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1. INTRODUCCION

Como es sabido, las normas para disefio sismico de estructuras de tipo urbano se expresan
generalmente en términos de espectros para disefio sismico, factores de carga y factores
reductivos de resistencia. Los primeros corresponden al temblor de disefio, normalmente
asociado a un periodo de recurrencia preestablecido, y suelen presentarse para valores
pequefios de amortiguamiento, tipicos de los que caracterizan las respuestas de las estructuras

citadas ante temblores de intensidades pequefias.

Los factores de comportamiento sismico se emplean para obtener funciones reductoras de la
respuesta, que se aplican a los espectros para disefio sismico, a fin de tomar en cuenta la

capacidad de disipacion de energia de las estructuras mediante comportamiento no lineal.

Los factores de carga y los reductivos de resistencia se agrupan bajo la denominacion general

de factores de seguridad, y tienen por objeto, cubrir incertidumbres asociadas con cargas y



resistencias, asi como con los modelos y algoritmos para el calculo de las respuestas, ademas,

conduce a niveles de seguridad mayores ante los modos de falla fragiles que ante las ductiles.

El objetivo final es lograr que las estructuras disefiadas y construidas segun las normas en
cuestion posean niveles adecuados de confiabilidad ante el temblor de disefio y, en

consecuencia, ante las condiciones probables mas desfavorables.

En algunos estudios previos (realizados por Esteva y Ruiz en 1989; Esteva et al. 1995; Diaz y
Esteva 1996, Esteva et al. 1996; Esteva et al. 1997) se han desarrollado criterios y algoritmos
para estimar la confiabilidad en edificios de varios niveles, estructurados por medio de marcos
regulares, que se someten a sismos de intensidades dadas y caracteristicas detalladas inciertas.
Los conceptos desarrollados se han aplicado a varios casos, para los que se han obtenido
confiabilidades ante intensidades dadas y tasas esperadas de falla, ante las historias sismicas
que pueden esperarse para condiciones de peligro sismico definidas por las tasas medias

anuales de excedencia de diversas intensidades.

Basandose en estos estudios se observa que las confiabilidades que resultan de aplicar normas
con los formatos convencionales en la practica moderna del disefio sismico son muy sensibles
a algunas variables que describen en forma global las propiedades mecanicas de las estructuras
en cuestion. Entre estas variables destacan el numero de entrepisos (o0 modos potenciales de
falla), las relaciones medias entre rigideces de vigas y columnas, y las formas de variacion de

resistencias y rigideces de entrepiso en la altura del edificio.

En este trabajo se calcula la confiabilidad de sistemas estructurales, considerando la
resistencia sismica de los sistemas en términos del factor de escala por el que debe
multiplicarse un acelerograma sismico de una intensidad especificada (considerada esta como

la aceleracion espectral maxima) para conducir a la falla incipiente del sistema.

Se propone ademas, un modelo para el calculo de la confiabilidad basado en conceptos que

relacionan las capacidades y demandas de los sistemas estructurales estudiados.



2. CONCEPTOS BASICOS SOBRE CONFIABILIDAD
ESTRUCTURAL

Si todas las variables que intervienen en el disefio fueran deterministas, es decir, si su valor
pudiera predecirse con absoluta precision para lograr la seguridad deseada de la estructura,
bastaria s6lo disefiarla para que su resistencia ante todos los posibles estados limite de falla
fuera ligeramente superior que la acciéon correspondiente. En la realidad existen
incertidumbres en todo el proceso de disefio que hacen que no puedan fijarse con precision, en
la etapa de proyecto, el valor de las variables que intervienen en la respuesta estructural. Solo
en términos probabilistas puede predecirse cudl sera la carga viva maxima que actuara sobre
una losa de entrepiso destinado a oficinas durante la vida 1til de éste, y cual sera la resistencia
que tendra el concreto en el momento en que actie dicha carga viva. Estrictamente, no pueden
tampoco fijarse cotas superiores a los valores de la mayoria de las acciones y, para las
variables que intervienen en la resistenci, no puede fijarse una cota inferior. Esto muestra
que, por muy alto que se suponga en el disefio el valor de una accion, o por muy bajo que se

suponga el de una resistencia, siempre habra una probabilidad finita, aunque muy pequefia, de



que ese valor sea excedido del lado mas desfavorable. Lo anterior lleva a contradecir la
opinién comun de que las estructuras deben disefiarse para que no fallen. Por muy conservador
que sea el disefio, siempre habra una probabilidad mayor que cero de que la accién maxima
que se vaya a presentar exceda a la resistencia para algin estado limite de falla. El disefio debe
procurar que esta probabilidad sea muy pequefia dentro de los limites que permite la

economia.
El tratamiento de los problemas mencionados, referidos a la seguridad en condiciones de

incertidumbre se denomina Confiabilidad Estructural y requiere necesariamente el empleo de

la teoria de probabilidades.

2.1 TEORIA DE PROBABILIDADES

Una variable aleatoria es aquella cuyo valor no puede ser fijado con precision. La probabilidad
de que una variable tome diferentes valores se describe por una funcién de distribucion de
probabilidades Fy(x), como la que se muestra en la figura 2.1. Si la variable es continua, la

funcion es tal que la probabilidad de que la variable se encuentre en un intervalo diferencial

dx, alrededor de cierto valor xg vale:
Plx, —%< X <x, +% = fy(xy)dx

donde fx(x) se le denomina funcién de densidad de probabilidades.

De acuerdo con lo anterior, la probabilidad de que x tome un valor menor o igual que cierta

cantidad x,, resulta;

PLX <x, J=[7 £y (w)du = Fy (x,,) @.1)

La probabilidad de que X resulte mayor que cierto valor xy vale:



Plx >x]= I_’:’ fr@du=1-F,(x,) (2.2)

que corresponde al area sombreada a; de la figura 2.2.
Las caracteristicas mas importantes de la funcion de distribucién de probabilidades se definen
por la posicién del centroide y por el momento de inercia del area bajo la curva descrita por

dicha funcién.

La media, o esperanza matematica de la variable se define como:

m, = I_’_’ xf (x)dx (2.3)

y representa la posicién del centroide del area bajo la curva. Si la variable es discreta, la

integral se sustituye por una sumatoria.

La variancia, o segundo momento del area bajo la curva, queda definida por:
g =[ (x=-m)! [ (x)dx (2.4)

Se llama desviacion estandar a la raiz cuadrada de la variancia y coeficiente de variacion a la

relacion:
c.=% (2.5)
mx

La variancia, desviacion estindar y coeficiente de variacion miden de distinta manera el grado
de dispersion de la variable aleatoria. Si la desviacion estandar es pequefia en comparacién con
la media, la probabilidad de que la variable tome un valor muy alejado de su media tiende

rapidamente a valores despreciables. Por el contrario, cuando la desviacién estandar es grande



en comparacion con la media, la probabilidad de que la variable adquiera valores alejados de

la media es alta.

La probabilidad de que cierto valor de la variable sea excedido en un evento particular, puede
expresarse en general en funcién del niumero de desviaciones estandar que dicho valor dista de
la media; sin embargo, este niimero varia de una a otra funcién de densidad de probabilidades.
Existen diversas funciones teéricas de distribuciones de probabilidades que son representativas
de fendmenos que tienen distintas caracteristicas. La funciéon que se emplea con mas
frecuencia para representar el comportamiento de una variable aleatoria es la llamada
distribucién normal; sin embargo, un gran nimero de variables relacionadas con el problema
de seguridad estructural tienen peculiaridades que no pueden ser representadas por una

distribucion normal.

Las variables que no pueden tomar valores negativos, como las relacionadas con la resistencia,
dan lugar, cuando su dispersion es grande, a distribuciones fuertemente asimétricas que se
alejan de la normal y que pueden representarse generalmente por una distribucion logaritmico-
normal, que es tal que el logaritmo de la variable tiene distribucién normal. Variables que
representan el maximo (o el minimo) entre un grupo de resultados, como muchas de las que se
relacionan con las cargas, tienen distribuciones que se apegan con frecuencia a las de la

familia de las llamadas extremas, algunas de ellas se muestran en la figura 2.3.

De las funciones de distribucion antes mencionadas, se describen de forma mas detallada la

funcién Normal y la Logaritmico Normal, ya que se son las que se utilizan en este trabajo.

2.1.1 Distribucion Normal

También llamada Distribucion Gaussiana, tiene una funcion de densidad de probabilidad

(PDF) dada por la ecuacion:

2
£ (x) = ! exp—l[""/‘] @< x< oo (2.6)



Donde i y 0 son la media y desviacion estandar respectivamente de la variable analizada. Una

notacion corta para esta distribucién que se adoptada en la literatura es N(u, 0).

Una distribucion Gaussiana con pardmetros de media u=0 y desviacién estandar o=1, es
conocida como Distribucién Normal Estdndar, y se denota apropiadamente por N(0, 1). Esta

funcion de densidad de probabilidad se define por medio de la siguiente ecuacion:
1 -(J4ys?
f(s) =—==exp 72 -~ 5@ (2.7
s 5. 1Y

En la figura 2.4, se muestran tres funciones de distribucion con propiedades N(0, 1), se
observa que la probabilidad total varia dentro de un nimero especificado de desviaciones
estandar de la media. Una caracteristica tipica de este tipo de distribucion es la simetria que

guarda alrededor del eje cero.

Se usa ®(s) como notacion para designar la funcién de distribucion acumulada de la variable

normal estandar S, esto es, P(s)=Fs(s).

Dado que la funcion de densidad de probabilidad normal no puede ser integrada
explicitamente, la probabilidad asociada con dicha distribucion se obtiene de tablas especiales

(u=0y 0=1) o de funciones aproximadas.

Dada una variable X, con distribucion N(g, o), la probabilidad de que (a < X < b) esta dada

por:

x_/‘] dx (2.8)

1 b 1
Pla<X<b)= exp|——
( ) 027{L p[ 2[ g

Esta probabilidad puede ser obtenida evaluando la integral mediante el cambio de variable:



s=X"4 (2.9)
g
dx=0-ds
sustituyendo en la ecuacidén 2.8:
Pla<x <by=— (" Ul g comy-d@) (@10

«,2” (a-m) o

la integral anterior se conoce como el drea bajo la curva de la funcién de distribucién normal

a— x4
4

estandar entre ( ] y [b 4 ] , entonces la probabilidad puede calcularse como:
g

P(a<XSb)=¢[b—_i‘]—¢["“”‘] (2.11)
o g
que permite el uso de las tablas de valores de probabilidad ®(s) mencionadas anteriormente.

2.1.2 Distribucién Logaritmico Normal (log-normal)

Una variable aleatoria X tiene una distribucion de probabilidad logaritmico normal (o

simplemente log-normal) si el In(X) (logaritmo natural de X) tiene una distribucién normal.

En este caso, la funcién de probabilidades de X esta definida por:

€X

_ 1
L 0=y

2
p —%[h‘xf_ "] } 0<x<e (2.12)

donde A=E(InX) y ¢= \/variln X) son, respectivamente, la media y desviacion estandar del

In(X), y representan los parametros de la distribucion.



La ecuacidn 2.12 se ilustra en la figura 2.5 para varios valores de ¢, se observa un sesgo en las

curvas en el plano positivo, caracteristico de este tipo de distribucion.

Existe relacion directa de esta distribucion log-normal con la distribucién normal, que requiere

de una transformacion logaritmica, mediante el proceso que se describe a continuacion.

La probabilidad de que una variable aleatoria X tome valores en un intervalo (a,b}, se calcula

como:

P(a< X <b) =J‘:xf\1/2_}exp[—%[lnx£ "] }dx (2.13)

mediante un cambio de variable

_Inx-A

s (2.14)
s
entonces dx=x-¢-ds
la probabilidad queda definida por:
nb- -(V)s? — -
P(a< X $b)=—— I('“)"e GO L] BN L) BT
[2 gllwa-a)¢ e Ya

que permite el calculo de la probabilidad como una funcién del tipo normal estandar.

En vista de la facilidad en el calculo de probabilidades con distribuciéon log-normal al
transformarlas a distribuciones normales, aunado con valores siempre positivos de las
variables aleatorias, la distribucion log-normal puede ser usada en aplicaciones donde los

valores son conocidos por ser estrictamente positivos.
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2.2 CONFIABILIDAD ESTRUCTURAL

Se entiende por confiabilidad de una estructura, a la probabilidad de que ésta no sufra falla
alguna, es decir, que la estructura no sobrepase un estado limite preestablecido bajo

solicitaciones externas.

Los problemas de confiabilidad en sistemas ingenieriles pueden ser tratados esencialmente
como problemas de demandas contra capacidades. Con relacion a la seguridad de una
estructura, se debe garantizar que su resistencia sea suficiente para soportar la carga maxima

que pueda ser aplicada en el transcurso de su vida 1til.

Tradicionalmente, la confiabilidad en sistemas estructurales se logra através del uso de
factores o margenes de seguridad y, adoptando suposiciones conservadoras en el proceso de

disefio.

Las incertidumbres permiten modelar como variables aleatorias : 1a capacidad disponible y la
demanda requerida. En estos términos, la confiabilidad de un sistema sera una medida mas
real en términos de probabilidades. Para este propdsito, se definen las siguientes variables
aleatorias:

X = Capacidad.

Y = Demanda.
Se tiene entonces que el objetivo del analisis de confiabilidad es asegurar que el evento (X>Y)
se presente siempre, através de la vida atil de la estructura. Esta garantia solo es posible
determinarla en términos de probabilidades P(X>Y). De acuerdo con lo anterior, la

probabilidad de falla del sistema es igual a P(X<Y).

Dadas las distribuciones de probabilidad de X y Y, esto es, Fx(x) y Fy(y), la probabilidad de

falla se expresa de la siguiente forma:

pr=P(X<Y) =D P(X <YY = y)P(Y = y) (2.16)
Y
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Si la capacidad y la demanda, X y Y, son estadisticamente independientes; esto es:
PX<HY =y)=PX =y) (2.17)

La ecuacion anterior para variables continuas X y Y, se puede escribir de la siguiente manera

pr =, FO)f, My (2.18)
Por lo tanto, la correspondiente probabilidad de supervivencia es:
Ps =1-p¢ (2.19)

En la figura 2.6 se muestra que el traslape de las curvas fx(x) y fy(y) representan una medida
cuantitativa de la probabilidad de falla pr, en relacion con estas consideraciones, se observa lo

siguiente:

1. La regién de traslape depende de la posicion relativa de las curvas fx(x) y fy(y) como se
observa en la figura 2.7, esto se refiere a que mientras mas alejadas se encuentre una de
otra pr decrece, mientras que pr se incrementa cuando las curvas fx(x) y fy(y) se

encuentran mas cercanas. La posicion relativa entre fx(x) y fy(y) pueden ser medidas por

la razén % , la cual es llamada factor de seguridad central, o la diferencia (/.zx — A, ),
y

la cual se conoce como margen de seguridad.

2. Laregion de traslape también depende del grado de dispersion en las curvas fx(x) y fy(y),
como se muestra en la figura 2.8 donde se comparan los traslapes de las curvas con lineas
solidas con las de linea interrumpida. La dispersidn puede ser expresada en términos de los

coeficientes de variacion &y y Oy,
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En general, la probabilidad de falla se puede calcular en funcion de:

TRy
pF=>g[ /ﬂy, xy y]

Por lo que alguna medida de la seguridad o confiabilidad es funcion de la posicion relativa de

fx(x) y fy(y), asi como también del grado de dispersion.

Teéricamente, la probabilidad de falla pr depende también de la forma de fy(x) y fy(y). En la
préctica, sin embargo, la informacién es con frecuencia limitada; la informacion disponible
solo es suficiente para evaluar los primeros momentos estadisticos de X y Y, como son los

valores de las medias sy y iy y los correspondientes coeficientes de variacion 0y y dy.

2.2.1 Margen de seguridad

Por encima del problema capacidad — demanda, la confiabilidad puede ser formulada en
términos de mdrgenes de seguridad, M= X — Y, dado que X y Y son variables aleatorias, M

también lo serd con su correspondiente fm(m). En este caso, la falla se presenta si M<0, y la

probabilidad de falla se calcula como:

Pe = fu(mdm = F,, (0) (2.20)

Graficamente, esta probabilidad representa el area bajo la curva de fy(m), para valores

menores que cero, como se muestra en la figura 2.9.
2.2.2 Factor de seguridad

Otra forma de calcular la confiabilidad en ingenieria es mediante factores de seguridad, que se

define como:
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== 2.21)

Si la capacidad X, y la demanda Y son variables aleatorias, el factor de seguridad ®, sera

también una variable aleatoria.

En este caso, la falla se presenta cuando ©<1; la correspondiente probabilidad de falla, se

calcula como:

Pe =|, f2(€)O = Fy(1.0) (222)

que es el area bajo fg(®) entre cero y uno, como se muestra en la figura 2.10.
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: a) Distribucién Normal
b b) Distribucion Lognormal
/f\‘( c) Distribucion Extrema I
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fx(x)
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Figura 2.3.- Funciones de distribucién de probabilidad comunes en problemas relacionados
con la seguridad estructural.
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Figura 2.8. - Efecto de la dispersion entre fx(x) y f,(y) sobre pg.
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Figura 2.9. - Funcién de densidad de probabilidad del margen de seguridad, M.
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Figura 2.10.- Funcion de densidad de probabilidad del factor de seguridad, ©.
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3. METODOLOGIA Y ANALISIS DE CONFIABILIDAD

Como se traté en el capitulo anterior, el analisis de confiabilidad en una estructura se puede
considerar como un problema relacionado con la evaluacion de capacidades y demandas en
una estructura dada. De acuerdo con lo anterior, en este capitulo se propone una metodologia
para el calculo de la confiabilidad de estructuras esqueletales de concreto reforzado. La

confiabilidad se evalia en términos del factor de seguridad entre capacidad y demanda.

Para establecer el analisis de confiabilidad propuesto en este capitulo, se considera un
conjunto de sistemas estructurales, sujetos a una serie de solicitaciones (demandas), por medio
de sismos de intensidades dadas (en el capitulo 4 se describen los sismos utilizados), la
intensidad se define como la aceleracion espectral maxima de cada uno de los sismos
considerados; se induce la falla del sistema al multiplicar el acelerograma del sismo por un

factor tal que produzca la falla y el consecuente colapso del sistema.

21
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Los sistemas estructurales utilizados son edificios regulares de concreto reforzado, de 7, 15 y

20 niveles, una descripcion detallada de estos sistemas se encuentra en el capitulo 5.

El indicador de falla considerado es el valor del indice de dafio global de la estructura dado
por Park y Ang (1984), la condicion de falla se produce cuando el indice alcanza un valor
D=1.0. Este indice indica el nivel de dafio del sistema por comportamiento no lineal de la
estructura; sin embargo, este indicador no se relaciona con el nivel de desplazamiento que
sufrio algiin entrepiso, al someterse a la accion sismica. Por ello, en la funcién de
confiabilidad propuesta, se emplea como indicador de falla para un indice de dafio D=1.0, el

desplazamiento maximo alcanzado en la punta del edificio.

3.1 INDICE DE DANO

El modelo de indice de dafio propuesto por Park y Ang (1985), permite estimar una medida
cualitativa del estado de la estructura después de un sismo. Este modelo ha sido calibrado
usando varias estructuras dafiadas por sismos pasados, por lo que es de uso comun en estudios

relacionados con dafios en estructuras.

Para un componente estructural, el indice de dafio se calcula como:

s, 8

+

4 4P

[dE (3.1

donde:

0m = Deformacion maxima experimentada.

0, = Deformacién maxima bajo carga estatica.

B =0.10 = coeficiente por efecto de carga ciclica (Park et al, 1987).
P, = Resistencia de fluencia.

dE = Energia histerética absorbida por el elemento durante la respuesta.
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Este indice, indica el grado de deterioro que experimenta algiin elemento del conjunto
estructural. Sin embargo, en el presente trabajo se utiliza el parametro de dafio total (D") del
sistema estructural; este dafio es considerado como el global de todo el sistema estructural; se
calcula como un promedio, primero de los elementos que conforman un entrepiso, para
posteriormente calcularlo como un promedio que depende de la cantidad de energia disipada

por entrepiso.

El dafio por entrepiso calculado apartir de los elementos presentes en el mismo, se define

como:

Dnivel = z (4 ) J? . (DI ):’ ) (3’2)
donde:

E
=] — 33

(4 )elemento [z E,- . ( )
por lo que el dafio total, Dy,l, € obtiene como:

Dlotal = 2 (4 )nivel (Dl )m'vel (34)
donde:

E,
(4 )nr’vel —[—E——E-,— " (35)

Donde A; es un factor de peso de la energia disipada por el sistema; y E;, es la energia total
absorbida por los componentes del entrepiso “i”’; entonces, el indice de dafio es obtenido como
un promedio pesado que depende de la cantidad de energia absorbida por los componentes del

sistema.
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En la tabla 3.1 se presentan los indices de dafio calibrados con el dafio observado en
estructuras de concreto causado por sismos diferentes (Park et al., 1985), de la cual puede
observarse que para un indice de dafio mayor o igual que 0.50, la estructura presenta dafios

que empiezan a ser considerables en cuanto a conservacion y nivel de servicio.

3.2 INDICADOR DE FALLA INDUCIDA

La forma de establecer la falla en el sistema, sera mediante el factor “f’, por el que se debe
multiplicar un acelerograma de intensidad dada, para llevar al sistema en cuestion a la falla, es

decir, que se presente la condicion de dafio D'=1.0, o sea f(D'=1.0). La intensidad “y” se

especifica como la ordenada maxima espectral elastica para un 5% de amortiguamiento critico.

De acuerdo con lo anterior, si se cuenta con un numero suficiente de acelerogramas, que
cubran un amplio rango de intensidades, se puede evaluar el factor “f’, sometiendo a la
estructura a cada uno de dichos acelerogramas. “f” se obtiene mediante un procedimiento
iterativo. Si se quiere tener una relacion entre el valor f(D'=1.0) y la intensidad “y”, esta se
puede obtener mediante una funcion de ajuste de la forma In f = o + 8+dy (como se muestra en

la figura 3.1), esta funcion representa el valor esperado del logaritmo de “f”.

Como el valor de “f” depende de las caracteristicas aleatorias de los acelerogramas y de las
propiedades estructurales que se consideran, “f” se supone con distribucion logaritmico

normal.

El desplazamiento para un sistema de un grado de libertad, puede ser calculado a partir de un

espectro de respuesta lineal de pseudoaceleraciones:

d, = _Xz. (3.6)
@

donde:
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y = aceleracidn espectral maxima, para 5% de amortiguamiento critico.
w = frecuencia del sistema (rad/seg).

dy= desplazamiento.

El valor del factor f(D"=1.0), se calcula como la relacién entre desplazamientos maximos para

sistemas de uno y varios grados de libertad, entonces, f(D"=1.0) se determina como:

. dyux (D" =10
f(D =1.0)= s ( ) (3.7)
dY
sustituyendo la ecuacion 3.6 en la ecuacién 3.7, se obtiene:
. dy (D' =1.0) _d, (D" =10)d
f(D =1.0)= MAX( )= MAX( )d/ (38)

P Y
o
donde:
f(D"=1.0), es el factor por el cual hay que multiplicar un acelerograma para producir
la falla del sistema estructural.

dMAx(D*=1.0), es el desplazamiento maximo en la azotea del edificio, en la condicion
de falla.

3.3 ANALISIS DE CONFIABILIDAD

De acuerdo con la ecuacién 3.7 la capacidad estructural se define como el producto del factor

f(D"=1.0) por el desplazamiento d,.

De acuerdo con lo anterior la probabilidad de falla del sistema esta dada por:

Plf(D" =1.0yd, <d,,, | (3.9)
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Donde el operador P[-], indica probabilidad.

La ecuacion anterior se puede expresar como:

P[f (D" =1.0yd, 51] (3.10)
dMAX
Por lo tanto:
Z= [f(D;I'O)'dY] 3.11)

sustituyendo la ecuacion 3.6 en la ecuacion 3.11

Z[@_w_y] 3.12)

2
dyux @

De acuerdo con lo anterior, para un sistema estructural con propiedades inciertas o

deterministas, sometido a excitaciones sismicas, la condicion de falla se alcanza si Z <1

Expresado el analisis de confiabilidad en términos del margen de seguridad M:

M=2Z-1 (3.13)
M= M}l G.14)
dyy @

en términos de dicho margen de seguridad, la condiciéon de falla se expresa como la

probabilidad de que M sea menor o igual que cero, esto es:

M<0
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Asi, se puede definir el indice de confiabilidad 8 del sistema para una intensidad especificada

como.
H= (3.15)

donde:

M = media de la variable M

om = desviacion estandar de la variable M

Este indice nos permite conocer la confiabilidad del sistema, entendida ésta como el nimero
de desviaciones estandar a la cual se encuentran el valor medio de M de la media. La teoria de
probabilidades establece que a tres desviaciones estandar se tiene considerado un 99.74% del
total de la probabilidad acumulada de los datos analizados, por lo que una confiabilidad de 3 o

mas, sera un indicador de un buen comportamiento de la estructura ante eventos sismicos.
3.4 METODOLOGIA

Con el proposito de aplicar el planteamiento anterior a sistemas estructurales de multiples

grados de libertad, se establece la siguiente metodologia:

1. Simular un conjunto de acelerogramas de intensidades conocidas. Cada acelerograma
simulado corresponde a la combinacién de magnitud y distancia mas probable que puede

originar dicha intensidad.

2. Construir las graficas que se presentan en las figuras 3.1, 3.2 y 3.3, con acelerogramas
reales y simulados, para ajustar a estos datos una funcién de la forma: In f = o + 8-dy. Asi,
se obtendr4 la distribucién de probabilidad del factor “f”, que se expresa como P[F | Y] (la
probabilidad de “f” dada una intensidad “y”).
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3. Simular un valor de “f” para cada una de las intensidades especificadas.

4. Someter a la estructura en estudio a una excitacion sismica simulada, de intensidad

especificada. Dicha excitacion se selecciona aleatoriamente.
5. Calcular el valor de M.

6. Repetir los pasos 3, 4 y 5 un numero suficientemente grande de veces para cada intensidad

considerada.

7. Obtener los valores de M y op para cada intensidad y sistema estructural estudiado.

8. Calcular el valor del indice de confiabilidad definido por la ecuacién 3.15, para cada uno

de los sistemas estructurales considerados.

Para el estudio de la confiabilidad de los sistemas estructurales considerados, se simul6 un
total de 60 acelerogramas de intensidades: 500, 750, 980 y 1200 cm/seg’, estas intensidades
estan referidas a la aceleracion maxima espectral para un sistema de un grado de libertad, y
5% de amortiguamiento critico. Los acelerogramas simulados se muestran con mayor detalle

en el capitulo 4.

El ajuste de la ecuacion, In f = a+S-dy, que representa la media de los valores de “f”, se

realizo utilizando el método de minimos cuadrados.

La seleccion aleatoria de la excitacion sismica mencionada en el inciso 4, se realizé para una
distribucién uniforme de probabilidad, es decir que para un conjunto de acelerogramas, todos

tienen la misma probabilidad de ser elegidos.
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3.5 SIMULACION DE VALORES DE “F”

Para obtener valores simulados de “f” se aplica el siguiente procedimiento, Ross M., 1990.

1. Generar dos numeros aleatorios con distribucion de probabilidad uniforme.

U1yU2

2. Calcular el valor de las variables Vy, V, y S definidas como sigue:

Vi=2-U;-1Vp=2-Us-1  S= V24V

3. SiS>1.0irapasol.

4. Calcular el valor de las variables X; y X,.

X, = =2In(S) v, (3.16)
S
X, =[ 13'-1&‘1‘52}-112 (3.17)

5. Como la distribucién de probabilidades de los valores de “f” simulados es lognormal, debe
de recurrirse a la transformacién dada por la ecuacion 2.14, que permite pasar a una
distribucién normal de la variable “f” con media cero y desviacion estandar uno, como

sigue:

X = (3.18)
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para cada uno de los valores de X se tiene que despejar el valor de “y” que representa el

valor simulado de “f”:
Ing, =X, o+m (3.19)
Ing, =X, 0+m (3.20)
donde:

m =media del logaritmo natural ce los valores de “f”.

o = desviacién estandar del logaritmo natural de los valores de “f”.

6. Finalmente, obtener valores de “f”, mediante las siguientes expresiones:
=1 - X “otm
Li=e =t (3.21)

fz = ™ = g (3.22)

Para verificar la validez de los valores de “f”’ simulados, en las figuras 3.5 a 3.7, se grafican
estos valores simulados, donde se observa que su distribucién alrededor de la recta ajustada
del tipo In f = a + $8-dy para cada uno de los sistemas estructurales estudiados, es similar a la

obtenida con los valores calculados en el analisis y por lo tanto adecuada.



Estado hmlte de

indice de dafo

Imperceptible

Moderado

Severo

Estado de

servicio

Sino

Servicial

Reparable

Sin reparacion

Condlcon de

uso

Habitable

Temporalmente
habitable

No habitable

31

Apariencia

Sin grietas

Grietas

moderada/severa

Estallamiento del
concreto de

recubrimiento

Varillas
deformadas,

nucleo expuesto

Perdida de
capacidad a

cortante y carga

Tabla 3.1 Interpretacion del indice de dafio global (Park et al., 1985)
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Figura 3.1 Valores de f(D*=1.0), calculados para el edificio de 7 niveles, para las cuatro
intensidades consideradas.
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[{3 P’

109 X i

dy (cm)

Figura 3.2 Valores de f(D*=1.0), calculados para el edificio
intensidades sismicas.

de 15 niveles, para cuatro
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I ________ __________ ,,,,,,, ,1,,(1):.—2,46_0;_01_93,.(1‘{, R

JIC) MG S S
dy (cm)

Figura 3.3 Valores de f(D*=1.0), calculados para el edificio de 20 niveles, para cuatro
intensidades sismicas.
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100 —
5 5 90 15 20 25 30 35
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Figura 3.4 Valores simulados de f comparados con la recta ajustada, para el edificio de 7

niveles.
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T In(D=251-0.025dy
10 e S = R A R SR
§- ..............................................
109 \ t x i ;
O 10 20 50 40 50

dy (cm)

Figura 3.5 Valores simulados de f comparados con la recta ajustada, para el edificio de 15
niveles.
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(13 P’

100 : ; ¢ ; ; ;
O 10 20 30 40 50 00 /70

dy (cm)

Figura 3.6 Valores simulados de f comparados con la recta ajustada, para el edificio de 20
niveles.



4 EXCITACIONES SISMICAS UTILIZADAS

En este capitulo se describe en forma general la manera en que se obtuvieron los
acelerogramas utilizados. Para ello se modelaron las sefiales empleadas como procesos
estocasticos modulados en amplitud y contenido de frecuencias, considerando combinaciones
de magnitud y distancia a la fuente considerada, un acelerograma se presenta como un proceso
gaussiano modulado en amplitud y frecuencia. Los parametros de las funciones de varianza
instantanea de la aceleracion, duracién y contenido de frecuencias, son obtenidos en términos

de funciones generalizadas de atenuacion.

De acuerdo con lo anterior, las propiedades estadisticas del movimiento del terreno se

representan de la forma:

&) =1(t) A A1) (4.1)

donde

38
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I(t) es una funcién determinista que constituye la envolvente de la intensidad que

controla la amplitud de £(t).
£(¢(t)) es un ruido blanco filtrado en ¢.

#(t) es la funcién de modulacion de frecuencias que determina la tasa de cambios de

las frecuencias dominantes de &(t).

El modelo descrito, se presenta en forma mas detallada en el trabajo desarrollado por Alamilla
etal., 1997.

4.1 TIPOS DE ACELEROGRAMAS

Utilizando los principios expuestos en la seccién anterior, se generaron un total de 60
acelerogramas de cuatro intensidades diferentes, estas intensidades son: 500, 750, 980 y 1200
cm/seg®, dichas intensidades se eligieron de manera que cubrieran un intervalo suficiente de
intensidades posibles. No se consideraron intensidades menores a 500 cm/seg?, debido a que
no influyen considerablemente en la respuesta no lineal de los sistemas estructurales

estudiados.

Los sismos fueron simulados para combinacion de magnitudes M y distancias R diferentes, de
manera que se tomo en cuenta la forma aleatoria de ocurrencia de los mismos. Los espectros
de respuesta de los acelerogramas simulados para un amortiguamiento del 5% del critico, se
muestran en las graficas de las figuras 4.1 a 4.4. Cabe mencionar que cada uno de los
acelerogramas simulados tienen una duracion diferente, por lo que al utilizarlos se tom6 en

cuenta esta variable.
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Figura 4.1 (c) Espectros de respuesta de acelerogramas utilizados, intensidad = 500 cm/seg’
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Figura 4.2 (c) Espectros de respuesta de acelerogramas utilizados, intensidad = 750 cm/seg’
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Figura 4.3 (c) Espectros de respuesta de acelerogramas utilizados, intensidad = 980 cm/seg”
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Figura 4.4 (a) Espectros de respuesta de acelerogramas utilizados, intensidad=1200 cm/seg’
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S. CASOS ESTUDIADOS

Una estructura real tiene varios grados de libertad y por lo tanto diferentes modos potenciales
de falla ante un sismo. En el presente trabajo, se estudia el comportamiento ante eventos
sismicos de edificios de concreto reforzado, modelados como un conjunto de marcos
continuos. Los edificios que se estudian son simétricos en planta y estan estructurados de
manera que sus marcos son iguales en cada direccioén horizontal, por lo que es posible suponer
que la respuesta sismica de estos en cada una de las direcciones horizontales se puede

aproximar por la de uno de sus marcos.

El modelo de marco continuo con que se analiza cada uno de los edificios, correspondera a un
marco (interior) cuya masa asociada a cada nivel se toma igual a la masa correspondiente al
edificio en el mismo nivel, dividida entre el nimero de marcos en la direccién horizontal que
se estudia. Las cargas gravitacionales (muerta y viva) del modelo de marco continuo se toman
iguales a la correspondiente a su area tributaria. La carga vertical sobre el marco incluye las

descargas de las crujias en la direccién perpendicular a €l. El modelo de marco continuo
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corresponde a la representacion convencional de un conjunto de trabes y columnas con rigidez
y resistencia finita, ademas, con las conexiones entre ellas libres de girar como elementos de

rigidez infinita.

3.1 EDIFICIOS ESTUDIADOS

Se estudio el comportamiento de tres edificios de concreto reforzado de 7, 15 y 20 niveles. Los
edificios son simétricos, con planta cuadrada y estdn estructurados en sus dos direcciones

ortogonales con marcos continuos iguales.

La geometria de los edificios es tal que no se considera reduccion del factor de
comportamiento sismico (Q), al cuidar la relacion de esbeltez de cada uno de ellos
(altura/base).

En las figuras 5.1 a 5.3 se muestran las secciones transversales y la geometria de cada uno de

los edificios, asi como el valor del periodo fundamental para cada uno de ellos.

Los edificios se analizaron y disefiaron de acuerdo con el reglamento de Construcciones para
el Distrito Federal (DDF, 1993), las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por
Sismo (DDF, 1995) y las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de
Estructuras de Concreto (DDF, 1996). Los edificios se analizaron tridimensionalmente para

tres combinaciones de carga:

1.) 1.4-(Carga vertical)
2.) 1.1-(Carga vertical)+1.1-(carga sismica)
3.) 1.1-(Carga vertical)-1.1-(carga sismica)

Donde la carga vertical incluye la carga muerta y viva total o instantinea, segun el tipo de
combinacién realizado. Sélo se consideraron estas combinaciones debido a la simetria que

presentan los edificios estudiados.
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Las estructuras se consideraron desplantadas en la zona de terreno blando de la ciudad de
México y su uso se destina a oficinas. De acuerdo con el Reglamento de construcciones para
el DF corresponde a una estructura del grupo B construida sobre la zona III. Para el anélisis
sismico, se consider6 un factor de comportamiento sismico de Q=4, debido a que los edificios
cumplen con los requisitos impuestos por las Normas para Estructuras de Concreto del
Reglamento del DF en el capitulo 5 de marcos ductiles. El coeficiente de disefio sismico para

la zona III, se toma con un valor de ¢=0.40.

Se consideré ademds, el requisito del Reglamento del DF que limita las diferencias entre los
desplazamientos laterales de pisos consecutivos, debidos a fuerzas laterales sismicas y cuyo

valor no debe exceder 0.012 veces la diferencia de elevaciones correspondientes.

Para realizar el disefio de los edificios se utilizé el programa de andlisis estructural lineal
Ecoge (Corona, 1997), en el cual, la carga sismica se determiné con el método estatico de las
Normas por Sismo del Reglamento del Distrito Federal. Esta se consider6 actuando en una
sola direccion horizontal, sin considerar torsion horizontal accidental (no hay excentricidad
torsional de rigideces). Esto se realizd, debido a que el programa de analisis no lineal utilizado
(IDARC2D), solo considera el analisis de marcos planos, ademas se considero el efecto de

amplificacion de momentos P-A (efecto P — delta).

5.2 CARGAS UTILIZADAS

En la carga vertical se consideraron ademas del peso propio de columnas y trabes, cargas

distribuidas por nivel con los siguientes valores:

Carga muerta (nominal) = 600 kg/m’
Carga viva maxima (nominal) =250 kg/m’
Carga viva instantdnea (nominal) = 180 kg/m’

La carga muerta corresponde a un sistema de piso formado por una losa artesonada de 30 cm

de espesor, constituida con casetones de 60x60x25 cm, con una capa de compresidén de 5 cm.
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Cuando se realiza el disefio de estructuras utilizando los criterios propuestos por el
Reglamento de Construcciones del Distrito Federal o de cualquier otro reglamento, las cargas
utilizadas son las denominadas de trcbajo o nominales, que corresponden a valores
conservadores con respecto a los que pueden ocurrir en la estructura. Por ejemplo, para
evaluar las cargas muertas se toman pesos volumétricos conservadores y frecuentemente
también valores conservadores de las dimensiones de los elementos que gravitan sobre la
estructura. De igual forma, las cargas vivas que especifican los reglamentos representan

valores que son poco probables de ser excedidos durante la vida util de la estructura.

Un analisis de los pesos volumétricos y cargas vivas especificadas por el reglamento, indica
que sus valores tienen una probabilidad de ser excedidos que varia entre 2% y 5%. Por lo
tanto, las relaciones que existen entre las cargas nominales y los valores medios de las cargas

muertas y vivas se dan por las siguientes ecuaciones (Meli, 1976):

S au =mSM(1+2'CwM) .1
Say =mgy (1 +2:C,, ) (5.2)
donde:
Sem = valor de la carga muerta nominal.
Ssv = valor de la carga viva nominal.
mgy = valor medio de la carga muerta.
mgy = valor medio de la carga viva.

Cwm = coeficiente de variacion de la carga muerta.

Cwv = coeficiente de variacion de la carga viva.

De acuerdo con este autor, el valor del coeficiente de variacion de la carga muerta Cypm, puede

tomarse como 0.05 en construcciones en las cuales las dimensiones de los elementos
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estructurales y las caracteristicas de los elementos no estructurales pueden fijarse con

precision y 0.10 cuando esto no suceda. Se toma como valor tipico 0.08.

Para areas cargadas no muy pequefias, puede tomarse el valor del coeficiente de variacion de

la carga viva como valor tipico Cyyv=0.30.

Tomando en cuenta las relaciones antes descritas, los valores medios de las cargas muertas y

vivas que se utilizaron, son los siguientes:

Carga muerta (media) = 517.25 kg/m*
Carga viva maxima (media) =156.25 kg/m*
Carga viva instantanea (media) =112.50 kg/m?

5.3 CONSIDERACIONES EN EL ANALISIS NO LINEAL

Para efectuar el calculo de la confiabilidad de cada uno de los sistemas estudiados, es
necesario obtener respuestas sismicas inelasticas del modelo. Estas respuestas se obtienen

utilizando el programa de analisis no lineal IDARC2D versién 4.0 (Valles et al, 1996).

A continuacion se explican las consideraciones tomadas en el uso del programa IDAR2D; en

el apéndice A, se presenta una descripcion general del mismo.

5.3.1 Condiciones establecidas en el uso del programa IDAR2D (Valles et al, 1996)

a. Se realiza el analisis de un marco plano para cada caso estudiado. El marco analizado es

interior.

b. Una vez que se cuenta con las dimensiones y armados finales de los elementos
estructurales, es necesario calcular el diagrama momento—curvatura para obtener la
capacidad resistente de cada una de las secciones; este diagrama puede ser calculado

discretizando la seccién transversal del elemento estructural en pequeiias fibras y fijando
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una curvatura, para después determinar la deformacion en cada fibra considerando la
compatibilidad de deformaciones entre el acero y el concreto. Teniendo como datos las
curvas esfuerzo—deformacion de los materiales, se obtienen las fuerzas internas de la
seccion, las cuales deben cumplir con el equilibrio de la misma; una vez conseguido este
equilibrio se calcula el momento correspondiente para la curvatura propuesta inicialmente.
El proceso se repite tantas veces como curvaturas se propongan hasta que la seccion falla
(Alamilla, 1996). Algunas hipoétesis contempladas en el desarrollo del algoritmo se

describen a continuacion:

¢ Las secciones planas permanecen planas después de aplicado el momento.

® Se considera la resistencia a tension del concreto.

¢ Existe adherencia perfecta entre el acero de refuerzo y el concreto.

¢ El valor de la carga axial que actia en la seccion es constante.

¢ Se conoce la curva esfuerzo—deformacion del concreto, donde se considera el efecto
del confinamiento proporcionado por los estribos (Park et al, 1982) (ver apéndice B).

e Se conoce la curva esfuerzo—deformacién del acero (Rodriguez y Botero, 1996) (ver

apéndice B).
A partir de estos diagramas se definen los puntos de capacidad y curvatura para los
estados de agrietamiento, fluencia y ultimo de cada elemento, los cuales se ingresan como

datos para la ejecucion del programa.

Por condicionas inherentes al programa, el comportamiento inelastico del marco se

concentra en articulaciones plasticas que ocurren en los extremos de trabes y columnas.
El porcentaje de amortiguamiento viscoso considerado fue del 5 por ciento.

Para el calculo de la matriz de amortiguamiento se toma la propuesta por Rayleigh, que se

calcula con la siguiente expresion:

[c]= &, ]+ «[K] (53)
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donde am y ak dependen de los valores del porcentaje de amortiguamiento critico £ y la

frecuencia circular w del sistema para los dos primeros modos de vibrar, como sigue:

2
a, = 25442_25@@ (5.4)
2w -2¢y,
Q’K—de’T—' (55)

J

f.  Para el calculo de las respuestas dindmicas se consideré la masa correspondiente del
marco en cada nivel, concentrada en forma equitativa en los nodos formados por la unién

de vigas y columnas, debido a que el programa lo requiere de esa manera.

g. Para el calculo de la respuesta inelastica del marco, éste se analizé con la carga
gravitacional correspondiente al 4rea tributaria distribuida en las vigas antes de la
aplicacion del sismo, para que el sistema estuviese sujeto a un estado de esfuerzos
estaticos, en el que realmente se encu :ntra una estructura cualquiera antes de estar sujeta a
cargas accidentales, posteriormente, cuando se le aplica el sismo se induce un estado de

esfuerzos generalmente mayores que los estaticos debidos a cargas ciclicas.

5.3.2 Modelo histerético

El modelo histerético incluido dentro de un programa de cémputo es parte fundamental para el
desarrollo de cualquier anlisis inelastico de una estructura. El programa IDARC2D incluye el
modelo de Park de tres parametros (Park et al, 1987). Los parametros que definen éste modelo

se presentan en el apéndice A.

Para el uso del modelo de los tres pardmetros, se definié la variacién de la respuesta inelastica
al cambio de la rigidez y resistencia dentro de la estructura, considerando ademas, el efecto

producido por el cierre y apertura de grietas durante la aplicacion de cargas ciclicas (Slip);



59

para ello se propuso encontrar dicha respuesta considerando los indices que proporcionan
dicho comportamiento propuestos en el p-ograma IDARC2D, el comportamiento requerido se

muestra en la figura 5.4.

5.4 INCERTIDUMBRE EN PROPIEDADES ESTRUCTURALES

En los analisis sismicos inelasticos para cada uno de los modelos estudiados, se consideran
como valores conocidos (deterministicos) los armados longitudinal y transversal de las
columnas y trabes, obtenidas mediante el disefio del edificio, y los siguientes parametros del

modelo:
¢ El valor de la carga muerta y viva instantanea de cada nivel.

¢ Para las trabes y columnas
La resistencia del concreto a compresion (f')

El esfuerzo de fluencia del acero (fy)

¢ Los parametros que definen la curva esfuerzo—deformacion del acero (fy, &y &su)-

Como se menciond en la seccién 5.2, generalmente se utilizan en el disefio valores de
resistencia o de carga denominados de frabajo o nominales, que corresponden a valores
conservadores con respecto a los que pueden estar presentes en la estructura, por lo que en lo

referente a la resistencia del concreto y acero utilizados se tomaron valores medios.

La resistencia nominal del concreto utilizada para el disefio de todos los elementos
estructurales es de 250 kg/cm?, sin embargo el correspondiente valor medio de resistencia
varia para vigas y columnas, por lo que se tomaron en consideracion los siguientes valores

medios:

f'c =213.00 kg/cm?, valor medio de resistencia para columnas.



60

f'c =239.55 kg/m®, valor medio de resistencia para trabes.

Para el caso del acero, se utiliza una resistencia nominal de fluencia de 4200 kg/cm?, para la

cual corresponde un valor medio de 4680 kg/cm?.

En lo referente a los ‘parametros de la curva esfuerzo—deformacion del acero, se consideraron

los siguientes valores medios:

fo, = 7491 kg/cm®
&n = 0.00880
£u=0.11710
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Figura 5.1. Geometria edificio de 7 niveles
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40 x 85 (nivel 1 a 6)
35 x 80 (nivel 7 a 10)
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Figura 5.2. Geometria edificio de 15 niveles
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Seccién de Trabes:
50 x 100 (nivel 1 a 5)
50 x 95 (nivel 6 a 8)
50 x 90 (nivel 9 a 12)
40 x 80 (nivel 13 a 15)
40 x 70 (nivel 16 a 18)
35 x 60 (nivel 19 a 20)
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(=5, $1=0.5, £=0.2, ¥=0.5, p.u=10)
Variables que definen el comportamiento histerético.

Figura 5.4.- Degradacién combinada, modelo de los tres parémetros de Park (1987).



6. RESULTADOS Y CONCLUSIONES
6.1 RESULTADOS

En relacién con la respuesta estructural, en las graficas de las figs. 6.1 a 6.3 se muestran los
valores del factor “f’, que corresponden a desplazamientos maximos obtenidos para la

condicidn de falla, de cada edificio estudiado.

En dichas graficas se observa que para todos los casos de estudio existe una relacion lineal
entre los desplazamientos con los valores del factor “f”. Ademas, esta relacion lineal varia
para cada una de las intensidades consideradas en este trabajo. Para la intensidad de 500
2 . . . ..
cm/seg”, que corresponde a la menor intensidad considerada, se presentan los maximos valores
de “f” para cualquiera de los valores de desplazamientos de falla. Sin embargo, los valores
mas bajos ocurren para la mayor intensidad considerada 1200 cm/seg’. Se observa ademas,
que la posicion que guarda cada una de las relaciones lineales varia una con respecto a otra,

separandose a medida que se presentan los maximos valores de desplazamientos de falla.

65
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Los desplazamientos maximos se presentan en el caso del edificio de 7 niveles para una
intensidad de 980 cm/seg’; en el edificio de 15 niveles para la intensidad de 1200 cm/seg’ y
para el edificio de 20 niveles se presenta el maximo desplazamiento para la intensidad de 1200

cm/segz.

En cuanto al dafio provocado a las estructuras al aplicar un sismo de intensidad dada, sin
escalar, se tienen las siguientes observaciones referidas a los resultados obtenidos y mostrados

en las figs. 6.4 a 6.7:

Para la intensidad de 500 cm/segz, se observa en la figura 6.4, que los indices de dafio y los
desplazamientos provocados a la estructura guardan una relacién aproximadamente lineal que
representa un comportamiento esperado, debido a que a medida que aumentan los
desplazamientos aumenta el dafio global en la estructura, ademas, se distinguen zonas que
separan el comportamiento de cada uno de los sistemas estructurales considerados. En este
caso, los mayores indices de dafio se presentan en la estructura de 15 niveles, sin embargo los
menores indices de dafio se presentan para la estructura de 20 niveles, el edificio de 7 niveles

se encuentra en un punto medio entre los dos casos anteriores.

En la figura 6.5 que corresponde a la inte 1sidad de 750 cm/seg’, los maximos indices de dafio
se presentan para el edificio de 7 niveles pero con indices de dafio tres veces mayores que en
el caso anterior, para un desplazamiento determinado, el menor indice de dafio se presenta en

el edificio de 20 niveles.

En las figuras 6.6 y 6.7, se presentan los resultados para las intensidades de 980 cm/seg’ y
1200 cm/seg” respectivamente, en ambos casos, €l mayor indice de dafio se presenta en el
edificio de 7 niveles y el menor indice se presenta en el edificio de 20 niveles, la diferencia

radica en que para la intensidad de 1200 cm/seg2 se tienen indices de dafio mayores.
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Si se comparan las cuatro graficas antes mencionadas, se observa que a medida que
incrementa el valor de la intensidad, *ambién aumenta el valor del indice de dafio y

consecuentemente se tiene un aumento de los desplazamientos en las estructuras.

En las tablas 6.1 a 6.3 se pueden observar los valores obtenidos para cada caso estudiado, que

fueron utilizados para el calculo del factor “f”.
Los valores de confiabilidad obtenidos en cada uno de los casos estudiados, se presentan en la

figura 6.8, donde se observa que estos valores disminuyen a medida de que se aumenta el

valor de la intensidad de estudio.

Para la intensidad de 500 cm/seg’, se obtienen valores de confiabilidad mayores para el

edificio de 7 niveles y menores para el edificio de 15 miveles.

En la intensidad de 750 cm/seg’, se tiene una mayor confiabilidad para el edificio de 20

niveles y, una confiabilidad semejante en los otros dos casos.
Para las dos intensidades restantes, 980 v 1200 cm/seg’, los valores maximos de la
confiabilidad se presentan en la estructura de 20 niveles, y los minimos para el edificio de 7

niveles.

Con base en los resultados comentados en los parrafos anteriores se pueden establecer las

siguientes conclusiones.

6.2 CONCLUSIONES

¢ Los valores de confiabilidad calculados decrecen a medida que se aumenta la intensidad,

lo cual es lo esperado.

+ Para valores de intensidad de 500 cm/seg’, el indice de confiabilidad calculado es mayor

para estructuras de periodo corto (en los casos estudiados corresponde al edificio de 7
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niveles), pero sin embargo, para intensidades mayores la confiabilidad aumenta para las

estructuras de periodo largo (edificio de 20 niveles).

La razon por la que probablemente aumenta la confiabilidad en estructuras de periodo
largo, es la influencia del aumento en los grados de libertad del sistema, que permite
disipar una mayor cantidad de energia ante la acciéon de un sismo, al contar con un mayor

numero de elementos para ello.

Al ser comparados los valores de confiabilidad obtenidos en el presente trabajo, con los
obtenidos por Esteva, et al. (1997), donde se considera un indicador de ductilidad de
entrepiso inspirado en modelos convencionales de fatiga, se tiene una variacion de un 20%
en los valores del indice de confiabilidad calculado, ésta variacion puede deberse a los
siguientes aspectos:

* Caracteristicas inciertas

¢+ Modelo de degradacion

¢ Caracteristicas geométricas de los elementos estructurales

¢ Forma de medir el dafio

¢ Indicador de dafio (desplazamiento en la punta del edifico)
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Tabla 6.1 Valores de * f ” para las intensidades estudiadas, Edificio de 7 niveles

T=0.996 seg.
_ dmx[lo=1,o]'(4'7ﬁ)

T

dmax = Desplazamiento maximo del ultimo nivel para la condicion de falla.
T? = Periodo del sistema para el primer modo de vibrar (en seg.).

I = es la Intensidad del acelerograma(aceleracion espectral maxima para
un 5% de amortiguamiento critico) utilizado en cada caso

[lD 1. 0] \- para acelerograma sin escala
DespMAX (m L DespMAX (cm) MAX cm) indlce de D
1 190 00 3 94643 46 595
1631,20 5,40959 67,886
1110,10 3,68145 41,384
1166,80 3,86949 117,054
1191,50 3,95140 182,700
912,00 3,02449 63,549
2105,30 6,98186 29,384
1208,00 4,00612 114,904
1399,30 4,64053 33,194
1126,30 3,73518 52,440
913,48 3,02940 94,593
2061,00 6,83495 74,051
1585,70 5,25870 86,001
2271,00 7,53138 30,405
11 lO 40 3 68245 56 887

Donde:

INTENSIDAD DE 980 cm/segz

para acelerograma sin escalar
DengAX (cmz 1 lndlce de Dai’io

5 23925 4] 933
1091,40 4,43196 44916
1839,40 7,46945 68,221
1089,30 4,42344 42,403
1607,00 6,52572 108,884
1368,30 5,55640 50,343
947,85 3,84904 26,049
2356,70 9,57010 94,180
3017,50 12,25349 103,467
1093,70 4,44130 37,492
1291,20 5,24331 33,355




... Continua Tabla 6.1
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3339,80 13,56228 39,203 0,170
1295,50 5,26078 41,383 0,182
2317,30 9,41011 38,967 0,154

627110

62 779

_INTENSIDAD DE 750 om :::::f]

T3,12196
902,44 4,78846
953,00 5,05673
1301,70 6,90698
1576,80 8,36669
1216,40 6,45437
1224,40 6,49682
1793,10 9,51441
1512,10 8,02339
1140,40 6,05110
1185,10 6,28828
1967,00 10,43714
1389,50 7,37286
829,45 4,40116
1076 80 3,71363
INTENSIDAD DE 500 cm/seg
[ID=1.0] ¢ para acelerograma sin escalar
DespMAX (mm) despMAX (cm) Indice de Dafio
1448,50 11,52888 11,484 0,054
1295,20 10,30873 6,436 0,025
1347,70 10,72659 16,070 0,067
1716,30 13,66034 7,445 0,031
1440,10 11,46202 5,314 0,026
1216,10 9,67916 9,034 0,029
937,10 7,45855 12,108 0,050
1174,30 9,34647 5,075 0,020
1408,20 11,20812 9,665 0,037
874,31 6,95879 5,941 0,024
1355,40 10,78788 4,750 0,021
1446,30 11,51137 5,370 0,023
1031,10 8,20671 8,378 0,046
1159,70 9,23026 6,153 0,026
1114,70 8,87210 6,241 0,026
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Tabla 6.2 Valores de “ f” para las intensidades estudiadas, Edificio de 15 niveles

T=125seg
=dMAX[ID=lA0].(4.”Z)

vr?)

dmax = Desplazamiento maximo del ultimo nivel para la condicion de falla.
T? = Periodo del sistema para el primer modo de vibrar (en seg.).

® 1 =eslalntensidad del acelerograma(aceleracién espectral maxima para
un 5% de amortiguamiento critico) utilizado en cada caso

Donde:

(ID=1.0} | ¢ para acelerograma sin escalar
espMAX (mm - - L DespMAX (cm) Indice de Dafi
1287 700
1647,700
1461,100
2392,500
1574,300
1606,900
2347,300
1750,700
1630,200
1074,200
1078,600 112.376
1497,700 66.827
1448,100 80.355
1444,900
5226, 200

1388 00
1390,60
1251,60
4966,70
2017,40
1458,70
2769,60
1728,90
1904,30




... Continua Tabla 6.2

4763,70 12,2839 75.279 0.205
4599,30 11,8600 110.¢.34 0.270
1494,10 3,8528 73.335 0.219
1199,40 3,0928 50.836 0.132
1433,60 3,6967 32.322 0.118
]668 50

para acelerograma sin escalar
DespMAX (cm) | lndlce de Dafio

2814 30
1321,70
1234,30
1905,90
1139,90
1385,90
2722,40
2134,90
2006,20
2023,70
1746,40
1843,10
1748,30
1341,50
1140, 20

1733 40 8 7609
1086,70 5,4923
1804,60 9,1207
1986,40 10,0396
2564,20 12,9598
1590,70 8,0396
1502,70 7,5949
1427,20 7,2133
1928,90 9,7489
1469,50 7,4271
849,04 4,2912
1461,20 7,3851
1193,70 6,0331
1495,90 7,5605
785 32 3 9691

[ID=1.0] TI para acelerograma sin escalar
DespMAX (mm)] J DespMAX (cm) | _Todice de Dato__
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Tabla 6.3 Valores de “ f ” para las intensidades estudiadas, Edificio de 20 niveles

T=142] seg.
dMAX[/D=1.o]'(4'7"2)

vr’)

dmax = Desplazamiento maximo del ultimo nivel para la condicion de falla.
* T? =Periodo del sistema para el primer modo de vibrar (en seg.).
® I =eslalntensidad del acelerograma(aceleracion espectral maxima para
un 5% de amortiguamiento critico) utilizado en cada caso

f:

Donde:

para acelerograma sin escalar

Indice de Daifio
1863,20 3,03472
1973,10 3,21373
2690,90 4,38286
1899,30 3,09352
1434,20 2,33598
1436,20 2,33924
1746,20 2,84416
1904,70 3,10232
1810,10 2,94824
1953,30 3,18148
4249,00 6,92064
194420 3,16665
5575,90 9,08186

r—

[ [1ID=1.0]
=T
L____mm) N
[ 2400,00 4,78659
1322,30 263721
1342,00 2,67650
2920,00 5,82368
3940,60 7,85918
281610 5,61646
1303,00 2,59872
2931.50 5.84662
4700,90 937553
1534,60 3,06063




[ID=1.0]
DespMAX

1084161

... Continua Tabla 6.3
2404,80 4,79616 82,97 0,229
2986,40 5,95611 61,16 0,162
2442 40 487115 58,24 0,158
1910,96 3,81124 63,3 0,179
6, 80892

para acelerograma sin escalar

DespMAX (cm) fndice de Daiio

1963,40

5,11668

144310

3,76076

2542,00

6,62453

2520,20

6,56772

1534,50

3,99896

2704,40

7,04775

2921,00

7,61222

1542,30

4,01928

1963,80

511773

1816,40

4,73360

1806,70

4,70832

1750,20

4,56108

1844,60

4,80709

1513,80

[ID=1.0]
DespMAX

1980,60

7,74226

3686,10

14,40914

1646,10

6,43468

1763,80

6,89478

3348,80

13,09062

1503,40

5,87686

2185,00

8,54127

1673,40

6,54140

2388,80

9,33793

1595,70

6,23767

1047,60

4,09512

1653,90

6,46517

1023,56

4,00115

4045,90

15,81562
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Figura 6.1 Valores de “f” contra el desplazamiento maximo en la condicién de falla, para el
edificio de 7 niveles, para las intensidades consideradas.
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Figura 6.2 Valores de “f” contra el desplazamiento maximo en la condicion de falla, para el
edificio de 15 niveles, para las intensidades consideradas.
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Figura 6.3 Valores de “f” contra el desplazamiento maximo en la condicién de falla, para el
edificio de 20 niveles, para las intensidades consideradas.
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| B Edificio de 7 niveles
X Edificio de 15 niveles
+ Edificio de 20 niveles

|
0 400
Intensidad (cm/segz)

Figura 6.8 Valores de Confiabilidad calculados para cada una de las intensidades
consideradas.
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APENDICE A

PROGRAMA DE ANALISIS DE DANO INELASTICO DE
EDIFICIOS.
IDARC2D VERSION 4.0

R. E. Valles, A. M. Reinhorn
Universidad del Estado de New York, Buffalo
El programa Idarc2d fue desarrollado suponiendo que los diafragmas de los pisos tienen
rigidez horizontal, por lo que se requiere sélo un grado de libertad horizontal por nivel. Las
estructuras son modeladas como una serie de marcos planos ligados por un diafragma rigido

horizontal. Cada marco se encuentra en un plano vertical y no se consideran efectos de torsion.
Los elementos estructurales que pueden ser modelados son los siguientes:

* Elementos columna

¢ Elementos viga

¢ Muros de cortante

* Columnas de borde

* Vigas transversales

* Elementos con articulaciones plasticas
* Amortiguadores Visco-Elastico

* Amortiguadores de Friccion

* Amortiguadores Histeréticos

* Elementos paneles de relleno

¢  Momentos inducidos

El programa permite el calculo de la relacién momento-curvatura de forma interna para los
elementos viga, columna y muros de cortante, mediante la discretizacién de la seccién en
franjas, se utiliza un proceso iterativo donde se proponen curvaturas y se calcula el equilibrio

en la seccion, este proceso es semejante al descrito en el capitulo 5. Cuando se desea que el



88

programa calcule la relacion momento-curvatura, se requiere proporcionar en el archivo de

datos las caracteristicas que definen las curvas esfuerzo-deformacion de los materiales.

El comportamiento histerético de los elementos estructurales que se pueden considerar son los

siguientes:

* Modelo de los tres parametros de Park
¢ Modelo trilineal de Acero

* Modelo Bilineal

¢ Modelo de Kelvin

*  Modelo de Maxwel

¢ Modelo histerético suave

Cada uno de estos modelos histeréticos, pueden ser empleados para elementos estructurales
diferentes. Las columnas, vigas, muros de cortante y articulaciones plasticas, pueden ser
modelados usando un modelo trilineal de Park, trilineal de acero, o modelo bilineal. Los
amortiguadores visco-elasticos son modelados usando el modelo de Kevin o el de Maxwel,
mientras que los muros divisorios son modelados usando modelos histeréticos suaves. En las

figuras A-1y A-2, se muestran cada uno de los modelos disponibles en el programa.

En el modelo de los tres parametros de Park disponible, se considera degradacion de rigidez,

deterioro de resistencia, respuesta no simétrica y envolvente monoténica trilineal.
Los tipos de analisis disponibles en el programa son los siguientes:
* Anilisis Estdtico no lineal
Este tipo de analisis se inicia con la evaluacion del estado de esfuerzos al que estan

sometidos los miembros de la estructura, bajo la accion de cargas gravitacionales, vivas y

muertas, para la posterior aplicacién de cargas monoténicas, ciclicas o sismicas. Las



89

cargas estaticas pueden ser especificadas como cargas distribuidas en las vigas, como

fuerzas concentradas o momentos aplicados en los nodos.

¢ Analisis no lineal Pushover

Se consideran dos opciones que permiten el control de la falla inducida a la estructura:
control de fuerzas o control de desplazamientos. En la primera opcion, la estructura se
sujeta a una distribucion incremental de fuerzas laterales y los desplazamientos
provocados son calculados. En la segunda opcidn, la estructura se sujeta a desplazamientos
conocidos y las fuerzas laterales necesarias para generar estas deformaciones son

calculadas.

* Analisis Dindmico no lineal
En esta opcion, se utiliza el método de integracion Beta de Newmark, donde se tiene
predeterminado el uso del método de aceleracion constante para la evaluacion de la

integracion numérica, sin embargo puede utilizarse el método de aceleracion lineal.

La matriz de amortiguamiento usada en el programa puede ser elegida por el usuario de

entre las siguientes opciones:
¢ Amortiguamiento proporcional a la masa
* Amortiguamiento proporcional a la rigidez
¢ Amortiguamiento de Rayleigh

* Analisis Quasi estatico no lineal

Se utiliza cuando se requiere aplicar (argas ciclicas a sistemas estructurales, estas pueden

ser aplicadas mediante aplicacion de fuerzas o control de las deformaciones.

Otras de las consideraciones que toma en cuenta el IDARC2D son las siguientes:
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La masa de la estructura se supone concentrada en los nodos actuando en forma

independiente, de modo que la matriz de masa es diagonal.

La excitacion sismica se define por la historia de aceleraciones en el tiempo, las cuales pueden
ser diferentes en las direcciones horizontal y vertical. Los apoyos de la estructura se suponen
moviéndose en fase con el terreno, por 1o que no se considera interaccion suelo estructura.

Pueden ser considerados efectos de segundo orden P-4,

El indicador de falla de la estructura se mide mediante el indice de dafio propuesto por Park y
Ang (1985).

El programa ofrece una serie de opciones que permiten conocer el estado de la estructura en
instantes de tiempo que pueden ser definidos por el usuario. A continuacién se presenta dos
archivos tipicos que maneja ¢l Idarc, uno de entrada de datos y otro de salida de datos, para

uno de los edificios estudiados en el presente trabajo.

A.1 ARCHIVO DE DATOS DE ENTRADA TiPICO, USADOS EN EL
IDARC2D

Analisis del edificio de 7 niveles

Control dc Datos

712101, 0, 1

Elementos tipo
14,14,0,0,0,0,0,0,0,0

Elementos datos
28,21,0,0,0,0,0,0,0

Sistema de unidades (KN, mm)

2

Elevaciones del marco
3500.0,6500.0,9500.0,12500.0,15500.0,18500.0,21500.0
Numero de marcos duplicados

|

Numero de lincas de columnas

4

Peso concentrado en los nodos para analisis modal
1,1, 87.05, 87.05, 87.05, 87.05
2,1, 87.05, 87.05, 87.05, 87.05
3,1, 87.05, 87.05, 87.05, 87.05
4,1, 83.69, 83.69, 83.69, 83.69
5,1, 78.84, 78 84, 78.84, 78.84
6,1, 78.84, 78 84 78.84, 78.84
7,1, 64.54, 6454, 64.54, 64 54
Opcion Momento vs Curvatura

0



Propiedades del Concreto

f,0.02260, 20.870, 0.2, 2.982¢-3, 0.0, 0.0
2,0.02354,21.274,0.2, 3.039%-3, 0.0, 0.0
propiedades del acero

1,0.449, 0.7349, 206.01, 3.433,30
Control del modelo histerético.

2
1,1,50,05,02,05
2,1,50,05,02,05
Columna tipo

0

Datos de Columnas tipo

1

1,1,1,609.59,3500.0,0.0,250.0
-1,500.0,500.0,50.0,729.0,9.53,90.0,1.0

1

2,1,1,1167.49,3000.0,250.0,250.0
-1,500.0,500.0.50.0.625.0.9.53.90.0,1.0
1

3,1,1,959.91,3000.0,250.0,250.0
-1,500.0,500.0,50.0,625.0,9.53,90.0,1.0
1

4,1,1,751.25,3000.0,250.0,250.0
-1,500.0,500.0,50.0,625.0,9.53,90.0,1.0

1

5,1,1,546.81,3000.0,250.0,200.0
-1,450.0,450.0,50.0,506.25,9.53,80.0,1.0
1

6,1,1,357.77,3000.0,200.0,200.0
-1,450.0,450.0,50.0,506.25,9.53,80.0,1.0
]

7,1,1,168.24,3000.0,200.0,200.0
-1,450.0,450.0,50.0,506.25,9.53,80.0,1.0
1

8,1,1,1722.05,3500.0,0.0,250.0
-1,500.0,500.0,50.0,919.00,9.53,90.0,1.0
1

9,1,1,1981.23,3000.0,250.0,250.0
-1,500.0,500.0,50.0,625.0,9.53,90.0,1.0

]

10,1,1,1634.35,3000.0,250.0,250.0
-1,500.0,500.0,50.0,625.00,9.53,90.0,1.0
]

11,1,1,1292.37,3000.0,250.0,250.0
-1,500.0,500.0,50.0,625.00,9.53,90.0,1.0
1

12,1,1,956.77,3000.0,250.0,200.0
-1,450.0,450.0,50.0,506.25,9.53,80.0,1.0
I

13,1,1,631.57,3000.0,200.0,200.0
-1,450.0,450.0,50.0,506.25,9.53,80.0,1.0
|

14,1,1,309.11,3000.0,200.0,200.0
-1,450.0,450.0,50.0,506.25,9.53,80.0,1 .0
Opcion tipo de Viga

0

,0
0

’

Datos de vigas tipo

1,2,1,5000.0,250.0,250.0

2,500.0,350.0,0.0,0.0,50 0,1066.0,1596.0,9 53,125.0
2,500.0,350.0,0.0,0.0,50.0,983.0,1447.0,9.53,125.0
2,2,1,5000.0,250.0,250.0
2,500.0,350.0,0.0,0.0,50.0,990.0,1619.0,9.53,125.0
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2,500.0,350.0,0.0,0.0,50.0,1024.0,1405.0,9.53,125.0
3,2,1,5000.0,250.0,250.0
2,500.0,350.0,0.0,0.0,50.0,826.0,1495.0,9.53,125.0
2,500.0,350.0,0.0,0.0,50.0,921.0,1235.0,9.53,125.0
4,2,1,5000.0,250.0,250.0
2,500.0,350.0,0.0,0.0,50.0,714.0,1384.0,9.53,125.0
2,500.0,350.0,0.0,0.0,50.0,811.0,1095.0,9.53,125.0
5,2,1,5000.0,225.0,225.0
2,400.0,300.0,0.0,0.0,50.0,534.0,1157.0,9.53,100.0
2,400.0,300.0,0.0,0.0,50.0,490.0,970.0,9.53,100.0
6,2,1,5000.0,225.0,225.0
2,400.0,300.0,0.0,0.0,50.0,434.0,923.0,9.53,100.0
2,400.0,300.0,0.0,0.0,50.0,344.0,720.0,9.53,100.0
7,2,1,5000.0,225.0,225.0
2,400.0,300.0,0.0,0.0,50.0,285.0.578.0.9.53,100.0
2,400.0,300.0,0.0,0.0,50.0,285.0,479.0.9.53.100.0
8,2,1,5000.0,250.0,250.0
-2,500.0,350.0,0.0,0.0,50.0,892.0,1403.0,9.53,125.0
9,2,1,5000.0,250.0,250.0
-2,500.0,350.0,0.0,0.0,50.0,946.0,1455.0,9.53,125.0
10,2,1,5000.0,250.0,250.0
-2,500.0,350.0,0.0,0.0,50.0,840.0,1336.0,9.53,125.0
11,2,1,5000.0,250.0,250.0
-2,500.0,350.0,0.0,0.0,50.0,722.0,1129.0,9.53,125.0
12,2,1,5000.0,225.0,225.0
-2,400.0,300.0,0.0,0.0,50.0,498.0,1070.0,9.53,100.0
13,2,1,5000.0,225.0,225.0
-2,400.0,300.0,0.0,0.0,50.0,398.0,841.0,9.53,100.0
14,2,1,5000.0,225.0,225.0
-2,400.0,300.0,0.0,0.0,50.0,285.0,557.0,9.53,100.0
Conectividad cn Columnas

1, 1,1,1,0,1

,2,0,1

o NS N — 00 OC

1
1
]
l)
1
1
1
1

\DOO\IC\L/'AUJN

w N

y

10101223
11,10,1,3,2,3

[RE LAY

l23 1,423
134,1,134

s Isdy

14,11,1,2,3 4
15,11,1,3,34
16,4,1434
17,5,1,14,5
18,12,1,2,4,5
19,12,1,3,4,5
20,5, 1,44.5
21 6, 1,1,5,6
22,13,1,2,56
23,13,13,5,6
24,6,1,45,6
25,7, 1,1,6,7

shy Ay dy

26,14,12,6,7
27,14,13,6,7
28,7,1,4.6,7
Conectividad en Vigas
1,1,1,1,1,2
2,8,1,1,23



10,4,4,1,12

LEERR

11,114,123

9 Ty daley

12,44134
13,5,5,1,1,2

14,12 5,1,2,3
15,5,5,1,3,4

16, 6,6,1,1,2
17,136,1,2,3
18,6,6,13,4
19,7,7,1,1,2
20,14,7,123
21,7,7,134

Tipo de Analisis

3

Cargas Estaticas
21,0,0,24

10,2

Cargas Distribuidas
1,1,0.0185
2,2,0.0185
3,3,0.0185
4,4,00185
5,5,0.0185
6,6,0.0185
7,7,0.0185
8,8,0.0185
9,9,0.0185
10,10,0.0185
11,11,0.0185
12,12,0.0185
13,13,0.01721
14,14,0.01721
15,15,0.01721
16,16,0.01721
17,17,0.01721
18,18,0.01721
19,19,0.01721
20,20,0.01721
21,21,0.01721
Cargas Concentradas
1,1,1,1,17.658
2,I,I 2,17.658

3,11
4,1,1,4,17 658
5,1,2,1,17.658
6,12,

71,2, 3 17.658
8,1,2,4,17 658
9,1,3,1,17.658
10,1,3,2,17.658
11,1,3,3,17.658
12,1,3,4,17.658
13,1,4,1,14.303
14,1,42,14 303
15,1,4,3,14303
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16,1,4,4,14.303

17,1,5,1,14.303

18,1,5,2,14.303

19,1,5,3,14.303

20,1,5,4,14.303

21,1,6,1,14.303

22,1,6,2,14.303

23,1,6,3,14.303

24,1,6,4,14 303

Control de Datos en el Analisis Dinamico
0.3915000000, 0.0, 0.005, 60.0, 0.05,3
Datos del Acelerograma

0, 4200,0.02

Nombre del Archivo acelerograma
Accl.001

Control de datos de salida

1

0.3,0,0

0,0,0,0,0

0,0,0,1,0

Opciones de Salida

1,0.1,7

pis7.dat

Salida de datos “Histeresis™
0,0,0,0,0,0

A.2 ARCHIVO DE DATOS DE SALIDA TIiPICO, USADOS EN EL
IDARC2D

ITIITIIIIIIIII DDDDDDDDDDDDD AAAAAAAAAAAA RRRRRRRRRRRRR ccceecececcee

IXIXITIIIIIIITII DDDDDDDDDDDDDD AAAAAAAAAAAAAA RRRRRRRRRRRRRR cceceeceeeceecee

I1I DD DD AA AA RR RR cC

II DD DD AA AA RR RR cc

II DD DD AA AA RR RR cc

II DD DD AA AA RR RR cc

II DD DD AA AA RR RR cc

II DD DD AA AA RR RR cc

II DD DD AA AA RR RR cc

II DD DD AAAAAAAAAAAAAA RRRRRRRRRRRRRR ccC

II DD DD AAAAAAAAAAAAAA RRRRRRRRRRRRR cC

II DD DD AA AA RR RR cc

II DD DD AA AA RR RR cc

11 DD DD AA AA RR RR cc

11 DD DD AA AA RR RR cc
IIIIIIIIIITIIXII DDDDDDDDDDDDDD AN AA RR RR cceeececeeceece
ITIXIITIIIIIII DDDDDDDDDDDDD AR AA RR RR cccececececcece

INELASTIC DAMAGE ANALYSIS OF REINFORCED CONCRETE STRUCTURES
VERSION 4.0 (Beta Ver)
STATE UNIVERSITY OF NEW YORK AT BUFFALO
DEPARTMENT OF CIVIL ENGINEERING
APRIL 1995

INPUT DATA:

TITLE: Andlisis edificio 7 niveles
LA S2E2 22021 CONTROL DATA t#dvdawddy
NUMBER OF STORIES ............
NUMBER OF FRAMES .............

( = 0, IGNORE; = 1, INCLUDE )

( =0, SPREAD = 1, CONCENTRATED PLASTICITY)
LINEAR SYSTEM SOLVER.............. 0 { =0, CHOLESKY = 1, LU DECOMPOSITION)
(= 0, MAINFRAME; = 1, PC )

z
[¢}
(o]
L]
]
3§
[
(¢}
L]
é
(34
OHOKFHNKI

:
:



therevdedt RLEMENT INFORMATION Wet#xssasds

NO.

NO.

NO.

NO.

NO.

NO.

NO.

NO.

NO.

NO.

OF

or

OF

OF

OF

OF

OF

OF

OF

OF

NUMBER

NUMBER

NUMBER

NUMBER

SYSTEM

thbhh Rt

STORY

#¢#+s+v4+s DROPERTIES FOR HYSTERETIC RULE **te¥*tws¢

NO. OF TYPES OF HYSTERETIC RULES: 2
RULE STIFFNESS STRENGTH STRENGTH
NO. DEGRADING DEGRADING DEGRADING
FACTOR FACTOR FACTOR
(DUCTILITY) (ENERGY)
5.000 .500 .200
5.000 .500 .200

N WaWUBo

TYPES OF COLUMNS ............... 14
TYPES OF BEAMS ................. 14
TYPES OF SHEAR WALLS ........... 0
TYPES OF EDGE COLUMNS .......... 0
TYPES OF TRANSVERSE BEAMS ...... 0
TYPES OF DISCRETE SPRINGS ...... 0
TYPES OF VISCOUS DAMPERS ....... 0
TYPES OF FRICTION DAMPERS ...... 0
TYPES OF HYSTERETIC DAMPERS . ... 0
TYPES OF INFILL PANELS ......... 0
OF COLUMNS . .........conionnunn.n 28
OF BEAMS . ..........¢cooniorunnnn. 21
OF SHEAR WALLS ................. 0
OF EDGE COLUMNS ................ 0
OF TRANSVERSE BEAMS ............ 0
OF DISCRETE SPRINGS ............ 0
OF MOMENT RELEASES ............. 0
OF BRACES .........0.ovnuniunn.. 0
OF INFILL PANELS ............... 0
OF UNITS: MM, kN

STORY HEIGHTS t*#tvtrvrtee

21500.
18500.
15500.
12500.
9500.
6500.
3500.

HEIGHT
FROM

BASE
0000
0000
0000
0000
0000
0000
0000

TARGET
SLIP
FACTOR

.500
.500

TYPE

##44%e444s FRAME ELEVATION AND ELEMENT TYPES *¢##¥swssv

95



ELEVATION OF FRAME NO. 1

docmem e L e B P ettt +

' 019 ! 020 ! 021 !

1 ' ! !

1 025 ' 026 ! 027 ! 028

' ' ' '

1 ! 1 1

D D ettt 4mmmmmmmee +

1 016 ! 017 ! 018 !

' ' ] !

1 021 t 022 1 023 1 024

' ' ' t

1 1 ! t

B ettt L et L ittt +

! 013 ! 014 ! 015 !

' ' ! 1

t 017 t 018 1 019 1 020

' ' ' '

| | 1 !

$ommm e D e R $ommmemmn e +

' 010 ! 011 ! 012 !

! ] ! 1

1 013 ! 014 1 015 1 016

1 ' ' '

' ' 1 !

ittt R et D ettt +

1 007 ! 008 ! 009 !

! ! ! 1

1 009 1 010 1 011 1 012

1 ] ' ]

1 ! 1 ]

$ommmmmmee D itk D ettt +

' 004 ! 005 ! 006 !

! 1 1 '

1 005 ' 006 1 007 t 008

' ' ! ]

' ' ! !

D D tatan et T D et +

! 001 ! 002 ! 003 !

' ! ' 1

1 001 t 002 1 003 1 004

' ' 1 !

1 1 1 1
NOTATION:
- = BERM NUMBERS INDICATE ELEMENT TYPES
! = COLUMN COLUMN TYPE NUMRERS ON RIGHT
W = SHEAR WALL SHEAR WALL NUMBERS ON LEFT, AND
I = EDGE COLUMN EDGE COLUMN NUMBERS BELOW COLUMN TYPES

khbrbttbArd et ettt er LOADING DATA 222222 RS RSRSRR Rl R

NO. OF UNIFORMLY LOADED BEAMS ......... 21
NO. OF LATERALLY LOADED NODES ......... 0
NO. OF APPLIED NODAL MOMENTS .......... 0
NO. OF CONCENTRATED VERTICAL LOADS .... 24
NO. OF STEPS FOR STATIC ANALYSIS ...... 10

(22 X2 2222222222222 2222222222222 220 2d DYNAMTIOC

INPUT DATA:

**+es+4vs+ DETAILS OF INPUT BASE MOTION ***#vawvws

MAX SCALED VALUE OF HORIZONTAL COMPONENT (g): .465
MAX SCALED VALUE OF VERTICAL COMPONENT (g): .000
TIME INTERVAL OF ANALYSIS (SEC): .0050
TOTAL DURATION OF RESPONSE ANALYSIS (SEC): 60.000

DAMPING COEFFICIENT (% OF CRITICAL): .050

ANALYSIS



DAMPING TYPE:
VERTICAL COMPONENT OF BASE MOTION:
(=0, NOT INCLUDED; =1, INCLUDED)

RAYLEIGH DAMPING
0

WAVE NAME: Nombre del Archivo acelerograma

NO. OF POINTS IN INPUT BASE MOTION:
TIME INTERVAL OF INPUT WAVE (SEC):

5400
.020

thewsdtvet QUTPUT CONTROL DATA *#tdsdsds+
NO. OF STORIES FOR WHICH OUTPUT IS REQUIRED: 1

NO. STORY
NUMBER
1 7

RERRRR AR RN R R R RN O NN RN At kA% MODAL ANALYSIS *## 44 dthtdtdtdahshrhdhertnpnts

MODE FREQUENCY (Hz) PERIOD (SEC)
1 1.26 .19
2 3.34 .30
3 6.43 .16
4 9.70 .10
5 14.08 .07
6 18.53 .05
7 23.97 .04

TOTAL WEIGH . . . ... i ittt it et it iee e eneeeaeenennn

(222222 KRR RRRRR 2 ) EIGEN VECTORS

STORY 1 2 3
7 1.000 -1.000 .962
6 .903 ~.468 ~.308
5 .752 .201 =1.000
4 .594 .660 -.540
3 .456 17117 .325
2 .306 .662 .897
1 .147 .364 .717

2222222222222 2222 EIGEN VECTORS

(MAXIMUM NORMALIZED)

(MASS NORMALIZED)

STORY 1 2 3
7 3.258 -3.311 2.777 2
6 2.942 -1.549 -.888 -2
5 2.450 .665 -2.886 -1
4 1.934 2.186 -1.558 2
3 1.486 2.573 .938 1
2 .996 2.193 2.588 -1
1 .479 1.204 2.070 -2
(22X 2222222222022 END OF MODAL ANALYSIS
SEQUENCE OF COMPONENT CRACKING/YIELDING
CURRENT TIME: 9150

BEAM 19: CRACK INITIATED AT RGHT

CURRENT TIME:
BEAM 21:

.9300
CRACK INITIATED AT RGHT

CURRENT TIME: .9350
BEAM 18: CRACK INITIATED AT RGHT

CURRENT TIME:
BEAM 20:

.9450
CRACK INITIATED AT RGHT

COLUMN 23: CRACK INITIATED AT TOP
BEAM 4: YIELDING DETECTED AT RGHT

CURRENT TIME: 16.0150
COLUMN 22: CRACK INITIATED AT TOP

MODAL PARTICIPATION MODAL WEIGHT

FACTOR (WEIGHT UNITS)
.4302 71.465
.1710 11.288
.0972 3.649

-.0646 1.610

~.0455 .799
.0299 . 346
.0180 .139

2268.240

4 S 6 7

.934 ~.535 -.278 .068
.000 1.000 .691 -.205
.562 -.660 -1.000 . 431
.905 -.517 .790 -.750
.675 .873 -.050 1.000
.568 .217 -.720 -.955
.969 -.954 .177 .596

4 5 6 7

.379 -1.521 ~.836 .207
.547 2.841 2.076 -.625
.432 -1.876 -3.005 1.316
.305 -1.470 2.374 -2.291
.719 2.480 -.150 3.055
.446 .617 ~2.163 -2.919
.468 -2.711 2.335 l1.821

(2222222222222 222

(I EE2 RS2SR RRRRRRS]

(2222222222222l dd

97

RELATIVE MODAL
WEIGHT (%)
3.151
.498
.161
.071
.035
.015
.006



BEAM 6: YIELDING DETECTED AT RGHT
CURRENT TIME: 16.0200

COLUMN 4: YIELDING DETECTED AT TOP
CURRENT TIME: 31.7950

COLUMN 13: YIELDING DETECTED AT BOT

CURRENT TIME: 35.9900

COLUMN 23: YIELDING DETECTED AT TOP

(22222222 4 MAXITMOM RESPONSE L2222 R RS

STORY STORY SHEAR DRIFT RATIO(%) STORY DRIFT DISPLACEMENT

STORY VELOCITY DRIFT

VELOCITY

ACCELERATION

NO.

7 461.75 46.30 1388.9119 2
1672.9813

6 338.70 22.92 687.5735 1
780.3880

5 463.91 8.05 241.3900
506.4588

4 609.16 4.57 137.1048
490.4478

3 620.16 4.33 129.9368
389.8530

2 663.93 4.21 126.4304
310.8868

1 728.58 3.66 128.0033
354.5881

*hNrr N e Nt MAXTMUM FORCES t##tednest
(TIME AT MAXIMUM)

**+ COLUMNS +++

318

016

727

510.

377.

254.

.2560

.7082

.1521

8046

2245

2305

.0033

2555.

1971.

1676.

1245

846.

354.

7172

1474

1882

.2503

7494

.3449

5881

9316

7252.

7794.

6660.

9176

8768.

7170.

.2327

4796

1545

5452

.3240

7431

8396

98

NO. MOMENT MOMENT SHEAR SHEAR
DEMAND/CAPACITY
(+) (-) (+) (-)
1 BOT .2576E406 ~.2821E+06 .1167E+03 -.1377E+03
1.115
( 21.63) ( 29.61) ( 31.24) ( 22.36
TOP .1791E+06 -.2567E+06
1.014
( 22.36) ( 31.23)
2 BOT .4609E+06 -.4BG6E+06 .2032E+03 -.230BE+03
1.064
( 21.63) ( 29.65) ( 16.58) ( 22.36
TOP .2801E+06 -.3699E+06
809
( 22.36) ( 31.23)
3 BOT .4612E+06 ~.4863E+06 .20B1E+03 -.2341E+03
1.063
( 21.63) ( 29.65) ( 31.29) ( 22.36
TOP .2911E+06 -.353S5E+06
.773
( 22.36) ( 31.23)
4 BOT .2565E+06 -.2812E+06 .1190E+03 ~.1259E+03
1.111
( 16.70) ( 29.65) ( 16.52) ( 22.36
TOP .1392E+06 -.256BE+06
1.015
{ 22.36) ( 31.23)
5 BOT .1288E+06 -.3054E+06 .941BE+02 -.2150E+03
.929
( 16.75) ( 26.60) ( 21.60) ( 29.63
TOP .3266E+06 -.1997E+06
.607
( 26.36) ( 31.26)
€ BOT .2426E+06 - .35T74E+06 .186BE+03 -.2001E+03
.839

( 16.75) ( 26.60) ( 21.60) ( 22.46

)

)

)

)

)

)

.1241E+03

( 21.66)

.0000E+00

( .00)

.0000E+00

( .00)

.1725E+03

( 26.54)

.8055E+02

( 21.66)

.0000E+00

( .00)

.932

(

.711

(

.783

(

.896

(

.765

(

. 605

(

8E+03

26.41)

8E+03

25.31)

OE+03

26.61)

2E+03

21.66)

6E+03

26.41)

2E+03

25.31)

.708

.008

. 612

.008

.636

.014

.550

.392

.993

.570



.684

.733

10

.926

.859

11

.972

.675

12

.743

.672

13
.833

14

.850

.696

15

.840

.843

16

.735

.721

17

1.089

.637

is

.907

.760

19

1.103

L7177

TOP

TOP

TOP

BOT

TOP

TOP

’
BOT

TOP

BOT

TOP

BOT

TOP

TOP

TOP

BOT

TOP

BOT

TOP

BOT

TOP

BOT

TOP

.3269E+06

( 22.40)

.2765E+06

( 31.61)

.3304E+06

( 22.40)

.1717E+06

( 16.75)

.2090E+06

( 22.39)

.2963E+06

( 31.63)

.2604E+06

( 22.44)

.3855E+06

( 31.75)

.3839E+06

( 26.39)

.3839E+06

( 31.75)

.3841E+06

( 26.39)

.2968BE+06

( 31.62)

.2266E+06

( 22.49)

.2620E+06

( 32.00)

.2591E+06

( 29.48)

.3477E+06

( 31.74)

.3473E+06

( 26.56)

.347BE+06

( 25.749)

.2BO4E+06

( 22.44)

.2596E+06

( 25.78)

.1672E+06

( 22.49)

.1899E+06

( 32.03)

.1774E+06

( 26.52)

.2551E+06

( 31.85)

.1874E+06

( 22.61)

.2436E+06

( 32.02)

.2373E+06

( 26.18)

.3750E+06

( 31.27)

.3535E+06

( 26.60)

.4178E+06

( 31.27)

.2496E+06

( 26.60)

.2659E+06

( 31.26)

.2048E+06

( 26.58)

.2186E+06

( 44.15)

.3633E+06

( 26.57)

.3368E406

( 31.26)

.3812E+06

( 26.57)

.2648E+06

{ 31.30)

.2223E+06

( 26.58)

.2011E+06

( 31.30)

.2176E+06

( 26.66)

.1949E+06

( 43.99)

.2967E+06

( 26.66)

.2429E+06

( 16.75)

.2934E+06

( 26.66)

.2942E+06

( 31.22)

.1922E+06

( 26.66)

.1884E+06

( 31.16)

.1944E+06

( 46.26)

.1137E+06

( 16.71)

.2169E+06

( 43.52)

.1816E+06

( 16.71)

.2637E+06

( 43.52)

.1B58E+06

( 16.71)

.2376E+03

( 31.58)

.1260E+03

( 21.59)

.1385E+03

( 33.14)

.2018E+03

 31.7%9)

.1980E+03

( 31.75)

.1427E+03

( 31.62)

.9938E+02

( 25.75)

.1760E+03

( 25.75)

.2208E+03

( 31.57)

.1093E+03

( 21.73)

.7519E+402

( 21.77)

.1490E+03

( 23.37)

.1501E+03

( 21.70)

.2034E+03

( 22.47)

.1084E+03

( 22.47)

.1164E+03

( 26.58)

.2189E+03

( 26.39)

.2593E+03

( 29.50)

.9016E+02

( 26.58)

.1470E+03

( 29.48)

.2447E+03

( 26.56)

.1787E+03

( 22.63)

.9370E+02

( 26.55)

.1230E+03

( 26.52)

.1336E+03

( 22.62)

.1751E+03

( 29.40)

.0000E+00

( .00)

.1235E+03

( 26.54)

.3690E+02

( 21.73)

.C00Q0E+00

( .00)

.0000E+00

( .00)

.6993E+02

( 26.55)

.4890E+01

( 21.73)

.0000E+00

( .00)

.0000E+00

( .00)

.2530E+02

( 22.63)

.0000E+00

( .00)

.0000E+00

( .00)

.0000E+00

( .00)

.6689E+03

( 26.74)

.7331E+03

( 21.66)

.5944E+03

( 26.41)

.4989E+03

( 25.31)

.5576E+03

( 26.68)

.5729E403

( 21.73)

.4317E+03

( 26.41)

.3957E+03

( 25.31)

.4439E+403

( 26.68)

.4192E+03

( 21.73)

.2819E+03

( 26.41)

.2B61E+03

( 26.04)

.3339E+03

( 40.70)

.767

. 649

.776

.522

.636

.990

.870

.983

.979

.979

.879

.992

.157

.002

.991

.996

.995

.996

.993

. 640

.067

.784

.019

.993

99



20 BOT
1.063
TOP
.873
21 BOT
1.223
TOP
.791
22 BOT
1.181
TOP
.948
23 BOT
.993
TOP
.999
24 BOT
1.112
TOP
.936
25 BOT
1.403
TOP
.350
26 BOT
2.571
TOP
.838
27 BOT
1.351
TOP
.887
28 BOT
1.034
TOP
3.244

*4% BEAMS +#+

NO.
1 LEFT
RGHT
2 LEFT
RGHT
3 LEFT
RGHT
4 LEFT
RGHT
5 LEFT

.1901E+06

( 32.03)

.1046E+06

( 22.35)

.1540E+06

( 32.17)

.1500E+06

( 22.68)

.1918E+06

( 32.16)

.1993E+06

( 26.90)

.2300E+06

( 32.17)

.2113E+06

( 41.85)

.1594E+06

( 32.16)

.1453E+06

( 26.26)

.1397E+06

( 32.26)

.9427E+05

( 26.44)

.6431E+05

( 23.49)

.4496E+06

( 32.26)

.1748E+06

( 32.25)

.1585E+06

( 26.94)

.2B91E+06

( 32.26)

.3418E+05

( 26.53)

.2103E+06

( 25.60)

.1940E+06

( 22.49)

.1787E+06

( 25.60)

.1783E+06

( 22.49)

.2099E+06

( 25.60)

.1940E+06

( 22.49)

.1974E+06

( 25.66)

.2004E+06

( 26.47)

.1873E+06

.1898E+06 .1066E+03 -.7238E+02 .0000E+00
( 46.32) ( 21.70) ( 26.68) ( .00)
.1559E+06
( 31.14)
.1788E+06 .6749E+02 ~.9035E+02 .0000E+00
( 50.00) ( 31.69) ( 26.45) ( .00)
.1157E+06
( 43.86)
.2273E+06 .1136E+03 ~.1516E+03 .0000E+00
( 43.99) ( 25.79) ( 26.90) ( .00)
.1825E+06
( 23.35)
.1911E+06 .1238E+03 -.1107E+03 .0000E+00
( 46.36) ( 25.80) ( 22.68) ( .00)
.1923E+06
( 23.3%)
.1625E+06 .7555E+02 ~-.8719E+02 .0000E+00
( 46.35) ( 23.42) ( 28.59) ( .00)
.1367E+06
( 23.33)
.1614E+06 .5591E+02 ~-.8610E+02 .0000E+00
( 43.85) ( 25.86) ( 43.8%5) ( .00)
.4032E+0S
( 18.34)
.3600E+06 .6567E+02 -.3055E+03 .0000E+00
( 43.85) ( 23.49) ( 43.85) ( .00)
.1174E+406
( 21.80)
.1B892E+06 .7712E+02 -.1211E+03 .0000E+00
( 30.05) ( 21.85) ( 26.93) ( .00)
.1242E+06
( 21.82)
.1190E+06 .2490E+03 -.5329E402 .0000E+00
( 26.91) ( 32.26) ( 26.89) ( .00)
.3732E+06
( 43.84)
MOMENT SHEAR SHEAR
(-) (+) (=)
-.2956E+06 .1066E+03 -.1088E+03
( 22.49)
-.2705E+06
( 16.75)
-.2611E+06 .9751E+02 -.9764E+02
( 22.49)
-.2624E+06
( 16.77)
-.2963E+06 .1064E+03 -.1089E+03
( 22.49)
-.2702E+06
( 16.75)
-.2987E+06 .1020E+03 -.1108E+03
( 26.61)
~.2645E+06
( 16.76)
~.2743E+06 .1017E+03 -.1022E+03

.2803E+03

( 21.79)

.1715E+03

( 26.41)

.1864E+03

( 26.04)

.2279E+03

( 26.81)

.1704E+03

( 21.79)

.7163E+02

( 26.41)

.8580E+02

( 20.95)

.1266E+03

( 26.68)

.7036E+02

( 21.86)

(+)

1.087
1.085
1.074
1.074
1.084
1.067

1.078

.065

.586

.054

.026

.036

.195

.214

.819

.459

.211

.249

.132

.513

.297

(=)

1.027

1.021

1.026

1.024

1.026

1.021

1.033

1.035

100



10

11

12

13

14

15

16

17

18

19

20

21

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

RGHT

LEFT

RGHT

LEFT

RGHT

( 25.65)

.1861E+06

{ 26.46)

.1957E+06

( 25.65)

.1999E+06

( 26.54)

.1671E+06

( 25.69)

.1810E+06

( 22.60)

.1671E+06

( 23.34)

.1665E+06

( 22.60)

.1671E+06

( 25.69)

.1806E+06

( 22.60)

.1496E+06

( 23.37)

.1592E+06

( 22.62)

.1461E+06

( 21.79)

.1450E+06

( 22.62)

.1497E+06

( 23.36)

.1585E+06

( 22.63)

.B950E+05

( 27.74)

.8213E+05

( 26.46)

.848BE+05

( 25.80)

.8551E+05

( 26.55)

.8934E+05

( 27.77)

.B214E+05

( 26.43)

.7430E+05

( 27.74)

.5987E+05

( 26.42)

.6877E+05

( 25.84)

.6912E+05

( 26.49)

.T426E+05

( 27.77)

.5977E+05

( 26.45)

.4527E+05

( 25.85)

.4330E+05

( 26.42)

.4829E+05

( 26.73)

.4305E+05

( 26.42)

.4796E+05

( 27.64)

.4377E+05

( 26.89)

( 26.61)

.2726E+06

( 16.76)

.3005E+06

( 26.61)

.2650E+06

( 16.76)

.2813E+06

( 26.63)

.2331E+06

( 16.77)

.2530E+06

( 26.63)

.2508E+06

( 16.77)

.2818E+06

( 26.63)

.2337E+06

( 16.77)

.2640E+06

( 26.66)

.2082E+06

( 21.7%5)

.2118E+06

( 26.66)

.2134E+06

( 21.7%5)

.2642E+06

( 26.66)

.2088E+06

( 21.75)

.1637E+06

( 26.70)

.1429E+06

( 31.95)

.1550E+06

( 26.70)

.1534E+06

( 23.40)

.1640E+06

( 26.70)

.1414E+06

( 31.86)

.1366E+06

( 26.77)

.1040E+06

( 21.82)

.1227E+06

( 26.67)

.1221E+06

( 23.45)

.1367E+06

( 26.75)

.1047E+06

( 23.45)

.8489E+05

( 22.749)

.7118E+05

( 18.39)

.8108E+05

( 22.74)

.8190E+05

( 21.64)

.8470E+05

( 26.43)

.7099E+05

( 18.39)

.1019E+03

.8858E+02

.9270E+02

.8859E+02

.7938E+02

.7988E+02

. 794 4E+02

.5055E+02

.5228E+02

.5043E+02

.3895E+02

.4183E+02

.3900E+02

.2488E+02

.2737E+02

.2489E+02

.1112E+03

.1020E+03

.9228E+02

.1021E+03

.9269E+02

.7893E+02

.9252E+02

.5377E+02

.5276E+02

.5373E+02

.4269E+02

.4185E+02

.4285E+02

.2807E+02

.2626E+02

.2794E+02

.071

.075

.064

.085

.067

.079

.075

.095

.065

.124

.062

.088

.080

.125

.057

.173

.170

.189

.198

171

.170

.186

.202

.188

.194

.185

.200

.086

.036

.155

.029

.151

.047

.029

.028

.036

.031

.033

.038

.030

.036

.047

.037

.025

.032

.047

.040

.024

.049

.036

.026

.027

.038

.052

.020

.035

.030

.054

.027

.02¢9

.035

.023

.033

.027

.032

101



tarsRarR RNt taNstdest D AMAGED

FINAL STATE OF FRAME NO.

(o]
!
'
!

[¢]

NOTATION:

!
w
I

BEAM

COLUMN
SHEAR WALL
EDGE COLUMN

o
O == =M + 0 =~==0
L]

No- - - %

Mo - B

O mm e DM
o

STATE OF FRAME

1

+0~==0
L

O == %
Q===

-
RISV

»
L

-
- = N

P 3

x
]

O - -
O == =0

x = YIELD

O = SEVERE YIELD

FOR EDGE COLS: C: COMPRESSION
T: TENSION
O: TENSILE YIELD

SNV REE 4+ DAMAGE ANALYSIS *tHh#tdetsttats

we++4+ MODIFIED PARK-ANG-WEN MODEL #**k**w¢

#+*vsvrevs DAMAGE DATA: COLUMNS

NO.

e wh P

*DEFORMATIONY
BOT TOP
.041 .009
.055 .012
.055 .012
.039 .010
.006 .007

S trtEtRbb bR AR RN R RE L

*++*STRENGTH ' ** HYST. TOTAL
BOT TOP ENERGY DAMAGE,
.012 .000 .3772E+05 .053
.014 .000 .6040E+05 .069
.014 .000 .6063E+05 .069
.012 .000 .3721E+05 .050
.000 .000 .1135E+04 .007
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*+ssveveer DAMAGE DATA:

NO.

[T- 3. IR B, ST, I S VURE S I

BEAMS
**DEFORMATION* ¢
LEFT RIGHT
.266 .260
.258 .260
.270 .264
.281 .260
.254 .251
.267 .265
.298 .288
.280 .285
L2717 .293
.318 .333
.342 .340
.296 .346
.611 .586
.607 .547
.585 .621
1.482 1.564
1.446 1.964
1.847 1.771
3.683 B8.504
8.325 3.453
2.784 9.428

.016
.015
.006
.009
.009
.009
.010
.006
.008
.009
.006
.094
.112
.114
.097
.186
.281
.312
.166
.256
.196
.215
.311

1

.023
.025
.010
.014
.010
.009
.009
.005
.007
.008
.00S
.049
.076
.057
.067
.107
.121
.399
.124
.121
.149
.130
.286

.001 .000
.001 .000
.000 .000
.001 .000
.001 .000
.001 .000
.001 .000
.001 .000
.002 .000
.002 .000
.001 .000
.012 .001
.012 .002
.015 .002
.012 .002
.020 .007
.033 .001
.011 .012
.019 .004
.059 .001
.049 .158
.046 .004
.020 .227
*+++STRENGTH? *+
LEFT RIGHT
.124 .136
.133 .141
.123 .138
.136 .126
.139 .144
.137 .131
.172 .138
.162 .166
.170 .141
.203 .169
.178 .182
.200 .im
.215 .184
.199 .009
.219 .251
.285 .203
.445 .136
.427 .218
.445 .234
.243 .017
.024 172

.1516E+04
.1619E+04
.9021E+03
.3220E+04
.4235E+04
.4366E+04
.2913E+04
.3642E+04
.5558E+04
.6333E+04
.3372E+04
.2440E+05
.3092E+05
.3514E+05
.2657E+05
.3996E+05
.4067E+05
.2731E+05
.3384E+0S
.7206E+05
.3775E+06
.9036E+05
.2972E+06

HYST.
ENERGY

.7381E+05
.6467E+05
.7411E+05
. 7334E+05
.6958E+05
.7485E+05
.7099E+05
.6915E+05
.7127E+05
.7312E+05
.6631E+05
.7298E+05
.5197E+05
.2620E+05
.6072E+05
.4860E+05
.5854E+05
.6516E+05
.5001E+05
.2014E+05
.1477E+05

1

.017
.017
.007
.011
.011
.011
.011
.007
.010
.011
.007
.103
.117
.122
.104
.181
.310
.367
.178
.312
.0585
.251
.415

TOTAL
DAMAGE

Mo e

.392
.396
.397
.402
.394
.400
.448
.447
. 441
.511
.521
.506
.801
.795
.838
.767
. 940
.190
.760
.235
.798
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*4sasa244+ RESULTS OF DAMAGE ANALYSIS ##¢tw#wtes

DAMAGE INDEX STATISTICS OF FRAME NO. 1

B ettt B tatatatats D e +
! 1.76 ! 1.23 ! 1.80 !
! (0.05) t (0.02) ! (0.02) !
10.31 11.06 10.25 11.41
1(.08) 1(.41) 1(.10) 1(.32)
! | ! !
D e T $omemem $ommmmm e +
' 1.77 1.94 ! 1.19 !
' (0.15) !  (0.19) !  (0.21) !
10.18 10.31 10.37 10.17
1(.13) 1(.13) 1(.09) 1(.11)
1 ' 1 1
P et R e P L e T +
' 0.80 ! 0.79 ! 0.84 !
' (0.20) ' (0.10) !  (0.24) !

10 10.12 10.12 10.10
1(.10) 1(.12) 1(.14) 1(.10)
1 | ! '

L e ket e D et ettt +
1 0.51 ! 0.52 ! 0.51 !
1 (0.32) ! (0.29) !  (0.32) !
10.01 10,01 10.01 10.01
1(.02) 1(.02) 1(.03) 1(.01)
1 | 1 1
D e bt R e D e e +
' 0.45 ! 0.45 ! 0.44 !
1 (0.31) ! (0.31) !  (0.32) !
10.01 10.01 10.01 10.01
1(.01) 1(.02) 1(.02) 1(.01)
' 1 ' |
B D e e e T R ettt +
' 0.40 ! 0.39 ! 0.40 !
! (0.33) ! (0.31) !  (0.34) !
10.01 10.02 10.02 10.01
1(.01) 1(.01) 1(.01) 1(.00)
1 1 | !
e o mmmmee o Fommmmme e +
1 0.39 ! 0.40 ! 0.40 !
! (0.18) ! (0.16) !  (0.18) !
10.05 10.07 10.07 10.05
1(.09) 1(.15) 1(.15) 1(.09)

' ! !
VALUES IN PARANTHESIS INDICATE ENERGY RATIOS

“s++4eees STORY LEVEL DAMAGE INDICES *#####¢t#+

STORY BEAM-SLAB COL~WALL WEIGHTING
DAMAGE DAMAGE FACTOR

7 .633 .937 .357

6 1.089 .114 .122

5 .443 .052 .099

4 .471 .001 .090

3 .416 .001 .088

2 .389 .000 .086

1 .206 .030 .158

OVERALL STRUCTURAL DAMAGE : .906
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Sin degradacién

Degradacién de Resistencia
basado en la Ductilidad

(81=0.5,0u=10) (82=0.2,4,=10)

Degradacion de resistencia
basado en la Energia.

Degradacion de Rigidez
(a=2)

Degradacion combinada
(a=5,8,=0.5,8,=0.2,y=0.5,
/i'ult=1 O)

Cierre y Apertura de Grietas
(Slip) (y=0.5)

Figura A-1 Pardmetros que definen el comportamiento Histerético, para modelos
Multilineales, disponibles en el IDARC2D
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Degradacion de Resistencia

. Degradacion de resistencia
basado en la Ductilidad &

_ _ basado en la energia.
(B1=0.5.4u=10) (82=0.2,1u1=10)

=

Degradacién combinada

Cierre y apertura de grietas

(Slip) (a=5,81=0.5,8,=0.2,0=0.2, Cierre de grietas
(0=0.2, x=0.3, R=0.25) )\zoi’ 5;T)())‘ZS, (Ngap=2,0g2p=3,k=2)
ult™

Figura A-2 Pardmetros que defienen el comportamiento histerético, para modelos
suaves (Smooth), disponibles en el IDARC2D.
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APENDICE B

MODELOS DE COMPORTAMIENTO DEL ACERO Y
CONCRETO

B-1.- MODELO DEL CONCRETO CONFINADO

Se utiliza el modelo de concreto confinado propuesto por Kent y Park (1971), y modificado
por Scott, Park y Priestley (1982), que toma en cuenta la capacidad del concreto para disipar

energia en el rango inelastico, proporcionada por el refuerzo transversal.

En este modelo, se considera la curva esfuerzo deformacion del concreto dividida en dos
zonas como se muestra en la figura b-1. Estas zonas quedan definidas principalmente por
medio del parametro K, que toma en cuenta la sobre resistencia presente en el concreto

proporcionada por el confinamiento de los estribos.

El esfuerzo maximo obtenido Kf',, es alcanzado a una deformacion de 0.002K. Las relaciones

esfuerzos—deformacion del modelo son las siguientes:

Para una deformacion unitaria £ < 0.002K se tiene un esfuerzo en el concreto de:

2¢ e Y
=Kf,’ i — £ b.1
Jo =K. 0.002K [0.002K] -1
si la deformacion unitaria toma el valor & > 0.002K , el esfuerzo en el concreto vale:
f. =K. t-2,(£ -0.002K)] (b.2)

pero este esfuerzo no puede ser menor que 0.2Kf"..



108

El pardametro K se calcula como:

K=1+ /osf:vh (b.3)
I
y
GaEwYTYE ;).5 H ®4
_+_‘_fc_+_,0s . _0.002K
1457.°-1000 4 s,
donde:

& = deformacion unitaria longitudinal del concreto

f. = esfuerzo longitudinal en el concreto (MPa)

f’c = resistencia a compresion simple de un cilindro de concreto (MPa)

fyn = esfuerzo de fluencia de los estribos (MPa)

ps = relacion del volumen de acero de refuerzo transversal y el volumen de concreto
confinado, medido fuera del perimetro de los estribos

h” = ancho del nicleo de concreto confinado, medido desde el perimetro de los
estribos (mm)

Sy = espaciamiento centro a centro de los estribos (mm)

La deformacién ultima del concreto confinado esta asociada con la perdida del confinamiento
del concreto, esta asociada con la falla del refuerzo transversal, que de acuerdo con Scott, Park

y Priestley (1982) se define como:

Son
£ =0.004+09 5 |2 b.S
eu Mt [3050 (6-3)

donde;:
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ps = relacion del volumen de acero de refuerzo transversal y el volumen de concreto
confinado, medido fuera del perimetro de los estribos.

f,n = esfuerzo de fluencia de estribos en kg/cm”.

B-2.- MODELO DEL ACERO DE REFUERZO

Se utiliza el modelo propuesto por Rodriguez y Botero (1996), que considera la curva esfuerzo
deformacién del acero como de tipo elastoplastico, considerando el endurecimiento por
deformacion. Esta curva se muestra en la figura b-2, donde se observa que ésta se encuentra

dividida en tres zona, que se describen a continuacion:

1: Zona elastica

Esta ocurre en el intervalo 0 ¢ < 4, donde ¢ es la deformacion de la barra de refuerzo. El

esfuerzo en este intervalo de deformaciones se puede evaluar como:

f. =E ¢ (b.6)

donde E, es el médulo de elasticidad del acero.

2. Zona de fluencia

Ocurre en el intervalo &, < £ < &, , en el que €, es la deformacion del acero correspondiente

5

al inicio de la zona de endurecimiento por deformacion. El esfuerzo en esta zona se evalia

como:

fi=1, (b.7)

3. Zona de endurecimiento por deformacién

En el modelo empleado, se considera que la deformacion dltima, &, es la correspondiente al

esfuerzo maximo alcanzado en la barra f,, . Esta zona se ubica en el intervalo £, < £ < &, .
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La zona de endurecimiento por deformacion se define mediante la siguiente expresion

(Mander, 1984):

ﬂ=ﬂu+(fy—ﬁu)[ f‘“““’] (b.8)

(b.9)

Los parametros que definen la curva esfuerzo deformacion del modelo, fueron obtenidos por
medio de ensayes para aceros producidos en México (Rodriguez y Botero, 1996), con un
esfuerzo de fluencia de 4200 kg/cm®. En la tabla b-1, se muestran los resultados obtenidos

para varillas de diametro grande.

X = Media aritmética
S = Desviacién estandar
V = Coeficiente de Variacién

Tabla b-1. Estadisticas de barras ensayadas de diAmetro grande
(Rodriguez y Botero, 1996)
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fe A
Kf'¢
0.2Kf".
4 £e
0.002K
Figura b-1 Curva Esfuerzo — Deformacién del Concreto Confinado
fs N
fsu
f ' i i
E. | |
| | ! ’
&y €sh €su s

Figura b-2 Curva Esfuerzo — Deformacion del Acero de Refuerzo
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