabajo realizado por investi-
gadores del Instituto de Ingenieria de la UNAM, asi como las caracte-

risticas mds importantes de tales registros artificiales.

Consideremos el proceso Y(t) y la funcién moduladora de la ampli-
tud c(t). Sea ¢(t) una funcién moduladora de la frecuencia siempre po-
sitiva y con valores reales tal que satisface las condiciones ¢(t) = 0
y ¢'(t) >0 para t = 0.

El proceso

X(t) = c(t) Y(g(t))

es derivado de Y(t) al modular su amplitud y frecuencia. Puede también

expresarse en la forma :
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00
X(t) = c(t) j el PV ory)

~m

si Y(t) tiene la representacién espectral

Y(t) =J 1€ 20 42w

-0
en la cual Z(w) tlene incrementos ortogonales de su varianza
E[ |d2(w)12] =5, () do

La funcién de covarianzas de X(t) se obtiene directamente de la

ecuacién anterior y resulta :

B(t, t+t) = E[ X(t) X(t+r) ]

c(t) e(t+t) Bl #(t+T)-¢(t) ]

00
= c(t) clt+T) j e'”[¢(‘*r"¢(t)] Sy(w) dw
—~t0

de modo que la varianza de X(t) al tiempo t tlene la expreslién :
o?(t) = B(t, t) = c*(t) of

Para generar los acelerogramas se consider$ la evolucién temporal

de la intensidad como contenido de frecuencia. Se proponen expresiones
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que representen las funcliones esperadas de densidad espectral y se

realiza una superposicién de ondas sinusoldales para cada acelerograma.

El modelo puede describirse como el producto de funciones que con-
sideren la evolucién temporal de la amplitud,de la frecuencla y del an-

cho de banda :
X(t) = e(t) Y[R(t), A(t)]

donde c(t) es una funcién moduladora de la amplitud en el tiempo y
Y[Q(t), A(t)] determina la evoluclén temporal de la frecuencia y del

ancho de banda.

La densidad espectral evolutiva de este proceso puede expresarse

como :
Glw, t) = [c(t)]? G,(w, t) w=z=0

donde Gv(w, t) es la densidad espectral evolutiva con frecuencias posi-
tivas; al haber un espectro de amplitudes de Fourier con un nimero fijo
(NK) de frecuencias dominantes (modos) en el tiempo, esta expresién se

transforma en :

NK
Glo, t) = } [e(£)1® G (o, t), w=0
K=1
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En forma explicita, la ecuacién utilizada para la generacién de
acelerogramas es :
NK

X(t) =} e (t)
k=1 i

W

[ e 4

. wx(w‘. t) { Vl cos(wlt) + wl sen(wlt) }

donde:
NK 2 1/2
o (b, t) = [KZI S2(t) G (v, ) Au ] .

X(t) es la aceleracién artificial generada,

W, es la i-ésima frecuencia considerada,
Nw es el numero de intervalos de frecuencia considerados,
Awl es el 1-ésimo intervalo de frecuencia y

V , W son varlables aleatorias no correlaclionadas con media

cero y varianza unitaria.

Para llevar a cabo el proceso de simulacién se requiere contar con
las funciones c(t) y G(w, t) que ya se han mencionado; para esto se
suponen formas que satisfagan los momentos estadistlicos m, de 1la
densidad espectral del acelerograma real

00

m = j o' Glo, t) dw
0

La forma de densidad espectral que se supuso es :

NK
Glo, £) = J c2(t) exp |-A_(t) (w-a_(£))?]
K=1
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Las funciones moduladoras c‘(t). A‘(t) y ﬂ‘(t) se calibraron para
las funclones de densidad de potencia de ocho segmentos del acelerogra-
ma SCT-EW con duracién de 24.36 seg. cada uno (ver figs. 3.2, 3.3 y
3.4).
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Los sismos simulados que se utilizan en el presente trabajo se han
designado con los numeros del 1 al S ; sus acelerogramas respectivos se
muestran en la fig. 3.5, al igual que el correspondiente al registro

SCT-EW que se emplea como base de las simulaciones.
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CAPITULO IV

DESCRIPCION DEL MODELO MATEMATICO

En este capitulo se hace una descripcién de los diferentes mode-
los que se adoptan para definir todas y cada una de las partes involu-
‘cradas en los sistemas estructurales que se estudian en este trabajo, o
sea, el modelo matemdtico que reproduce las caracteristicas mas rele-
vantes de los sistemas compuestos por marcos ductiles de concreto re-
forzado que permitirdn conocer las respuestas que estos presentan ante
un medio ambiente como la zona blanda de la Ciudad de México, D. F., al
experimentar movimientos del terreno similares a los registrados duran-

te el sismo del 19 de Septiembre de 1985.
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4.1 Criterios de disefio empleados

Los criterios de disefio que se emplean para el dimenslonamiento de
trabes y columnas se basan principalmente en lo que establece el RCDF-
877" , sus Normas Técnlcas Complementarias para Disefio y Construccién
de Estructuras de Concreto’" y en las Normas Técnicas Complementarias

para Disefio por Sismoag, pero con las excepciones que mas adelante se

explican. A continuaclén se describen los criterios mencionados :
4.1.1 Clasificacién Estructural :
Uso : Oficinas ; Construccliones Grupo B (Art. 174, RCDF-87).
Sistema Estructural : Marcos Ductiles de Concreto Reforzado.
Zona : III (Art. 219, RCDF-87).

4.1.2 Combinaciones de Acciones :

Se consideran los efectos méximos que producirian cualquiera de

las combinaciones de acciones que se especifican a continuacién :

1.~ 1.4 (CM + Wa ) Ver articulos 185, 186,
188 y 194 del RCDF-87.

2.- 1.1 (CM + Wa + S )

donde CM representa el efecto de las cargas muertas, Wm el de la carga
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viva méxima, Wa el de la carga viva instantanea y S el que se debe al

sismo.

4.1.3 Cargas Muertas :

Se obtienen de la conslderacién del peso de todos los elementos
constructivos, de los acabados y de todos los elementos gque ocupan una

posicién permanente cuyo peso no cambia sustancialmente con el tiempo.

4.1.4 Cargas Vivas :

De acuerdo con lo estipulado en los arts. 198 y 199 del RCDF-87,

los valores usados para el disefio de los modelos estructurales son :

Para los pisos : Wa 180 kg/cma y WHa

250 kg/cm®

Para las azoteas : Wa

70 kg/cm® vy Wm = 100 kg/cm”

4.1.5 Fuerzas Sismicas :

Métodos de Andlisis :

Se utilizan los Métodos de Andlisis Estatico y Din&mico Modal

Espectral, segin se establece en las secciones 8 y 9 de la ref. 39.
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Espectro de Disefio Sismico :

La ordenada del espectro de aceleraclones para disefio sismico
se obtiene de las expresiones que aparecen en la seccién 3 de la ref.

39, las que a continuacién se muestran (ver fig. 4.1) :

a=(1+3T/Ta) c/4 si T<Ta,

a=¢c si1Ta=sT=Tv y

o
[}

qec siT>To .

donde :
q = (To/T)" ,
T es el periodo natural de interés (seg.),
¢ es el coeficlente sismico y

r es un exponente que depende de la zona en que se halla la

estructura.

Del art. 206 del RCDF-87, el coeficlente sismico ,c, a considerar
en este trabajo es de 0.4; asi mismo, de la seccién 3 de la ref. 39,

tenemos que : Ta = 0.6 seg., Tb = 3.9 seg. y r =1 (tabla 3.1).

Factores de Comportamiento Sismico y Reduccién de Espectro :

Para el tipo de sistema estructural que se analiza en este

trabajo se adopta un factor de comportamiento sismico Q = 4. Para la
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reduccién de las fuerzas sismicas se dividen estas entre un factor Q’,

el cual se calcula como sigue :

= Q si se desconoce T o si este es mayor o igual que Ta
Q' =1+ (T/Ta) (Q - 1), si T es menor que Ta

No se considera reduccién por condiciones de irregularidad con el

fin de evitar la inclusién de otros factores que puedan alterar los re-

sultados y que hagan dificil su interpretacién

a/ ESPECTRO DE DISERO
g / SIN REDUCIR
c T
3c/4 4

ESPECTRO DE DISERO

c/2 + / REDUCIDO
c/4

} —>

4 5 T (seg)

ey
n
[A]

FIG 4.1 ESPECTRO PARA DISERO SISMICO

Efectos de Segundo Orden

En el disefio de los miembros estructurales se cpnsideran los

efectos de segundo orden en los entrepisos con distorsién lateral
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(igual al desplazamiento relativo horizontal dividido entre la altura
correspondiente) mayor que 0.08 V/W, en donde V la fuerza cortante de
entrepiso calculada y W el peso de la construccién (incluyendo cargas

muertas y vivas) que obra por encima del entrepiso en consideracién

(sec. 8, ref. 39).
Efectos de Torsidén y Bidireccionales :

No se consideran efectos de torsién sismica ni bidirecciona-
les puesto que se estudian marcos planos que forman parte de modelos de
edificios regulares (como se describe posteriormente} sometidos dinica-
mente a traslacién, en los que se trata de simplificar su andlisis e

interpretacién de resultados.

Revisgién por Cortante Basal :

En los casos en que se aplicé el Andlisis Dindmico Modal Es-
pectral se verificé que el cortante basal obtenido por este método no
sea inferior que el 80% del cortante basal obtenido por el Andlisis Es-
tatico; cuando se presenté lo contrario, todas las fuerzas y desplaza-
mientos de disefio se incrementaron en proporcién tal que el cortante

basal dindmico se igualara al valor mencionado (sec. 9, ref. 39).
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Distorsiones Laterales Maximas :

Se consldera que el limite superior para las distorsiones

laterales de entrepiso (A/h) es de 0.012 (art. 209, RCDF-87).

En este estudio no se consideran efectos de interaccién suelo-es-
tructura para fines de simplicidad de los modelos y de no incluir efec-

tos adicionales a los buscados.

4.1.6 Miembros Estructurales :

Trabes :

El disefio por flexién de las trabes se realiza de acuerdo a
los requisitos establecidos en el inciso 5.2 de la ref. 38, con la

excepcldn de que los momentos de disefio se hacen varlar de la sigulente

manera

a) Los del RCDF-87, sin ningin cambio,

b) Los del RCDF-87, pero multiplicando los factores de carga

por 1.3 y

c) Los del RCDF-87, pero multiplicando los factores de carga

por 0.8.
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El disefio del refuerzo transversal se selecciona para la con-
dicién mads desfavorable entre los requisitos para confinamiento y fuer-
2a cortante; el refuerzo para cortante se obtiene al considerar la op-
cién del inciso 5.2.4, la cual permite usar las fuerzas obtenlidas del

analisis cuando el factor de resistencia, FR, se toma igual a 0.6.

Columnas :

Las columnas se disefian por flexocompresién de acuerdo a los
requisitos establecidos en el inclso 5.3 de la ref. 38, considerando la
opcién de 5.3.2 que permite usar los momentos y fuerzas axlales obteni-

das del andllisls sl al factor de resistencia se le asigna el valor de

0.6.

El refuerzo transversal se selecclona también para la condi-
cién mds desfavorable entre los requisitos por confinamiento y fuerza
cortante; el refuerzo para cortante se obtiene al considerar lo esta-
blecido en el inciso 5.3.5, o sea, usar las fuerzas cortantes obtenldas

del andllisis y asignar un factor de resistencia de 0.5.

4.2 Modelos de comportamiento de los materiales

Para conocer la resistencla a flexién y la deformacién de los

miembros de concreto reforzado es necesario desarrollar un modelo ildea-
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lizado de la relacién esfuerzo-deformacién de los materiales componen-
tes para simplificar los cdlcules; en lo que sigue se hace una descrip-
cién de los modelos usuales cominmente empleados en la definicién de
los diagramas esfuerzo-deformacién del concreto y del acero, asf como

de los modelos adoptados en el presente trabajo.

4.2.1 Concreto :

Entre los modelos desarrollados para deflnir la relacién esfuerzo-
deformacién del concreto tenemos el que propuso Hognestad54 (1952), el
cual es un modelo sencillo que consiste en una parabola y una linea
recta (fig. 4.2); la fig. 4.3(a) muestra una relacidén esfuerzo-deforma-
cién bajo carga repetida, obtenida experimentalmente, de la que derivé
el modelo idealizado de Blakeley y Park®® (1973) que se presenta en la

fig. 4.3(b).

16 f'c

€y «0.0019 €y *0.0038 Ce

FIG. 4.2 MODELO IDEALIZADO DE HOGNESTAD
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03} €

F10. 4.3 RELACIONES E8FUERZO-DEFOAMACION DEL CONCRETO
ANTE CARQAS REPETIDAS.(a} RELACIONES REALES.
(b) MODELO IDEALIZADO DE BLAKELEY Y PARK

En este trabajo se considera que la relacién esfuerzo-deformacién
del concreto sigue las leyes definldas en el modelo de Kent y Park mo-
dificado‘o, el cual considera la resistencia a compresién (f’'c) en fun-
cién del confinamiento que provee el refuerzo transversal en clertas
condiclones. La capacldad de deformacién del concreto confinado puede
llegar a ser del orden de 10 a 15 veces (y en algunas ocasiones mas) la
del concreto no confinado, dependiendo del porcentaje de refuerzq
transversal y de sus caracteristicas mecadnicas. Este modelo considera a
la curva esfuerzo-deformacidén del concreto dividida principalmente en
dos zonas (fig. 4.4), en cuya definicién juega un papel importante el
parametro K, el cual toma en cuenta la sobrerresistencia que presenta

el concreto por confinamiento y se expresa por :

P' fyh

f'c
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donde :

I es la relacién del volumen de acero de refuerzo transver-
sal y el volumen del niucleo de concreto medido hasta el
perimetro exterior de los estribos,

fyh es el esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo trans-
versal y

f’c es la resistencia de los cllindros de concreto a la com—

presién.

La primera porcién de la curva (segmento A-B, fig. 4.4), aplicable

al intervalo e s 0.002 K, queda definida por :

ch cc 2
fe =X f'c 5oz ~ |0 002

La segunda porcién (segmento B-C), apllicable al intervalo abierto

€, > 0.002 X, se define por :
fe =K f'c [I—Zm(cc-0.00ZK]]ZO.ZKf’c

en donde el parametro Zm introduce la disminucién lineal gradual del

esfuerzo en el concreto por efecto del conflnamiento, y se expresa por:

- 0.5
3 + 0.03 f'c
14.23 f'c - 1000

3
i P
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donde :
3 f'c debe estar en kg/cmz,
K es el parametro de sobrerresistencia definido antes,
h" es el ancho del nicleo de concreto confinado medido
hasta el exterlor del refuerzo transversal y

s es el espaciamiento centro a centro de los estribos.

Por otro lado, para conocer los momentos resistentes en una sec-
cién transversal dada en diferentes condiciones de deformacién, es ne-
cesario recurrir al método de compatibilidad de deformaciones y equili-

brio; en la aplicaclén de este método se requliere integrar la distribu-

fc

0.2 K f' [rofrrmsmsmsemsommrmenenens et )

0.002 K <

FlQ. 4.4 MODELO DE KENT Y PARK MODIFICADO
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clén de esfuerzos en el concreto para obtener la fuerza de compresién
que este proporciona en la seccién transversal y su posiclén dentro de
la misma. Para valuar estos pardmetros, se presentan las expresiones

que nos dan la solucién cuando tenemos secclones rectangulares :

Sean Cc y Mc, la fuerza de compresién y el momento resistente pro-
porcionados por el concreto, respectivamente; entonces, las expresiones
que nos relacionan tales elementos mecdnicos con las propiedades de la

seccién pueden escribirse en la forma :

Ce = a f: b c

Mc—':Cc(dp-’lC)

donde :

fe es la reslistencla del concreto en obra,

b es la base de la seccién transversal,
c es la profundidad del eje neutro,
d es la distancla al centroide plastico referida a la fi-

bra exirema en compresién de la seccién transversal y

a«,y son parametros de integraclién.

Los pardmetros de integracién dependen de la magnitud de la defor-

macién unitaria considerada en el concreto. De esta manera, se tlenen

tres casos posibles :
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Caso I 0= € =< 0.002 K

€ € 2
o =K -.c—__l.. —_
0.002 K 3 0.002 X
0.016 K - 3 €,
T l-SomK -4,
4
Caso IT : 0.002 K < €, = = + 0.002 K

2
« =X [e —L(o.oozx]—i(e-o.oozx]]
c 3 2 c

.

a1 di1 + a2 d2

r=1- € (a1 + az) '
[+
siendo :
a1 =2 (o0.002K),

2
a2=(c —o.oozx]-ﬁ[c -o.oozx]
c 2 c

d1=%(0.002K)

[3—22..[e -o.oozi]] {c —-0.00ZKJ
dz = 0.002 K + c <

6—3Zm{ec—0.002K]

+ 0.002 K

4
Caso IIT : €, > 5o
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K 7 8 1
« = —E:— [ 5 (0.002K) + —5m + — € ]
a1 di1 + a2 dz2 + a3 d3
y=1-

€ (a1 + a2 + a3 )

donde :
2
ax=—3—(0.0021()
.12z
82 % SR T

1 4
a3 = — [ €~ 0.002 K ]

d1=-§—(o.oozx)

14

da = T + 0.002 K
€, 2
d3 = -t F * 0.001 K

Las ecuacliones anteriores se aplican solamente cuando la profundi-
dad del eje neutro es menor o igual al peralte total de la seccién
transversal. Cuando se trabaja con elementos sujetos a cargas axiales
elevadas, el eje neutro se sitia fuera de la seccidén transversal. El
procedimiento a seguir consiste en calcular dos veces los parametros «
y ¥ ; el primer cdlculo se hace para la deformacién de la cara en com—

presién minima y el segundo para la cara sometida a compresién maxima.
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Posteriormente, mediante estdtica elemental se obtienen los parédmetros

@ y ¥ equivalentes a la condicién buscada.

El médulo de Young Ec se puede tomar igual a 15,100 v f’c kg/cm2
para concretos de peso normal (Comité ACI 318, 1989), pero en este tra-
bajo se adopta la relacidén propuesta en la ref. 38 para concretos clase

1, es decir :
Ec = 14,000 V f'c [ kg/en® ]

Como se mencioné antes, la variable fc se obtiene por simulacién
para todos los miembros estructurales, y en los andlisis que posterior-

mente se describen se utiliza para determinar Ec¢ a camblio de f'c.
4.2.2 Acero de refuerzo :

La relacién esfuerzo-deformacién del acero, que se presenta en la
fig. 4.5(a), se idealiza comlnmente en la forma bilineal que se muestra
mediante lineas llenas en la fig. 4.5(b), aun cuando el endurecimiento
por deformacién (lineas interrumpidas) se toma en cuenta en algunos ca-
sos. Se acostumbra designar los esfuerzos de fluencia y ultimo del dia-
grama esfuerzo-deformacién con letras mayusculas para los perflles y
placas de acero (Fy,Fu), mientras que para las varillas se designan con
letras minisculas (fy,fu), y el médulo de Young Es es aproximadamente

igual a 2,039,000 kg/cm>.
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ten'e

€0 (=4

{b)

FIG. 4.5 RELACIONES ESFUERZO-DEFORMACION
DEL ACERO. (a) RELACION REAL (b} RE-
LACION IDEALIZADA

Para que una estructura posea suficiente ductilidad, el material
componente debe ser tal que la elongaclén total hasta la falla sea lo
suficientemente grande y el cocliente entre el esfuerzo de fluencia Fy y
el esfuerzo Ultimo Fu no se encuentre proéximo a la unidad., Para este
trabajo se considera, de manera muy razonable, la curva completa es-
fuerzo-deformacién del acero que aparece en la ref. 41 y que se repro-

duce aqui como fig. 4.6.

En la figura mencionada se distinguen tres regiones que definen la

curva en cuestién :
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FIG. 4.6 MODELO PROPUESTO PARA RELACION
ESFUERZO-DEFORMACION DEL ACERO

El segmento A—B,'vélido para el intervalo €, < cy (comportamiento

elastico), queda definido por :

La segunda porcién de la curva (segmento B-C), valida para el in-

tervalo ey = €. < € (comportamiento de fluencia), queda definida por:
fs = fy

Finalmente, para el segmento C-D, con validez dentro del intervalo
€, S8, SE (intervalo de endurecimiento por deformacién), se define

mediante la expresién :
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60(&:-: ]+z 2(30r+1)2
s sh
donde :
me (fou/fy) (30r+1)2-60r-1
15 r?
r=g -

[ >4
su sh

En este trabajo se considera fy como variable aleatoria (Cap. III)
y ey se obtlene de dividir fy/E-. donde E‘I se toma igual a 2,000,000

2

kg/cmz; el valor de fsu se toma constante e igual a 7600 kg/cm® (ref.

13), al igual que las deformaciones unitarias c.'h= 0.01 y U 0.13 .

4.3 Modelo de comportamiento de las secciones de los miembros es-

tructurales

La consideracién de las caracteristicas de la curva carga—deforma-

a1
cién de los miembros es necesaria por las siguientes razones H

1. No debe ocurrir la falla fréagil de los mlembros para permitir
la posibilidad de salvar vidas al advertir la falla e impedir el des-
plome total (ver fig. 4.7).

2. Las distribuclones posibles de momento flexionante, fuerza

cortante y carga axial, que podrfan utilizarse en el disefio de estruc-
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turas estaticamente indeterminadas, dependen de la ductilidad de los
miembros en las secclones criticas; estas se pueden obtener al conside-
rar la redistribucién de momentos en las secciones que no hayan alcan-
zado sus momentos Gltimos, mientras las cargas actuantes se van aproxi-
mando hacla su valor que producird la formaclén de un mecanismo de
falla (valor ultimo). Con elle se pueden lograr menores cuantias de
acero de refuerzo en el disefio.

3. En zonas sismicas, una consideracidn importante en el disefio es
la ductilidad de la estructura al someterse a cargas de tipo sismico.
Ello se debe a que la filosoffa actual del disefio sismico se apoya en
la absorcién y disipacidén de energia, mediante la deformacién ineldsti-
ca para la supervivenclia ante los sismos intensos. En consecuencia, las
estructuras que no se puedan comportar en forma duictil se deben disefiar

para fuerzas sismicas mucho mayores si se desea evitar el colapso.

Se dice que un sistema estructural es dictil si es capaz de expe-
rimentar deformaciones sustanclales bajo carga aproximadamente constan-
te, sin sufrir dafio excesivo o pérdida apreciable de su resistencia an-
te aplicaclones de carga subsecuentes‘. De lo anterior, la seguridad
contra el colapso puede proveerse haciendo una estructura fuerte, ha-
ciéndola ductll, o si se le disefia para una combinacién econémica de

ambas propledades.

El comportamiento dictil no lineal de slistemas complejos, como en

el caso de los marcos dictiles de concreto, usualmente se origina como
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FIG. 4.7 SISTEMAS DUCTILES Y FRAGILES

una consecuencia de deformaclones dictiles locales o concentradas que
toman lugar en aquellas secclones particulares de una estructura dada
donde se alcanzan las deformaclones de fluencia® (fig. 4.8). Numérica-
mente, la ductilidad local puede ser expresada como la relacién de las
curvaturas total y del limite de fluencla en una seccidén dada o como la
relacién de las rotaciones total y del limite de fluencia en el extre-
mo de un miembro. Dado que las trabes son usualmente capaces de desa-
rrollar ductilidades mayores que las columnas sujetas a cargas de
compresién axial significativas, muchos marcos de edificios son disefia—
dos bajo el criterio columna fuerte-trabe débil, de acuerdo al cual se
adoptan diferentes factores de carga para diferentes fuerzas internas
de modo que la fluencia aparezca mucho mas en los extremos de las tra-

bes que en los de las columnas.
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FIG, 4.8 DUCTILIDADES LOCALES Y GLOBALES ANTE CARGAS

LATERALES; (a) CARGAS, (b) MECANISMO DE FALLA, (c)
FLUENCIA SIMULTANEA, (d) FLUENCIA SECUENCIAL

Para evaluar el comportamiento de las secciones extremas de los
miembros estructurales que componen los sistemas de marcos, se propone
emplear un modelo que determine los diagramas momento-curvatura tomando
en consideracién la presencia o ausencia de la carga axlial combinada
con flexién; este se desarrolla con base en suposiciones semejantes a
las utilizadas para la determinacién de la resistencia a flexién, las

que a continuacidén se describen {(ref. 41):

a) Las secciones planas antes de la flexién permanecen planas des-
pués de la flexidn,

b) Se conocen las curvas esfuerzo-deformacién para el concreto vy
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el aceéro, y

c) Se desprecia la resistencia a tensién del concreto.

Las curvaturas asocliadas con un rango de momentos flexionantes y
cargas axlales pueden determinarse utilizando estas suposiciones y a
partir de los requerimientos de compatibilidad de deformaclones y
equilibrio de las fuerzas. La fig. 4.9 muestra una seccién de concreto
reforzado con flexién y carga axial. Para determinada deformacién del
concreto en la fibra extrema de compresién €.y una profundidad ¢ = kd
del eje neutro, se pueden determinar las deformaciones del acero .,

, € s - - . , mediante la expresioén

e
82 83

kd - di
81 cm kd

siendo di la profundidad de la varilla i medida desde la fibra mas com-
primida de la seccién. Ahora se pueden conocer los esfuerzos fsi, fa2,

fs3, . . . , correspondientes a las deformaclones antes menclionadas, a
partir de la curva esfuerzo-deformacién para el acero. En segulida se
pueden encontrar las fuerzas del acero S1, Sz, S3, . . . , a partir de

los esfuerzos en el acero y las areas del mismo :

St = fst Asl
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(a) (b) (c) (d)

FIG. 4.9 DETERMINACION TEORICA MOMENTO-CURVATURA
(a) SECCION, (b) DEFORMACION UNITARIA, (c) ESFUERZO
(d) FUERZAS INTERNAS Y EXTERNAS

Se puede encontrar la distribucién de esfuerzos a compresién en el
concreto a partir del diagrama de deformaciones y la curva esfuerzo-
deformacién para el concreto. Para cualquier deformacién dada del con-
creto € . en la fibra extrema a compresidén, se puede definir la fuerza
de compresién en el concreto Cec y su posicién en términos de los paré-
metros « y 7 (ver 4.2.1). En consecuencla, sl se puede obtener la fuer-
za en el concreto y su linea de accién, se pueden escribir las ecuaclo-

nes de equilibrio de fuerzas como :
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La curvatura esta dada por la expresién :

Desarrollando el calculo para una diversidad de valores de € se
puede graficar la curva momento-curvatura, a como se muestra en la flg.

4.10.

Cc
B D
P\‘\E
A A: Grieta inicial
B: Fluencia del refuerzo de tensién
C: Carga ultima

D: Aplastamiento del concreto
E: Pandeo del refuerzo de compresién

D
FI1G. 4.10 DIAGRAMA MOMENTO-CURVATURA TIPICO

En este trabajo se hace uso del modelo mencionado para conocer las
ductilidades demandadas y disponlbles de curvatura en todas las secclo-
nes extremas de los miembros, como se explica mds adelante; sin embar-

go, en la consideracién de los modelos de comportamiento de las seccio-
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nes de los miembros sometidos a flexién o flexocompresién dentro de los
programas de computadora disponibles para andlisls no lineal de estruc-
turas, se simplifican estos a modelos bllineales con o sin degradacién
de la rigldez y de la resistencia. En todas las secciones de los miem-
bros estructurales se ha supuesto, con fines de andlisis dindmico de
respuesta no lineal, que los dlagramas momento-rotacién tienen una

forma billneal con 2% de endurecimiento por deformacidén y no experimen-

tan degradacién alguna, como se muestra en la fig. 4.11.

K,= 0.02k,

& e

b 4

FIG. 4.11 RELACION MOMENTO~ROTACION IDEALIZADA

Por otro lado, los valores que definen las superficies de fluencia
de las secciones extremas de los miembros, para fines de andllsis de
respuesta dindmica, se obtienen a partir de las hipétesis simplificato-

rias que aparecen en la seccién 2 de la ref. 38; estos valores son: los
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momentos de fluencia positivo y negativo (M;. My) para las trabes y los

que definen los diagramas de interaccién (P-M) para las columnas.

4.4 Modelo de comportamiento de los componentes estructurales

Una idealizacién usual de estructuras dictiles es el sistema elas-
toplastico con curva carga-deflexién como la mostrada en la fig. 4.12
{(b), con rigidez k en el rango lineal de comportamiento, coeficiente de
amortiguamiento viscoso ¢, y masa concentrada m 4. otras idealizaciones
usuales se muestran en las figs. 4.12(e)-(f). En el caso elastoplastico
asimétrico, la resistencia en el punto de fluencia difiere para cada
direccién de la aplicacién de la carga, mientras que en el caso de las
curvas tipo deslizante [fig. 4.12(g)] se presenta este tipo de compor-
tamiento como resultado de que las fuerzas laterales son resistidas por
elementos de contraventeo tales como diagonales y cables atirantados,
los cuales pueden tomar Unicamente esfuerzos de tensién. Las curvas de
fluencia eldstica son aproximaciones cercanas al comportamiento de
algunas vigas de conecreto pretensado sujetas a momentos antisimétricos
en sus extremos [fig. 4.12(e)]; estas curvas se caracterizan a menudo
por presentar lazos de histéresis muy angostos. Las curvas degradantes
se encuentran frecuentemente en sistemas donde una porcién significati-
va de la capacidad lateral se debe a miembros construidos con materia-
les fragiles y donde no se han tomado precauclones especlales para pre-

venir dafio excesivo en cada ciclo de aplicacién de la carga; tal es el
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caso de diafragmas de cortante de mamposteria o marcos de concreto re-

forzado pobremente detallados.

(a)
Q (b) a

~ \‘\/ D
(0) @
Q Q
/ D L‘ ~/'o
)
(e) Q
{a) Bliineal
{b) Elastoptdatico siméirico
{e) Elastoplantico aalméitico
avd D | e
(g)

{t} Dagradante
(o) Tipa desliz

FIG. 412 MODELOS DE COMPORTAMIENTO NO LINEAL

Con el objeto de estudiar el comportamiento de los componentes es-
tructurales que conforman los ensamblajes de trabes y columnas para los
sistemas de marcos que se proponen en este trabajo, se idealiza el com-
portamiento de los entrepisos mediante un modelo elastoplastico como el

que se muestra en la fig. 4.13.

TESIS MO DEBE
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A, ' A

FIG. 4.13 MODELO DE COMPORTAMIENTO
DE LOS ENTREPISOS

4.5 Modelos de estimacién de ductilidades

4.5.1 Ductilidades locales :

En este trabajo se evaluan las ductilidades de curvatura para las
regiones criticas de los miembros, las que se consideran localizadas en
sus extremos unicamente. Se generan los diagramas momento-curvatura
para todas las secciones extremas de los miembros sin excepcién, consi-
derando la presencia o no de carga axial, de acuerdo al modelo descri-
to en la seccién 4.3; de aqui se obtienen la curvatura de fluencia (g¢y)
y la curvatura Gltima o de falla. (¢u), con lo cual se obtiene la ducti-

lidad de curvatura disponible :
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Existen diferentes criterios para obtener tales curvaturas : para
la curvatura de fluencia, algunos autores consideran que puede tomarse
como la que se presenta en el instante en que el acero a tensién empie-
zZa a fluir‘s. mientras que otros han utilizado un método grafico, con-
sistente en ajustar una recta que represente la zona de comportamiento
elastico y otra para considerar la zona de fluencia; la interseccién de
ambas rectas define en las abcisas la curvatura de fluencia. En este
trabajo se adopta un criterio similar al descrito Gltimamente, con la
diferencia que la zona de comportamiento elédstico se define con la rec-

ta tangente inicial al diagrama momento-curvatura (fig. 4.14).

K1

Ko

@, 2, @

FIG. 4.14 DEFINICION DE CURVATURAS EN SECCIONES
EXTREMAS DE LOS MIEMBROS ESTRUCTURALES
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La curvatura Gltima es qulzds el pardmetro mas dificll de determi-
nar debido a la cantidad de posibles situaciones que se pueden presen-
tar. Los criterios para establecer la curvatura Gltima pueden basarse-

en los siguientes tipos de falla :
a) Pérdida de confinamiento :

La pérdida de confinamiento evidentemente est& asociada a la fa-
lla en el acero de refuerzo transversal. De acuerdo a la ref. 42, un
limite aproximado de este parametro estd dado por :

h

fy
= 0.004 + 0.9 ps “3050

Ccnax
en donde P, es la relacién definida en 4.2.1 y fyh estd expresado en
kg/cmz. Este parametro puede incrementarse hasta tres veces cuando
existe un gradiente de deformacidén en el clilindro probado, como en el
caso en que se presenta flexocompresién. En el presente trabajo se
adopta como limite superior para esta condicién de falla el valor de 3

veces ¢ . para todas las secciones de trabes y columnas.
b) Falla en el acero de refuerzo longitudinal :

Aqui se puede hablar de dos condiciones posibles de falla : la

primera la podemos asociar con la ruptura del acero sometido a tensiédn,
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la que no presenta mayor problema en su definicidén, dado que se conoce
la deformacién ultima que puede alcanzar el material, € 4 la segunda
estd asociada con el pandeo del acero sometido a compresién, fendémeno

que presenta mucho grado de dificultad por su naturaleza misma.

Existen varias teorias que pretenden describir el pandeo en ele-
mentos de acero, entre las cuales podemos mencionar la del doble médulo
o médulo reducldo“; este modelo considera que al aparecer el pandeo,
la pleza presenta en su seccién transversal una zona comprimida bajo
grandes esfuerzos y otra sometida a esfuerzos menores, lo cual implica
que se debe tomar un médulo de elasticidad diferente para cada una de
ellas. En la zona menos comprimida se estima que el material posee un
médulo elastico Es, mientras que para la zona mas comprimida se estima
que este posee un médulo tangente al diagrama esfuerzo-deformacioén del
material Et. El proceso de obtencién de la deformacidén unitaria y el

esfuerzo asoclados al pandeo es muy laborioso.

Con el objeto de minimizar la reduccién en la capacidad para so-
portar carga y garantizar una ductilidad suficiente, es necesario
establecer un limite para la longitud efectiva de las varillas de re-
fuerzo, esto es, la distanclia entre los apoyos lateralesvsuministrados
por el refuerzo transversal‘s. Por ello, se han establecido limites en
los reglamentos para la relacién de la distancia entre el refuerzo
transversal al diametro de la varilla longitudinal de refuerzo (Comité

ACI 318, 1989). En vista de que los requisitos establecidos en la ref.
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38 para el refuerzo transversal de los miembros de marcos ductiles se
basan en los mismos criterios establecidos en el Reglamento ACI 318-89,
se opté por no considerar el pandeo del refuerzo longitudinal a compre-
sién dentro de las condiclones de falla criticas de las secciones ex-

tremas de tales miembros estructurales,

Con base en lo anterior, se obtiene la curvatura uUltima de las
secciones tomando el menor de los siguientes valores : a) el asociado a
la falla por pérdida de confinamiento, y b) el correspondiente a la fa~-
lla por ruptura del acero en tensién. Posteriormente, la ductilidad de-

mandada de curvatura By . S calcula como sigue :

Pmax

udem - oy

donde ¢wax representa la curvatura miaxima demandada en la seccién bajo
consideracién para cierto marco simulado que se somete a accliones tam-
bién simuladas. Para obtenerla, supdéngase que ®©p es la rotacién pléasti-
ca maxima obtenida del correspondiente andlisis de respuesta dlndmica
en la seccidn de estudio; entonces, pueden presentarse dos casos con

respecto a tal rotacién :

Caso 1 : op =0 (comportamiento elastico)

Mmax

Pmax g

donde :

Mmax es el momento méximo actuante en la seccién y
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Ko es la pendiente de la tangente inicial del
dlagrama M-¢. En el caso de columnas, el dia-
grama se obtiene para la carga axlal que actua

simultaneamente con Mmax.

Caso 2 : ep # 0 (comportamiento lnelAstlico)
fmax = ¢y + ¢p
donde :
¢p es la curvatura plastica que se desarrolla dentro
de una longitud de plastificacién Ip de la articula-
cioén plastica y se calcula por :

= ©p
¢p = 5

En este caso, cuando se trata de secclones de columnas, los dia-

gramas M-¢ se obtienen para la carga axlial que actia simultdneamente

con la rotacién plastica maxima en la seccién.

Se ha propuesto una férmula empirica para el calculo de lp, en la

forma slgulente“ {Corley, 1966; Mattock, 1967)

lp = 0.5d + 0.05 2
donde :
d es el peralte efectivo del miembro y
Z es la distancia de la seccién critica al punto de

inflexién.
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En este trabajo se asume que los puntos de inflexién en las colum-
nas se presentan en el punto medio de su altura [fig. 4.15(a)] y que
los puntos de inflexién en las trabes se presentan a una distancia de

0.7 h de las secciones critlcas, siendo h el peralte total del miembro

[fig. 4.15(b)].

-

Z=0.7h

Z-Hr2 <
1 I I 3

(a) Columnas \/‘J

L g (b} Trabes
FIG. 4.15 DEFINICION DE PUNTOS DE INFLEXION
EN MIEMBROS PARA CALCULO DE Ip

4.5.2 Ductilidades globales :

Como se examind en la seccién 4.4, exlsten varios modelos para
estudiar el comportamiento de conjunto de los componentes estructura-
les. Con frecuencia se adopta un modelo eladstico-lineal y perfectamente
plastico para evaluar el c;omportamiento de los entreplisos; esta suposi-

cién se usa en el presente trabajo, aunque no se cumple en muchos casos
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puesto que la deflexidén plastica del entrepiso ocurre gradualmente al

formarse en los miembros las articulaclones plasticas.

En algunos estudios realizados en México se han estimado probabi-
lidades de falla basados en la hipdtesis de que las ductilidades dipo-

19,20, 35
9,20, , mien-

nibles en los entrepisos tienen distribucién lognormal
tras otros proponen que se obtenga el comportamiento de conjunto por
integracién a partir del comportamiento local de sus miembros y las
Juntasds; en este método de andlisis, la curva carga-deflexidén se ob-
tiene a partir de un mecanismo de falla que se define localmente en las
Juntas. Este método suele proporcionar una buena aproximacién del com-
portamiento de un sistema en el que se presenta realmente el mecanismo
de falla en columnas, aunque en ocasliones presenta dificultades. Se ha
propuesto un método mejorado para calcular directamente la rigidez del
sistema a partir de las curvas esqueletales de los componentes45 (Ume-
mura, Aoyama y Takizawa, 1974). Sin embargo, todavia no hay ningin mé-
todo disponible para un sistema en que la resistencia de los componen-
tes se deteriore por alcanzar su maxima capacidad de carga o que se de-
grade debido a la repeticion de carga, como en los miembros que fallan

por cortante.
En este trabajo se evaluan Unicamente las ductilidades demandadas

de entrepiso como medida del comportamiento de conjunto de los compo-

nentes estructurales mediante la expresién :
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_ Kei
Q= Ks1

Q1 es la ductilid§d demandada en el entrepiso 1,

Kei es la rigldez eladstica del entreplse i, calculada al
aplicar al marco un sistema de cargas laterales seme-
Jante al primer modo y

Ks1 es la rigidez secante minima instantanea, obtenida
como el coclente del cortante de fluencia entre la de-

formacién lateral maxima del entrepiso (fig. 4.16).

Ka
1 ! :
Dy AV
KoV,
K". vy/A-\u
Q, =K, /K,

FIG. 4.16 DEFINICION DE DUCTILIDAD DE ENTREPISO (Qi)
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CAPITULO V

ANALISIS DE RESPUESTA DINAMICA

Existen muchas circunstancias en las cuales las propiedades fisi-
cas de las estructuras no pueden permanecer constantes durante la res-
puesta dindmica que estas pudieran experimentar, como en el caso de la
presencia de grandes eventos sismicos. Los coeficientes de influencia
de rigldez pueden ser alterados por fluencia de los materliales estruc-
turales o por cambios significativos de las fuerzas axlales en los
miembros de la estructura (lo cual causaria camblios en los coeficientes
de la matriz geométrica). Es posible también que se presenten cambios
en las masas y en los coeficlentes de amortiguamiento durante la res-
puesta dindmica. Cualquiera de tales camblos alterard las caracteristi-

cas de vibracién del sistema, y por tanto, no es posible el desacopla-
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miento en coordenadas normales de sus ecuaciones de movimiento.

El vnico método de aplicacldn general para el andlisis de sistemas
no lineales arbitrarios es el de integracién numérica paso a paso de
las ecuaciones de movimiento acopladas‘ﬁ. La historia de la respuesta

se divide en incrementos cortos de tiempo, y la respuesta se calcula
durante cada incremento para un sistema lineal que posee las propleda-
des determinadas al inicio del intervalo. Al final del intervalo, se
modifican las propledades conforme al estado de deformaciones y esfuer-
"zos en ese instante; de este modo, el andlisis no lineal es aproximado

como una secuencia de andlisis de sistemas lineales que cambian sucesi-

vamente.

Como el caso que nos ocupa es el de mayor importancia para el
ingenlero estructural, o sea, el estudlo de los efectos producidos por
los sismos, se hace uso del método de integracién numérica paso a paso
para conocer las respuestas dindmicas de los marcos dictiles que se
proponen en el presente trabajo. Para lograr esto se utiliza el progra-
ma de computadora DRAIN-2D47, el cual sirve para el anédlisis de res-
puesta dinamica ineladstica de marcos planos en general. Las hipétesis
en que se basa y los diferentes procedimientos que utiliza se describen
a continuacién, asf como las conslideraciones empleadas para los anali-

sis de respuesta dinamica de los modelos estudiados.
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Concepto y aplicacién del programa DRAIN-2D :

La estructura se idealiza como un sistema plano de elementos dis-
cretos y se analiza por el método directo de las rigideces con los des-
plazamientos nodales como incégnitas. Cada nodo posee un total de tres
grados de libertad de desplazamiento, como en el anadlisis tipico de
marcos planos, con la posibilidad de reducir el numero de grados de li-
bertad no restringidos al asignar a algunos el valor fijo de cero y/o

desplazamientos idénticos a un grupo especifico.

La masa de la estructura se supone concentrada en los nudos,de mo-
do que la matriz de masas es diagonal. La excitacién sismica es defini-
da por historias de aceleraciones en el tiempo, las cuales pueden ser
diferentes en las direcciones horizontal y vertical, pero en este tra-
bajo solo se considera la componente horizontal del sismo. Todos los
puntos de apoyo de la estructura en la base se suponen moviéndose en
fase. Pueden aplicarse cargas estaticas previamente a las cargas dina-

micas, pero no se permite la fluencia bajo la accién de las primeras.

Los elementos estructurales pueden ser virtualmente de cualqulera
de los sigulentes tipos : (1) barras de armadura, (2) vigas-columna,
(3) conexiones semirigidas y (4) paneles de cortante. En este trabajo
se considera que todos los elementos son del tipo viga-columna, los

cuales fluyen a través de la formacién de articulaciones plasticas con-
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centradas en sus extremos. Para las trabes no se considera la presencia
de carga axial, y sus superficies de fluencia quedan definidas por los
momentos de fluencia positivo y negativo de cada seccién extrema, mien-
tras que para las columnas se toma en consideracién la presencia de
carga axial,y sus superficles de fluencia quedan definidas por los dia-

gramas de 1lnteraccidén de sus extremos.

El analisis paso a paso se lleva a cabo suponiendo que la acelera-~
cién es constante dentro de cada paso de integracidén, debido a que tie-
ne la ventaja de ser estable para todos los periodos y pasos de inte-
gracién y de no introducir amortiguamiento dentro del sistema; esto no
se logra con el método basado en una variacién lineal de la aceleraclién
con respecto al tiempo, el cual se vuelve inestable para perjodos que
exceden aproximadamente un tercio del paso de integracién o introduce
amortiguamiento dentro del sistema cuando se modifica para superar el

problema de inestabilidad.

En cualquier instante de tiempo, la ecuacién de equilibrio dina-

mico puede escribirse como :
[M] {dr} + [CT] {dr} + [KT] {dr} = {dP}
en la cual {dr}, {df} y {dr} son los incrementos de aceleracién, velo-

cidad y desplazamiento en los nodos, respectivamente, {dP} es el incre-

mento en las cargas aplicadas, [M] es la matriz de masas, [CT] y [Kr]
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son valores tangentes de las matrices de amortiguamiento y de rigidez
en su estado actual. Para un paso de integracién finito, At, la si-~

guiente ecuacidén se satisface aproximadamente
[M] {AF} + [CTI {ar} + [KTl {ar} = {AP}

en la cual {AF}, {Ar}, {Ar} y {AP} son incrementos finitos de acelera-
cién, velocidad, desplazamiento y carga, respectivamente, y las matri-
ces tangentes de amortiguamiento y rigidez corresponden’al estado de la

estructura al inicio del paso de integracién.

Dado que pueden presentarse cambios en el estade de la estructura
durante un paso de integracién, el nuevo estado al final del paso obte-
nido de resolver la ecuacidn anterlor puede que no satisfaga exactamen-
te el equilibrio; para resolver esto, el procedimiento usado en el pro-
grama consiste en resolver la ecuacién mencionada, determinar cualquier
error que pueda ser introducido, y compensar estos errores aplicando
cargas correctivas durante el paso siguiente. Se asume que el amorti-
guamiento viscoso resulta de una combinacién de efectos dependientes de

la masa y de la rigidez (fig. 5.1), de modo que :
[CT] =« [M] + 8 [KT]

en la cual a« y B son constantes a ser especificadas por el usuario. El

procedimiento para seleccionar estos coeficientes es el siguiente :
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Si el sistema estuviese desacoplado dentro de los modos normales,
cualquier pareja de valores especificados de o« y B implica amortigua-

miento en el modo n igual a 47

o Tn B n
n_41[ T

donde An es la proporcién de amortiguamiento critico en el modo n y 'l‘n
es el perlodo natural de vibracién en el modo n. En este trabajo se
evaluan los periodos de los dos primeros modos de vibracién en la ex-
presién anterior para un valor constante An= 0.05, de donde se obtienen
los coeficientes buscados al resolver dos ecuaciones lineales simulta-
neas. La magnitud del paso de integracién se ellje de tal manera que no
exceda la décima parte del periodo fundamental de las estructuras ana-

lizadas.

AMORTIGUAMIENTO

AMORTIGUAMIENTO 2 K

AMORTIGUAMIENTO oM

PERIODO (T)

FIG. 6.1 AMORTIGUAMIENTO DEPENDIENTE DE LOS EFECTOS
DE MASA Y RIQIDEZ
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Dado que se presentan cambios en el estado de fluencia de los ele-
mentos estructurales, la matriz de rigidez tangente puede cambiar de un
paso al proximo; por ello, si se supone un amortiguamiento dependiente
de la rigidez, la matriz de amortiguamiento puede cambiar repentinamen-
te entre pasos de integracién. Esto introduce un desbalance en el equi-
librio al inicio del nuevo paso de integracién, el cual puede llevar a
la acumulacién de errores significativos si no se corrige. La correc-
cién se logra aplicando una carga correctiva correspondiente al camblo
de la fuerza de amortiguamiento, {AFC). 1gual y de sentido contrario

durante el sigulente paso de integracién, con magnitud dada por :

- (AFC} = - B [&K] {r}

Dentro de cualquier paso de integracién se calculan los incremen-
tos en los desplazamientos de los nodos y los incrementos en las defor-
maciones de los mlembros. Es necesarlio calcular los incrementos en las
fuerzas de los elementos correspondientes a estos incrementos de defor-~
macién, tomando en cuenta la fluencia de los mismos (y si se desea,
efectos de grandes desplazamientos). Esto se denomina la determinacién
del estado, dado que se determina el nuevo estado de fuerzas y deforma-

clones en cada elemento.
La relacién entre fuerzas y deformaciones de los elementos se re-

presenta por tramos de lineas rectas, como se muestra en la fig. 5.2.

Cada cambio de pendiente corresponde a la fluencia en un nuevo punto o
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FUERZA

(® = EVENTO

DEFORMACION
FIG. 6.2 TIPO DE COMPORTAMIENTO NO LINEAL

a la descarga en un punto que ha fluido previamente, el que se denomina

un "evento”. Como en cada paso de lntegracién se considera que las pro-
pledades permanecen constantes, la respuesta obtenida seria correcta si
no ocurriese ningin evento, como se muestra en la linea interrumpida de
la fig. 5.3. El incremento de fuerza correspondiente a este comporta-
miento se denomina incremento lineal, {ASL}; sin embargo, el comporta-
miento generalmente no sera lineal y seguird una linea como la conti-
nua que se muestra en la fig. 5.3. Se consldera razonable suponer que
las mismas deformaciones se obtendrian si se considera la no linealidad
durante el paso de integracién, dado que este es corto y que la res-

puesta de la estructura serid afectada sustanclalmente por efectos de

inercia y de amortiguamiento.

Dado que se puede calcular un incremento "no lineal" en las fuer-
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zas de los elementos, (ASNL), como se indica en la fig. 5.3, la fuerza

de desequilibrio en el elemento viene dada por :

(ASU) = (ASL) - (ASNL}

FUERZA, 8

TIEMPO TIEMPO
t t At

DEFORMACION, v
FIG. 5.3 INCREMENTOS DE FUERZA LINEAL Y NO LINEAL
Estas fuerzas se expresan como fuerzas de desequilibrio en los no-
dos, (AFU), Para evitar los errores provenientes de la acumulacién de
fuerzas provenientes del desequilibrio en el paso de integracién i, se
aplican como fuerzas ficticias correctivas en el paso i+l para resta-
blecer el equilibrio. Las fuerzas ficticlas se aplican en cortos perio-
dos de tiempo y se consider;, para fines practicos, que sus efectos

no serdn sustanciales.

Las excitaciones sismicas que se emplean en los analisis de res-
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puesta dindmica se escalan en sus aceleraciones horizontales de manera
que se produzca un comportamiento ineldstico comparable entre las fami-
lias de marcos estudiados. Existen diversos criterios para establecer
la comparacién de sismos de igual intensidad y que provienen de una

familia, entre los cuales podemos mencionar :

1) Los que tienen igual aceleracién pico del terreno,
2) Los que tienen igual ordenada espectral elastica ma&xima de ace-
leraciones para una relaclién de amortiguamiento especifica y

3) Los que poseen curvas similares de variacién de energia.

En este trabajo se adopta el criterio de escalamiento en las ace-
leraciones del terreno normallizando las ordenadas espectrales elasticas
maximas de aceleraciones para 5% de amortiguamiento de manera que se
igualen a los valores preseleccionados; el procedimiento es como a con—

tinuacién se describe :

a) Se obtienen los espectros eldsticos de seudoaceleraciones de
los sismos a escalar para una relaclén de amortiguamiento £ =
5% con respecto al amortiguamiento critico.

b) Se evaltan las ordenadas espectrales méximas, las que denomina-
remos AMl, siendo i el subindice que denota el numero de sismo.

c) Dado un valor preseleccionado de ordenada maxima, AMN, con res-
pecto al cual se desean normalizar las ordenadas AMi, se obtle-

ne el factor de escalamiento del sismo i1 por :
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Para el escalamiento de los cinco sismos empleados en la excita-
cién de los modelos de marcos se seleccionaron los valores de 1.0 g y
1.35 g para la ordenada espectral maxima normallzada AN, siendo estos
valores adoptados después de haber verificado que permitian la Incur-

sién de los marcos estructurales simulados en el intervalo ineldstico.

Asi, para los cinco sismos que se emplean en este trabajo se obtu-
vieron los espectros eladsticos de seudoaceleraciones que se muestran en
la fig. 5.4, de donde se evaluaron las ordenadas espectrales maximas
que se muestran en la tabla 5.1; asi mlsmo, los factores de escalamien-
to de los sismos que se adoptan en este trabajo se obtienen al aplicar

la expresién que anteriormente se expuso y se muestran en la tabla S.1.

TABLA 5.1 ORDENADAS ESPECTRALES MAXIMAS
DE SEUDOACELERACIONES Y FACTORES DE
ESCALAMIENTO DE SISMOS SIMULADOS

FACTOR DE ESCALAMIENTO '
SISMO AL el
Aun 109 LYVI'ER K- X']

1 0.923¢ 1.083 1.462

2 1.086¢g 0.921 1.244

3 0.844¢g 1.185 1.599

4 0.490¢g 2.042 2,756

5 1.485¢g 0.673 0.809
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Sismo 1

Sismo 2
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Sismo 4

Periodo (seg)
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FIG. 5.4 ESPECTROS DE RESPUESTA ELASTICA DE SEUDOACELERACIONES
PARA SISMOS SIMULADOS USADOS EN ESTE TRABAJO (5% DE AMORT.)




Flnalmepte, conviene aclarar que para la definicién de las super-
ficles de fluencia de las trabes se conslidera que existe una porcién de
las losas de piso que contribuye a los momentos de fluencia de las sec-
ciones extremas de la sigulente manera : para el momento de fluencia
positivo M; [fig. 5.5(a}] se considera que la secclén trabaja como "T",
con un ancho de patin igual a lo que establece la ref. 38 en su seccién
2, ¥ se toman en cuenta las areas de acero requeridas en ambos lechos
con la inclusién del refuerzo por camblos volumétricos de la porcién de
losa que contribuye al patin de compresidén, el cual se calcula de
acuerdo a lo que se establece en la seccién 3 de la ref. 38. Para el
momento de fluencia negativo ﬁ; [fig. 5.5(b)] se considera que el con-
creto de la losa no contribuye a tal resistencia, pero se incluyen to-

+
das las dreas de acero que se mencionaron para el caso de My.

Acero requerido: Acaro de losa Acero requsrido

superlor
P Acero requerido superior

< >/lnhllor d

() FLEXION POSITIVA (b} FLEXION NEGATIVA

() C DIEE

FIG. 5.5 CONSIDERACIONES DE LA RESISTENCIA
A FLEXION DE LAS TRABES

Acero de losa

Acero reguarido
infarlor
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Es bien sabido que el ancho de losa que se especifica en la sec~
cién 2 de la ref. 38 se ha determinado para andlisis bajo cargas gravi-
taclonales, pero aqui{ se toma como una aproximacién para incluir las
fuentes de sobrerresistencia que este tipo de elemento estructural pue-
de inducir en caso de sismo. Adicionalmente, las superficies de fluen-
cla de las columnas se consideran de acuerdo a los requisitos de tras-
lapes que se establecen en el inciso 5.3.3 de la ref. 38, los cuales
exigen que estos se realicen unicamente en la mitad central de tales
elementos; esto implica que deben considerarse areas de acero longltu-
dinal en los extremos inferiores de las columnas que pertenecen a en-
treplsos superlores, segin el acero de las columnas del entrepisoc inme-

diato inferior (fig. 5.6).

=

—
] /\ As,

TRASLAPE —_ 1) (1
L As

QH -
1N

2

Y As,

As > As > As
] 2 ]

TRASLAPE —__|

TR

FIG. 5.6 CONSIDERACION DE REFUERZOS EN COLUMNAS
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CAPITULO VI

CRITERIOS DE SEGURIDAD ADOPTADOS

La seguridad de las estructuras no se puede Jjuzgar sin criterlos
explicitos de las fallas estructurales. Las estructuras fragiles, como
las de mamposteria sin refuerzo, fallan cuando la fuerza madxima aplica-
da alcanza la resistencia ultima de la estructura, lo cual queda com-
pletamente claro. Por otro lado, las estructuras dictiles no fallan
aunque las fuerzas actuantes sobre la estructura provoquen esfuerzos
que alcancen los limites de fluencia en sus secciones criticas, mien-
tras las deformaciones plasticas y, por consiguiente, las demandas de
ductilidad, se encuentren dentro de los limites permisibles. Estos 11i-
mites permisibles quedan determinados por las ductilidades disponibles

asociadas a modos de falla dados.
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Existe la hipétesis de que la ductilidad disponible esti relaclio-
nada con la fatiga de pocos ciclos de la estructura‘s. La fatiga de po-
cos ciclos se define como la falla provocada por las inversiones en el
signo de las cargas en que el nivel de la fuerza esta préximo a 1la
fuerza de fluencia de la estructura. Este concepto implica que el dafio
no se acumulard si la fuerza aplicada queda por debajo de un clerto
nivel. Kato y Akiyama45 han propuesto otra hipétesis en la que se in-
troduce el término de derlexidn pldstica acumulativa, en la cual se
presenta la falla cuando la deflexién plastica acumulativa provocada

por la inversién de la carga alcanza un valor limite.

En este trabajo se adoptan criterios de seguridad basados en las
ductilidades locales de curvatura que se presentan en los extremos de
los miembros estructurales a través de un formato de segundos momentos
de primer orden. Para lograr los objetivos planteados en este trabajo,
se definen algunos indices de comportamiento que permiten conocer el
comportamiento local y global de los marcos dactiles de concreto refor-
zado; a partir de los indices de comportamiento local se calculan las
probabilidades de falla que nos muestran la variacién de la seguridad
en este tipo de estructuras, siendo este planteamiento muy simplificado
y conveniente ante la dificultad que representa la determinacién de las
ductilidades disponibles de entrepiso. A su vez, con estos indices lo-
cales se estudia la influencla del factor de seguridad de trabes sobre

las demandas locales de ductilidad en trabes y columnas.
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En este capitulo se describen los indices antes mencionados, asi

como el criterlo probabilista empleado en la evaluacién de los marcos.

6.1 Indices de comportamiento

6.1.1 Indices de comportamiento local :

Los indices de comﬁortamiento local que se definen para este tra-

bajo se basan en la relacién R que se expresa por :

Asi, para todas las secciones de trabes y columnas por separado,
considerando tales conjuntos para todo el marco que se trate y por ni-~
vel (para las trabes) y entrepiso (para las columnas), se propone estu-

diar la variacién de los sigulentes indices :
1) R ; el valor medio de R.
2) R+ S ; donde S es la desviacién estandar de R.

3) Rmax ; el valor médximo de R,

El primer indice se ha definido con el objeto de gquitarle peso a

aquellos valores que pudiesen dispersarse alsladamente y qﬁe pudiesen
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llevar a conclusiones que no sean representativas de las tendencias
reales de las varlables en estudio, y para emplear la informacién sobre
la respuesta de toda la estructura; el segundo, sirve para apreciar la
dispersién de las muestras simuladas y el tercero para la evaluacién de

la seguridad y el comportamiento critico de cada grupo.

6.1.2 Indice de comportamiento global :

Para conocer el comportamiento de los componentes estructurales,

se propone evaluar las ductllidades demandadas de entrepiso (@), las

que se determinan segin el procedimiento propuesto en el capitulo IV.

6.2 Criterio probabilista

Uno de los pasos sugeridos dentro de la estrategia para la evolu-
cién de los reglamentos de disefic hacia su formato ideal (Optimizacién
de la confiabilidad) es la adopcién de un formato de segundos momentos
de primer orden 48; este formato trata, implicitamente,solo con la con-
fiabilidad de miembros o de secclones criticas. Cornell® propuse un
formato en el que las medias y los coeficientes de variacién de las
cargas y de las resistencilas se definen de tal forma que incluyan las
desviacliones estadisticas en las resistencias de los materiales y en
las intensidades de cargas, reflejando tamblén otras formas de incerti-

dumbres tales como las imprecisiones de la construccién, errores en las
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férmulas de prediccién de las resistencilas, modelado 'y métodos de
analisis. Sin embargo, la obtencién de los coeficientes de variacién de
las variables que definen los efectos de las cargas y de las resisten-—
clas requieren de un gran esfuerzo computacional, dado que se requlere

realizar un gran nuamero de simulaciones.

En su concepcién mas simple, un reglamento enmarcado en este for-
mato, ignorarda, salvo algunas excepciones, la relacién entre las con-
flabilidades de las seccliones individuales y las del sistema estructu-
ral, como en el caso de estructuras altamente indeterminadas‘e. donde
resulta usualmente conservador tomar la probabilidad total de falla
igual a la probabilidad de falla mds alta que se obtiene en secclones

individuales.

Una de las debilidades mads significativas de los métodos de calcu-
lo de confiabilidades sismicas de sistemas complejos es la ausencia de
criterios empiricos de prueba y modelos de falla (colapso en particu-
lar) para condiciones en que tales sistemas se someten a exclitaciones
sismicasso. El criterio de falla de sistemas complejos ha sido expresa-
do en términos de ductilidades locales en regiones ineldsticas (a menu-
do idealizadas como "articulaclones plasticas") de miembros estructura-
les. Sin embargo, tal criterio desprecia la capacidad residual dispo-
nible en los subensamblajes de sistemas complejos después de la fractu-
ra causada por deformacidén ineldstica excesiva que ha tomado lugar en

una o mads "articulaciones plasticas" en el subsistema.
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En este trabajJo se presenta un criterio que permite el analisis
simultédneo de la informacién sobre ductilldades en los extremos de tra-
bes y columnas‘g. el cual se define tomando en consideracién que el
tamafio muestral es pequefio (cinco simulaciones por caso), que se conoce
la sismicidad del sitio en que se ubicarian las estructuras y que se
adopta un formato de segundos momentos de primer orden. El procedimien-
to que se desarrolla, desde el punto de vista del numero de simulacio-~
nes realizadas, permite tener idea de los valores medios y de las des-
viaciones estandar de las variables que definen el comportamiento de
los elementos (indices de comportamiento), pero no se obtienen valores

confiables de los coeficientes de variacidén de tales paréametros.

El criterio de seguridad probabilista que se emplea en este traba-

Jjo es el que se define a continuacién :

Se ha designado por R al indice de comportamiento igual a la rela-
cién entre la ductilidad demandada y la disponible en una seccidn dada.
Supongamos que Se tiene un conjunto de simulacliones de la respuesta di-
nédmica no lineal de los sistemas de interés. Para un caso dado, sean Rb
los méximos valores del indice de comportamiento para las trabes y Rc

los que corresponden a las columnas.

Dado que nos interesa aprovechar los valores méximos de Rb y Rc
para obtener probabilidades de falla totales, asi como estimar las con-

tribuciones de cada tipo de miembro estructural a dichas probabilidades
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Y que se espera que la falla predominante se presente en las trabes

antes que en las columnas,se hace el siguiente planteamiento :

Suponiendo que los conjuntos de valores Rb y Rc (los maximos de
los Indices de comportamiento en trabes y en columnas, respectivamente)
tienen f.d.p. lognormales y que obtenemos los sigulentes parametros es-

tadisticos :

Haclendo X = 1In Rb , Y =1n Rc , lo cual representa que estas nue-
vas variables tendridn f.d.p. normales, los parédmetros estadisticos que

determinaremos de las muestras de valores simulados son :

1) Las medias : moym

v
2) Las desviaciones estandar : %y yo,vy

3) El coeficiente de correlacién : p .
La probabilidad de falla total, Pps puede expresarse como sigue :
= > <
P P(Rb > 1) + P(Rc 1., Rb 1)
donde el primer término representa la probabilidad de que fallen las
trabes y el segundo término es la probabilidad simulténea de falla de

columnas y supervivencia de las trabes. Esta probabilidad puede calcu-

larse asi :
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1
PF=P‘X>°)*J fo (u) PCY >0 | u) du

b
o
donde :
1 - —%— g° Inu-n
fR(u)=—__._—e , g:.—o___.__
b V2 o, u b
o
P(Y>0 | u)= J fY(y | u) dy
~t0
[
1 2 y-m, - p——!(ln u-m_)
| 1 - Y oy X
f(y uj) = e , =
¥ v2'n y Vﬁ - p2 y Vﬁ - p2

Aqui, fR {(u) es una f.d.p. lognormal, como se menciondé antes, y
b

£ ly | u) es una f.d.p. bivariada.

El valor relativo de la aportacién de la falla en columnas a la de

trabes se obtlene por :

Para el cédlculo de P(X > 0), P(Y > 0) y P(Y > 0 | u) se emplea la
férmula aproximada de E. RosenbluethSI, la que a cbntinuacién se

describe :



Sea la funcién de distribucién acumulada del tipo Gaussiana ¢ (-8)
y el Indice de confiabilidad B definido como se muestra en la fig. 6.1,
La funcién ¢ (-B), que estd representada por las areas sombreadas, pue-

de calcularse por :

8 __ 1
1 + 2y 1 + BB +Cy + DyB + x + ExB

¢ (-B) =
2 e
donde :
A= (2/m)"?, B=1.604, C = 3.91, D = 4.45, E = 0.73,
y = 8%/ 2, x = 2.93 y°.
t.d.p. t.d.p.
ol-2) ' d(-r)
[¢) m In (R/S) m O in(s/R)
.m . m
J=Rh.a R * RESISTENCIA @

8§ = SOLICITACION

FI1G. 6.1 DEFINICION DEL INDICE DE CONFIABILIDAD
Y DEL CALCULO DE LA F.D.A. TIPO NORMAL
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Asi, para las variables X e Y, el i{ndice de conflabllidad B se ob-

tiene directamente por :

donde el valor absoluto se incluye para obtener fndices B positivos en
todos los casos, dado que al definir estas variables como el logarit-
mo natural de las ductilidades demandadas entre las disponibles (soli-
citacién entre resistencia), los valores medios de estas deben ser ne-
gativos en la mayoria de los casos por ser Rb y Rc menores que la uni-

dad.

El segundo término de la expresién para el calculo de p, se

obtiene por integracidén numérica mediante la Regla de Simpson.
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CAPITULO VII

CASOS ESTUDIADOS

7.1 Sistemas Estructurales

A fin de cubrir los objetivos planteados en este trabajo a partir
de las varlables enunciadas en los capitulos anteriores, se propone es-

tudiar los casos siguientes :

Grupos de edificios :
E3 : 3 niveles
E14 : 14 niveles -

E20 : 20 niveles



Estos grupos de edificios estdn constituidos por sistemas de mar-
cos dictiles tridimensionales de concreto reforzado con las dimensiones
globales que se muestran en la fig. 7.1; sin embargo, como primera eta-
pa de investigacién se plantea el estudio de los marcos centrales que
se indican en tal figura. Para esto se considera que los edificios ex-
perimentan Unicamente movimlentos de traslacién en la direcclén de los
marcos selecclonados, pero estos toman las cargas gravitacionales que
les corresponden por area tributaria en trabes y columnas; las rigide-
ces de tales marcos se consideran de la siguiente manera : a) para fi-
nes de obtener los elementos mecanicos de disefio se realiza un analisis
elastico tridimensional con participacién de las losas a la rigidez de
las trabes; b) para fines de anadlisis de respuesta dinamica no se con-
sidera tal contribucién a la rigidez de las trabes, pero.si se toma en
cuenta para la resistencia a flexién positiva de las mismas. Las masas -
traslaclonales correspondientes a estos marcos centrales se toman en

proporcién a las rigideces laterales que estos poseen.

Con estos grupos se pretende cubrir los rangos de periodos de las
estructuras que se ven influenciados de diferente forma por los sismos
que posean caracteristicas simlilares a los que se presentan en la zona
blanda de la Ciudad de México; es declr, perlodos cortos, moderados y
largos, respectivamente.

A su vez, tales marcos se identifican para los diferentes facto;

res de seguridad que se emplean en el disefio por flexién de sus trabes,
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pero manteniendo las columnas constantes, segin el RCDF-87. Estos fac-
tores se expresan mediante la relaclén de los factores de carga (Fe) a

los factores de resistencia (FR) como sigue :

Asi, para los diferentes factores de seguridad en trabes que se
emplean por grupo, sus valores que les coorresponden para filnes de

identificacién de los marcos son :

a) Para trabes disefiadas conforme el RCDF-87 :

£o= 2l 1222

b) Para trabes dilsefiadas con Fe igual al del RCDF-87 por 1.3 :

- 11X 1.3 s

c¢) Para trabes disefiadas con Fe igual al del RCDF-87 por 0.8 :

__1.1x0.8

f = 0.978

Las dimensiones usadas en los miembros estructurales, asi como las

ireas de acero de refuerzo se detallan en la sigulente seccién; de
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igual manera, se hace un resumen de los valores adoptados para definir
las propledades de los casos estudiados. En todos los marcos se supone
la existencia de contratrabes a nivel de clmentacién con masa nula y
resistencia infinita para conslderar que las estructuras no estan empo-—
tradas en el suelo. Tamblén se supone que todos los marcos poseen co-
lumnas de iguales dimensiones transversales cada dos entrepisos, con la
excepcién de las que se ubican en la planta baja de los pertenecientes
al grupo E3; para los grupos E14 y E20 se considera la existencia de
vigas secundarias a nivel de losas de plsos; estas losas son de tipo
macizas de concreto reforzado que actlan como diafragmas rigidos (fig.

7.1).

7.2 Propiedades nominales y propiedades medias

Las propiedades nominales que se emplearcn en el disefio prelimi-

nar de los marcos estudiados se describen a continuacién :

Para todos los grupos :
f'c = 250 kg/cms
fy , fy, = 4200 kg/cn”
Cargas muertas y vivas, segin se describen

en el Capitulo IV _

Para el grupo E3 se consideran las sliguientes propiedades :
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a) Dimensiones de las secciones transversales :

TABLA 7.1 DIMENSIONES DE SECCIONES/ GRUPO E3

ENTREPISO
TIPO DE
ELEMENTO o SECCION
NIVEL (ormesatente os a3
COLUMNA 2y3 a8
.36
COLUMNA 1 .38
.38
te.12 T‘
TRABE 1,2y 3 45
4
.26
TRABE Base l:,.“
.30

(Tabla 7.1)

b) Areas de acero de refuerzo : (Tablas 7.2 y 7.3}

TABLA 7.2 ACERO DE REFUERZO EN COLUMNAS/ GRUPO E3
PARA TODOS LOS ¢,

ENTREPISO E:IJBEII(.: ﬁ;ﬁgo :ii,:‘?::;‘) REF. TRANSVERSAL
\ EXTREMOS 3.189 [ FhImhes s S aneen
CENTRO 2.767 Est. llrl:l:‘?’:ae; 3 grapss
EXTREMOS 4.154 ESl. winpiae #3 . 3 crapas
2 GENTRO 6.125 nhaT::é:;Sauﬂl
EXTREMOS 7.220 Est. llmp.ll:.s‘:": 3 grapas

1
CENTRO 7.220 Eal- aimplos w3 + 3 araeas
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TABLA 7.3 ACERO DE REFUERZO EN TRABES/ GRUPO E3

As (cm?)

REFUERZO LONGITUDINAL REFUERZO
f, | NIVEL [ EXTREMOS CENTRO TRANSVERSAL
As aup. As int. As sup. As Int. EXTREMOS CENTRO
3 2.660 | 2.635 | 2.823 | 2.635 |pa s s ian] sat SImoles
1.222] 2 |6.392 2635 5324 | 2,635 [s3meier] sat. simoies
16344 2635 6.738 | 2.635 |31, npiee st aimoies
3 13.498 | 2,635 | 3.718 | 2.635 |33, W hus| et simries
1589 | 2 [ 7.177 | 2635 | 7.089 | 2.635 |13 en| sat simptes
1 | 8.490 |3.102 | 9.038 | 2.635 |gat Wmoeaisut. simptes
3 | 2635 |2.635 | 2.635 | 2.635 |13 " Voun| a2 o voom
0.978| 2 |4.251 2635/ 4.199 | 2.635 |2 o) sl simpies
1 | 4.983 | 2.635] 5.286 | 2.635 |35 s oenlens e

Para el grupo E14 se consideran las siguientes propledades

a) Dimensiones de las secciones transversales :

(Tabla 7.4)



TABLA 7.4 DIMENSIONES DE SEGCIONES/ GRUPO E14

TIPO DE

ENTREPISO

SECCION
ELEMENTO| O NIVEL Netvivioti
COLUMNA | 13y 14 D -
COLUMNA 1y 12 ES
COLUMNA 9y 10 [ e
COLUMNA 7y8 D
COLUMNA 5y 6 [
COLUMNA | 3ya C_Jore
GCOLUMNA 1y 2 [
ens T T —
TRABE Del 5 al 14 {
TRABE Del 1al 4 v ; ;:
TRABE Base [Jose

b) Areas de acero de refuerzo :

(Tablas 7.5, 7.6, 7.7 y 7.8)




TABLA 7.5 ACERO DE REFUERZO EN COLUMNAS/ GRUPO E14
PARA TODOS LOS f,;

UBICACION REF. LONG.
ENTREPISO | o et MARCO As = A's (cm?) REFUERZO TRANSVERSAL
14 EXTREMOS 9.06 Eat. -l-.l:-l:l..‘ 3 srapas
CENTRO 12‘50 Est. Cl-l':l‘:...‘ 3 arupas
13 EXTREMOS 12.50 Eal. lll’l:l':l.-‘ 3 grapan
CENTRO 12.50 el RImRTRS 73 < i
12 EXTREMOS 13.78 R NS
CENTRO 13‘78 Est. loll:olﬂll'.v t grape
EXTREMOS 13.78 Eat. loll‘l-‘:a.; 1 graps
1 1 CENTRO 13.78 Est. llil:l'nla.-‘ 1 grapa
10 EXTREMOS 15.13 T
CENTRO 15.13 N e
9 EXTREMOS 15.13 (3118 nnl:-w':; t arape
CENTRO 15.13 Est. au:-"::_.- 1 9repn
EXTREMOS 18.00 Est. dlll:l':’.; 2 grapas
8 CENTRO 18.00 Mlas ga L T ereen
EXTREMOS 18.00 Eat. lnilt.l ‘lol.c- 1 wtspas
7 CENTRO 18.00 Eat. loil:nizl.; 2 9rapss
6 EXTREMOS 21.13 Est. Il.l..l':l.; 2 grapan
CENTHO 25-48 Eat. ‘!Nl.l |l°l.; 2 grapan
EXTREL‘IOS 21'13 Esl. lnblc.l'zl.; 2 araman
5 CENTRO 25.48 Est. llil:b':l.; 2 grapan
EXTREMOS 22-78 Est. dni:a':a‘; 2 gqrapas
4 CENTRO 33-67 Ent. l.ll:l':l.; 3 grapan
3 EXTREMOS 25‘42 Eet. lolll.l‘:l.; & grapss
cENTRO 41‘01 Eat. ‘G.:.’:I.; 3 plepas
2 EXTREMOS 29.66 [{1IN dul:.‘:l.; 3 grapss
CENTRO 44.44 AT
p EXTREMOS ~ 48.39 EerdebTer 43 -3 arera
CENTRO 50.90 Eat. l.ll:l':l'; 3 grapas




TABLA 7.6 ACERO DE REFUERZO EN TRABES/ GRUPO E14

PARA f. =

1.222

REFUERZO LONGITUDINAL({cm*)

REFUERZO TRANSVERSAL

NIVEL EXTREMOS CENTRO
As sup, As inf. As sup. As inf. EXTREMOS CENTRO

Est. simples | Est, simples

14 8.82 5.14 5.34 5.14 #2.5 @ 12.7cm#2.5 @ 12.7cm
Est. simples | Est. simples

13 13.23 6.31 7.26 5.14 #2.5 @ 12.7cm|#2.5 @ 12.7¢cm
Est. simples | Est. simples

12 17.04 8.01 10.87 5.24 #2.5 e 12.7cm(#2.5 @ 12.7cm
Est. simples | Est. simples

1 20.95 9.68 14.24 8.02 #2.5 @ 12.7cm#2.5 ¢ 12.7cm
Est. simples | Est. simples

10 24.89 11.29 17.75 11.02 #2.5 e 12.7cm| #2.5 @ 15cm

9 28.21 12.64 21.01 13.48 E;; :'Tg;;s E;é- Simples
Est. simples | Est. simples

8 30.76 14.05 24.48 16.43 #3 @ 9.27cm | #3 e 15cm
Est. simples . 8i

7 32.63 15.75 27.50 18.51 #g osé.apzcm E;; :ITspéems
Est. simples | Est. simples

6 34.48 18.16 29.82 20.89 #3 0 B.37cm| #3 e 15cm

T
Est. simpies t. simpi

5 36.60 20.03 31.46 22.32 53 08 100 | o Simpies
Est. simples | Est, simples

4 37.48 22.33 33.69 24.04 53 eTr6om| #3 ¢ Joch
Est. simples | Est. simples

3 37.83 23.62 34.76 24.49 #3 # 7.70cm | #3 e 165cm
Est. simples | Est. simples

2 37.63 24.05 36.22 24.29 #3 e 7.71cm | #3 e 15¢cm
Est. simples | Est. simples

1 34.22 21.66 33.19 20.33 #3 » 8.37cm | #3 e 16cm




TABLA 7.7 ACERO DE REFUERZO EN TRABES/ GRUPO E14

PARA f, =

1.689

REFUERZO LONGITUDINAL(cm?)

REFUERZO TRANSVERSAL

NIVEL EXTREMOS CENTRO
As sup, As int. As sup. As inf. EXTREMOS CENTRO

Est. simples | Est. simples

4 11.69 5.61 7.02 814 #2.5 e 12.7cm/#2.5 @ 12.7cm
Est. simples | Est. simples

13 17.75 8.32 9.89 5.14 #2.5 e 12.7cm|#2.5 @ 12.7cm
Est. simples | Est. simples

12 23.16 10.59 14.49 6.88 #2.5 @ 12.7cm|#2.5 @ 12.7cm
Est. simples | Est. simples

11 28.59 12.86 19.17 10.60 #2.6 @ 12.7cml#2.5 @ 12.7cm)
Est. simples | Est. simples

10 32.56 15.07 24.18 14.69 #2.5 @ 12.7cm| #2.5 @ 15¢cm

9 35.82 14.19 28.66 18.11 Est. j'TOD;fns Est. simples
Est. simples | Est, simples

8 39.14 18.91 32.17 22.28 #3 @ 9.27cm | #3 @ 15cm
Est. simples . 8i

7 41.67 21.30 35.04 26.30 s e e toee| EaL simples
Est. simples | Est. simples

6 43.95 24.78 37.92 28.64 #3 0 8.37cm| #3 e 15¢cm

t N R
Est. simpies | Est. s i

5 45.43 27.53 40.05 30.01 #2 08 100m | 735 o o
Est. simples | Est. simples

4 47.80 30.66 42.88 32.32 53 07 760m| #3 o 15tm
Est. simples | Est. simples

3 48.26 31.89 44.27 8278 | 42 e 7700m| #3 o tocm
Est. simples | Est. simples

2 48.00 32.33 44.87 32.57 43 07 710m | £3 o thom
Est. simples [ Est. simples

1 43.67 20.64 42.24 27.81 #3 e 8.37cm | #3 e 15cm
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TABLA 7.8 ACERO DE REFUERZO EN TRABES/ GRUPO E14

PARA f, = 0.978
REFUERZO LONGITUDINAL {cm3) REFUERZO TRANSVERSAL
NIVEL EXTREMOS CENTRO
As sup, As inf, As sup. As inf. EXTREMOS CENTRO
Est. simples | Est. gsimples
14 6.97 5.14 5.14 5.14 #2.5 o 12.7cm|#2.5 @ 12.7cm
Est. simples | Est. simples
13 10.38 5.14 5.75 5.14 #2.5 e 12.7cm|#2.5 @ 12.7cm
Est. simples | Est. simples
12 13.28 6.33 8.56 5.14 #2.5 @ 12.7cm#2.5 @ 12.7cm
Est. simples | Est. simples
" 18.19 7.64 11.16 6.34 #2.5 @ 12.7cmi#2.5 @ 12.7cm
Est. simples | Est. simples
10 19.08 8.89 13.81 8.68 #2.5  12.7cm| #2.5 @ 15cm
9 21.66 9.93 16.24 10.57 E;‘a- :"1“3’;;3 Es!. simples
8 24.19 11.01 18.78 12.82 2ot simples | Est. simples
Est. simples . 8i
7 26.20 12.30 20.95 14.39 5308 el oy Simples
Est. simples | Est. simples
6 28.14 14.12 23.21 16.16 #3 e 8.37cm| #3 e 15¢m
Est. simpies | Est. si
5 29.04 16.51 24.93 17.21 #2308 14om | 58 :'Ts";f:
Est. simpl Est. simples
4 30.69 17.27 26.66 18.63 53 07 760m| £3 @ 1ot
Est. simples | Est. simpl
3 30.87 18.23 27.80 18.86 | 43 o7 70cm | #3 & 18cm
Est. simples | Est. simples
2 30.71 18.54 28.30 18.71 430 7.7cm | #3 e 15pcm
1 27.22 16.70 26.12 16.78 Fab imples | Est simples
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TABLA 7.9 DIMENSIONES DE SECCIONES/ GRUPO E20

1 ozlenjal ap OJ90E 9p SeAdY (q

(e1°L A 21°L ‘11°L ‘01°L seiqel)

TIPO DE | ENTREPISO TIPO DE | ENTREPISO
o SECCION o SECCION
ELEMENTO NIVEL ELEMENTO NIVEL :
COLUMNA 19 y 20 D»“ COLUMNA 5y6 I"
.45 - WY
COLUMNA 17 y18 D"" COLUMNA 3ya4
478
COLUMNA 15y 16 .80 COLUMNA 1y2
.50
t - .12
COLUMNA 13y 14 [:]m TRABE | Del 11 al 20
820 ) .I‘ll‘ 5 R
! T
TS ey BE
COLUMNA My12 ... TRABE Del 1 al 10 , I Ll
K8 J:'
COLUMNA 9y10 D TRABE Base 100
.80 .78
. HOTA
COLUMNA 7y8 D R Dimenstanss oo @
.48




TABLA 7.10 ACERO DE REFUERZO EN COLUMNAS/ GRUPO E20

PARA TODOS LOS f; ; As (cm?)

REFUERZO LONG. (As = A's)

REFUERZO TRANSVERSAL

ENTREPISO [ TREMOS CENTRO EXTREMOS CENTRO
20 10.39 10.39 e v T e B e 7
19 10.39 10.39 BT 7 T 73 S e
18 11.28 11.28 Est. u-.-:-‘:s.; 3 grapus Es1, -l-;l:-‘;;.; 2 srapas
17 11.28 13.25 T i 73 -3 e S TR
16 12.50 18.35 AT Eor elmales g3 L 2 erares
16 18.86 26.32 Est. simptes 223 - 3 grense Eet simpies 23 23 grares
14 21.77 30.76 A I TR
13 30.19 38.66 Rt S TR
12 32.94 41.71 PO .
11 42.85 47.81 B dobles #3 < Uaians B donias 43 < prans
10 42.85 47.81 B e i e e s
9 49.54 49.83 B e e N

. 8 49.54 49.83 £ genive £3 -3 granes Ee doten #3 -3 wreees

(— 49,64 29,63 e e 7 v
6 49.64 49.92 Bt dobins 43 - 3 wrepne Bt desiee g3 s
6 49.54 49.92 £or. ubies £3 - 3 grapes Eat. dabten £3 - 3 grares
4 49.54 49.92 Est, un-.-'::‘; 3 grapas Eat. uu... ‘:a.; 2 srares
3 49.54 50.81 €l dovien £3 - 3 arepae Eor. devien £33 gieres
2 62.17 62.17 A O o I
1 73.83 73.83 £o1. ..u:.‘::- 4 praves Eat. un‘u‘::; < urepas




TABLA 7.11 ACERO DE REFUERZO EN TRABES/ GRUPO E20

PARA f, = 1.222
REFUERZO LONGITUDINAL (cm?) REFUERZO
NIVEL EXTREMOS CENTRO TRANSYERSAL
As sup. As inf. As sup. As inf. EXTREMOS CENTRO

20 9.16 6.05 5.05 5.05

19 16.01 7.11 6.96 5.06

18 20.32 9.14 10.95 7.08 B e

17 24.67 11.18 14.77 10.53 R T
16 29.18 13.20 18.82 14.28 o mpier 73 | et aiester 43
16 32.48 15.02 22.81 17.61 et ) RULTeLT
14 35.72 16.85 27.09 21.32 e Il
13 38.48 20.11 30.09 24.54 Eat simntes g3 | Ealosimsier 43
12 41.14 23.57 32.79 27.91 €1t simpies 42

11 43.12 26.78 35.28 29.71

10 46.04 29.63 38.25 32.81

9 47.64 31.51 40.23 34.28
, 8 49.25 33.46 42.52 36.26

7 50.41 35.13 44.27 37.42

6 51.65 36.79 46.19 38.91 TR

5 52.23 37.97 47.46 39.52

4 62.61 38.93 48.61 40.14 i

3 61.64 38.67 48.48 38.96

2 48.13 36.76 45.72 36.91

1. 37.26 26.12 36.66 24.62




TABLA 7.12 ACERO DE REFUERZO EN TRABES/ GRUPO E20

PARA £, =

1.589

REFUERZO LONGITUDINAL (em?) REFUERZO
NIVEL EXTREMOS CENTRO TRANSVERSAL
As sup. As inf. As sup. As inf. EXTREMOS CENTRO
20 12.16 5.82 6.36 5.05 Eon simptae g3 | Evi simstes 03
19 20.28 9.38 9.19 5.05 Est atmplis #3ELG vinpive 43
18 27.11 12.14 14.61 9.35 BERCR LTS B A
17 32.31 14.92 19.94 14.03 R e
16 37.24 17.73 26.78 19.24 B et
15 41.64 20.29 30.44 24.02
14 46.75 24.47 34.64 28.90
13 49,34 29.27 38.43 32.17
12 52.80 33.88 42.18 35.60 e
11 55.38 37.31 45.18 37.94 BV Bty
10 59.12 39.50 48.99 41.92 Eat dimgies 3 | Bt vimpler 43
9 61.07 42.09 51.57 43.83 T aleeiee a3 e e 73
, 8 63.28 45.06 54.53 46.40 e e
7 64.80 47.07 56.82 47.91 B TR B i
6 66.40 49.20 59.31 49.85 Ear simpies 23 | gan slmpies #2
6 67.16 50.22 60.96 50.64 RS R B
4 67.86 60.88 62.46 51.44 R SAR A B
3 66.39 49.54 62.29 50.30 Eeloslapies sa | Kol amnie0?
2 8183 48.74 58.70 46.85 iRl e e
1 47.70 33.35 46.92 32.74 L B




TABLA 7.13 ACERO DE REFUERZO EN TRABES/ GRUPO E20

PARA f,6 = 0978

REFUERZO LONGITUDINAL (cm?)

REFUERZO
NIVEL EXTREMOS CENTRO TRANSVERSAL
As sup. As inf. As sup. As inf. EXTREMOS CENTRO
20 7.28 5.08 5.05 5.06 R
19 11.74 5.63 6.52 5.05 DT H
18 16.27 7.22 8.62 5.61
17 1890 880 11.55 8.30 Tl B
18 22.63 10.35 14.60 11.18 S | i
16 26.09 11.74 17.55 13.70 e
14 29.03 13.12 20.63 16.46 PSRN
13 31.24 15.57 23.56 18.80 £ar. atmriee 03
12 33.37 18.10 26.62 21.36 S A
" 34.96 20.41 28.68 23.18 R BT i
10 37.33 22.58 31.09 25.79 Eet wimpiee #2 [ car vimeies 53
9 38.52 24.46 32.68 27.34 B e e | e e 08
, 8 39.89 26.48 34.50 29.49 RV B r A
7 40.82 28.26 35.91 30.43 s |
s 41.81 29.92 37.44 31.62 BT B el A
5 42.27 30.86 . 38.46 32.11 ERNM S BN
4 42.58 31.64 39.38 32.60 RN
8 4180 31.43 39.27 31.90 | mvpmpect | eUnAL”
2 38.99 28.94 37.07 29.12 Eer slmnien 23 | B almstes 03
1 30.30 19.31 29.82 18.87 £ tmaies 23 [ i apies 03




Los valores nominales de las variables aleatorias Y sus pardmetros
estadistlcos que se emplean en este estudio se determinan segin la ta-
bla 7.14. Nétese que la media de la resistencia del concreto a la com—
presién, f’c, es menor que su valor nominal; esto se debe a que el va-
lor medio de la resistencia en obra es menor que la de los cilindros de
control, como se explica claramente en el capitulo II. Los recubrimien-
tos nominales usados en este trabajo se han definido hasta el centroi-
de de las areas de acero de refuerzo de los elementos, y se adopta un

valor constante de 6 cm. en todos los casos.

TABLA 7.14 VALORES NOMINALES Y PARAMETROS ESTADISTICOS
DE LAS VARIABLES ESTUD!IADAS

VALOR
m
ITEM VARIABLE | f.dp. |NyOMINAL o | P
REBISTENCIA o NORMAL 260 242.7 40.82] o8
DE LOS
MATERIALES 1y NORMAL 4200 4880.0 450.0 [ 0.8
BASE NORMAL b b+ 0150 0.638 [ o8
DIMENBIONES
o€ PERALTE NORMAL n h s 0.169 0.635 | 0.8
COLUMNAB  lpecupRIMIENTO| NORMAL [  +0.836+0.004n] 0.420 | 0.8
BASE NORMAL b b+ 0.264 0.366 | o8
DIMENSIONES
bE PERALTE NORMAL n b - 0.270 0.844 | 08
TRABES RECUBRIMIENTO| NORMAL i ¢« 0.160 1190 | os
CARQAS MUERTA GAMMA ver cap. I}
VERTICALES VIVA GAMMA ver cap. HI

P COEFICIENTE DE CORRELACION DE LA VARIABLE
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CAPITULO VIII

ANALISIS DE RESULTADOS

8.1 Indices de comportamiento local

Los resultados obtenidos para los diferentes casos estudiados se
han graficado de manera que facliliten su interpretaclén; para los indi-
ces de comportamiento local se han organizado 1las graflcas miltiples
que se muestran en las figs. 8.1 a la 8.40, inclusive. Aqui se plasman
los indices mencionados por grupo de edificlos y por tipos de elementos
estructurales (trabes y columnas); a su vez, estos Gltimos se organizan
por marco simulado, por nivel, en el caso de-}rabes, y por entrepiso
para columnas. Eslos resultados se agrupan segin el factor de escala-

miento aplicado a los sismos y por factores de seguridad en trabes.
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FIG. 8,1 VARIACION DE INDICES DE COMPORTAMIENTO LOCAL EN TRABES
POR MARCO SIMULADO / SISMOS ESCALADOS A 1.0 g / GRUPO E3
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De las graficas mostradas podemos apreciar lo siguiente :

Grupo E3 :

El indice R, representativo del comportamiento de los conjuntos de
seccliones extremas por tipos de elementos, presenta una ligera tenden-
cla a disminuir en trabes al iIncrementarse el factor de seguridad con
que se disefiaron estas, tanto para los marcos simulados como para cada
nivel de los mismos (figs. 8.1, 8.2, 8.5 y 8.6); este hecho es de espe-
rarse y estid acorde con la Iintulcién, aunque es de notarse que la poca
variacién de este indice refleja un comportamiento ineldstico minimo
para este tipo de estructuras. Por otro lado, el indice R + S nos mues-—
tra que exlste bastante dispersién de los datos muestrales, mientras
que R max refleja de manera mds clara la tendenclia a disminulr del com-

portamiento inelastico en trabes més resistentes a la flexién.

En columnas, al igual que en trabes, el indice R presenta una 1li-
gera tendencia a disminuir con el incremento de resistencia en trabes,
cosa que se vé mejor reflejada al escalar los sismos hasta una ordenada
espectral elastica maxima de 1.35 g (figs. 8.7 y 8.8). El {ndice R + S
muestra menor dispersién que el correspondiente al de trabes, debido a
que las incursiones en el intervalo ineldstico de estas ultimas es ma-
yor que en columnas; sin embargo, en ambos casos se reducen tales dis-
persiones en la medida que se incrementa el escalamiento de los sismos.

El indice R max nos reconfirma que la tendencia del comportamiento ine-
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. l4stico en columnas es de disminuir al hacer las trabes mas reslstentes
a la flexlén, fendémeno que no se aprecia muy bien al escalar los sismos
hasta una ordenada espectral méxima de 1.0 g por la escasa incursién
inelastica que experimentan las columnas; cabe sefialar que este indice
es mas susceptible de alterar las tendencias reales por casos alslados
que se pueden dispersar, como en el caso del que produce el sismo 4

(fig. 8.3).

Este efecto que se refleja en columnas es contrario al que se bus-
ca al adoptar el criterio columna fuerte-~trabe débil, con el cual se
pretende reducir el dafio en columnas al permitir la concentracidén de
articulaciones plasticas en trabes disefiadas con un menor factor de se-
guridad. Para verificar este hecho se propuso evaluar el comportamien-
to de los tres marcos dlsefiados con diferentes factores de seguridad en
trabes, con la diferencia que sus propledades y cargas verticales se
adoptaron con sus valores medios, denominadndose a estos el caso deter-
minista. Adiclionalmente, se propuso el estudio del comportamiento de
estructuras similares a las del caso determinista, con la diferencla
que el médulo de Young se varié de tal forma que se alcanzara un perio-
do fundamental de aproximadamente 4 seg., pero manteniendo las mismas
superficies de fluencia en las secciones extremas de los mliembros; esto
se denominé el caso ficticlo, con el cual se buscd la influencia que
pudiese tener la forma de los espectros en la respuesta lneldstica de
estos marcos. La dltima prueba realizada fué sobre una estructura idea-

lizada con iguales propledades y cargas que las del caso determinista,
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con la diferencla que a las reslistencias a flexién de las trabes se les
asigné un valor infinito para asegurar un comportamiento elastico 1li-
mitado en este tipo de elementos y verificar con este factor de seguri-

dad elevado la tendencia observada.

Inicialmente se evaluaron los indices R wmax para los casos deter-
minista y ficticio, sometiendo los marcos al sismo 2 con un factor de
escalamiento de la aceleracién igual a 1.25 y considerando que las ar-
ticulaciones plasticas se rigen por un comportamiento elasto-pléastico.
De aqui se obtuvieron las graficas que se muestran en el apéndice A.1,
las que corresponden al caso determinista y que concuerdan perfectamen-
te con las tendencias observadas en el caso probabilista; el caso fic-
ticlo presenté un comportamiento inelastico minimo, razén por la cual
se decidlé usar un factor de escalamiento de la aceleracién igual a 2,
con articulaciones plasticas bilineales con 5% de endurecimiento por
deformacién en sus secciones extremas para evitar soluciones inestables
en los andlisis de respuesta dinamlica. Los resultados de estos anilisis
se pueden ver en las graficas del apéndice A.2, donde se puede apreciar
que para el caso determinista hubo una alteracién de la tendencia ob-
servada en trabes como producto del excesivo comportamiento inelastico
a que se vieron sometidas las estructuras, pero las columnas mantienen
la misma tendencia obtenida en todos los casos anteriormente estudia-
dos; para el caso ficticlo, las tendenclas que se obtlenen son las que
se esperan al disefiar los marcos con el criterio cglumna fuerte - trabe

débil, de donde se dispuso evaluar el comportamliento de los grupos El14
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y E20 para corroborar los efectos de periodo natural. Finalmente, se
realizé el andlisis de la estructura idealizada con trabes de resisten-
cia Infinita para el sismo 2 escalado a 1.25 de su aceleraclién, donde
se observé que esta experimenta un comportamiento practicamente elasti-
co (ver apéndice A.3), con lo cual se evidencia que las estructuras de
periodo corto a base de marcos ductlles tienden a comportarse elasti-
camente al incrementar sustancialmente la resistencia a flexién en sus

trabes y tener sus columnas disefiadas adecuadamente.

Como ultima observacién a los resultados de este grupo, en lo que
a Iindices de comportamiento local se refiere, se puede decir que las
mayores incursiones en el intervalo inelastico se presentaron en los
niveles y entrepisos inferiores y que se reducen de forma gradual hasta
la punta de las estructuras; esto hace pensar que las estructuras res-
pondieron predominantemente en el primer modo de vibraclién, efecto que
se deduce intuiltivamente por la forma de los espectros y por los cortos
periodos fundamentales que estos marcos poseen, los cuales evolucionan
hacia los valores de periodos predominantes del terreno al degradarse
sus rigideces laterales. Adiclonalmente, las trabes presentan mayores
deformaclones ineldsticas que las columnas en todos los marcos, con lo
cual podemos Inferir que los mecanismos de falla son de desplazamiento

lateral con articulaclones en las trabes.
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Grupo E14 :

En trabes, el indice R refleja una tendencla a disminuir con el
Incremento del factor de seguridad en trabes (figs. 8.9, 8.10, 8.17 y
8.18), lo cual estd acorde con los objetivos que se buscan al disefiar
con el criterio columna fuerte-trabe débil; tal tendencia se vé méas
marcada en la variacién por niveles que en la correspondiente por marco
simulado. El indice R + S nos indica una gran dispersién en los datos
muestrales (figs. 8.9, 8.11, 8.17 y 8.19), mientras R max refleja la
misma tendencia observada en R de manera predominante (figs. 8.9, 8.12,

8.17 y 8.20).

En columnas, R tiende a incrementarse ligeramente con el aumento
en la resistencia a flexién en trabes, efecto que se acentla mds en la
variacién del fndice mencionado por entrepisos (figs. 8.13, 8.14, 8.21
y 8.22); ésta tendencla es la que se busca mediante el criterio columna
fuerte-trabe débil y coincide con la variacién encontrada en la evalua-
cidn del caso ficticio del grupo E3. El indice R + S presenta pequefias
dispersiones de las muestras (figs. 8.13, 8.15, 8.21 y 8.23), mientras
que con R max se aprecia claramente que para este tipo de estructuras
se Incrementa el dafio en las columnas al disefiar las trabes con mayor

factor de seguridad por flexién (figs. 8.13, B.16, 8.21 y 8.24).

Por otro lado, la variaclién de los indices de comportamiento local

en trabes por nivel nos muestra que la mayor incursién en el intervalo
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ineldstico se presenta en los niveles intermedios (del 3 al 11, aproxi-
madamente), mientras que las columnas presentan las mayores deformacio-
nes en los entrepisos 1, 2 y en la punta de las estructuras; esto nos
conduce a pensar que las estructuras de este grupo responden predomi-
nantemente con la participacién de los modos superliores de vibracién, y
presumiblemente en el segundo de tales modos. Esto es de esperarse en
este grupo puesto que los periodos fundamentales de ;us marcos estén
pricticamente sobre los picos de los espectros de respuesta de los sls—d‘
mos usados (ver fig. 5.4 y apéndice B), y estos evolucionan de tal for-
ma que se alejan hacia periodos superiores a los predominantes del te-
rreno, mientras los periodos correspondientes al segundo modo tienden a
acercarse a tales periodos. Tamblén, al igual que con el grupo E3, las
trabes presentan mayores deformaclones ineladsticas gue las columnas,
por lo cual se infiere que el mecanismo de falla que predomina es el de

desplazamiento lateral con articulaclones en las trabes.
Grupo E20 :

En trabes, la variacién de R nos muestra una ligera tendencla a
disminuir al incrementarse el factor de seguridad en las mismas, lo que
viene a ser representativo del comportamiento de los conjuntos de sec-
clones extremas de este tipo de elementos y que estad acorde con lo es-
perado (figs. 8.25, 8.26, 8.33 y 8.34); se observan algunos casos que
alteran esta tendencia, pero la mayoria refleja que las trabes menos

resistentes experimentan mayores deformaciones ineldsticas.
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En lo que al fndice R + S se reflere, este lndica nuevamente una
gran dispersién en los datos muestrales de las trabes (figs. 8.25,8.27,
8.33 y 8.35), mientras que R max nos muestra variaclones muy irregula-
res que no permiten definir de manera clara una tendencia general, ya
que se presentan casos en que este Indice aumenta o disminuye con el
factor de seguridad en trabes (flgs. 8.25, 8.28, 8.33 y 8.36). Este
comportamiento puede ser atribuible a la complejidad de las respuestas
dindmicas inelasticas que estos marcos pueden presentar como producto
de sus multiples grados de libertad, de la evolucién de sus perlodos

naturales con el tiempo y a los tipos de sismos, entre otros.

Para las columnas, R nos muestra de manera clara que a medida en
que se lncrementa la resistencila a flexidén en trabes, se incrementa el
comportamiento ineldstico en columnas, hecho que también se esperaba
para este grupo de estructuras (figs. 8.29, 8.30, 8.37 y 8.38). La dis-
persidén de los datos muestrales que presenta el indice R + S es menor
que la de trabes (figs. 8.29, 8.31, 8.37 y 8.39), mientras R max con-
cuerda con la tendencia mostrada por el indice R (figs. 8.29, 8.32,

8.37 y 8.40).

En lo que respecta a la distribucién de los indices mencionados en
la altura de las estructuras se aprecia que hay mayor incursién inelas-
tica en las trabes de los niveles intermedios, mientras que en columnas
se presentan en los entrepisos 1nferiorgs y en los que se aproximan a

la punta de las estructuras; esto implica que las respuestas miximas de
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los marcos se presentaron con mayor participacién de los modos superio-
res de vibracién, de forma semejante a lo sucedido con los del grupo
El14. Por otro lado, los valores maximos de comportamiento inelastico se
presentan en las columnas ubicadas en los entrepisos 3 y 4, debiéndose
este hecho a que las ductilidades disponibles de tales elementos se re-
ducen conslderablemente por la intensidad de sus cargas axlales; sin
embargo, a nivel de los conjuntos de secciones por marco simulado (in-
dice R), las trabes presentan mayor participacién en el intervalo ine-
lastico, lo cual es indicativo de que la mayor disipacién de energia se
logra por articulaciones plasticas en las trabes, siendo esto el efecto

buscado mediante la adopcidén del criterio columna fuerte-trabe débil.

Finalmente, al comparar los tres grupos vemos que los marcos de 14
y 20 niveles experimentaron un mayor comportamiento inelastico, produc-
to de la forma de los espectros; de estos dos grupos se aprecia que las
trabes de los que corresponden al grupo E14 experimentan mayor dafio que
las del grupo E20, mlentras que las columnas de los marcos de 20 nive-
les se vieron mayormente afectadas por las cargas axiales elevadas que
les corresponden. Ademds, se puede afirmar que los indices correspon-
dientes al maximo comportamiento ineldstico (R max) en ningin caso so~-
brepasaron la unldad, lo cual es representativo de un estado de falla
local; por consigulente, para las condiciones adoptadas en el presente
trabajo, se puede decir que las capacldades de deformacién de las sec-
ciones extremas de los miembros fueron suficientes para resistir las

acclones a las que se sometleron los marcos estudiados.
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8.2 Indice de comportamiento global

Para evaluar el comportamiento de los subsistemas formados por
trabes y columnas se elaboraron graficas en que las abcisas correspon-
den a los factores de seguridad en trabes y las ordenadas a las ducti-
lidades demandadas de entrepiso por cada grupo de estudio y por ordena-
da espectral de escalamiento de los sismos. Estas graficas se han agru-

pado en las flguras 8.41 a la 8.46, 1lnclusive.

En general, la tendencla observada de las curvas es de disminu-
cién en las demandas de ductilidad de entrepiso (Q) con el incremento
en el factor de seguridad en trabes, lo cual evidencla que al hacer las
trabes mas resistentes a la flexién evita un poco mas la degradaclén de
la rigidez lateral de las estructuras. Sin embargo, esto no sucede en
todos los casos, ya que para el grupo E20 se presentan tendenclas con-
trarias a la mencionada (figs. 8.45 y 8.46); tal es el caso de los en-
trepisos 2, 3, 4, 15, 16 y 17, en los que hay coincidencia con las ma-
yores lncursiones ineldsticas que se dieron en las secclones extremas
de las columnas correspondientes. De lo anterior puede afirmarse que
existe relacién entre las deformaciones ineldsticas locales y globales,
siendo estas udltimas influenciadas por la participacidén de todas las
secclones que de una u otra forma responden ante las acclones a que se
ven sometidas y que contribuyen al comportamiento del subsistema en que

se ublican.
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8.3 Probabilidades de falla

Para la evaluacién de la seguridad estructural de los casos estu-
diados se han elaborado graficas en donde se muestran los diferentes
conceptos de probabilidad de falla adoptados en este trabajo; aqui se
utilizan las abcisas para definir los factores de seguridad en trabes y
las ordenadas para las probabilidades de falla en los marcos por grupo
estudiado y por ordenada espectral de escalamiento de los sismos (figs.
8.47 a la 8.52, inclusive). En estas graficas, las probablilidades de
falla se definen de la sliguiente manera :

P, es la probabilidad de falla total,

f
P (Rb>1) es la probabilidad de falla en trabes,

P (Re>1) es la probabllidad de falla en columnas,

P (R::)l , Rb<1) es la probabilidad simultanea de falla en colum-
nas y supervivencia de las trabes y

r es el valor relativo de la aportacién de la falla en columnas

a la de trabes.

De los resultados obtenidos se puede aprecliar que para el grupo

E3, las probabilidades de falla totales, P., tienden a disminuir con el

£
incremento del factor de seguridad en trabes y existe tendencia a in-
crementarse el aporte de falla en columnas a la de trabes, r, con el

incremento mencionado; esto es congruente con la varlacién de los indi-

ces de comportamiento local. Para el grupo E14, la tendencia de Pf es a
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incrementarse en la medida en que aumenta la reslistencla a flexién en
trabes, al igual que el aporte de falla en columnas a la de trabes, r ;
este efecto también es congruente con las variaciones observadas en los
indices de comportamiento local. Para el grupo E20, la tendencla de Pf
.es la misma que para el grupo E14, pero r muestra tendencias opuestas

cuando se escalan los sismos a diferentes intensidades.
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1DRAIN-2D

APENDICE A.3

1973

MARCO CENTRAL,GRUPQ E3,CASO TRABES DE RESISTENCIA INFINITA

1EARTHQUAKE ACCELERATION RECORDS - SISMO SIMULADO No.2 X 1.25

1RESULTS ENVELOPES, ELEMENT GROUP

HARAARRRRRRTRRARRNN

BEAM COLUMN ELEMENTS (TYPE 2)

ELEM
NO.

XOOE
NO.

10

POSITIVE
NEGAVIVE
POSITIVE
NEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
NEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
NEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
NEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
NEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
HEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
HEGATIVE

BERDING
MOMENT  TIME

11.01 58.160
~12.14 59.200

6.18 58.160
-8.68 59.200

14,45 58.160
-14.45 59.200
12.27 58.160
-12.45 59.200

11.93 58.160
-11.22 59.200
8.51 58.160
-6.35 59.200

2.46 58.200
-5.41 59,140
4.61 58.200
-7.13 59.160

8.53 58.200
-8.60 59.160
9.61 58,200
-9.69 59.160

5.39 58.200
~2.48 59.140
7.10 58.200
-4.64 59.160

.00 .000
-3.17 59.180
1.07 58.180
-5.51 59.180

SHEAR
FORCE

5.82
-7.05
7.05
-5.82

9.06
-9.11
9.1
-9.06

6.93
-5.95
5.95
-6.93

RESULTS

1 TIME = 163,840

TIME

58.160
$9.200
$9.200
58.160

58.160
59.200
59.200
58.160

58.160

$9.200
§9.200
$8.160

2.77 58.200

-4.91
49N

$9.160
59.160

-2.77 58.200

7.1

58,200

-7.16 59.160

7.16
7.0

4.89
-2.79
2,79
-4.89

.35
~3.40
3.40
-.35

59.160
58.200

58.200
59.160
59.160
58.200

58.180
59.180
59.180
58.180

EARRAANNERRNSRR AN

AXIAL
FORCE

.00
.00
.00
.00

24.69
24.69
.00
.00

.00
.00
.00
.00

.00
.00
.00

.00
.00

.00

.a0
.00
.00
.00

.00
.00
.00
.00

.000
.000
.000
.000

58.160
59.200
.000
.000

.000
000
.000
.000

.000
.000
.000
.000

.000
.000

.000

PL HINGE
TIME ROTATION

.00000
.00000
00000
.00000

.00075
.00085
.00000
.00000

.00000
.00000
00000
.00000

.00000
.00000
.00000
-00000

00000
.00000
+00000
00000

.00000
.00000
.00000
00000

00000
00000
00000
.00000

ACCUX

TIKE ROTATIONS

.000
.000
.000
.000

58.160
$9.200
.000
.000

.000
.000
.000
.000

.000
.000
.000
.000

.000
.000
.000
.000

.000
.000
.000
.000

.000
.000
.000
.000

.00000
.00000
.00000
.00000

.00075
.00160
.00000
.00000

.00000
.00000
.00000
.00000

.00000
-00000
.00000
.00000

.00000
.00000
.00000
.00000

.00000
. 00000
.00000
.00000

.00000
.00000
.00000
.00000



1"

12

* POSITIVE

REGATIVE
POSITIVE
NEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
HEGATIVE

3.95 58,200
-3.97 59.160
5.57 58.200
=5.57 59.160

3.15 58.180

.00 .000
5.49 58.180
-1.09 59.180

3.73
-3.74
3.74
*3.73

3.39
-.37
.37
-3.39

$8.200
59.160
59.160
58.200

58.180
59.180
$9.180
58.180

1RESULTS ENVELOPES, ELEMENT GROUP 2 TIME a 163.840

BEAM COLUMN ELEMERTS (TYPE 2)

ELEM
NO.

NODE
NO.

10

11

1

12

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
HEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
NEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
NEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
NEGATIVE

POSITIVE
HEGATIVE
POSITIVE
HEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
HEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
NEGATIVE

POSITIVE
NEGATIVE
POSITIVE
REGATIVE

BINDING
HOMERT  TIME

14.98 59.200
-10.24 58.180

8.03 59.200
+14.52 58.180

14,64 59.200
-7.91 58,180
10.40 59.200
-14.82 58.180

10.89 59.180
-5.23 58.200
4.41 59.160
=10.46 58,200

10.51 59.160
-4,37 58.200
5.27 59.160
~10.84 58,200

5.40 59.180
-1.54 58.180

.00 .000
-6.46 58.180

6.45 59,120
.00 .000
1.56 59.180
-5.38 5B.180

13.54 59.200
-12.09 58.160
8.29 58,940
-7.58 58.000

7.66 58.940
-8.21 58.000
12.36 59.200

~13.30 58.160

SHEAR
FORCE

8.88
=1.46
9.26
-1.08

9.32
-1.02
8.82
-1.52

7.21
.00
7.30
.00

7.31
.00
7.19
.00

S.64
.00
4.94
.00

5.64
.00
4.97
.00

4.70
-6.25
4.25
-4.70

4.30
-4.65
4.65
-4.30

TINE

59.200
58.180
58.180
59.200

59.200
58.180
58.180
59.200

59.160
.000
58.200
000

59.160
.000
58.200
.000

$9.180
.000
58.180
000

59.180
.000
58.180
.000

59.200
58.160
58.160
59.200

59.200
58.160
58.160
59.200

.00
-8.52
-8.52

.00
.00
.00
.00

AXTAL
FORCE

.00
.00
.00
.00

.00
.00
.00
.00

.00
.00
.00
.00

.00
.00
.00
.00

.00
.00
.00
.00

.00
.00
.00

.00
.00
.00
.00

.00
.00
.00

.000
.000
58.200
59.160

.000
.000
-000
.000

TIME

-000
.000
.000
.000

.000
.000
.000
.000

.000
.000
000
.000

.000
000
.000
.000

.000
000
.000
.000

.000
.000
.000
.000

.000
.000
.000
000

.000
.000
.000
.000

.00000 .000
.00000 .000
.00001 58.200
-.00003 59.160

.00000  .000
.00000  .000
.00000  .000
.00000  .000

PL HINGE

.00000
.00000
-00001
.00005

.00000
.30000
.00000
.00000

ACCUM

ROTATION  TIME ROTATIONS

.00000 .000

-00000 .000
.00000 .000
.00000  .000
.00000  .000
.00000 .000
-00000 000

.00000 .000

.00000  .000
.00000 .000
.00000 .000
.00000  .000
.00000 .000
.00000 .000
.00000 .000
.00000  .000
.00000 .000
.00000  .000
.00000 .0C0
.00000 .COO
.00000  .000
.00000  .000
.00000 .000
.00000  .000
.00000 .0CO
.00000 .000
.00000 .000

.00000 .000

.00000 .000
.00000 .0CO
.00000 .000

.00000 .000

.00000
.00000
.00000
.00000

.00000
.00000
.00000
.00000

.00000
.00000
.00000
.00000

00000
.00000
00000
.00000

.00000
.00000
.00000
.00000

.00000
.00000
.00000
.00000

.00000
.00000
.00000
.00000

.00000
.00000
.00000
.00000



APENDICE B

PROPIEDADES DINAMICAS DE LOS CASOS ESTUDIADOS
A PARTIR DE PROPIEDADES NOMINALES

COEFICIENTES DE

PERIODOS NATURALES (seg.) AMORTIGUAMIENTO

GRUPO
T T2 73 X Vs
E3 0.460 0.147 0.087 1.0352 0.001776
E14 1.578 0.535 0.306 0.2973 0.006360 |

E20 2.049 0.714 0.408 0.2274 0.008426




CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Conclusiones :

El procedimiento empleado ha permitido hacer una evaluacién del
comportamiento dindmico de sistemas de marcos duactliles de concreto re-
forzado para la zona blanda (zona III) de la Ciudad de México, D.F.,
definida en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal de
1987, asi como estimar la seguridad estructural de tales sistemas ante
sismos como el registrado el 19 de Septiembre de 1985 en la Secretaria
de Comunicaciones y Transportes (SCT) en su componente E-W. De los re-

sultados obtenidos en este trabajo se puede concluir lo siguiente :

1.~ Para sismos de banda estrecha y periodos predominantes largos, el

criterio de disefio conocido como columna fuerte-~trabe débil que se vie-



ne utilizando para el dimensionamiento de marcos dictiles de concreto
reforzado solamente beneficia a aquellos marcos que poseen periodos
fundamentales moderados y largos, ya que la energia inducida por los
sismos se disipa principalmente a través de deformaciones inelasticas
en las trabes con mecanismos de falla tipo desplazamiento lateral con
articulacliones en las trabes, quedando las columnas con suficiente re-
serva de resistencia para evitar o retardar el colapso. Para estructu-
ras de marcos con periodos fundamentales cortos, el criterio de disefio
mencionado permite la formacién de articulaciones plasticas en trabes y
columnas, siendo estas Ultimas afectadas de tal manera que incursionan
mas en el intervalo ineldstico que aquellas que pertenecen a marcos con
trabes mads resistentes a la flexlén; esto conlleva a la formaclién de
mecanismos de falla que no garantizan una buena estabilidad para evitar
o retardar el posible colapso de las estructuras en caso de sismos in-
tensos. Sin embargo, en estos casos, las probabilidades de falla tota-

les son suficlentemente bajas.

2.- La forma de espectro influye de manera significativa en las res—
puestas dindmicas de los casos estudiados. Asi, para los marcos del
grupo E3 se presenta la evolucién del periodo fundamental hacia las
proximidades de los periodos predominantes de los sismos, lo cual pro-
voca que la respuesta maxima se dé con una participacién mayor del pri-
mer modo de vibracién, efecto que se reduce si se incrementan sus rigi-
deces con el uso de trabes mds resistentes a la flexién; para los mar-

cos de los grupos E14 y E20, la degradacién de la rigidez provoca un



alejamiento de los perlodos correspondientes al primer modo de vibra-
cién de los perlodos predominantes sismicos, mlentras que los periodos
de los modos superiores tienden a acercarse a estos ultimos, razén por
la cual se explican las mayores incursiones inelasticas en niveles y

entrepisos intermedios y superiores.

3.- La mayor parte de los casos estudiados muestra que las trabes tien-
den a fallar antes que las columnas, producto del menor factor de segu-
ridad con que se disefiaron las primeras, lo que origina que estas in-
cursionen desde muy temprano en el intervalo inelastico y que las es-
tructuras empiecen a adoptar un mecanismo de falla de tipo desplaza-
miento lateral con artlculaciones en las trabes y en la base de las co-
lumnas de la planta baja. Posteriormente, si un sismo en particular
continta induciendo energia importante a la estructura, hay una redis-
tribucién de esfuerzos hacia las secciones que poseen mayor rigidez y
reserva de resistencia, con lo cual empliezan a aparecer articulaclones

plasticas en algunas secciones de las columnas.

4.- La mayor parte de las estructuras estudiadas presentaron probabili-
dades de falla bien bajas, de donde se concluye que para las condicio-
nes establecidas en el presente trabajo estas resultan ser altamente
confiables. Uno de los principales factores que permitié llegar a este
resultado es el grado de confinamlento que fijan los requisitos esta-
blecidos en las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construc-

cién de Estructuras de Concreto del RCDF-87 para marcos dictiles, con



lo cual se logra que sus miembros puedan desarrollar grandes ductilida-
des locales hasta la falla. Es importante sefialar que en columnas de
marcos elevados, donde se presentan cargas axiales intensas, este efec-
to benéfico se reduce considerablemente, como se demuestra en la lite-
ratura existente. De particular interés resultd la evaluacién del apor-
te relativo de falla en columnas a la de trabes, r, con lo cual se vi-
sualizaron mejor los resultados; aqui se pudo observar que la medida de
Incrementar las resistenclias a flexién en trabes provoca el Incremento
de aportacién de probabilidad de falla en columnas en la mayor parte de

los casos.

5.- Las demandas de ductilidad de entrepiso, @, mostraron una tendencla
marcada a la reduccién en la medida en que se incrementa el factor de
seguridad en trabes, lo cual se explica por el retardo que estas es-
tructuras experimentan para 1incursionar en el 1intervalo inelastico,
aunque ello implique un mayor comportamiento ineldstico en columnas.
Esto reconfirma la definicién del factor de comportamiento sismico que
propone el RCDF-87, el cual difiere del concepto de ductilidad global;
con este factor se plantea disefiar con mayores fuerzas sismicas las es-

tructuras que desarrollaran menores ductilidades ante eventos sismicos.

6.- Los indices de comportamiento observados se caracterizan por dis-
persiones muy grandes, aunque si nos representan tendencias marcadas

que ayudan a la interpretacién de los resultados.



7.- El escaso numero de simulaciones que se realizaron no es suficiente

para completar el estudio, pero como primera etapa de investigacién se

considera adecuado para definir futuras lineas a seguir.

Recomendaciones :

1.~ Se recomienda profundizar este estudio con miras de verificar el

comportamiento observado, principalmente en las columnas Je los marcos

del grupo E3, para lo cual se propone la realizacién de las sigulentes

acclones :

a)

b)

c)

Realizar un mayor numero de simulaciones de los casos estudia-
dos con el objeto de obtener mayor informacién muestral y esta-
blecer los parametros estadisticos de las variables que definen
el comportamiento de los sistemas, tales como medlas, desvia-
clones estandar y coeficientes de variacién.

Refinar los criterios para el establecimiento de los puntos de
inflexién y las curvaturas ultimas en las secciones extremas de
los diferentes miembros estructurales con el objeto de evaluar
las ductilidades locales de curvatura para condiciones mis rea-
listas.

Evaluar las probabilidades de falla mediante criterlos mis re-
finados que incorporen la mayor informacién muestral y los coe-

ficientes de variacién de las varliables involucradas.



d) En caso de ratificarse los resultados aqul obtenidos, se debe-
rdn comparar las respuestas con modelos que incorporen diversas
caracteristicas del comportamiento mecénico de los miembros es-
tructurales o del conjunto, tales como deterioro ciclico, falla
fragil, efectos de segundo orden e interaccién suelo-estructu-
ra.

e) Verificar los resultados mediante ensayos experimentales.

2.~ En caso de resultar congruentes estos resultados, se deberan reali-
zar estudios de toma de decisiones con el objeto de optimizar los cri-
terlos de disefio sismico relacionados a este tipo de estructuras, con-
siderando un modelo que tome en cuenta la sismicidad del sitio y que
los sistemas estardn sujetos a perturbaciones futuras de magnitud des-
conocida que ocurriran en tiempos desconocidos, como se muestra en las
refs. 4 y 50. Con ello se obtendrdn los factores de seguridad adecuados
para el disefio de los elementos estructurales en funcién del periodo
fundamental de las estructuras, y todo lo anterior se podra realizar

para otras zonas de la Ciudad de México.

3.- En el disefio de marcos dictiles con periodos fundamentales modera-—
dos y largos se deben tomar en consideracién los modos superiores de
vibracién mediante un andlisis dindmico modal espectral cuando estos se
ubiquen en la zona III de la Ciudad de México, con el objeto de evitar
failas en los entrepisos superlores; este tipo de fallas se presenta-

ron con mucha frecuencia durante los sismos de Septiembre de 1985 y sus



causas fueron investigadas por Villaverdesa

4.- Es importante sefialar una vez mas que las reservas lmportantes de
resistencia de este tipo de estructuras se logra al proveer un adecua-
do confinamiento a sus miembros, razén por la cual se recomlienda tener

este aspecto muy en cuenta al disefiar este tipo de estructuras.
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