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RESUMEN

Se propone una expresion para evaluar la confiabilidad estructural considerando la acumulacién de
dafio por sismo en un intervalo de tiempo. Dicha expresion toma en cuenta de manera simultanea la
variacion de la capacidad estructural y de la demanda dada una intensidad sismica en el tiempo. En
la formulacién se consideran las incertidumbres epistémicas asociadas a la capacidad y a la
demanda, asi como la aleatoriedad de los eventos sismicos. La confiabilidad se expresa en términos
del nimero esperado de fallas por unidad de tiempo, correspondiente a diferentes estados limite. Se
presenta un ejemplo de un edificio de 10 niveles que se localiza cerca de la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes en la Ciudad de México. Se obtiene su niimero esperado de fallas en
funcién de dos medidas de dafio: distorsiones maximas del tercer entrepiso y distorsiones maximas
de azotea. Finalmente, se compara el nimero esperado de fallas obtenido con el criterio que solo
considera la variacion de la capacidad estructural propuesto anteriormente en la literatura con el que
se obtiene a partir del criterio aqui propuesto.




ABSTRACT

An expression to evaluate the structural reliability considering the accumulation of damage due to
seismic effects is proposed. The variation of the structural capacity and the demand for a given
intensity over time are taken into account simultaneously. The formulation considers epistemic
uncertainties associated to capacity and demand, as well as randomness in seismic events. The
structural reliability is expressed in terms of the expected number of failures in a time interval, for
different limit states. An example of a 10-story building is presented; the structure is located near
the Ministry of Communications and Transports in Mexico City. It is obtained the expected number
of failures as a function of two damage measures: maximum drifts in the third story and maximum
drifts at roof. Finally, the results obtained with the criterion proposed here are compared with the
approach that considers exclusively the variation of the structural capacity, previously proposed in
the literature.
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INTRODUCCION, OBJETIVOS

Y ANTECEDENTES

1.1 INTRODUCCION

El disefio estructural debe ser visto como una aproximacion creativa para la solucion constructiva
de un problema de Ingenieria Civil planteado por la sociedad a la que se pertenece. No basta
solucionar un problema de ingenieria para que tenga un tiempo de vida Util a corto plazo, o se
piense que dejando sobre estimada la estructura en propiedades, geometria y materiales, ésta tenga
una respuesta aceptable ante eventos de fendmenos naturales (sismos, huracanes, etc). Existen
demasiadas incertidumbres a las que el ingeniero se enfrenta, y esto hace necesario recurrir a
conceptos y metodologias de confiabilidad estructural.

La variacion de la capacidad estructural y de la demanda sismica en el tiempo es un problema
comun al que estan expuestas todas las estructuras. Siendo éstas un indice de desarrollo de un pais,
es necesario conservarlas en buen estado. Este problema va de la mano con dos rubros importantes
que son: el social y el econémico. A medida que la estructura acumula dafio en el tiempo, se
incrementan tanto los costos sociales como los econémicos.

El presente estudio se basa en uno previo en el que se evalué la confiabilidad estructural
considerando la variacion de la capacidad estructural en el tiempo, y suponiendo que la demanda no
se veia influenciada por el deterioro de las propiedades mecanicas en el tiempo (Torres y Ruiz,
2007). Aqui se extiende el criterio para evaluar la confiabilidad estructural donde se toma en cuenta
la variacién en el tiempo de la capacidad estructural y de la demanda para una intensidad dada. La
confiabilidad se expresa aqui en términos del nimero esperado de fallas en un intervalo de tiempo,
n(t), asi como en términos de la probabilidad de falla en dicho intervalo de tiempo, pf(?). En la
formulacion se consideran tanto las incertidumbres aleatorias como las incertidumbres epistémicas.
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1.2 OBJETIVOS
Los objetivos principales de este trabajo son los siguientes:

e Proponer una expresion para evaluar la confiabilidad estructural considerando la variacion
en el tiempo de la capacidad estructural y de la demanda sismica para una intensidad dada.

e Aplicar la expresién obtenida a un edificio con el propoésito de obtener el nimero esperado
de falla y probabilidad de falla en funcién de dos medidas de dafio una local y una global.

e  Comparar los resultados obtenidos de la expresion obtenida con los resultados del método
que considera solamente la variacion de la capacidad estructural en el tiempo.

1.3 ANTECEDENTES

El dafio estructural durante eventos simicos depende principalmente del nimero de ciclos
inelasticos de carga y descarga y de las amplitudes de la respuesta estructural. El proceso de
acumulacion de dafio ha sido estudiado con la finalidad de conocer la influencia que tiene en la
confiabilidad estructural. En lo que sigue se mencionan brevemente algunos trabajos realizados.

Rahman y Grigoriu (1993) proponen un modelo de Markov para evaluar el comportamiento sismico
y el estado inicial de los sistemas estructurales con la finalidad de determinar la vulnerabilidad de
las estructuras expuestas a uno 0 mas movimientos sismicos. EI método de analisis se basa en la
amenaza sismica modelada por un proceso de Poisson filtrado.

Hamamoto (1996) propone un modelo estocéstico para predecir el tiempo de vida de edificios de
varios niveles construidos en regiones sismicas considerando el dafio futuro. Se introduce al modelo
un estado de prediccion de dafios en términos de la degradacion de rigidez del sistema estructural.

Singhal (1996) presenté un enfoque sistematico para estimar los dafios que se producen en marcos
de concreto reforzado expuestos a diferentes movimientos sismicos. Las curvas de fragilidad aqui se
obtienen a partir de un analisis dinamico no lineal. El autor utiliza el método de Monte Carlo para
obtener las probabilidades asociadas a los diferentes estados de dafio.

Gusella (1998) propone un método para estimar la probabilidad de seguridad para estructuras con
dafio acumulado. El dafio estructural se representa por un nimero finito de estados discretos. La
evolucidn de dafio en el tiempo se describe con una cadena de Markov. EI modelo estocastico puede
describir el fendmeno sismico asi como otras cargas ambientales. Utiliza un proceso de Poisson
homogeéneo para modelar las ocurrencias de cargas.

Ciampoli (1998) desarrollé un procedimiento probabilistico para hacer anélisis de confiabilidad
actual y futura de componentes y sistemas estructurales existentes. Supone que los sistemas
estructurales estan sujetos a deterioro en el tiempo. El procedimiento involucra la solucién de una
ecuacion diferencial estocastica que proporciona la evolucién de la confiabilidad en el tiempo de un
componente estructural deteriorado.

En México se han realizado varios estudios para evaluar la confiabilidad en edificios considerando
el dafio acumulado en el tiempo. A continuacién se mencionan brevemente algunos de dichos
trabajos.

Bueno y Diaz (1994) analizaron la respuesta de marcos estructurales de concreto reforzado ante
secuencias de sismos con diferentes intensidades. Comparan la respuesta utilizando distintos
modelos de comportamiento histerético. La medida que determina las condiciones de funcionalidad
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de los marcos en su forma local, a nivel de entrepiso y global, se establece a partir de indices de
dafio correspondientes al modelo histerético utilizado.

Diaz y Esteva (1997) analizaron la influencia del dafio acumulado en la confiabilidad de estructuras
y ademas propusieron un marco de decisiones para el establecimiento de criterios de disefio,
politicas de reparacion y mantenimiento optimas. Los autores utilizaron el método de Monte Carlo
para obtener los dafios finales promedio respecto a un dafio inicial del sistema para diferentes
intensidades sismicas.

Heredia et al. (2000) proponen un modelo de funcion de dafio para la respuesta inelastica de
estructuras en términos de un dafio inicial, amplitud de desplazamiento y rigidez secante de los
ciclos de respuesta. EI modelo se utiliza para obtener una solucién analitica cerrada para la
distribucion de probabilidad de dafio acumulado después de un evento sismico, tomando en cuenta
la informacién sobre la respuesta inelastica.

Montes-Iturrizaga (2000) desarrollé un modelo probabilista para establecer politicas Optimas de
mantenimiento de estructuras en zonas sismicas considerando el efecto del dafio estructural
acumulado. El proceso de acumulacion de dafio se efectué sometiendo a la estructura a una serie de
movimientos sismicos. Estos se modelaron mediante una cadena de Markov. Con base a la
acumulacion de dafio, el autor define un umbral de indice de dafio para llevar a cabo acciones de
reparacion.

Garcia (2002) realiz6 un estudio de confiabilidad en estructuras y su influencia en la toma de
decisiones respecto a la factibilidad econdmica y funcional. El autor considera el dafio local y
global de las estructuras de concreto reforzado con dafio acumulado. Se busca conocer las
condiciones de la estructura después de haberla sometido a diferentes eventos sismicos, para
posteriormente tomar decisiones respecto a su seguridad estructural.

Torres et al. (2006) desarrollaron una metodologia para evaluar la confiabilidad de estructuras
considerando el deterioro de la capacidad estructural en el tiempo. Como resultado, los autores
obtuvieron la probabilidad de que falle una estructura considerando el dafio acumulado. La
confiabilidad la expresaron en términos del nimero esperado de falla y probabilidad de falla.

Cruz (2007) desarroll6 un procedimiento para evaluar la confiabilidad durante la vida de servicio de
edificios de concreto reforzado desplantados en distintas zonas sismicas. El autor consideré el dafio
acumulado que la estructura podria presentar antes sismos futuros usando cadenas de Markov. El
autor calcula la variacion de la confiabilidad estructural en el tiempo, y ademas evalua el riesgo en
términos de costos futuros esperados por dafio y reparacion.




Capitulo 2

CRITERIO PARA EVALUAR

LA CONFIABLIDAD
ESTRUCTURAL
CONSIDERANDO LA
VARIACION EN EL TIEMPO DE
LA CAPACIDAD ESTRUCTURAL
Y DE LA DEMANDA SISMICA
PARA UNA INTENSIDAD DADA

En la primera parte de este capitulo se explica de manera breve la importancia que tiene considerar
algunos parametros inciertos que se encuentran presentes durante la vida util de la estructura. Estos
parametros afectan de manera simultanea tanto a la capacidad estructural como a la demanda
sismica. Posteriormente se retoma la metodologia que evalia la confiabilidad estructural
considerando la variaciéon de la capacidad estructural en el tiempo (Torres, 2006; Torres y Ruiz,
2007) para extenderla con la finalidad de considerar la variacion de la demanda sismica para una
intensidad dada, en el tiempo. La confiabilidad estructural se evala en términos del numero
esperado de fallas por unidad de tiempo.

2.1 INFLUENCIA Y ALEATORIEDAD DE PARAMETROS IMPLICITOS EN LA
DEMANDA'Y LA CAPACIDAD

La confiabilidad sismica en una estructura normalmente se ve influenciada por parametros inciertos
relacionados con la capacidad y con la demanda estructural (Cornell, 1996; Wen, 1995). Debido a
las limitaciones en informacién y a las metodologias empleadas para evaluar la demanda y la
capacidad estructural, se identifican dos tipos de incertidumbres asociadas tanto a la capacidad C
como a las demanda D:

Las incertidumbres aleatorias. Se refieren a la variabilidad de los fenomenos fisicos (cargas vivas,
oleaje, sismicas, nieve, granizo, viento, etc.) que afectan la demanda y la capacidad estructural.
Estas incertidumbres se pueden referir a magnitud, duracion, tiempo de ocurrencia, etc.
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Las incertidumbres epistémicas. Son el resultado de la falta de conocimiento o informacion que se
presenta al cuantificar las magnitudes y distribuciones de cargas, asi como las consideraciones y
restricciones que se toman al modelar la estructura.

2.2 METODOLOGIA PARA OBTENER EL NUMERO DE FALLAS EN UN INTERVALO
DE TIEMPO

La tasa media anual de falla para una estructura con propiedades deterministicas en su capacidad
(asociado a cierto estado limite), esta dada por (Cornell, 1968; Esteva, 1968).

vp(c) = fow

d . . . .
Donde|%| representa el valor absoluto de la derivada de la curva de peligro sismico (es necesario

d

dv(;/)‘ Plc < S|yldy (2.1

considerar el valor absoluto, debido a que la derivada es negativa), P[c < S|y] es la probabilidad de
que la capacidad de la estructura asociada al estado limite c, sea menor que la solicitaciones a la que
se somete el sistema, dada una intensidad, y. Cuando se toman en cuenta las incertidumbres
relacionadas con la capacidad de la estructura, el valor esperado de vg se expresa de la siguiente
forma:

E[vp]=0”:

Donde P[C < S|y, c] es la probabilidad de falla cuando ocurre un evento de intensidad y, y fc(c) es
la funcion de densidad de probabilidades de la capacidad estructural del estado limite en estudio.

dl;(;,)‘ P[C < S|y, clfc(c)dy dc (2.2)

El ntimero esperado de fallas durante un intervalo de tiempo es igual a la tasa de falla anual
integrada para ese intervalo de tiempo. Si se desea tomar en cuenta la variacion de la capacidad
estructural en el tiempo, 7, se debera considerar que la capacidad del estado limite de estudio, C (1),
asi como su funcion de densidad de probabilidades, varian con el tiempo. Por lo tanto, el valor
esperado del nimero de fallas para el intervalo de tiempo [0, 4t)es:

E[nF,T<0,At)]=ft f fo ’
00

Donde P[C(7) < S|y, 7] es la probabilidad de falla cuando ocurre un evento de intensidad y, y
fc(c|T) es la funcién de densidad de probabilidades de la capacidad estructural del estado limite en
un intervalo de tiempo t. Si 1=0, la estructura no presenta ningun cambio en sus propiedades; sin
embargo, a medida que transcurre 1, la estructura va acumulando dafio y como consecuencia se
reduce su capacidad estructural para el estado limite en cuestion.

dl:i—(;)‘ P[C(7) < S|y, tlfc(c|t)dy dc dt (2.3)

Considerando que las propiedades mecanicas de la estructura sufren degradacion en un intervalo de
tiempo [ t,t + At), el valor esperado de nimero de fallas se expresa como:

t+At o
E[UF,T(t'At)]:f ffo
t 0

dl;(;l)‘ P[C(7) < S|y, tlfc(c|t)dy dc dt (2.4)
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Se hace notar que E(ng ) representa la tasa anual de falla E(vg) de la estructura cuando At — 1.
Si ademds se considera que la demanda estructural dada una intensidad, es aleatoria con cierta
funcién de probabilidad en un intervalo de tiempo t igual a fs(s|y, T), entonces:

t+At o© 0 ~w
E[npr(t,A0)] = f f Jo fo
t 0

Suponiendo que la ocurrencia de fallas sigue un proceso estocastico no-homogéneo de Poisson a lo
largo del intervalo de tiempo|[ t,t + At), entonces la probabilidad de falla pf se puede calcular
como:

av(y) p
a0y [C(D) <S@Iy, tlfc(clD)fs(sly, T)dy dcds dr  (2.5)

pf =1— el"E@rD)] (2.6)

2.3 METODO SIMPLIFICADO
2.3.1 Considerando la variacion en el tiempo de la capacidad estructural

Las integrales obtenidas en la ec. 2.4 se pueden simplificar con respecto a las variables y y ¢ si se
hacen las siguientes consideraciones:

e La curva de peligro sismico (CPS), vy(y), se puede representar para la intensidad de
interés, mediante la expresion vy (y) = k - y~", donde r y k son pardmetros que se ajustan a
la forma de la curva de peligro sismico.

e La capacidad estructural del estado limite en el tiempo 7, presenta una mediana de
capacidad, C(?), de tipo lognormal, y la desviacion estandar del logaritmo natural es igual a
Oinc |z

e La mediana de la demanda estructural D , se representa como funcion de la intensidad, y,

mediante la expresion D=a- yb donde a y b son parametros que se ajustan a la CPS. Se

considera que la demanda estructural para cierta intensidad y tiene una distribucion
lognormal con desviacion estandar del logaritmo natural igual a Ombly, - (Rosenblueth y

Esteva, 1972; Shome y Cornell, 1999).

Considerando lo anterior, se obtiene la siguiente expresion para el valor esperado del numero de
fallas durante el intervalo[ t, t + At) (Torres, 2006; Torres y Ruiz, 2007):

t+At 2
— -T r
Mg (L, At) = f k()’c",r) exp [_Zb(‘r)z (Ulznmyér + O-Z%nC|T + ULZID|T + O-Scl'r)] dt (2.7)
‘ .
e
Donde y¢s, = [%]bm es la intensidad de la carga sismica asociada con la mediana de la

capacidad, C(z), en el tiempo t; Ulanlyc' y 012nc|r son las desviaciones estandar de los logaritmos
,T

naturales de la demanda, D, y de la capacidad estructural, C, del estado limite de interés, en el

intervalo de tiempo T; 012,D|Ty056|1 son las incertidumbres epistémicas relacionadas con la

demanda estructural y la capacidad estructural del estado limite de interés, en el intervalo de tiempo
T, respectivamente.

Para resolver la integral de la ec. 2.7 se hacen las siguientes simplificaciones:
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e Lamediana de la capacidad, C, varia en el tiempo, de la siguiente forma:
C=a+p-1 (2.8)
Donde >0y <0

e Los valores deg,, =Y © se consideran constantes en el intervalo de tiempo, A,

In D‘ Ve

expresandose de la siguiente forma:
O'ZnD|yC'.L. = O-ZnDlyC't (2.9)

Omc|t = Omnc|t (2.10)

e Los parametros a(t) y b(7) tienen valores constantes durante el intervalo de tiempo Af,

por lo que:
a(t) = a; (2.11)
b(z) = b, (2.12)

Torres (2006) encontr6 que el valor esperado del nimero de fallas considerando una variacion
linear de la capacidad para un instante de tiempo se expresa como:

Mer(t, At) = k(Yc”u)_rexP [% (Uzznmyét + 0feie + Ofpye + 05C|t)] (t, At) (2.13)
donde )
vae = [2]" (2.14)
0G40 = ETPD__be (1 L PA )1_1% 1 (2.15)
B (by —1) a+ ft

Q(t, At) puede considerarse como un factor de correccién del nimero esperado de fallas, cuando se
considera la variacion de la capacidad estructural en el intervalo de tiempo [ ¢, t + At).

2.3.2 Considerando la variacion en el tiempo de la capacidad estructural y de la demanda
sismica para una intensidad dada

Anteriormente se desarroll6 una metodologia para evaluar la confiabilidad estructural considerando
solamente la variacion lineal de la capacidad estructural en el tiempo. En este estudio se toma dicha
metodologia (Torres, 2006) y se extiende para considerar ademds la variacion de la demanda
sismica (dada una intensidad) debida al deterioro de las propiedades mecanicas en el tiempo. Para
ello, con el fin de resolver la ecuacion 2.7 es necesario hacer las siguientes consideraciones.

Los valores de la mediana de la demanda en el tiempo se obtienen mediante la siguiente expresion

(notese que en la formulacién anterior esta ecuacion estaba dada por D=a- yb ):

D@ =a(®) -y’ + g-t (2.16)
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donde a(t) = e + f - 1, quedando la expresion igual a:

D@ =(e+f-Dy’+g-7 -
Dondee, f, b,y g >0

1
Por otro lado, yes, = %]ﬁ

demanda de distorsién méxima de entrepiso igual a la mediana de la capacidad C, entonces C=D
(Cornell, 1968), sustituyendo C en la ecuacion 2.16, resulta:

es un nivel de intensidad y que uno anticipa que causara una

c@=a@)-y’+g-1 (2.18)
Despejando y de la ecuacion anterior, queda la siguiente expresion:

1
b

(€ -g-1
() .

Sustituyendo el valor de C (ec.2.8) en la ecuacién 2.19:

1

a+f-t—g-1\b
y = <—a(r) ) (2.20)
Dado que £y g son constantes, entonces:
1
a+1(B—g)\b
=|— 2.21
y ( a0 (2.21)

Haciendo " = (B — g), finalmente se obtiene una expresion de y - ple que considera la variacion

de la capacidad y de la demanda estructural en el tiempo:

1

a+ B -T)\b
veor=(erre) 222)
De aqui se tiene que el valor esperado del nimero de fallas considerando la variacion de la
capacidad y de la demanda estructural para una intensidad dada, para un intervalo de tiempo, es
como sigue:

_ - r 2 2 2 2
Ner(t At) =k (yC,D|t) exp W(f’mmydt + Gincie + oupje + 0UC|t) 02y(t,40) (2.23)

donde:

.Qo(t, At) =

T

. r v, rfla+tBO\/(e+f)B\ b ,
B b(HypergeometncZFl[1—3,—5,2—3,W])(_m+eﬁ,) (a+tB) +

(b-1)p’

r r r
a+tB\b . r 1. 1 f(a+B E+AD)]\(B (e+f(t+AD)\ b , a+B (t+AO\ "B
b( e+ft) (HypergeometrchFl[1—3,—3, b faef )( —Faref ) (0(+B (t+At))( e+ F(tHAD )

(b-1)B’

(2.24)




6} CRITERIO PARA EVALUAR LA CONFIABLIDAD ESTRUCTURAL CONSIDERANDO LA VARIACION EN EL
! TIEMPO DE LA CAPACIDAD ESTRUCTURAL Y DE LA DEMANDA SISMICA PARA UNA INTENSIDAD DADA

£, (t, At) puede considerarse como un factor de correccion del nimero esperado de fallas en un
intervalo de tiempo cuando se considera la variacion lineal de la capacidad y de la demanda
estructural sismica (dada una intensidad) en el tiempo. La funcion hipergeométrica
(Hypergeometric2F1[1 — %, —%, 2— %,f;z%f[;)] se explica en el Apéndice A. y la obtencion de
Ny (t, At) en el Apéndice B.




Capim]l@ 3

M OVIMIENTOS SiSMICOS

Para estimar el dafio acumulado en una estructura es necesario definir el tipo de carga extraordinaria
mas desfavorable que repercutird en la vida 1til de la estructura a corto y largo plazo. La estructura
que aqui se estudia se supone ubicada en la Ciudad de México. De acuerdo con experiencia
adquirida a lo largo del tiempo, se sabe que la carga extraordinaria mas desfavorable en el sitio
donde se ubica la estructura, son los movimientos sismicos.

En lo que sigue se simulan acelerogramas sintéticos a partir de registros obtenidos del sitio en
donde se supone localizado el edificio. Posteriormente, se simulan los tiempos de espera asi como
las intensidades sismicas. Se fijan requerimientos minimos de intensidades. También se describe la
manera en que se escalan los acelerogramas en el presente estudio.

3.1 SIMULACION DE ACELEROGRAMAS

Los acelerogramas se pueden obtener mediante simulaciones de movimientos sismicos (artificiales)
o a partir de registros de sismos reales (naturales). Existen varios métodos para obtener
acelerogramas simulados: utilizando procesos unidimensionales con amplitud y frecuencias
moduladas (Grigoriu, Ruiz y Rosenblueth, 1988), utilizando procesos estocasticos filtrados (Safak y
Boore, 1986). También se pueden simular acelerogramas considerando parametros sismo-tectonicos
(Boore, 1983).

En nuestro caso, es necesario generar movimientos mediante modelos numéricos estocasticos,
debido a que se cuenta con un numero limitado de registros intensos en campo.

En este estudio se simularon 100 sismos sintéticos a partir de los registros obtenidos en la estacion
de la Secretaria de Comunicaciones y Trasportes (SCT). El procedimiento de generacion de
movimientos sintéticos hace la hipdtesis que el movimiento sismico que se simula pertenece a un
proceso estocastico ergddico Gaussiano no-estacionario. Estos sismos fueron simulados empleando
el procedimiento descrito por Rivera (2001).
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3.2 SIMULACION DE TIEMPOS DE ESPERA ENTRE EVENTOS SISMICOS

Para considerar que la estructura acumula dafio, es necesario estimar primeramente intervalos de
tiempo de espera entre los arribos de movimientos sismicos intensos.

Para simular los tiempos de espera entre eventos sismicos se supone que estos siguen un proceso de
Poisson, por lo que dichos eventos tienen una distribucion exponencial. La simulacion se realizé de
acuerdo con los siguientes pasos.

e Se considera un tiempo promedio de ocurrencias de eventos sismicos por afios. El nimero
promedio de sucesos por unidad de tiempo A es:

1
A= - (3.1)

e En este estudio se considera un promedio de tiempos de espera de eventos con magnitudes
intermedias my = 5 afos. Este valor se estimdé con base en el trabajo de Hong y
Rosenblueth (1988) en donde se indica que el promedio de los tiempos de espera de sismos
caracteristicos (M>7.5) es de 8 afios.

e La distribucion exponencial describe el tiempo de la primer ocurrencia de un evento de
Poisson y esta dada por:

fr(t) = Ae~2 t=0 (3.2)

Debido a la propiedades de estacionareidad y de independencia del proceso de Poisson, e ¢ es la
probabilidad de que no se presente ninglin evento en el intervalo de tiempo t, aunque este no
empiece en t=0. Si se usa el tiempo de llegada del n-ésimo suceso como comienzo de un intervalo
de tiempo, entonces e ~*t es la probabilidad de que el tiempo para el (n+1)-ésimo suceso sea mayor
que t. Es decir, los tiempos de arribo intermedios de un proceso de Poisson son independientes y
estan distribuidos exponencialmente.

3.3 SIMULACION DE INTENSIDADES

La simulacion de la intensidad de cada movimiento sismico se realizd tomando como base la curva
de peligro sismico del sitio para T=1s (Alamilla, 2001). Las curvas de peligro sismico indican el
numero de ocurrencias de un evento que excede por unidad de tiempo un determinado nivel de
intensidad. Se usa la curva de peligro sismico para T=1s debido a que se asocia al periodo
fundamental de la estructura que se analiza posteriormente en esta tesis. El procedimiento para
simular las intensidades sismicas se presenta a continuacion.

e Se simulan nimeros aleatorios con distribucion uniforme entre 0 y 1.
e Considerando que la ocurrencia de eventos es un proceso de Poisson, se calcula la tasa
anual de excedencia v, a partir de p(x) = 1 — e™V¢, despejando v tenemos:

- —ln(l - p(x))

t

(3.3)
donde:

En nuestro caso t=1, que se supone que la tasa anual de excedencia permanece constante en
ese intervalo de tiempo.

e Con el valor de v se entra a la curva de peligro sismico T=1s, y se determina el valor de la
intensidad (ver figura 3.1).

11
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10.000

1.000 \\
0.100 = v Simulado \\

1 10 100 1000

v (1/TR)

0.010

0.001

Sa (cm/seg?)

Figura 3.1. Obtencidn de la intensidad simulada a partir de la curva de peligro sismico en el sitio
SCT, T=1s.

3.4 OCURRENCIA DE SISMOS EN UN INTERVALO DE TIEMPO

A partir de las simulaciones de los tiempos de espera y de las intensidades sismicas (incisos 3.2 y
3.3), se construyen historias de eventos simulados.

En este trabajo se simularon tiempos de espera para un intervalo de tiempo de 150 afios. Con el fin
de evaluar la confiabilidad estructural en un tiempo intermedio, se escogié un intervalo de tiempo
de 50 afios.

Se busco asociar el periodo fundamental del edificio (T= 1s) que se estudia en la presente tesis, con
la intensidad que presenta el espectro de respuesta de un sismo intenso.

En este estudio solo se incluyeron intensidades mayores que 236 cm/seg’ ya que se observd que
intensidades menores solo producian niveles de dafio despreciables. El procedimiento que se siguid
para determinar dicha intensidad fue a partir del espectro de pseudoaceleraciones correspondiente al
sismo ocurrido en 1985 y registrado en el sitio SCT, direccion E-W. Como resultado se encontro
una intensidad de 236 cm/seg” (ver figura 3.2 a).

1200 300 - Intensidades > 236 cm/seg?
& =236 cm/seg? -
8 1000 CISE T S 4y 250 1
= )
E 800 @ 200 -
= 600 ~
= =
= < 100 -
g 400 A : H N
w -
[ =
e 200 2 0 s ﬂul]ﬂ[lu nnn[lﬂ[l,[lﬂ u”[l[l.”,u
L= =
0 T=1s e —_ —_ N NN O T —~nO O
< S S —wH—Ca<dw< oSS
0 1 2 3 4 5 6 ANV AT 2
T (seg) Tiempo (afios)
(a) (b)

Figura 3.2 a) Obtencion de la intensidad que produce dafio a la estructura y b)
Ejemplo de una historia de eventos simulados.
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La figura 3.2 b ejemplifica que el intervalo de 150 afios cuenta con tres intensidades mayores que
236 cm/seg’. Mas adelante se asocia cada intensidad que excede 236 cm/seg’ con un acelerograma
simulado.

3.5 ESCALAMIENTO DE ACELEROGRAMAS

Con el fin de realizar un andlisis probabilista es necesario multiplicar a los acelerogramas sintéticos
por un factor de escala (FE). Este factor de escala incrementa o disminuye la historia de
aceleraciones de los movimientos. A continuacion se presentan un ejemplo paso a paso que ilustra
la forma de obtener los factores de escala. Este procedimiento se aplica a todas las historias de
eventos simulados.

1. Primeramente se buscan las intensidades que exceden una intensidad de 236 cm/seg’, como
se indica con color gris en la tabla 3.1

Tabla 3.1. Historia de intensidades

simuladas.
Tiempo
Intensidad | Tiempo Acumulado
(cm/seg?) (afios) (afios)
31.00 0.30 0.30
163.50 0.06 0.35
56.50 6.36 6.72
6.50 0.42 7.14
22.50 1.22 8.36
14.50 0.79 9.15
4.00] 17.80 26.95
84.00 3.68 30.62
15.50 0.82 3145
2350| 1944 50.89 En lfi tabla 3.1 se. encontraron dozs
450 313 54.00 1njcen51da.des que excedlerqn 236 cm/seg’.
162.50 0.8 5430 chhas2 intensidades sg)n iguales a 379.5
cm/seg” y 291.5 cm/seg
179.50 4.86 59.16
27.50 3.35 62.51
379.50 2.30 64.81
23.00| 11.74 76.56
19.00 9.77 86.32
3.50 4.07 90.39
6.50 1.14 91.53
291.50 9.35 100.88
21.00 8.33 109.21
14.50 6.09 115.30
5.00 3.10 118.40
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61.50 3.92 122.32
29.00 8.70 131.02
32.00 1.54 132.56
54.00 2.04 134.60
15.50 1.86 136.45
14.50 5.27 141.72

4.00 7.75 149.48

CONFIABILIDAD DE EDIFICIOS CONSIDERANDO LA INFLUENCIA DEL DANO ACUMULADO

CAUSADO POR SISMOS

2. Se asocia cada intensidad que exedié 236 cm/seg’ con un sismo sintético. En el siguiente
ejemplo se tienen dos valores de intensidades. Se seleccionan aleatoriamente dos sismos
sintéticos y se obtiene el espectro de pseudoaceleracién para cada uno de ellos.
Posteriormente se determina la intensidad que presenta cada espectro de pseudoaceleracion
para T=1s (ver figuras 3.3 ay b)

Intensidad (cm/seg?)

1400
1200
1000

800
600
400
200

=262 cm/seg?

0

(@)

Intensidad (cm/seg?)

600
500
400
300
200

100 7

[=122 cm/seg?

(b)

Figura 3.3 a y b. Espectros de pseudoaceleraciones de dos sismos simulados.

El factor de escala FE se obtiene dividiendo la intensidad que excedié el valor de 236 cm/seg’ (en
este ejemplo se obtuvieron dos intensidades 379.5 cm/seg® y 291.5 cm/seg?), entre el valor de
intensidad que presenta la ordenada espectral del sismo sintético con T=ls. (por ejemplo, 262
cm/seg’ y 122 cm/seg’), como en la siguiente expresion (Shome y Cornell, 1999; Chan, 2003; Chan,
Ruiz y Montiel 2005):

FE = SAseleccionada

SaEsp(T:ls)

(3.4)
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Capitu]I@ 4

DESCRIPCION DEL EDIFICIO
DE 10 NIVELES

4.1 DESCRIPCION DEL EDIFICIO

Para ilustrar la metodologia propuesta aqui se obtiene el nimero esperado de fallas al término de un
intervalo de tiempo de 50 afios y alternativamente de 150 afios, de un edificio de concreto reforzado
de 10 niveles y tres crujias. Para el disefio del edificio se empled el Reglamento de Construcciones
del Distrito Federal (RCDF 2004) y sus Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo
(NTCS, 2004). El edificio fue disefiado por Garcia Jarque Ingenieros, S.C.,

El edificio es una estructura regular a base de marcos de concreto reforzado. El edificio tiene una
planta cuadrada de 30 m formada por tres crujias de 10 m, posee una altura de entrepiso de 4 m.
(ver figura 4.1 nétese que se hace referencia a un marco interior y un exterior). El edificio se supone
ubicado cerca de la Secretaria de Comunicaciones y Transportes (SCT, zona Il1b). Se disefi6 con un
factor de comportamiento sismico Q=3. Se us6 un coeficiente sismico de disefio Cs=0.45.

| 3@ 10m |
‘ ‘ Marco exterior
Marco interior
: /
<
® n ]
= 5
—
®
™
" »
Ve V /e A

Figura 4.1. Elevacion y planta del edificio estudiado.
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4.1.1 Propiedades mecénicas nominales de los materiales

Para el disefio del edificio se usé concreto tipo | con una resistencia a la compresion nominal del
concreto '¢c=250 kg/cm®. El acero de refuerzo tanto transversal como longitudinal tiene un valor
nominal de esfuerzo a la fluencia fy=4200 kg/cm?.

4.1.2 Cargas gravitacionales nominales

Las cargas vivas maximas instantaneas (CVi.) se calcularon de acuerdo con el RCDF 2004. Las
cargas gravitacionales (CM) nominales se calcularon de acuerdo con los pesos volumétricos y
secciones de elementos. En la tabla 4.1 se muestran los valores nominales.

Tabla 4.1. Cargas gravitacionales nominales.

Cargas Entrepiso Azotea
CM (kg/m?) 1056 1096
CVinst (kg/m?) 180 70

4.1.3 Secciones estructurales nominales

En la tabla 4.2 se muestran los valores nominales de las secciones de trabes y columnas. Y en la
figura 4.2 se muestra la clasificacion adoptada para las secciones de columnas y trabes.

Tabla 4.2. Secciones nominales.

Marco | Nivel | Trabe (cm) | Columna interior (cm) | Columna exterior (cm)
. 1-7 110x110
Interior 8-10 35x90 90x90 150x50
Exterior| 1-10 | 45x130 50x150 150x150x50 (Seccion L)
Fl T1 -C3 T1 -Cs T1 -

c3 T2 C2 T2 C2 T2 C3
| » » |

IC3 T2 .C2 T2 .cz T2 03.

Cl 11 C3 T1 C3 T1 Cl

Figura 4.2. Clasificacion adoptada para las secciones de columnas y trabes para el edificio en
estudio.
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CAUSADO POR SISMOS

En las figuras 4.3 a, b y ¢ se presentan los armados de columnas, trabes de un marco interior y
trabes de un marco exterior respectivamente.

S0

150

Columnas C1

S0

150

100

S0
[

50

150

De Nivel 1 a Nivel 3

40#12. TE#4 @20

, 110 |
5 20, 20, 20, 20, 205

5 20, 20, 20,20, 205

(®) 40 # 12, SE@20

Cimentacion a Nivel 3

5 20, 20, 20,20, 20

150

24#12. TE#4 @20

De Nivel 3 a Nivel 10

Columnas C2

, 110 ;
%20 20, 20, 20, 205

()24#12,3E4#4.@ 20

De Nivel 3 a Nivel 7

90
30

5

25

90 A

5 25 30

(w) 12# 12, 3E@ 20

De nivel 7 a Nivel 10
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Columna C3

S0
S0

150

150

24#12, AE#4 @20 16#12, 4E#4@20
Del Nivel 1 al Nivel 3 Del Nivel 3 al Nivel 7

< %
150 |
12#12, AE#4 @20
Del nivel 7 al nivel 10
(a) Armados de columnas

88 b 9#8 IE LO#8

[@») (@] (@)

o o) o8
o#B od |6#8 a |6#8

395 35 39

Nivel 9y 10, 15E#3 @10  Nivel 7y 8, 15E#3 @10 Nivel 1,5,6,7 y 8 15E#3@10
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Trabes T2
O 00 11#8 808 18#8 00 13#8
[@D)]
o g %
TH#S8 S#8 S#8
390 30 39

Nivel 1,5y 6, 20E#3 @10 Nivel 2,3y 4, 10E#3 @10 Nivel 2,3y 4,20E#3@10

(b) Armados de trabes para un marco interior

Nivel 9y 10, 10E#4 @15

SHE o 12#8 O 11TH#8
O [ [
® & %
3#8 C#E 0000000 | 10H# S
45 45 45

Nivel 7y 8, 20E#4 @15 Nivel 7y 8, 20E#4 @15

Trabes T1
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X9 11548 13#8 ooqg 1548
| () (@
O Q “
11#8 2 1248 1PH#8
45 45 45

Nivel 5y 6, 20E#4 @10  Nivel 5y 6, 25E#4 @15 Nivel 1,2,3y 4, 25E#4 @15

(c) Armados de trabes para un marco exterior

Figuras 4.3 a, b y ¢ Armados de columnas, trabes de un marco interior y trabes de un marco
exterior respectivamente.

42 PROPIEDADES MEDIAS DE MATERIALES, CARGAS Y SECCIONES
ESTRUCTURALES

Para conocer la respuesta no-lineal del modelo estructural antes mencionado, se utilizaron valores
medios de f'¢, Ty, Wymax, Y geometria de las secciones. Enseguida se detalla cada uno de estos.

4.2.1 Propiedades mecénicas medias de los materiales

Para el edificio en estudio se consider6 una resistencia nominal a compresion del concreto de 250
kg/cm?. Meli y Mendoza (1991) proponen valores medios del esfuerzo a compresién del concreto
en funcién de su resistencia nominal. El valor medio que le corresponde es de 268 kg/cm?.

Por otro lado, Rodriguez y Botero (1994) realizaron estudios experimentales para encontrar valores
medios de fluencia del acero de refuerzo para aceros producidos en México. Este trabajo
recomienda un esfuerzo a la fluencia del acero en funcion del didmetro de la varilla ( ¢ grandes >
1/2"y ¢ pequefios < 5/16", 3/8", 1/2" ). Los valores medios recomendados para un esfuerzo
de fluencia de 4200 kg/cm? se muestran en la tabla 4.3
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Tabla 4.3. Valores medios de f,.
f'y, ¢ grande|f’y, ¢ pequefio
( kg/cm?) ( kg/cm?)
4577 4609

4.2.2 Cargas gravitacionales medias

Los valores medios de las cargas vivas maximas (W,,sc) S€ obtuvieron del trabajo de Ruiz y
Soriano (1997). Estos autores proponen valores medios de la carga viva maxima para oficinas en la
Ciudad de México. En la tabla 4.4 se muestran los valores medios recomendados para entrepiso y
azotea.

Tabla 4.4. Valores medios de Wymax.

W, max ENtrepiso | Wy,4x AZotea
( kg/cm?) ( kg/cm?)

75 70

Meli (1976) propone la siguiente expresion para encontrar el valor medio de la carga muerta:

_ cM
M = ———— (4.1)
14 2Cyn

Donde:

CM=Valor medio de la carga muerta
CM= Valor nominal de la carga muerta
C,n=Coeficiente de variacion de la carga muerta (0.3)

4.2.3 Secciones estructurales medias

Para encontrar los valores nominales de las trabes Mirza y McGregor (1979) recomiendan que se
empleen los valores que se muestran en la tabla 4.5:

Tabla 4.5. Secciones estructurales medias.

Desviacién media
respecto de la nominal (cm) | Desviacion estandar (cm)
Base +0.254 0.366
Altura -0.279 0.544
Recubrimiento
inferior +0.16 1.11
Recubrm_uento 0.3 1588
superior
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En lo que respecta a columnas, Gant (1976) recomienda una deviacion media respecto de la
nominal de +0.159 cm para las dimensiones de la base y la altura con una desviacion estandar de
0.634 cm. Para el recubrimiento este autor recomienda la siguiente relacién.

Ty =T, + 0.635 + 0.004h (4.2)
donde

1, €s el valor medio del recubrimiento

7, €S el valor nominal del recubrimiento

h es la dimensidon transversal de la columna

Aplicando los criterios antes mencionados, en la tabla 4.6 se muestran valores medios de las
secciones estructurales.

Tabla 4.6. Secciones medias.

Marco Nivel | Trabe (cm) Columna interior (cm) | Columna exterior (cm)
. 1-7 110.159 x 110.159
Interior 310 35.254 x 89.721 90.159 x 90.159 150.159 x 50.159

150.159 x 150.159 x 50.159

Exterior | 1-10 | 45.254 x 129.721 50.159 x 150.159 .
(Seccion L)

4.3 MODELADO PARA CONOCER LA RESPUESTA NO LINEAL

Para efectuar el anélisis no-lineal se model6 el edificio mediante un marco interior y uno exterior.
Estos estan unidos con barras articuladas en los extremos que solo tienen una rigidez axial grande
(ver figura 4.4). El sistema estructural tiene un periodo fundamental de vibracién de T=1.1s (usando
propiedades medias).

Marco exterior Conectores Marco interior

10 @ 4m

Figura 4.4. Modelo estructural empleado en los analisis.
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Capitulo 5

NUMERO DE FALLAS EN UN

INTERVALO DE TIEMPO:
DISTORSIONES MAXIMAS DE
ENTREPISO

En el presente capitulo (5.1) primeramente se determina la capacidad estructural de la estructura
(marco interior y exterior con propiedades medias) para distintos intervalos de tiempo (0, 50 y 150
afnos) es importante sefalar que se determina la capacidad estructural al término de cada intervalo
de tiempo, es decir, se evalia la capacidad estructural en el instante de tiempo 0, 50 y 150 afios
después de que se construy6 el edificio. El proceso que se sigue para determinar dicha capacidad
estructural en el tiempo, es aplicar analisis dinamicos “paso a paso” en el tiempo y, al final, aplicar
un analisis estatico no lineal. Como resultado de lo anterior, se obtienen las distorsiones maximas
de entrepiso que se usan para obtener los parametros o y f que intervienen en la ecuacion 2.8.

Posteriormente, se evalua la demanda sismica para el mismo modelo y para los mismos instantes de
tiempo. La demanda sismica se obtiene mediante una serie de analisis dinamicos. Esto se hace con
la finalidad de obtener los pardmetros e, f, b y g implicitos en la ecuaciéon 2.17.

Finalmente, se obtiene el nimero esperado de fallas y probabilidad de falla considerando la
variacion de la capacidad estructural y de la demanda sismica en el tiempo para una intensidad dada
y para cada instante de tiempo en estudio después de construida la estructura, usando la ecuacion
2.23.

5.1 CURVAS DE CAPACIDAD

Para evaluar la capacidad de la estructura se considero la accion de sismos consecutivos, y ademas,
la aplicacion de un analisis estatico no lineal (“Pushover”). El analisis estatico no lineal “pushover”
se refiere a la accion de empujar una estructura mediante una carga monotdnica creciente, de
manera que las deformaciones aumenten hasta llegar al colapso.

Se simularon veinte historias de intensidades como los que se muestran en la tabla 3.1; sin embargo,
solo ocho y quince historias cumplieron los requerimientos de intensidades para los intervalos
tiempo de 50 y 150 afios, respectivamente. Es decir, solo estos tuvieron una intensidad mayor que
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236 cm/seg’. Las historias restantes se consideraron que no producian dafio debido a que
presentaron intensidades pequefias. En la figura 5.1 se muestra un ejemplo de dos movimientos
sismicos consecutivos. Se hace notar que al final de las historias de movimientos sismicos, la
estructura se lleva a la falla simulando la aplicacion de una aceleracidon monotdnica creciente.

1200 A
1000
800 -
600 -
400 -
200 -

O T T T T T 1
200 ¢ 100 '200 300 400 500 600 700

Intensidad (cm/seg?)

-400 -
Tiempo (seg)

Figura 5.1. Ejemplo de dos movimientos sismicos y una aceleracion monotonica creciente.

Para evaluar la capacidad de la estructura sin considerar dafio acumulado o sea, en el instante de
tiempo de 0 afios, la estructura se sometid solamente a una aceleracién monotonica creciente (ver
figura 5.2). Se hace notar que la aceleracion monotonica creciente tiene las mismas caracteristicas
que la que se uso6 para los intervalos de tiempo de 50 y 150 afios (figura 5.1).
1200
1000
800
600
400

200

Intensidad (cm/seg?)

0
0 50 100 150 200

Tiempo (seg)

Figura 5.2. Aceleracion monotonica creciente.

En las figuras 5.3 a, b y ¢ se muestran las diferentes Curvas de Capacidad (CC) asociadas a
diferentes conjuntos de movimientos sismicos (1, 2, 3, 14....etc.) que excedieron la intensidad antes
mencionada (236 cm/seg?), para los instantes de tiempo de 0, 50 y 150 afios después de construida
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la estructura, respectivamente. En las figuras 5.3 b y ¢ se hace notar la disminucién que sufre la
resistencia y la rigidez debido al dafio originado por los sismos consecutivos aplicados antes del
“push over”, que dieron lugar a un deterioro estructural. Para efectuar los analisis dindmicos y
estaticos no lineales se utilizd en programa Drain 2d Modificado (Campos y Esteva, 1997), donde
los autores incorporan al programa un modelo de comportamiento histerético asociado al dafio
sufrido por lo elementos de concreto reforzado. El programa Drain 2D Modificado esta basado en el
modelo de Wang y Shah (1987) y modificado con base en informacion experimental (Townsend y
Hanson, 1997; Scribner y Wight, 1978; Uzumeri, 1997; Wang y Shah, 1987; Ma et al., 1976).

0.600
0.500
0.400 .
g Sin dafio
I
> 0.300
I
wn
© 0200
0.100
0.000
0.000  0.005 0.010 0.015 0.020 0.025 0.030 0.035 0.040 0.045
Distorsion maxima del tercer entrepiso
(a) Estructura sin daiio acumulado (0 arios)
0.6
0.5
—CC1
0.4 —CC2
. ——CC6
E 0.3 ——CC 14
ﬁ —CC15
8 0.2
CC17
0.1 CC 18
o CC 20
0.005  0.400 0005 0010 0015 0020 0025  0.030 Sin daflo
-0.1

Distorsion maxima del tercer entrepiso

(b) 50 arios
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0.6 —CC1
—CC2
—CC3
: —CC7
0.4 ——Ccc9
—CC11
- —CC12
% 0.3 CC14
- —CC15
T 02 —CC16
6 : cc17
CC18
0.1 cC19
CC20
aé Sin dafio
-0.005 0.000 0.005 0.010 0.015 0.020 0.025 0.030
0.1 Distorsion maxima del tercer entrepiso

(¢) 150 arios

Figura 5.3. Curvas de capacidad correspondientes a diferentes conjuntos de eventos simulados.

Se hace notar que al término de los intervalos de tiempo de 50 y 150 afios (figuras 5.3 b y ¢),
algunas curvas de capacidad presentaron fuerzas iniciales positivas. Esto se debe al efecto de los
movimientos sismicos previos a la aceleracion monoténica. Los movimientos sismicos fueron
intensos tal que, al término de estos se presentaron algunos elementos dafiados. Posteriormente, al
presentarse la aceleracion monotdnica, la estructura presenté menor resistencia (debido al deterioro
por los movimientos sismicos previos), como consecuencia la curva de capacidad en algunos casos
presentd una falla fragil. Las curvas se refieren al tercer entrepiso que es donde se presentd la
méxima deformacion, por lo que se considera el entrepiso como el critico.

5.2 OBTENCION DE LA MEDIANA DE LA CAPACIDAD ¢ Y LA DESVIACION
ESTANDAR DEL LOGARITMO NATURAL 6,,¢

En la tabla 5.1 se muestran las distorsiones maximas del tercer entrepiso correspondientes a 0, 50 y
150 afios, obtenidos a partir de cada curva de capacidad (figuras 5.3 a, b y ¢). Se hace notar que
existe mayor dispersion de estos valores conforme se incrementa el intervalo de tiempo.
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Tabla 5.1. Distorsiones mdximas del tercer entrepiso.

CONFIABILIDAD DE EDIFICIOS CONSIDERANDO LA INFLUENCIA DEL DANO ACUMULADO

CAUSADO POR SISMOS

0 afios 50 afios 150 aiios

Curva de Curva de Curva de

capacidad d ultimo capacidad d ultimo capacidad d ultimo

Sin dafio 0.025 CCl1 0.025 CCl1 0.025
CcCc2 0.026 CcCc2 0.025
CC3 0.025 CC3 0.025
CC4 0.025 CcC4 0.025
CC5 0.025 CC5 0.025
CCo 0.026 CCo6 0.026
CcCc7 0.025 CcC7 0.025
CC8 0.025 CC8 0.025
CC9 0.025 CC9 0.026
cc1o 0.025 cc1o 0.025
CC11 0.025 CCc11 0.025
cCc12 0.025 CC12 0.026
CC13 0.025 CC13 0.025
CC 14 0.025 CC 14 0.026
CC 15 0.026 CC15 0.026
CC16 0.025 CC16 0.025
cc17 0.025 CC17 0.026
CC18 0.027 CC18 0.027
CcCc19 0.025 CcC19 0.025
CC20 0.025 CC20 0.025

Al analizar los datos obtenidos en la tabla 5.1 se observo que las distorsiones maximas del tercer
entrepiso presentaron una mediana de capacidad, C, de tipo lognormal. En la tabla 5.2 se muestran
los valores de la mediana de la capacidad C y los valores de las desviaciones estandar del logaritmo
natural oy,,¢, para los instantes de tiempo en estudio.

Tabla 5.2. Medianas de la capacidad C y
desviaciones estandar del logaritmo natural o, de
las distorsiones maximas del tercer entrepiso.

Mediana de | Desviacion estandar
la capacidad || del logaritmo natural
Tiempo C OlnC
0 0.0254 0
50 0.0254 0.0203
150 0.0255 0.0215
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A continuacion se obtienen los parametros o y B que intervienen en la ecuacion 2.8 para el caso
anteriormente descrito (distorsiones maximas de entrepiso). Los parametros antes mencionados se
obtienen a partir de las medianas de la capacidad C con las distorsiones méaximas del tercer
entrepiso (tabla 5.2). En la figura 5.4 se muestran las medianas de la capacidad representadas por la

mediana de la distorsion maxima de entrepiso 6, correspondientes a diferentes intervalos de tiempo.

0.0280 ~ ¢ Mediana
0.0275

0.0270 -
& 0.0265 -
& 00260 -

0.0255 eeeueenenenrraeancnns PP .

0.0250 4 C(1)=0.0254

0.0245 ~

0.0240 . . . . . . T .

0 20 40 60 80 100 120 140 160
Tiempo (afios)

eecoce Ajuste

Figura 5.4. Mediana de la capacidad en funcion de las distorsiones maximas de entrepiso, al
término de los intervalos de tiempo de 0, 50 y 150 arios.

Se hace notar que los valores de las medianas de la capacidad C que se muestran en la figura 5.4
tienen valores muy cercanos para los distintos intervalos de tiempo en estudio por lo que se adopta
un valor constante 0=0.0254. El valor de [ para este caso particular es igual a cero.

5.3 OBTENCION DE LA MEDIANA DE LA DEMANDA D Y DE LA DESVIACION
ESTANDAR DEL LOGARITMO NATURAL o,,,,

En esta seccion se evaluia la demanda sismica en el tiempo tomando en cuenta el dafio acumulado
en la estructura. Se consideran veinte historias de eventos simulados. En la figura 5.5 se muestra un
ejemplo de dos movimientos sismicos y al final un tercer movimiento sismico que se escala para
cada andlisis.

600
400

200
0

100 00! fll 400

-200

Intensidad (cm/seg?)

. Y
-400 sin escalar w -

—~—
-600 escalado
Tiempo (seg)

Figura 5.5. Ejemplo de una serie de dos movimientos sismicos para calcular la demanda
estructural.
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Para evaluar la demanda estructural dada una intensidad en el instante de tiempo cero se usd
solamente un movimiento sismico que se fue escalando hasta que la estructura presenta falla. En el
instante de tiempo cero no se tiene acumulacion de dafio por lo que no se consideran sismos
previos, como se hace en el caso de los instantes de tiempo de 50 y 150 afos después de haber sido
construida la estructura (figura 5.5). En la figura 5.6 se muestra un ejemplo para evaluar la demanda
sismica en el tiempo cero.

600
400

200

-200

Intensidad (cm/seg?)
()

-400

-600

Tiempo (seg)

Figura 5.6. Ejemplo de un movimiento sismico para evaluar la demanda estructural en un instante
de tiempo nulo.

La estructura se excit6 mediante analisis dinamicos “paso a paso”. Se utiliz6 el programa Drain 2d
modificado por Campos y Esteva (1997). A partir de los andlisis “paso a paso” se obtuvieron las
distorsiones maximas de entrepiso. Los valores maximos de dichas distorsiones se presentaron en el
tercer nivel.

En la figura 5.7 a, b y ¢ se presentan las distorsiones maximas de entrepiso dada una intensidad
(8D) correspondientes al término de los intervalos de tiempo de 0, 50 y 150 afios, respectivamente,
después de haber construido la estructura.

#SD 1
. 0.045 _ BSD 2
2 0.040 o) ASD3
o) = XSD 4
= 0.030 ” esD6
= © B +SD 7
E & 0025 ,; -SD 8
’é £ 0.020 A SD 9

= P #SD 10

g @ 0015 - mSD 11

S 0010 o SD 12

H . SD 13

g 0005 XSD 14

a 0.000 gg }2

+

0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 .gp 7

SD 18

Sa/g SD 19

SD 20

(a) 0 arios

29



NUMERO DE FALLAS EN UN INTERVALO DE TIEMPO: DISTORSIONES MAXIMAS DE ENTREPISO

. 0.060
D
(5]
5 0.050 QK
~—
3 . 0.040 %@
] Z ||
E& 0030 :f-"
ug j: ’ : T
= Y
g 0.020 .
2 0010 '
£ .
2 T
2  0.000
0.00 0.20 0.40 0.60 0.80
Sa/g
(b) 50 arios
0.070
. 0.060
3
5 0.050 A
-
T 0.040 X‘%
g % 0.030 %
= D ‘
s E0.02 AR
EE 0.020 ) E?*
S 0.010 W
-E ’} =
3 0.000
2 0.00 0.20 0.40 0.60 0.80
Sa/g

(¢) 150 arios

¢SD 1
ESD2
SD 3
ASD 4
XSD 5
XSD 6
®SDh7
+SD 8
SD 9
+SD 10
=SD 11
SD 12
SD 13
¢SD 14
mSD 15
SD 16
SD 17
XSD 18
SD 19
XSD 20

¢SD 1
ESD 2
ASD3
+SD 4
SD5
XSD 6
XSD 7
SD 8
®SDh 9
SD 10
+SD 11
=SD 12
SD 13
SD 14
#SD 15
mSD 16
SD 17
XSD 18
XSD 19
SD 20

Figura 5.7. Distorsiones maximas del tercer entrepiso al término de los diferentes intervalos de

tiempo.

De las figura 5.7 a, b y ¢ se obtiene que, para los diferentes instantes de tiempo con distintas
intensidades, la mediana de la demanda presenta una distribucion de probabilidades de tipo

lognormal. En la figura 5.8 se muestran las medianas de la demanda D en funcién de las
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distorsiones maximas del tercer entrepiso, para los intervalos de tiempo en estudio y distintas
intensidades.

0.050 —8—1=150 afios

Q 0.045 ——1=50 afos
=] . ~
@2 =0 afios

:g ) 0.040

25 003

5 0030

- p— h

; g 0025

v 3 0.020

© 3

=3 0015

s 0.010

-8 § 0.005

2z °
g 0.000

0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.70
Sa/g

Figura 5.8. Valores de la mediana de la demanda D en funcién de las distorsiones mdximas del
tercer entrepiso, para los instantes de tiempo de 0,50 y 150 afios después de construida la
estructura.

En lo que sigue se presentan las expresiones de ajuste de las medianas de la demanda D para
nuestro caso de estudio. El ajuste se realiza de acuerdo con la ecuacion 2.17. En las figuras 5.9 a, b
y ¢ se muestra el ajuste para la mediana de la distorsion maxima de entrepiso, para los instantes de
tiempo en estudio.

Q 0.045 D(r)=0.18*Saz-98

> 0.040 s
28 0035 ¢
w
=5 0030 &
Z 2 0025 4
s 5 : .
=2 0020 o
22 0015 e
= = 0010 AN 4 ¢ 1=0 afios
S« ® .
S 8 0.005 Lo ceeee Ajuste
S = Qeocc”’
=% 0.000

g 0.00 0.20 0.40 0.60 0.80

Sa/g
(a) 0 arios
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0.050 D (t)=(0.18+0.00001*50)*Sa295+0.00004*50
2 0.045 .
.E '% 0.040 ?°
gL 0035 e
S & 0030 .
= 5 0.025 .'0
= £ 0.020 K
[} 3 o.’
S 2 0015 e
ST 0010 ot ¢ 1=50 afios
= £ 0.005 ’0 ...... Ajuste
< % 0.000
= 0.00 0.20 0.40 0.60 0.80
Sa/g
(b) 50 arios
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£5 000 .’
£ 5 0.035 °
25 0030 R
S 5 0.025 .
< g °
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*R < : ..o". .
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Figura 5.9. Ajuste de las funciones que representan la mediana de la demanda D en funcion de las
distorsiones mdximas del tercer entrepiso, para los instantes de tiempo en estudio.

En las figuras 5.9 b y ¢ se nota que para intensidades pequeiias se presentan valores de medianas de
distorsiones maximas de entrepiso grandes. Esto se debe a que considera el dafio acumulado en la
estructura (ver figura 5.5). Lo antes mencionado hace necesario hacer un ajuste de los valores de la

mediana de la demanda con la expresion p(7) = (e + f - T)y? + g - © (ver ecuacion 2.17).
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Los valores de las desviaciones estandar del logaritmo natural a;,p para el caso en estudio se
consideran constantes. Esto se debe a que en los intervalos de tiempo que se estudian se presentaron
valores de desviaciones estandar del logaritmo natural similares en el tiempo, como se indica en la
tabla 5.3.

Tabla 5.3. Desviaciones estandar del
logaritmo natural oy,p para el caso

en estudio.
Desviacion estandar
del logaritmo natural
Tiempo OinD
0 0.12
50 0.15
150 0.25

5.4 OBTENCION DEL PARAMETRO r

El parametro r corresponde a la curva de peligro sismico CPS de la forma v = k(Sa/g)~". Donde k&
y 7 son constantes que se ajustan a la forma de la CPS para la intensidad de interés. En este capitulo
se analizan resultados correspondientes a dos estados limite: a) estado limite de servicio y b) estado
limite cercano al colapso. En la figura 5.10 b se muestra el criterio para los ajustes a la CPS del
sitio en donde se ubica la estructura.

En la tabla 5.4 se muestran los valores elegidos para la medida de dafio con sus respectivos estados
limite que se estudian en el presente capitulo. Estos se obtuvieron a partir de la curva de capacidad
sin dafio acumulado (figura 5.3 a).

Tabla 5.4. Estados limite seleccionados para nuestro caso de estudio.

Estado limite de Estado limite cercano al
Medida de daiio servicio colapso
Distorsiones maximas del
tercer entrepiso 0.007 0.025

Con el valor de los estados limite seleccionados, se ingresa a las curvas de ajuste de la mediana de

la demanda D para nuestro caso de estudio con sus respectivos instantes de tiempo (0 ,50 y 150
afios después de haber construido la estructura) y se obtiene el valor de la intensidad Sa/g asociada a
dichos valores de demanda (ver figura 5.10 a y b). A partir de la intensidad obtenida, se ingresa a la
curva de peligro sismico correspondiente al periodo fundamental de la estructura (T=1s) y se
obtiene el valor de r.
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(@ b)
Figura 5.10. Ejemplo para obtener el pardmetro r.

Siguiendo el procedimiento anterior (que se muestra en la figuras 5.10 a y b) se obtienen los valores
del parametro ». Para nuestro caso de estudio resulta 7=2.5 para estado limite de servicio, y =3.7
para estado limite cercano al colapso.

5.5 OBTENCION DEL NUMERO DE FALLAS EN UN INTERVALO DE TIEMPO

En lo que sigue se calcula el numero de fallas al término de un intervalo de tiempo y la
correspondiente probabilidad de falla considerando la variacion de la capacidad y de la demanda en
el tiempo (ecuacion 2.23) para el caso de estudio (distorsiones maximas del tercer entrepiso).

Aqui se supone que las incertidumbres epistémicas asociadas tanto con la demanda , COmo con
la capacidad , son iguales a 0.2.

Los valores de o y B que representan la tendencia de la mediana de la capacidad € para las
distorsiones maximas del tercer entrepiso se obtienen a partir de la figura 5.4. Los valores e, fy b
que representan la mediana de la demanda D para el caso de estudio antes mencionado se obtienen
de las expresiones de las figuras 5.9.

A partir de los valores de a, 8, ¢, f, g, r y b (que se obtienen para cada estado limite), se calcula la
funcion hipergeométrica (implicita en la ecuacion 2.24), con lo que se obtiene una expresion de
factor de correccion para el caso en estudio, para sus respectivos estados limite, como
sigue (ver Apéndice A):
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Distorsiones maximas del tercer entrepiso

e Estado limite de servicio:

'QO (t, At) =
.,
3 b(1.00507+7.98896*10‘%)(%)‘3(05“[2) 4
T (b_r)ﬂ T T
b(i:;‘:)F(l.o0507+7.98896*10—6(t+At))(%)‘E(aw(t+At))(Z:¢g:§8)_E 5.0)
(b-1)p '

e Estado limite cercano al colapso:

‘QO (t, At) =
r
_ b(0.98835—1.83463*10—50(%) b(a+tp)
. (b-1)B . .
b(21;6)3(0.98835—1.83463*10_5(t+At))(%)_E(OH[?(t+At))(Z:ﬁ((::§tt)))_E
b-1)p >-2)

En la Tabla 5.5 se muestra el nimero de fallas esperado al término del intervalo de tiempo g
(ecuacion 2.23) y la probabilidad de falla pf (ecuacién 2.6) para el caso en estudio. Se hace notar
que los valores tanto del numero esperado de fallas 7+ como de la probabilidad de falla aumentan
conforme se va incrementando el intervalo de tiempo.

Tabla 5.5. Valores esperados del numero de fallas y probabilidad de
falla en funcion de las distorsiones mdaximas del tercer entrepiso.

Estado limite de servicio | Estado limite cercano al colapso
anos r_]F,T 7'_]F,T
(Ecuacion 2.23) o (Ecuacion 2.23) 2
0 0.0001 0.0001 0.0004 0.0004
50 0.0454 0.0444 0.1037 0.0985
150 0.1494 0.1388 0.3610 0.3030
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NUMERO DE FALLAS EN UN

INTERVALO DE TIEMPO:
DISTORSIONES MAXIMAS DE
AZOTEA

En el presente capitulo se analiza otra medida de dafio: distorsiones maximas de azotea. El
procedimiento que se sigue para obtener el niimero de fallas al término de un intervalo de tiempo y
la probabilidad de falla es el mismo que se sigui6 en el capitulo anterior. Por lo que aqui se presenta
el procedimiento de manera simplificada.

6.1 CURVAS DE CAPACIDAD

Las curvas de capacidad global CC se muestran en la figura 6.1 a, b y ¢ para los instantes de tiempo
de 0, 50 y 150 afios después de haber construido la estructura, respectivamente.

0.50
0.45
0.40
0.35
0.30
0.25
0.20
0.15
0.10
0.05
0.00

0.000  0.002 0.004 0.006 0.008 0.010 0012 0.014 0.016

Cs=V/W

Sin dafio

Distorsion maxima de azotea

(a) 0 anos

36



NUMERO DE FALLAS EN UN INTERVALO DE TIEMPO: DISTORSIONES MAXIMAS DE AZOTEA
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Figura 6.1. Curvas de capacidad al término de los diferentes intervalos de tiempo,
correspondientes a diferentes conjuntos de eventos simulados.
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6.2 OBTENCION DE LA MEDIANA DE LA CAPACIDAD C Y LA DESVIACION
ESTANDAR DEL LOGARITMO NATURAL 6,,¢

A partir de las curvas de capacidad se obtienen las distorsiones maximas de azotea. En la tabla 6.1
se muestran dichas distorsiones en los instantes de tiempo de 0, 50 y 150 afios después de

construida la estructura.

Tabla 6.1. Distorsiones mdximas de azotea.

0 afios 50 afios 150 afios

Curva de Curva de Curva de

capacidad 6 ultimo capacidad o ultimo capacidad d ultimo

Sin dafio 0.014 CcCl1 0.013 CcCl1 0.013
cc?2 0.014 CcC2 0.014
CcC3 0.014 CC3 0.014
cC4 0.014 cCc4 0.014
CC5 0.014 CC5 0.014
CCo 0.014 CCo 0.014
cc7 0.014 cC7 0.014
CCs8 0.014 CCs8 0.014
CC9 0.014 cCcH 0.015
CcC10 0.014 CcC10 0.014
cCc11 0.014 CcC11 0.013
CC12 0.014 CC12 0.014
CC 13 0.014 CC13 0.014
CC 14 0.013 CC 14 0.015
CC15 0.014 CC15 0.015
CC 16 0.014 CC16 0.013
cc17 0.014 cc17 0.014
CC18 0.015 CC18 0.015
CcCc19 0.014 CcC19 0.014
CC20 0.013 CC20 0.013

Se verifico que los valores de las distorsiones de azotea presentaron una distribucion de
probabilidades de tipo lognormal. En tabla 6.2 se presentan los valores de la mediana de la
capacidad C y de la desviacion estandar del logaritmo natural g, para los instantes de tiempo de 0,
50y 150 afios después de construida la estructura.
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Tabla 6.2. Medianas de la capacidad C y desviaciones
estandar del logaritmo natural o,c de las distorsiones de

azotea.
Mediana de la | Desviacion estandar del
Tiempo capacidad C | logaritmo natural oj,c
0 0.0140 0
50 0.0139 0.0325
150 0.0140 0.0464

En lo que sigue se obtienen los pardmetros a y B (ecuacion 2.8) en funcion de las medianas de la
capacidad C, usando como una medida de capacidad las distorsiones méaximas de azotea. En la
figura 6.2 se muestra la mediana de la capacidad € representada mediante distorsiones de azotea §.
Se hace notar que los valores de las medianas son similares en el tiempo, por lo que se toma un
valor constante de a. Para este caso B, tiene un valor de cero.

0.0150 -+
0.0148 -+
0.0146 -
0.0144 -+
& 00142
((l‘l) 0.0T4(0) @ecceeeosoeessescsncesacsssesssasssssssscsssasssssasssssscssssssssssssans P
0.0138 -
0.0136 -
0.0134 -
0.0132 4
0.0130 . . T . T . T )
0 20 40 60 80 100 120 140 160

¢ Mediana

C(1)=0.014

Tiempo (afios)

Figura 6.2. Mediana de la capacidad C en funcion distorsién maxima de azotea al término de los
intervalos de tiempo de 0, 50 y 150 arios.

6.3 OBTENCION DE LA MEDIANA DE LA DEMANDA D Y LA DESVIACION
ESTANDAR DEL LOGARITMO NATURAL oy,

Como se menciond en el capitulo anterior, para conocer la demanda sismica en el tiempo, se
efectuaron analisis dindmicos “paso a paso”. Se sometié a la estructura a diferentes conjuntos de
movimientos sismicos consecutivos (obtenidos a partir de historias de sismos simulados y con
intensidades también simuladas) y al final otro movimiento sismico simulado que se fue escalando
hasta que la estructura llegara a la falla. En las figuras 6.3 a, b y ¢ se muestran las distorsiones
maximas de azotea SD demandadas, correspondientes a los instantes de tiempo de 0, 50 y 150 afios
después de haber sido construida la estructura.
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Figura 6.3. Distorsiones mdximas de azotea para los diferentes instantes de tiempo.

Las distorsiones maximas de azotea dada una intensidad (figura 6.3 a, b y c) presentan una
distribucion de probabilidades de tipo lognormal. En la figura 6.4 se presenta la mediana de la

demanda D en funcién de las distorsiones maximas de azotea para los instantes de tiempo de 0, 50
y 150 afios, respectivamente, después de construida la estructura.
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“g 0.025 =0 afios
SQ 0020

E <
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< ° 0010
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0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60 0.70
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Figura 6.4. Valores de la mediana de la demanda D en funcion de las distorsiones mdximas de
azotea, para instantes de tiempo de 0,50 y 150 afios después de construida la estructura.
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A continuacién se realiza el ajuste de las medianas de la demanda D para el caso en estudio
(distorsiones maximas de azotea). Las medianas se ajustan de acuerdo con la ecuacion 2.17. En las
figuras 6.5 a, b y ¢ se muestran los ajustes de las medianas de la demanda en funciéon de las
distorsiones de azotea para los instantes de tiempo de 0, 50 y 150 afios después de construida la
estructura.
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Figura 6.5. Ajuste de las funciones que representan la mediana de la demanda D, en funcion de las
distorsiones mdximas de azotea, para los instantes de tiempo en estudio.

La acumulacion de dafio debida a los movimientos sismicos previos provoco que las medianas de la
demanda de las distorsiones maximas de azotea al término de los intervalos de 50 y 150 afios,
presentaran medianas con valores altos para intensidades pequefias, por lo que se adopto la

siguiente forma para representar las curvas: p () = (e + f - 7)y? + g - T (ver ecuacion 2.17).

Cada instante de tiempo en estudio presentd valores de las desviaciones estandar del logaritmo
natural oy, similares en el tiempo, por lo que se tomd un valor constante. En la tabla 6.3 se
muestran los valores de desviacion estandar del logaritmo natural gy, para el caso en estudio.

Tabla 6.3. Desviaciones estandar del
logaritmo natural oy,p.

Desviacion estandar

del logaritmo natural
Tiempo OinD
0 0.1
50 0.15
150 0.25
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6.4 OBTENCION DEL NUMERO DE FALLAS EN UN INTERVALO DE TIEMPO

En lo que sigue se obtiene en numero de fallas al término de un intervalo de tiempo y la
probabilidad de falla de acuerdo con la ecuacion 2.23, para el caso de distorsiones maximas de
azotea.

Se analizan resultados correspondientes a dos estados limite: a) estado limite de servicio y estado
limite cercano al colapso. Los valores que se adoptan sobre los estados limite para la medida de
dafio que se estudia, se proponen a partir de la curva de capacidad sin dafio (figura 6.1 a). Dichos
valores se presentan en la tabla 6.4.

Tabla 6.4. Estados limite para el caso en estudio.

Estado limite Estado limite
Medida de daiio de servicio cercano al colapso
Distorsiones maximas
de azotea 0.005 0.014

Los valores de 0.005 y 0.014 corresponden a la distorsion de fluencia y distorsion a la falla de
azotea, respectivamente.

El parametro » que representa la forma de la curva de peligro sismico se obtiene como se describio
en capitulo anterior. Para nuestro caso: r=2.5 para estado limite de servicio, y r=3.7 para estado
limite cercano al colapso.

Con los valores de los parametros a, 6, €, f, g, r y b para cada estado limite, se resuelve la funcién
hipergeométrica (ver apéndice A). Como resultado se obtienen las siguientes expresiones del factor
de correccion £, (t, At):

Distorsiones maximas de azotea

e FEstado limite de servicio:

b(1.00847+1.51332%10" 5t)((e+ft) ) “B(a+th)
- (b-1)B
(‘::;[j)b(l 00847+1.51332+10~ 5(t+At))(%) b(a+ﬁ(t+At))(%)_E 6.
(b-1)B '
e FEstado limite cercano al colapso:
_b(098195 3.22402%10" St)((‘}sz)ﬁ) b(a+tp)
(b-7m)pB
(“”ﬁ)b(o 98195-3.22402+10~ 5(t+At))(%) b(a+ﬂ(t+At))(ZI¢((::§g)
(b-7)B (62)

44



NUMERO DE FALLAS EN UN INTERVALO DE TIEMPO: DISTORSIONES MAXIMAS DE AZOTEA

En la Tabla 6.5 se muestra el nimero de fallas esperado 7] r al término de cada intervalo de tiempo
(ecuacion 2.23) y la probabilidad de falla pf'(ecuacion 2.6) para el caso en estudio.

Tabla 6.5. Valores esperados del nimero de fallas y probabilidad
de falla en funcion de las distorsiones mdximas de azotea.

Estado limite cercano al
Estado limite de servicio colapso
afios Mrr f N
(Ecuacion 2.23) (Ecuacion 2.23)
0 0.0001 0.0001 0.0004 0.0004
50 0.0454 0.0444 0.1024 0.0973
150 0.1474 0.1371 0.3600 0.3023

Los valores del numero esperado de falla y probabilidad de falla que muestra la tabla 6.5 se
incrementan conforme aumenta el tiempo, asi mismo se hace notar que los valores del nimero
esperado de falla y probabilidad de falla son mayores en el estado limite cercano al colapso.

Si se compara el numero esperado de fallas y probabilidad de falla entre los dos casos antes
estudiados (distorsiones maximas del tercer entrepiso y distorsiones maximas de azotea). Se
observa que existe una probabilidad ligeramente mayor de que la estructura falle si se usa como
medida de dafio las distorsiones maximas de entrepiso que es la medida comunmente aceptada para
evaluar el dafio en edificios como los que se analizan en esta tesis.
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Capitulo 7

COMPARACION CON EL

CRITERIO QUE NO
CONSIDERA LA VARIACION
EN EL TIEMPO DE LA
DEMANDA SISMICA DADA
UNA INTENSIDAD

En el presente capitulo se comparan los resultados obtenidos con la expresion propuesta (que
considera la variacién en el tiempo de la capacidad y de la demanda sismica para una intensidad
dada, ecuacion 2.23) con los de la expresién que sélo considera la variacion en el tiempo de la
capacidad estructural (ecuacion 2.13). Se analizan resultados para los dos casos: distorsiones
maximas del tercer entrepiso y distorsiones maximas de azotea.

7.1 DISTORSIONES MAXIMAS DE ENTREPISO

Para obtener el nimero de fallas esperado usando la ecuacién 2.13 es conveniente observar que el
parametro a (implicito en la ecuacion 2.14) es igual al pardmetro e (implicito en la ecuacién 2.22).
Los demas parametros son los mismos para las dos ecuaciones (2.13 y 2.23).

. . .. No(tAt
En las figuras 7.1 a y b se presentan las relaciones entre los factores de correccion Q"((Mt))

distorsiones méximas del tercer entrepiso correspondientes a los estados limite de servicio y
cercano al colapso, respectivamente.

para las
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La figura 7.1 muestra la influencia en los resultados por considerar la variacion de la demanda dada
una intensidad sismica en el tiempo. Dicha contribucion no es significativa en los primero afos,
posteriormente, con el paso del tiempo, se hace notar dicha influencia.

En la tabla 7.1 se presenta el nimero de fallas de la estructura en el tiempo (7jrr) considerando
solamente la variacion de la capacidad estructural (Torres, 2006, ecuacién 2.13), asi como el
nimero de fallas en el tiempo (777 7) considerando la variacion de la capacidad y de la demanda
sismica en el tiempo para una intensidad dada (ecuacion 2.23).

Tabla 7.1. Valores esperados del nimero de fallas en cierto instante de
tiempo en funcion de las distorsiones maximas del tercer entrepiso.

Estado limite de servicio

afios Mrr pf Mrr pf
(Ecuacion 2.13) (Ecuacion 2.23)

0 0.0001 0.0001 0.0001 0.0001
50 0.0441 0.0431 0.0454 0.0444
150 0.1363 0.1274 0.1494 0.1388

Estado limite cercano al colapso
afios ’7_F,,T Pf ﬁlF,,T Pf
(Ecuacion 2.13) (Ecuacion 2.23)

0 0.0004 0.0004 0.0004 0.0004
50 0.1016 0.0966 0.1037 0.0985
150 0.3224 0.2756 0.3610 0.3030
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Se hace notar que los resultados del nimero esperado de fallas 77 - que muestra la tabla 7.1 para el
caso de las distorsiones maximas del tercer entrepiso (con sus respectivos estados limite) siguen la

. . . . .. 0o(tAt)
misma tendencia que presentaron sus correspondientes relaciones de factores de correccion 240"

7.2 DISTORSIONES MAXIMAS DE AZOTEA

El segundo caso en estudio corresponde a las distorsiones maximas en la azotea. En las figuras 7.2 a

-, -, 2o(tAt . .
y b se muestra la relaciéon de los factores de correccion .QO((tAt)) para el caso de las distorsiones

maximas de azotea para el estado limite servicio y para el cercano al colapso, respectivamente.

2 2
1.8 1.8
1.6 1.6
g‘ 1.4 3 1.4
S 12 £ 1.2
G 1 P P EFTTRTT L LAl bl E: ] e oo o cmme cnme NUUPPYSTTTILLL A
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< 06 206
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0

. .z ..o (tAt . . -
Figura 7.2. Relacion de factores de correccion #ﬂ) para distorsiones maximas de azotea.

a(

Las figuras 7.2 a y b muestran un comportamiento similar al correspondiente a distorsiones
méximas del tercer entrepiso. Se hace notar la contribucion de la demanda sismica en el tiempo de
aproximadamente un 10% mayor en el instante de 150 afios después de construida la estructura,
para los dos estados limite.

En la tabla 7.2 se compara el numero esperado de fallas 7+ y la probabilidad de falla pf obtenidos
con la ecuacién que considera solo la variacion de la capacidad estructural en el tiempo (ecuacion
2.13) con la ecuacion propuesta en la presente tesis que considera la variacion de la capacidad
estructural y de la demanda sismica para una intensidad dada en el tiempo (ecuacion 2.23).
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Tabla 7.2. Valores esperados del nimero de fallas en cierto instante de tiempo
en funcion de las distorsiones maximas de azotea.

Estado limite de servicio

afios Mrr pf NMrr pf
(Ecuacién 2.13) (Ecuacion 2.23)

0 0.0001 0.0001 0.0001 0.0001
50 0.0441 0.0431 0.0454 0.0444
150 0.1327 0.1243 0.1474 0.1371

Estado limite cercano al colapso
afos 77_F,.T Pf 77_F,.T pf
(Ecuacion 2.13) (Ecuacion 2.23)

0 0.0004 0.0004 0.0004 0.0004
50 0.1019 0.0969 0.1024 0.0973
150 0.3206 0.2743 0.3600 0.3023

Los resultados del nimero esperado de falla 77 7 y probabilidad de falla pf que muestra la tabla 7.2
indica que los valores obtenidos a partir de la ecuacion 2.23 (caso de estudio) son mayores que los
resultados obtenidos a partir de la ecuacién 2.13, esto se debe obviamente a la contribucion de la
demanda sismica en el tiempo.

Comparando los resultados correspondientes al nimero esperado de fallas y probabilidad de falla
obtenidos en la tabla 7.1 con los resultados obtenidos en la tabla 7.2 se observa que los resultados
de la tabla 7.1 son mayores.
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COMENTARIOS FINALES

Se propuso una expresion para evaluar la confiabilidad considerando la variacion de la capacidad y
de la demanda sismica dada una intensidad en el tiempo. La expresion lleva implicita una funcién
hipergeométrica, por lo que fue necesario buscar una solucién practica para poder determinar con
facilidad los resultados de dicha funcién. La expresion desarrollada es aplicable a cualquier
estructura y diferentes estados limite. En particular se observa que el pardmetro g implicito en la
solucién de la funcion hipergeométrica F (e, 8, v, z) se debe redondear a un ndmero entero, esta es
una consideracion que se toma para poder obtener una solucién general a dicha funcidn. El realizar
el redondeo del parametro antes mencionado no afecta el resultado de la funcién hipergeométrica.

Como un ejemplo se obtiene el numero esperado de fallas 7z y probabilidad de falla pf
correspondiente a dos medidas de dafio (distorsiones maximas de entrepiso y distorsiones maximas
de azotea). El ejemplo corresponde a un edificio de concreto reforzado que se supuso localizado
cerca a la Secretaria de Comunicaciones y Transportes. Los resultados se compararon con la
metodologia propuesta por Torres (2006).

La contribucion de la demanda sismica dada una intensidad en el tiempo se hizo notar al evaluar la
confiabilidad estructural. Es importante tomar en cuenta dicho efecto ya que afecta la probabilidad
de que la estructura falle. Ademas, de que esto reproduce mas fielmente la realidad.

Cuando no se considera la variacion de la demanda sismica dada una intensidad (Torres et al.,
2006) los valores de 77 y pf son menores en comparacion con el caso que se presenta en la
presente tesis que si considera la variacion de la demanda sismica dada una intensidad en el tiempo,
dichos valores varian hasta un 10% aproximadamente cuando se evalUa la confiabilidad estructural
en el instante de tiempo de 150 afios después de construida la estructura.
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Apéndice A

FUNCION
HIPERGEOMETRICA

Las funciones especiales han apoyado en gran escala el desarrollo de las matematicas aplicadas.
Entre ellas se tienen: la funcion hipergeométrica de Gauss, la funcion hipergeométrica generalizada,
la funcion hipergeométrica de Wright, las funciones de Appell, la funciéon G, la funcion H y las
funciones de Humbert (Rainville, 1961; Ritger, 1968).

Las funciones especiales han tenido un gran desarrollo en las ultimas décadas dado que son muchos
los fenémenos que se pueden estudiar mediante el uso de las mismas, por ejemplo, procesos
estocasticos, investigacion de operaciones, teoria cudntica, ecuaciones funcionales, vibracion de
placas, conduccion del calor, elasticidad y radiacion.

La funcion hipergeométrica fue estudiada por primera vez por Gauss en 1812, donde dedujo la
ecuacion que a continuacion se presenta:

2

Z(1—Z)C;ZV2V+[y—(a+[3+1)z]c;—vzv—aﬁw=0 (A1)

Donde a, b y ¢ son constantes, la ecuacion Al tiene singularidades regulares en x = 0y x = 1. El
método de Frobenius (Rigter, 1968) puede aplicarse para obtener soluciones cercanas a estos
puntos. Cerca de x = 0 se supone una solucion de la forma:

w= Z a,z" (A2)
n=0

Sustituyendo la ecuacion A2 en la ecuacion Al y haciendo las derivadas correspondientes, se tiene:
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APENDICE A: FUNCION HIPERGEOMETRICA

z n(n—Da,z" 1 - Z n(n— Da,z"™ + z nya,z" ! — z n(a+ B+ Da,z"
n=0

— Z afa,z" =0 (43)
Agrupando términos, se obtlene
Zn(y+n—1)an”1+2n +n(a + B) + apla,z™ = (A4)
n=0

Simplificando la ecuacion A4 obtenemos:

Conn=20

Z ny +n—1a,z" 1 - Z(a +n)(B+n)az" =0 (45)
n=0 n=0

Conn=1

Z nly +n—1Da,z" 1 - Z(a +n—1D(F+n—Da,_1z"1 =0 (46)
n=1 n=1

Con base en las ecuaciones A5 y AQ6 se determina a,,

_(@+n-1)(P+n-1)
n ny+n-—1)

Apq n=123,.. (A7)

Donde y # 0,—1,—2, .... Con esta consideracion se puede resolver la relacion de recurrencia como:

_a(@+ ) (@+n—-DBB+n)--(+n—-1)

ap = A8
: Yy + 1)y +n—Dn! o (48

La solucion particular de la ecuacion A7 se toma como:

ap =1 (49)

Para dar solucion a la parte complementaria de la ecuacion A7, se recurre a la funcién gamma I"(x),
ya que tiene la siguiente propiedad:

I'(x+1) =xI'(x) (A10)

Por lo tanto:

rNa+n)=((@+n—Dr(a+n-1)

(a+n—1D(a+n—-2)'(a+n—-2)
=(@a+n—1D(a@+n—-2I'(a+n—-2)(a+ 1)) (a) (A11)

Con base en la propiedad descrita en la ecuacion A10, y adicionando la ecuacion AS8. La ecuacion
A7 es como sigue:
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B Fra+n)r(B+n)ry) 1
T TT@rBry +n

(A12)

Finalmente se obtiene una solucion a la ecuacion Al. Usualmente se le llama de serie 6 funcidon
hipergeométrica.

[ee)

_ F'la+n)F(B+n)l(y)z"
W@ =14 ) T Er e “13)

Con frecuencia la serie 6 funcion hipergeométrica se denota como:
¢ I'la+n)F(B+n)r(y)z"
F(a,B,v,z) =1+ Z — Al4
@ fy.2) . T@Irey+n o
n=

A continuacién se desarrolla la ecuacion Al13 para n=1,2 y 3. Con base en este desarrollo se
obtuvieron las funciones hipergeométricas que se presentan en esta tesis.

af ala+ DB +1) , 4 ale+1D)(a+2)BB+1)(B +2) 3
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Apéndice B

D ESARROLLO DE LA

INTEGRAL PARA ENCONTRAR

EL NUMERO DE FALLAS
CONSIDERANDO LA

VARIACION EN EL TIEMPO DE
LA CAPACIDAD ESTRUCTURAL
Y DE LA DEMANDA SISMICA

PARA UNA INTENSIDAD DADA

Partiendo de la ecuacion 2.7 y 2.22:
r2

t+At
_ -r
fr,r(t, 4t) = ft k(yep) exp [M (Uzznmyar + Ofnepe + Olppe + Ugcn)] dt

v )f
a T

yC'D|T=<e+f-r

Sustituyendo la ecuacion B2 en B1 se tiene:

1

~ t+At CZ-I-ﬁ'-‘L') ) ,),.2 ) ) ) )

Nrr(t At) = f k( et [T ) exp 2b(0)2 (Ginplys, T Oincir + ipjr + i) | AT
. .

Agrupando términos, de tal manera que la integral quede al final

= r 2 2 2 2 rrat a"‘.B"T)%
Np,r(t, At) = exp W(GI"DD’C: + Ofncie + 9pe + ice) ft k( Iy ) dt

Resolviendo la integral de la ecuacion B4, queda:

(B1)

(B2)

(B3)

(B4)
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S PARA ENCONTRAR EL NUMERO DE FALLAS CONSIDERANDO LA VARIACION EN EL TIEMPO DE LA CAPACIDAD
ESTRUCTURAL Y DE LA DEMANDA SISMICA PARA UNA INTENSIDAD DADA

Mrr(t, At) =
r? 2 2 2
exp [Zb(t)z (O-lnD|th + GlnC|t + 0UD|t +
r . t+At
B'(e+ft)\" b NPT~ . r r f(a+B 1)
0_2 )] K b(_ﬂHeB,) (a+B1)( e+ﬁ_) bHypergeometrchFl[l—E,——2—5 Fa—ch’ ] (BS)
uele (b-1)p’

Evaluando el limite superior e inferior de la ecuacion BS5, se tiene:
Mrr(t, At) =

r? 2 2 2
exp [Zb(t)z (Uan|y€_t + Oincie T Oupe

r r r f(a+B't)

) (e+fD)B attp’y
0_2 ] b(Hypergeometr1c2F1[1—5,—3,2—5, fa—eB'])(—fa+eﬁ') (a+tB )(e+ft
ucte) (b-m)B’
_r
’ b
b(Hypergeometr1c2F1[1——,——z—ff (a;f (:;At))])(ﬁ (f;(ffe?t))) (a+ﬁ’(t+At))(i:l;((tTAAtt))) (B6)
(b-1)p’
1
. a+B"1t)\b . . .
Extrayendo la expresion otfr de la ecuacion B6, se obtiene lo que sigue:
ﬁF,T(trAt) =
r? 2 2 2
exp [Zb(t)z (O-lnD|th + Oincie + oupe
T
r ; r v T flatBO\((e+fO)B) P ,
0_2 )] f ((x+tﬁ ')_3 3 b(HypergeometrchFl[ 2 b Fa—cB’ ])(—fa+eﬁ") (a+tB) N
ucit et+ft (b—r),B
BI f(a+B (t+A0))]\ (B (e+f( A))_% B( )_I
a+tf\b . r r r fla+p (t+At (e+f(t+At , a+ B (t+At b
b(e+ft) (HypergeometrchFl[l—E 52 Fa—ef ])( —Faref ) (a+pB (t+At))(m) (37)
(b—7)p’
Si definimos:
‘QO(ti At) =
.
r fla+f D]\ ((e+fDB\ P ,
3 (HypergeometncZFl[l————2—3, Fa—ep )(W) (a+tB)
(b-1)p’
5 Flat B rA0)]\ (B (etfE+a0)\ B (t+A0) 7B
a+tBf"\b . r r. rfla+B (t+At (e+f(t+At , a+B (t+A\ b
b(e+ft) (HypergeometrchFl[l—E 52 Fa—ef ])( —Faref ) (a+B (t+At))( e+f(t+At)) (Bg)
(b—7)p’
Entonces la ecuacion B7 resulta:
Mrr(t, 4t) =
-r r? 2 2 2 2
k(Ye pe)  exp [_Zb(t)z (Uznmth + Gjncie + 00pje + chn)] 2y(t, At) (B9)
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