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RESUMEN

En esta tesis se aplican los métodos estatico no lineal y dinamico no lineal en el edificio
prototipo y en otros seis representativos de las principales subclases de las estructuras
de acero. Como resultado se expresan los umbrales de los estados de dafio en funcion
de los puntos caracteristicos del espectro de capacidad bilineal. Se presenta una nueva
propuesta de clasificacién de las estructuras de acero de acuerdo con la EMS-98. Se
cierra la investigacion con un estudio estocastico detallado que considera la variabilidad
probabilistica de la accidn sismica, de las cargas verticales y de las propiedades fisicas y
mecanicas de los miembros estructurales. Se calcula la probabilidad de excedencia de
los principales estados limite y de los umbrales de los distintos estados de dafio. Como
resultado se identifican los estados limite que con mas probabilidad seran alcanzados y
se recomiendan algunos factores de seguridad adicionales.

Palabras clave: estructuras de acero, estatico no lineal, dinamico no lineal, umbrales de
dafo, estudio estocastico.

ABSTRACT

In this thesis nonlinear static and dynamic methods are applied to the prototype
building, and to six more buildings, representing main subclasses of steel structures. As
a result, the thresholds of damage state are expressed in function of the main points of
the bilinear capacity spectrum. A new proposal of classification of steel structures,
according with EMS-98, is presented. The last part of this thesis is a detailed stochastic
study that considers probabilistic variability of seismic action, vertical loads and
physical and mechanics properties of the structural members. Exceedance probabilities
for the main limit states and thresholds of damage states are calculate. As a result the
limit states most likely will be exceeded are identified. Finally some additional security
factors are recommended.

Keywords: steel structures, nonlinear static, nonlinear dynamic, thresholds of damage,
stochastic study
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Capitulo 1

Introduccion

Las estructuras de acero ocupan un lugar muy importante en el panorama de las

construcciones civiles. Sea por razones arquitectonicas o estructurales, constituyen una
respuesta favorable a muchos requerimientos de la industria de la construccion. Una

caracteristica notable del acero como material de construccion es que sus propiedades
fisicas y mecanicas estan muy bien determinadas, lo cual, aunado al alto control de

calidad de sus procesos de produccién, resulta en que su comportamiento mecanico
pueda predecirse con un alto grado de confiabilidad.

Sin embargo, también es cierto que, para este tipo de estructuras, la respuesta de los
elementos individuales que la componen y de sus conexiones puede verse afectada por
muy diversos factores pudiendo llegar a comprometer una respuesta global satisfactoria
de la edificacién. Asi, la configuracién estructural, por ejemplo, resultara en que
algunos miembros sean solicitados principalmente por fuerza axial o por momento
flector, con las consecuentes diferencias en sus estados de tensiones y deformaciones y
en la respuesta global que se hara manifiesta cuando el conjunto sea sometido a la
excitacion sismica. Por otro lado, la resistencia relativa entre sus diferentes miembros
determinara en parte el tipo de mecanismo de falla que se presente. Para ilustrarlo, una
columna débil puede provocar un colapso subito bajo cargas relativamente bajas, muy
inferiores a las que podrian soportase con una mejor distribucion del material. Las
conexiones juegan también un papel muy importante pues, de no ser lo suficientemente
dactiles, fallaran antes de que se desarrollen en los miembros las tensiones
correspondientes a su maxima resistencia, o, aun si la alcanzara, podrian fallar al cabo
de algunos ciclos de histéresis poniendo en evidencia su incapacidad de disipar energia
en ciclos de deformacién.

¢, Cuanto pesa cada uno de estos factores, y otros, en el comportamiento del conjunto?
¢, Qué estados de dafio se presentaran desde el comportamiento elastico hasta el de falla
en cada caso y bajo qué valores de desplazamiento espectral? ¢Qué variabilidad
estadistica presentan esos valores de desplazamiento espectral asociados a cada estado
de dafio? Estos son algunos de los interrogantes que se pretende responder mediante
esta investigacion.



1.1. Objetivos

1.1.1. Obijetivo principal

Evaluar la vulnerabilidad sismica de los principales tipos de edificios de acero.

1.1.2. Objetivos secundarios
1. Estudiar el comportamiento no lineal, lo cual incluye:

a. Analizar las rutas de plastificacion que siguen los edificios de acero
desde su comportamiento elastico hasta el de plastificacion total y, aun
mas alla, hasta alcanzar niveles de deformacion asociados a dafio
completo o colapso. Conlleva correlacionar diferentes estados de dafio
con sus correspondientes parametros de demanda, como el
desplazamiento espectral, asi como determinar su variabilidad
estadistica.

b. Estudiar las fuentes de degradacion de resistencia que pueden incidir en
una falla mas temprana de la estructura o en una que sea de naturaleza
fragil.

2. Analizar el dafio sismico observado en edificios de acero.

3. Contribuir a precisar la vulnerabilidad sismica propia de cada tipologia
estructural de acero y, con ello, a desglosar la clase de estructuras de acero de la
EMS-98.

4. Analizar criticamente las curvas de fragilidad propuestas por otros, como por
ejemplo HAZUS 99, para estructuras de acero.

5. Hacer recomendaciones concretas sobre la manera de reducir la vulnerabilidad
de estructuras metalicas existentes.

1.2. Grado de innovacion y alcance del estudio

Esta investigacion tiene como aspecto innovador lograr la confluencia de tres enfoques
distintos para ahondar en el conocimiento de la vulnerabilidad sismica de las estructuras
de acero. EIl primero es el de la vulnerabilidad observada en sismos pasados
documentada en informes de evaluacion post-sismica; el segundo es el de la
vulnerabilidad calculada a partir de analisis estructurales no lineales, tanto estaticos
como dinamicos, de acuerdo con los métodos convencionales para estos analisis; vy, el
tercero, es la evaluacion de la vulnerabilidad a través de la evaluacién probabilistica de
los procedimientos de calculo estructural.
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Esta investigacion se apoya en la simulacion por Monte Carlo del proceso de
degradacion que se produce en estructuras de acero sometidas a acciones sismicas.
Dicha simulacion se lleva a cabo partiendo de modelos estructurales y computacionales
gue consideran la no-linealidad constitutiva de las estructuras.

1.3. Metodologia

Esta investigacion se inicia con el estudio de un edificio prototipo existente y sus
diferentes opciones de reforzamiento y posteriormente se extiende a edificios similares
en planta pero de diferentes alturas para cubrir las seis subclases de edificios de acero
predominantes. Los edificios que se han escogido como representativos de cada una de
estas subclases se han proyectado de acuerdo con el mismo codigo de construccion, las
Normas Colombianas de Disefio y Construccion Sismo Resistente NSR-98 (AIS 1998),
y para el mismo grado de peligrosidad sismica. Se han aplicado en ellos procedimientos
de andlisis no lineal, tanto estaticos como dinamicos, considerando incertidumbres tanto
en las caracteristicas de los modelos estructurales como en las de la accion sismica y
llevando a cabo analisis estocasticos. Para efectos de la realizacion de los calculos no
lineales se ha usado el programa de analisis no lineal RUAUMOKO (Carr 2002)
mientras que en los analisis estocasticos se ha utilizado la plataforma STAC (CIMNE
2002).

1.4. Contenido de la memoria

En el capitulo 2 se presenta el estado del arte. Se explican las dos vertientes que se han
desarrollado para determinar la propensiéon de las estructuras de acero a sufrir dafio a
causa de la accion sismica: la vulnerabilidad observada y la vulnerabilidad calculada y

se muestran los avances que se han logrado en cada una de ellas, como son la escala de
intensidad macrosismica europea de 1998 EMS-98 (Grunthal 1998, 2003) y las curvas
de fragilidad de Earthquake Loss Estimation Methodology (HAZUS 99). Se
complementa el capitulo con las pautas formuladasRenommended Seismic
Evaluation and Upgrade Criteria for Existing Welded Steel Moment-Frame Building,
FEMA 351 (FEMA 2000b) y finalmente se presentan los conceptos fundamentales de la
calibracion de los cédigos de construccion.

El capitulo 3 contiene una descripcidbn de los sistemas estructurales de acero mas
ampliamente difundidos y de los factores que mas inciden en su vulnerabilidad. Se
presenta también una resefa historica del dafio observado en los edificios de acero en
evaluaciones postsismicas. El capitulo concluye con una descripcion detallada de un
edificio de acero, construido por la Universidad Nacional de Colombia en la ciudad de
Manizales y que se usard como edificio prototipo en la parte inicial de esta
investigacion.

El calculo de la vulnerabilidad sismica de los edificios de acero mediante el método

estatico no lineal es el tema del capitulo 4. Se explica paso a paso la obtencién de
curvas de capacidad, espectros de capacidad, espectros de capacidad bilineales,
umbrales de dafio, curvas de fragilidad, puntos de capacidad por demanda y matrices de
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probabilidad de dafio para cada una de las subclases estudiadas. El andlisis de
resultados permite expresar los umbrales de los estados de dafio en funcién de los
puntos caracteristicos de espectro de capacidad bilineal. El capitulo concluye con una
nueva propuesta de clasificacion de las estructuras de acero de acuerdo con la EMS-98.

El capitulo 5 se dedica al estudio de la vulnerabilidad sismica mediante el analisis
dindmico no lineal. Se aplican los procedimientos especificados en las NSR-98 (AIS
1998) a los porticos representativos de las diferentes subclases de los edificios de acero.
Se evallan los resultados de acuerdo con las curvas de fragilidad encontradas en el
capitulo anterior y con los criterios 8ecommended Seismic Evaluation and Upgrade
Criteria for Existing Welded Steel Moment-Frame Building, FEMA 351 (FEMA
2000b). El andlisis de resultados permite hacer una diferenciacion interesante entre el
comportamiento bajo cargas de proyecto y bajo cargas ultimas.

En el capitulo 6 se lleva a cabo un estudio estocastico detallado que considera la
variabilidad probabilistica de la accion sismica, de las cargas verticales y de las
propiedades fisicas y mecéanicas de los miembros estructurales. Se calcula la
probabilidad de excedencia de los diversos estados limite y la probabilidad de
excedencia de los umbrales de los distintos estados de dafio. Se incluye un analisis de
correlacion entre las variables de entrada y las de salida para determinar cuales de las
primeras inciden mas en el comportamiento de la estructura.

En el capitulo 7 se presentan las conclusiones y recomendaciones producto de esta
investigacion y se traza el derrotero de futuras investigaciones.



Capitulo 2

Estado del conocimiento

Conocer, con un grado de incertidumbre aceptable a cuanto dafio y de qué tipo se hallan
expuestos los edificios de una determinada clase en funciébn de sus propiedades
estructurales y de la peligrosidad sismica propia del lugar de emplazamiento es una
meta deseable para disefiadores, constructores, aseguradores, encargados de oficinas
gubernamentales para la prevencion y atencion de desastres y, por supuesto,
propietarios.

2.1 Introduccidén

Hoy en dia en muchas regiones de la Tierra se reconoce la importancia de evaluar la
vulnerabilidad sismica de los edificios. El mero hecho de que una obra civil haya sido
objeto de un proyecto sismico no garantiza que su comportamiento ante un evento de
esta naturaleza sea siquiera aceptable. Por otra parte, en muchas zonas urbanas se
cuenta con un importante inventario de edificios que de hecho fueron construidos sin
ningun disefio sismico, y en este caso es aun mayor la necesidad de evaluar su
vulnerabilidad sismica con miras a determinar las medidas correctivas que deben
tomarse. Ademas, con el fin de que las autoridades locales puedan elaborar los planes
de atencién de emergencias, es necesario establecer y cuantificar los tipos de dafios que
ocurriran en las diversas clases de edificios y en las lineas vitales, asi como el niumero
de heridos y victimas fatales que son de esperar, cuando se produzca un temblor de
caracteristicas compatibles con la peligrosidad sismica de la zona.

Para efectos de su evaluacion, la predisposicion de los edificios de acero a sufrir dafio
ante la ocurrencia de una accién sismica se expresa en la forma de matrices de
probabilidad de dafio o en la forma de funciones de fragilidad. Tanto en unas como en
otras la accién sismica se especifica mediante un parametro Gtil para caracterizarla
como puede ser el desplazamiento espectral (Sd), el pico de aceleracion del suelo
(PGA), el pico de velocidad del suelo (PGV), o la intensidad del sismo de acuerdo con
una de las escalas de intensidad macrosismica.

Las escalas de intensidad macrosismica se originaron al obtener los dafios causados por

sismos mediante inspecciones en las zonas afectadas por terremotos. Este proceso
permite obtener la denominada vulnerabilidad observada. La vulnerabilidad de los
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edificios que pertenecen a una misma tipologia también puede cuantificarse mediante el
calculo de su respuesta sismica no lineal, en cuyo caso se denomina vulnerabilidad
calculada (Barbat 1998). A continuacion se aborda el tema de la vulnerabilidad sismica
desde estos dos diferentes enfoques.

2.2. Vulnerabilidad observada

La vulnerabilidad observada cuantifica la resistencia sismica de un edificio a partir de
datos de dafio ocurridos en sismos pasados. En principio este método de evaluaciéon de
la vulnerabilidad, da informacion certera por cuanto se basa en el comportamiento real
gue se ha hecho evidente en el pasado. Permite usar informacion registrada aln en
siglos anteriores para establecer las pérdidas esperadas en el futuro (Spence 2007). Si
dicha informacion es escasa en una determinada zona se vera limitada su aplicacion.
Asimismo se ve restringida su aplicacion a sistemas estructurales tradicionales, es decir,
no podra aplicarse a sistema constructivos innovadores mientras estos no se vean
sometidos a la accion sismica.

2.2.1.ATC-13

El Consejo de Tecnologia Aplicad®pplied Technology CoungilATC) es una
sociedad sin &nimo de lucro con sede en California cuyo objetivo es asesorar y asistir a
profesionales en el campo de la ingenieria civil y la arquitectura. Por encargo de la
Agencia Federal para la Gestion de Emergendiasigral Emergency Management
Agency FEMA), elaboré el informeEarthquake Damage Evaluation Data for
California, ATC-13 (ATC 1985), en el que se aplica el método Delphi para obtener
matrices de probabilidad de dafio a partir de la opinién de expertos. Este método fue
desarrollado para las fuerzas aéreas a principios de los afios 50, aunque no fue publicado
hasta mediados de los 60. Consiste en tratar estadisticamente la opinién de expertos
sobre un tema determinado, incluyendo el nivel de conocimiento del experto en el tema
asi como el nivel de confianza que este deposita en la opinion manifestada. (Pujades y
Barbat 2004).

Una evaluacion completa del dafio y de las pérdidas causadas por un tedebeoto
incluir la estimacién del dafio fisico directo, del coste social galte econdémicoEn

el ATC-13 se consideran las siguientes pérdidas: 1) dafio fisico directo, 2) muertos y
heridos y 3) pérdida de la operatividatiempo de restauracion del servicio. Para cada

uno de estos tipos de pérdidas, se proporcionan férmulas para su evaluacion
cuantitativa. También se incluyen matrices de probabilidad de dafio, cuyos elementos
representan la probabilidad de que se alcance, sin ser excedido, un estado de dafio
cuando la estructura se ve sometida a una accion sismica de una determinada intensidad.
Estos estados de dafio estan representados en las matrices de probabilidad de dafio
mediante un valor central del factor de dafo, cuyo valor se indica en la Tabla 2.1. El
factor de dafio se calcula con la expresion:

Factordedafio= Pérdidaeconémica 2.1)

Valordereposicion
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Factor de Factor de dafio
Estado de dafio dafio Descripcion
(Valor Central)
(Rango)

1: Sin dafio 0 0 No hay dafios.
Dafios minimos y localizados. No se

2: Insignificante 0-0,01 0,005 requiere reparacion para mantener |
operatividad.
Dafos significativos localizados en

3 Leve 0.01-0.10 0.05 algunos miembros estrgcturales que
normalmente no necesitan reparacid
para mantener la operatividad.
Dafos significativos localizados en

4: Moderado 0,10-0,3( 0,20 bastantes miembros y que precisan
reparacion.

5- Fuerte 0,30-0,60 0.45 Dafo generalizado. Se requi_ere
efectuar importantes reparaciones.
Daiios graves extendidos que puede

6: Grave 0,60-0,99 0,80 resultar en que el edificio sea
desmontado, derribado o reparado.

7 Destruccion 1,00 1.00 De.s.tr.uccién total de la mayor parte ¢
edificio.

el

Tabla 2.1. Estados de dafio del ATC-13. Se dan los intervalos y el valor central del
factor de dafio descrito en la Ecuacion 2.1

En el ATC-13 (ATC 1985%e determinan cuarenta clases de edificios y de cada una se
presenta una matriz de probabilidad de dafio obtenida a partir del juicio de expertos y
asumiendo que la funcién beta es la que mejor se ajusta a la distribucién estadistica del
dafo. Las trece clases pertenecientes a los edificios de acero se alistan a continuacion y
en la Tabla 2.2 se presenta, a manera de ejemplo, la matriz de probabilidad de dafo de
la clase 72, pérticos de acero resistentes a momento distribuidos en toda la planta del
edificio, de baja altura. En la Figura 2.1 se presenta graficamente la misma informacion
en la forma de curvas de fragilidad.

Tipo de edificio

Edificios metalicos livianos

Pérticos de acero arriostrados
a. De baja altura
b. De altura media
c. De gran altura

Pérticos resistentes a momento solo en el perimetro
a. De baja altura
b. De altura media
c. De gran altura

Pérticos resistentes a momento distribuidos
a. De baja altura
b. De altura media
c. De gran altura

Clase numero

(baja altura) 2

12
13
14

15
16
17

72
73
74



Factor
de dafo

Intensidad de Mercalli Modificada

Vi

Vii

VIl

IX

X

Xl

Xl

0,00

34,2

6,3

0,005

55,6

43,6

6,8

0,1

0,05

10,2

50,1

93,1

94,1

47,8

8,1

0,20

0,1

5,8

52,2

82,4

39,2

0,45

9,5

60,8

0,80

1,00

Tabla 2.2. Matriz de probabilidad de dafio de la clase 72 de ATC-13

CURVAS DE FRAGILIDAD DE EDIFICIOS CLASE 72 DE ATC-13

0.9

0.8

0.7

0.6

0.5

0.4

FACTOR DE DANO

0.3

0.2

PROBABILIDAD DE ALCANZAR O EXCEDER UN

0.1

10

11

12

INTENSIDAD MERCALLI MODIFICADA

== Factor de dafio = 0.005
Factor de dafio = 0.450

== Factor de dafio = 0.050
== Factor de dafio = 0.800

===Factor de dafio = 0.200

Figura 2.1. Curvas de fragilidad de edificios clase 72 de ATC-13

Una revisién de las matrices de probabilidad de dafio para los diversos tipos de
estructuras metélicas que aparecen en el ATC-13 (ATC 1985) permite hacer las
siguientes afirmaciones:

» El comportamiento sismico de los edificios cuyo sistema resistente de fuerzas
laterales esta constituido por pérticos resistentes a momento distribuidos en
toda la planta estructural es mejor que el de aquellos cuyo sistema resistente
esta constituido por el mismo tipo de porticos pero localizados solo en la
periferia del edificio.

* En todos los tipos de edificio se hace evidente que, en general, a mayor altura
del edificio mayor dafio sismico.

* Los porticos de baja altura arriostrados experimentan menor dafio que los
porticos resistentes a momento localizados en la periferia si la accién sismica
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tiene una intensidad de VIII o menor vy, por el contrario, mayor dafio si la
intensidad es de IX o mayor.

» En general, segun el estudio en mencion, el dafio en los edificios arriostrados
sera mayor que en los resistentes a momento de similar altura.

2.2.2.EMS-98

La escala de intensidad macrosismica europea de 1998 EMS-98 (Griinthal 1998, 2003),
contiene un tipo estructural denominado “estructuras de acero”, que, a diferencia de los
tipos estructurales de hormigbn o de mamposteria que tienen varios subtipos, abarca
bajo esta Unica denominacion a todos los edificios en los cuales el sistema estructural
principal esta hecho de miembros de acero, como se muestra en la Figura 2.2. En esta
figura ademas se aprecia que en la EMS-98 se asigna a las estructuras de acero como
vulnerabilidad mas probable la clase E, un rango probable entre las clases D y F, y un
rango de casos menos probables, excepcionales, entre las clases C y D.

De acuerdo con los comentarios que aparecen en la EMS-98 (Grlunthal 1998, 2003),
hasta ahora se cuenta con muy pocos datos para estructuras de acero basados en
evaluaciones macrosismicas, pero estas indican un alto nivel de sismorresistencia. El
dafo estructural puede, sin embargo, estar enmascarado por elementos no estructurales
tales como el repello, o paredes de tabiques o afiadidos de hormigon (provistos para
aumentar la resistencia en caso de incendios) en sistemas compuestos. En tales casos, el
dafio a las uniones sera visible solamente después de que se haya removido la cubierta
de hormigén. La decisiéon en torno al nivel de sismorresistencia y por lo tanto la clase
de vulnerabilidad mas apropiada, debe tomar en consideracion el tipo de sistema
resistente asi como el tipo de uniones. La ductilidad del sistema entero esta determinada
por el sistema de resistencia lateral.

Se especifica en los comentarios de la EMS-98 (Grunthal 1998, 2003) que para edificios
con poérticos de acero sin medidas especiales de disefio sismorresistente, la
vulnerabilidad probable es de clase D. Las riostras que afectan a las columnas (riostras
tipo K) proporcionan una menor sismorresistencia y deben ser representadas mediante
vulnerabilidad de clase C. Se considera que la clase de vulnerabilidad tipica para los
edificios de acero es la clase E debido a que en la mayoria de los casos el
comportamiento ductil esta garantizado por los sistemas que proporcionan la resistencia
lateral, como los porticos resistentes a momento, los porticos con muros de corte de
hormigon armado o los pérticos con arriostramiento de tipo excéntrico, o conceéntrico en
X oen V. En el caso de un nivel mejorado de disefio sismorresistente se puede pensar
en proponer la clase F como probable. Las clases probables de vulnerabilidad para
estructuras de porticos resistentes a momento dependen del nivel de disefio
sismorresistente.

La EMS-98 (Griunthal 1998, 2003) define cinco grados de dafio: leve (1), moderado (2),
severo (3), muy severo (4) y colapso (5). No obstante, a diferencia del caso de los
edificios de mamposteria y de hormigon armado, no describe los efectos que se harian
notorios en las estructuras de acero y que corresponderian a cada uno de esos grados de
dafio. Los grados de intensidad de la EMS-98 que pueden producir dafio en las clases
de edificios que comprenden las estructuras de acero, y el grado de dafio esperado, se
presentan en la Tabla 2.3. La EMS-98 define la cantidad de edificios de manera difusa,
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como se indica en la Figura 2.3. Si se toman los valores medios de cada rango (10 %
para “Algunos”, 35 % para “Muchos” y 75 % para “La mayoria”) y se supone una
distribucion de probabilidad binomial se pueden estimar las matrices de probabilidad de
dafo correspondientes a las diferentes clases de vulnerabilidad (Pujades y Barbat 2004).

TIPO DE ESTRUCTURA Clase de vulnerabilidad
AlB|C|D|E|F
piedra suelta o canto rodado O
adobe (ladrillo de tierra) O
S mamposteria IO
I |silleria O
i [sin armar, de ladrillos o bloques [4-Or-1
sin armar, con forjados de hormigdn armado |"O'“|
armado o confinada b+ Ol
8 portico sin diseno sismorresistente (DSR) I --—O---l
% partico con nivel medio de DSR I .._.O._|
74
< |portico con nivel alto de DSR g —
<|p F-—Or
‘@ |muros sin DSR O
= |muros con nivel medio de DSR b Ol
o
T |muros con nivel alto de DSR Ole, |
&
0 estructuras de acero ot =i
T
<1
v
B |estructuras de madera QI @ |
<
=

CONVENCION

(O |Clase de vulnerabilidad mas probable

—— (Rango probable

====mi | Rango de casos menos probables, excepcionales

Figura 2.2. Escala de intensidad macrosismica europea EMS-98

Las expresiones matematicas de la distribucién de probabilidad binomial y del estado de
dafio mas probable son:

(N-8 N-1-k
N, d)=———d"(1-d 2.1
RN = o 4 -9 (2.1)
d* = (N-1)d (2.2)
donde:
P« Probabilidad de que ocurra el estado de dafio k, dado un valor de d.
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N
d
k

d*

Numero de estados de dafio, incluido el nulo. En este caso N = 6.
Parametro de dafio. Toma valores de 0 a 1.

Grado de dafio. Toma el valor de O para el estado de dafio nulo y de los
enteros de 1 a 5 para los estados de dafio de leve a colapso, en ese orden.
Estado de dafio mas probable.

Grado de intensidad

Cantidad de
edificios afectados

vulnerabilidad

Clase de

VI - Levemente dafiino

Algunos

VIl - Dafino

Algunos

Algunos

VIl - Gravemente dafiino

Muchos

Algunos
Algunos
Muchos
Algunos
Muchos
Algunos
Algunos
Muchos
Algunos
Muchos
Algunos
Muchos
Algunos
Algunos
La mayoria
Muchos
Muchos
Algunos
Muchos
Algunos
Muchos
Algunos
Practicamente todos
La mayoria

IX - Destructor

X - Muy destructor

XI - Devastador

o
GIMINIENSTAGIENTGIENT TN IAITGTENT SIEILNIEN MDA -
o

XII - Completamente devastador

D ddiziielieiuiiglinliviiviielieliuliviiviielielivi (el eliviielle

O
o

yF

Tabla 2.3. Dafos esperados en edificios segun la escala macrosismica europea EMS-98
(Solo se incluyen las clases de vulnerabilidad que comprenden las estructuras de acero)

. Algunos
. a Muchos
. | o mayoria
| | | | | | | | | | |
| | | | | | | | | | |
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100%

Figura 2.3. Definicion de los términos de cantidad en la escala de intensidad
macrosismica europea EMS-98
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Para efectos de calcular una matriz de probabilidad de dafio para una determinada clase
de vulnerabilidad se procede a buscar, de forma iterativa, el valor del parametro de dafio
d para el que se cumple la condicion de cantidad de edificios afectados dada en la Tabla
2.3. Este procedimiento se ilustra para la clase de vulnerabilidad E, la mas probable
para las estructuras de acero, en la Tabla 2.4, que tiene resaltadas las casillas con la
condicion que se debe cumplir. En la Figura 2.4 se representan graficamente las
cantidades de la matriz encontrada. Estas probabilidades discretas se pueden acumular
para obtener la probabilidad de alcanzar o exceder cada uno los diferentes estados de
dafio como se muestra en la Tabla 2.5 para la clase de vulnerabilidad E. Los puntos de
esta Ultima matriz estan representados en la Figura 2.5 y a partir de ellos se han ajustado
las llamadasurvas de fragilidadbajo la hipo6tesis de que corresponden a funciones
acumulativas de distribucion lognormal. No obstante es mas usual que las curvas de
fragilidad se dibujen en funcién de parametros espectrales obtenidos en un proceso de
vulnerabilidad calculada, como se muestra en la seccion siguiente, junto con la
formulacion matematica de tales curvas de fragilidad.

CALCULO DE LA MATRIZ DE PROBABILIDAD DE DANO DE LA CLASE E DE LA EMS-98
ESTADO DE DANO CONDICION
d I NULO |LEVE |MOD |SEVERO| MUY_SEV| COLAPSQY |d*
0 1 2 3 4 5 2+3 3+4
0,1214 | ix 0,5235|0,3617 {0,1000| 0,0138| 0,0010 0,0000 1 0,600
0,3054 | x 0,1617,0,3554 | 0,3126/ 0,1374 0,0302 0,002 1 1,570,4500
0,4881 | xi 0,03520,1676 | 0,3196/ 0,3047 0,1453 0,027 1 2,4405 0,4500
0,9441 | x1 |0,0000(0,0000| 0,0016 0,0263 0,2221|0,7500 1| 4,7205

~

~

Tabla 2.4. Célculo de la matriz de probabilidad de dafio de la clase E de la EMS-98

MATRIZ DE PROBABILIDAD DE DANO DE EDIFICIOS CLASE E

0,80

0,70

0,60

)

3
<

NULO (0)

LEVE (1)
MODERADO (2)

0,50

0.40 PROBABILIDAD DE
OCURRENCIA

""

S

S
u

<
K>
<>
Il

\‘/

SEVERO (3)

Xl

MUY SEVERO (4)

GRADO DE DARO COLAPSO (5) X

GRADO DE INTENSIDAD
EMS-98

Figura 2.4. Representacion de la matriz de probabilidad de dafio de la clase E (EMS-98)
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MATRIZ DE PROBABILIDAD ACUMULADA DE DANO
DE LA CLASE E DE LA EMS-98

ESTADO DE DANO
| NULO LEVE MODERADO SEVERO MUY_SEVERO COLAPSO
0 1 2 3 4 5
IX 1 | 0,4765 0,1147 0,0148 0,0010 0,000D
X 1 | 0,8383 0,4829 0,1703 0,0329 0,002
XI 1 | 0,9648 0,7973 0,47771 0,1730 0,0277
xi| 1 | 1,0000 1,0000 0,9984 0,9721 0,750D

Tabla 2.5. Matriz de probabilidad acumulada de dafio de la clase E de la EMS-98

CURVAS DE FRAGILIDAD PARA LA CLASE E DE LA EMS-98

1

N ///r"///,/ﬂ
08 //
07 i
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Figura 2.5. Curvas de fragilidad obtenidas a partir de la matriz de probabilidad de dafio
segun la escala de intensidad macrosismica europea EMS-98

2.3. Vulnerabilidad calculada

Como parte del proyec®isk-UE “An advanced approach to earthquake risk scenarios
with applications to different European townen el documento*"WP4: Vulnerability

of current buildings”’se han desarrollado modelos de vulnerabilidad y fragilidad para
los tipos mas representativos de los edificios europeos, que describan la relacién entre la
probabilidad condicional de dafio potencial y un parametro adecuado de la peligrosidad
sismica, sea de la escala de intensidad sismica EMS-98 (Griinthal 1998, 2003) o un
desplazamiento espectral (Milutinovic y Trendafiloski 2003).

De acuerdo con Milutinovic y Trendafiloski (2003), las estructuras de acero (clases S1-
S5) que tengan otro uso que el de naves industriales son muy escasas en Europa vy,
cuando si se usan, se aplican a la construccion de edificios de altura excepcional, para
los cuales los métodos desarrollados en el marco del proyecto Risk-UE no son
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apropiados para evaluar la vulnerabilidad. Por esa razén, dichos autores toman la
decision de recomendar los modelos de capacidad y fragilidad presentados en HAZUS
99 (FEMA, NIBS 1999) en consideracién a que las suposiciones bajo las cuales se
desarrollaron se conforman a las del entorno constructivo bajo evaluacion.

La metodologia de evaluacion de pérdidas por sismo HAZUFBBIA, NIBS 1999)
desarrolla funciones para calcular la probabilidad de ocurrencia de los estados discretos
de dafio estructural y no estructural que son la base para estimar las pérdidas que se
produciran en los edificios y que incluyen las pérdidas econdémicas, el numero de
victimas y las pérdidas por falta de funcionamiento. Estas funciones representan un
significativo paso adelante en la prediccion del impacto simico. A diferencia de los
modelos previos de dafio de edificios, los cuales estaban basados en la Escala de
Intensidad Mercalli Modificada, las nuevas funciones usan medidas cuantificables del
movimiento del terreno y analizan los tipos de edificios de manera similar al analisis
ingenieril de una estructura individual (Kircher et al. 1997).

La metodologia HAZUS 99 usa dos conjuntos de funciones o curvas para estimar el
dafo resultante del sacudimiento del suelo: (1) espectros de capacidad y (2) curvas de
fragilidad. Los espectros de capacidad permiten estimar el pico de la respuesta del
edificio para un nivel dado de demanda espectral. Estas curvas son analogas a las
obtenidas con ehnalisis de empuje incrementgduéhover analysisATC 1996), o

curvas de capacidad de edificios individuales y estan basadas en parametros de
ingenieria que caracterizan el comportamiento no lineal de diferentes tipos de edificios,
como la resistencia de plastificacion y la resistencia ultima. Las curvas de fragilidad
representan la probabilidad de alcanzar o exceder un determinado estado de dafio en
funcidén de un parametro que indica la respuesta pico de la estructura a la solicitacion
sismica. La probabilidad de alcanzar sin exceder un determinado estado de dafio se
calcula como la diferencia entre curvas de fragilidad sucesivas.

2.3.1. Clasificacion de edificios

En la Tabla 2.6 se aprecian los subtipos estructurales que comprenden las clases S1 a S5
de la metodologia HAZUS 99 (FEMA, NIBS 1999). Como se sefalé antes, esta
metodologia constituye un procedimiento recomendable para estimar pérdidas en
estructuras de acero, motivo por el cual a continuacién se presenta su resefia, basada en
parte en el documenttbevelopment of Building Damage Functions for Earthquake

Loss Estimation(Kircher et al. 1997).

El sistema de clasificacion usado en esta metodologia se desarrolld6 para poder
diferenciar entre edificios con caracteristicas de dafio substancialmente diferentes. Para
ello se tuvieron en cuenta los siguientes parametros principales, que afectan al dafio y a
las pérdidas que experimentan los edificios:

» Pardmetros estructurales que afectan la capacidad estructural y la respuesta.
o Sistema estructural basico (Pdrticos de Acero Resistentes a Momento,
por ejemplo)
o Altura (baja, media o alta)
o Criterio de disefio sismico (Zona sismica)
« Elementos no estructurales que afectan al dafio no estructural.
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e Ocupacion o uso (que afecta al niumero de victimas, la interrupcion de
funciones y el dafio a los contenidos).

» Practicas constructivas regionales.

» Variabilidad de las caracteristicas de los edificios dentro de una misma clase.

Altura
No. | Simbolo| Descripcion Rango Tipico
Designacion| PisosPisos Metros
j gi:;/l Porticos de Acero Resistentesslajg. ii é 18
a Momento edia }
5 S1H Alta 8+ 13 48
6 |S2L . Baja 1-3 | 2 7
Porticos de Acero .
7 | S2M Arriostrados Media 4-7 | 5 18
8 S2H Alta 8+ 13 48
9 |S3 Porticos de Acero Livianos 1 5
10 | S4L , L. Baja 1-3 | 2 7
Pérticos de Acero con Muros .
111 S4M de Hormigon Vaciados in SituMed'a 47 |5 18
12 | S4H Alta 8+ 13 48
13 | S5L Porticos de Acero con Baja 1-3 | 2 7
14 | S5M Cerramientos de Mamposteriavedia 4-7 | 5 18
15 | S5H  |No Reforzada Alta 8+ |13 |48

Tabla 2.6. Tipos estructurales de acero segun HAZUS-99

Los edificios se clasifican segun su uso, o tipo de ocupacion, y segun su sistema
estructural. El dafio que se espera se calcula con base en el tipo del sistema estructural
puesto que este es el factor clave para evaluar el comportamiento general del edificio,
las funciones de pérdidas y el nimero de posibles victimas. El tipo de ocupacion es
importante para determinar las pérdidas econdémicas, puesto que el valor de los edificios
depende principalmente de su uso (por ejemplo los hospitales son mas costosos que la
mayoria de los edificios comerciales debido principalmente a sus sistemas no
estructurales y contenidos mas que por sus sistemas estructurales).

Con respecto al tipo de ocupacion, se distinguen dentro del inventario los edificios de
uso general, los que prestan servicios esenciales y los de alto potencial de pérdidas. El
inventario de edificios de uso general incluye los de uso residencial, comercial,
industrial, agricola, religioso, gubernativo y educacional. Los edificios que prestan
servicios esenciales a la comunidad deben seguir funcionando después de un sismo,
como los centros de operacion de emergencias, los hospitales, las estaciones de
bomberos y de policia y las escuelas, entre otros. Los edificios de alto potencial de
pérdidas incluyen las plantas nucleares, presas y algunas instalaciones militares.

2.3.2. Niveles de disefio estructural

Para efectos de establecer el nivel de disefio sismico se utilizdifetm Building
Code (UBC)de 1994(ICBO 1994) bajo el supuesto de que si el edificio tuvo disefio
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sismorresistente probablemente fue regido por esta edicion de este cédigo modelo, o por
alguna de sus anteriores ediciones. Se proporcionan en HAZYBESPA, NIBS

1999) funciones de dafio para tres niveles de disefio sismico: Alto, Moderado y Bajo y
un nivel adicional para edificios Pre-codigo. Los niveles de disefio sismico Alto,
Moderado y Bajo se basan en los requerimientos de disefio para fuerza lateral de las
zonas sismicas 4, 2B y 1 respectivamente. Cada una de estas zonas sismicas tiene
asignado un valor para el coeficiente Z, que puede considerarse que representa la
aceleracion pico efectiva del terreno asociada a un sismo con una probabilidad de 10%
de ser excedido en 50 afios, expresada como una fraccion de la aceleracién de la
gravedad (Paz 1994). El factor de zona Z para la zona 4 vale 0,40, para la zona 2B, 0,20
y para la zona 1, 0,075.

Las funciones de dafio para los mencionados niveles de disefio son aplicables
directamente a los edificios disefiados con normas de 1973 o posteriores. Para los
edificios previos a 1973 y para los que estan en otras zonas sismicas del UBC han de
asignarse los niveles Moderado, Bajo o Pre-cddigo, de acuerdo con la pericia del
usuario o de las relaciones provistas con la metodologia HAZUS 99. Por ejemplo, se
han de usar las funciones de dafo para disefio sismico Moderado (en lugar de Alto) para
estimar el dafio de edificios en la zona sismica 4J8& construidos antes de 1973

(pero después de 1940). Esta metodologia también incluye funciones de dafo para
edificios de disefio sismico “Especial”, que son aquellas instalaciones esenciales
conocidas por su superior disefio y construccion (por ejemplo los hospitales de
California posteriores a 1973).

2.3.3. Sistemas estructural y no estructural y de contenidos

Para una mejor estimacion de los diferentes tipos de pérdidas, las funciones de dafio de
los edificios proporcionan por separado el dafio esperado en: (1) el sistema estructural,
(2) los componentes no estructurales sensibles al desplome, y (3) los componentes no
estructurales sensibles a la aceleracion, tales como los cielorrasos suspendidos y, en
general, los contenidos del edificio, que son principalmente afectados por la sacudida
del edificio. El primero de ellos, el dafo al sistema estructural, es de fundamental
importancia para estimar el nimero de victimas y las pérdidas causadas por la falta de
operatividad de las construcciones que han llegado a estar en condiciones inseguras.
Los dos ultimos, el dafio a los componentes no estructurales sensibles al desplome y a la
aceleracion, se usan en la estimacion de las pérdidas econémicas pues, normalmente, el
sistema estructural solo representa cerca del 25% del valor del edificio.

2.3.4. Estados de dafio

Se definen cuatro estados de dafo: leve, moderado, severo y colapso. Las funciones de
pérdidas relacionan la condicion fisica del edificio con algunos parametros de pérdidas,
como las pérdidas econdmicas directas, el nimero de victimas o las pérdidas por falta
de operatividad. Por ejemplo, las pérdidas economicas directas debidas a un dafio
moderado corresponden, en promedio, a un 10% del valor de reposicion de los
componentes estructurales y no estructurales.
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En el Cuadro 2.1 se presenta la descripcion de los distintos estados de dafio estructural
para los edificios S1 (porticos de acero resistentes a momento) y en el Cuadro 2.2, los
de los edificios S2 (pérticos de acero arriostrados).

ESTADO | DESCRIPCION DEL DANO ESTRUCTURAL EN PORTICOS RESISTENTES A
DE DANO MOMENTO S1

Pequefias deformaciones en conexiones
Fisuras en soldaduras

Leve

Algunos miembros de acero han fluido y se observan rotaciones permanentes en
las conexiones

Moderadd Pocas conexiones soldadas podrian presentar grietas importantes en sus
soldaduras

Pocas conexiones atornilladas podrian presentar tornillos rotos o huecos
alargados

La mayoria de los miembros de acero han superado su capacidad a la
plastificacion, lo que ha resultado en significativas deformaciones laterales
permanentes de la estructura

Severo Algunos miembros estructurales o conexiones podrian haber superado su
capacidad ultima lo que se evidencia por importantes rotaciones permanentes de
los miembros en las conexiones, pandeo de las aletas y falla de conexiones

Es posible que haya colapso parcial de porciones de la estructura debido a falla
de elementos criticos y/o conexiones

Una porcion significativa de los elementos estructurales han excedido su
capacidad ultima

Algunos elementos estructurales criticos o conexiones han fallado lo que ha
derivado en desplazamientos laterales permanentes peligrosos, colapso parcial o

Colapso colapso del edificio
Porcentaje de edificios bajos que colapsaran: 20
Porcentaje de edificios medianos que colapsaran: 15
Porcentaje de edificios altos que colapsaran: 10

Cuadro 2.1. Dairio estructural en la clase S1 segun HAZUYBEMA, NIBS 1999)

Como se nota en el Cuadro 2.1, la descripcién de los diferentes estados de dafio
estructural se basa en el estado de las conexiones y de los miembros estructurales. Si
las conexiones son soldadas, su dafio va de pequefias fisuras a grietas importantes y. si
son atornilladas, su dafo va de pequefias deformaciones a rotura de tornillos o falla por
aplastamiento de las paredes de las perforaciones, entre otros. Los miembros
estructurales, por su parte, pueden alcanzar el punto de plastificacion o su capacidad
tltima. La degradacion de resistencia puede llevar a la pérdida de capacidad para
soportar cargas verticales y por lo tanto a colapso parcial.

Por otra parte, en el Cuadro 2.2 se aprecia que el dafio estructural de los edificios
arriostrados se manifiesta primero en las riostras y en sus conexiones. El dafio severo se
presenta cuando la mayoria de las riostras ha superado su capacidad a la plastificacion
dejando a la estructura expuesta a grandes deformaciones.
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ESTADO |DESCRIPCION DEL DANO ESTRUCTURAL EN PORTICOS ARRIOSTRADOS
DE DANO |S2

Pocas riostras de acero han fluido lo cual podria evidenciarse por pequefios
alargamientos y/o pandeo de riostras esbeltas

Pequefias fisuras en conexiones soldadas

Pequenias deformaciones en conexiones de riostras atornilladas

Algunas riostras de acero han fluido y se observa alargamiento y/o pandeo de
riostras

Leve

Moderadq pocas riostras, otros miembros o conexiones tienen indicaciones de haber
alcanzado su capacidad ultima lo que se evidencia por riostras pandeadas,
soldaduras agrietadas o conexiones atornilladas falladas

La mayoria de las riostras de acero y otros miembros han superado su
capacidad a la plastificaciéon, lo que resulta en significativas deformaciones
laterales permanentes de la estructura

Algunos miembros estructurales o conexiones han superado su capacidad Ultima
Severo lo que se evidencia por pandeo o rotura de riostras, pandeo de las aletas, rotura
de soldaduras o falla de conexiones atornilladas

Tornillos de anclajes de las columnas pueden haberse alargado

Es posible que haya colapso parcial de porciones de la estructura debido a falla
de elementos criticos o conexiones

La mayoria de los elementos estructurales han excedido su capacidad Gltima
Algunos miembros criticos o conexiones han fallado lo que ha derivado en

deflexiones laterales permanentes peligrosas, colapso parcial o colapso del
Colapso | edificio

Porcentaje de edificios bajos que colapsaran: 20
Porcentaje de edificios medianos que colapsaran: 15
Porcentaje de edificios altos que colapsaran: 10

Cuadro 2.2. Daiio estructural en la clase S2 segun HAZUS-99 (FEMA, NIBS 1999)

2.3.5. Capacidad

La capacidad de los edificios para resistir cargas laterales se expresa mediante su curva
de capacidad, es decir, la relacion de la fuerza lateral, o cortante de base, contra el
desplazamiento de techo. En ella se hace evidente el comportamiento lineal de la
estructura en la fase inicial, el comienzo de la plastificacion, el progreso de la
plastificacion y el arribo a la maxima resistencia, o Ultima, después de lo cual ocurren
grandes deformaciones sin aumento del cortante de base. La curva de capacidad puede
mostrar degradacion de la resistencia a causa del comportamiento fragil de los
miembros estructurales o de sus conexiones. La Figura 2.6 se presenta como ejemplo
de este tipo de curvas. Los saltos que tiene la curva obedecen al fenbmeno de
degradacion de resistencia que tiene lugar cuando se sobrepasa la capacidad de
deformacion de los miembros estructurales o de sus conexiones.

El espectro de capacidad es una grafica derivada de la anterior y cuyo propdésito es
facilitar la comparacion directa con el espectro de demanda. El cortante de base se
convierte en aceleracion espectral y el desplazamiento de techo en desplazamiento
espectral usando para ello propiedades modales que representan la respuesta al empuije.
En esta grafica puede visualizarse, mediante lineas rectas que salen del origen del
sistema cartesiano, el incremento en el valor del periodo de la estructura que tiene lugar
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a medida que ella se plastifica. Un ejemplo de espectro de capacidad se presenta en la
Figura 2.7, en la que se puede apreciar que la estructura experimentd un incremento del

periodo de 0,48 a casi 2,0 s. El procedimiento de calculo detallado se encuentra en
Seismic Evaluation and Retrofit of Concrete Buildings ATC-40 (ATC 1996).
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2.3.6. Demanda

La metodologia HAZUS 99 (FEMA, NIBS 1999) caracteriza el movimiento del suelo
mediante espectros elasticos de respuesta para sistemas de un grado de libertad de forma
estandar, como el que se muestra en la Figura 2.8, representativo de las condiciones
espectrales para suelo duro. La forma estandar consta de dos partes principales: (1) una
zona de aceleracién espectral constante para periodos cortos y (2) una zona de velocidad
espectral constante para periodos largos. La aceleracion espectral para periodos cortos,
S.s se define como la aceleracién espectral para el 5% del amortiguamiento critico
correspondiente a un periodo de 0.3 segundos. La zona de velocidad espectral constante
tiene aceleracion espectral proporcional a 1/T y esta conectada a la aceleracion espectral
para el 5 % de amortiguamiento correspondiente a un periodo de un segundo, S

ESPECTRO ELASTICO DE DEMANDA
Sas =0,6875y Sal = 0,33
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Forma estandar del espectro
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DESPLAZAMIENTO ESPECTRAL [M]

Beff =5 % NORMA — —T=03 — - T=10 Ts =0,48 ‘

Figura 2.8. Espectro de demanda representativo de suelos duros

2.3.7. Punto de capacidad por demanda

El punto de capacidad por demanda representa la condicion en que la capacidad es igual
a la demanda y por lo tanto describe la respuesta pico de la estructura a la solicitaciéon
sismica. Es el cruce entre el espectro de capacidad y el espectro de demanda reducido,
cuyo valor de amortiguamiento incluye el amortiguamiento viscoso del material, que
normalmente se toma igual al 5 % del amortiguamiento critico, y el amortiguamiento
histerético a que haya habido lugar en la medida en que la estructura se haya adentrado
en la zona plastica. Puesto que la cantidad de amortiguamiento histerético depende de
la ductilidad de la estructura puede decirse que el espectro de demanda es el espectro
elastico reducido por la ductilidad.
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Para obtener el punto de capacidad por demanda se sobreponen el espectro de capacidad
y el de demanda elastico. Si el punto de cruce de las dos curvas corresponde a la zona
de comportamiento elastico de la estructura entonces ese es el punto de capacidad por
demanda. Si por el contrario el punto de cruce se halla en la zona de comportamiento
no lineal de la estructura sera necesario aplicar un método que permita encontrar un
espectro de demanda reducido cuyo componente de amortiguamiento histerético
corresponda con el nivel de deformacion plastica que indica su punto de interseccién
con el espectro de capacidad. Se han desarrollado varios métodos para lograr este
objetivo (ATC 1996).

2.3.8. Curvas de fragilidad

Conocidas las solicitaciones maximas sobre las estructuras se puede estimar el dafio que
sufriran. Para ello se han desarrollado las curvas de fragilidad, las cuales son funciones
acumulativas de distribucion lognormal que describen la probabilidad de alcanzar o
exceder un determinado estado de dafio estructural o no estructural en funcion de una
respuesta sismica pico. Estas curvas toman en cuenta la variabilidad e incertidumbre
asociadas con las propiedades de las estructuras, los estados de dafio y el movimiento
del suelo. Cada curva de fragilidad se define por el valor medio del parametro de
demanda (como el desplazamiento espectral) que corresponde al umbral de ese estado
de dafio y por la variabilidad asociada con ese estado de dafio.

2.3.8.1. Formulacion matematica de las curvas de fragilidad

La funcidn de densidad de probabilidad de los parametros de demanda que definen los
estados de dafio corresponde a la distribucion lognormal:

FS)=— 1[i|n S J 2.3)

BdSSd\/EIeX 2 Bas  Seds
donde:
Sags Desplazamiento espectral medio en el cual el edificio alcanza el
umbral del estado de dafio, ds.
Bas Desviacion estandar del logaritmo natural del desplazamiento

espectral para el estado de dafio ds.

La probabilidad condicional de alcanzar o exceder un estado de dafo en particular, ds,
dado el desplazamiento espectral, (8 otro parametro de demanda sismica) se define
como la integral entre 0 yySde su funcion de densidad:

PG )= | F§)dE,) (2.4)

0

2.3.8.2. Valores medios de las curvas de fragilidad
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Los valores medios de las curvas de fragilidad se desarrollan para cada estado de dafio
(Leve, Moderado, Severo o Colapso) y para cada uno de los tres tipos de sistemas:

estructural, no estructural con componentes sensibles al desplome y no estructural con

componentes sensibles a la aceleracién. En general los valores medios de fragilidad son
diferentes también para cada nivel de disefio sismico.

La fragilidad estructural se expresa en términos de desplazamiento espectral, excepto
para los edificios de lineas vitales cuyas funciones de fragilidad se expresan en términos
de PGA por compatibilidad con la fragilidad de los equipos. Los valores medios de las
curvas de fragilidad de los componentes estructurales se basan en los valores de
desplome relativo que determinan los umbrales de los diferentes estados de dafio. Estos
valores de desplome relativo se convierten en desplazamientos espectrales mediante las
ecuaciones:

Sasds = 8 gsas-H/PFa (2.5)

PRi1=Ph.¢r1 (2.6)
N
Z(mi(ﬁl)

PR =| &— (2.7)
Z(mi (Puzl)

donde:

S dsds Desplazamiento espectral medio en el cual el edificio alcanza el
umbral del estado de dafio estructural Sds.

Orsgs Desplome total relativo en el umbral del estado de dafio
estructural Sds.

PR:1 Factor de participacion modal para el modo fundamental a nivel
de techo.

Cin Componente del vector de forma del primer modo de vibracion.

¢R1 Primer componente del vector de forma del primer modo de

vibracion (a nivel de techo).
m Componente del vector de masas del edificio.
H Altura tipica del tipo de edificio de interés.
2.3.8.3. Variabilidad de las funciones de fragilidad

Los valores de la desviacion estandar lognorfixal, describen la variabilidad total de
las curvas de fragilidad estructural. Las tres principales fuentes de variabilidad que

22



contribuyen a la variabilidad total de cualquier estado de dafio son la variabilidad
asociada a la curva de capacidfid, la variabilidad asociada con el espectro de
demanda,fp, Yy la variabilidad asociada con el valor medio del umbral de cada estado
de dafio, Busds). Puesto que el espectro de demanda depende de la capacidad del
edificio, se requiere un proceso de convolucion para combinar sus respectivas
contribuciones a la variabilidad total. EIl tercer contribuyente a la variabilidad total,
Bmsdsy S€ asume mutuamente independiente de las primeras dos variables y se combina
con los resultados de la convoluciéon mediante el método de la raiz cuadrada de la suma
de los cuadrados (SRSS). Esto se describe en la ecuacion:

Bsas = \/(CON\'{BC By .S deSDZ +(8 M6ds f (2.8)

donde:

Bsss  Desviacion estandar lognormal que describe la variabilidad total para el
estado de dafio estructural Sds.

Bc Desviacion estandar lognormal que describe la variabilidad de la curva
de capacidad.

Bp Desviacion estandar lognormal que describe la variabilidad del espectro
de demanda.

Bmsdsy Desviacion estandar lognormal que describe la variabilidad del umbral
del estado de dafio Sds.

2.3.8.4. Curvas de fragilidad de HAZUS 99

En HAZUS 99 (FEMA, NIBS 1999) se presentan valores para los parérrfﬂ&raasy
Bsypara los diferentes tipos estructurales y niveles de disefio sismico, asi como los

correspondientes al sistema no estructural, tanto de componentes sensibles al desplome
como a la aceleracion. En la Tabla 2.7 pueden leerse los parametros pertinentes a la
fragilidad estructural de las clases S1 y S2 disefiadas con un nivel de normativa medio
(“Moderate Code” (MC)). De estos se tomaron los de las subclases S1IM y S2M y se
dibujaron las curvas de las Figuras 2.9 y 2.10.

Desplome de piso en umbral de dafig Desplazamiento espectral [m]
Leve Moderado Severo Colapso
Medio | Beta| Medio | Beta| Medio | Beta| Medio | Beta
S1L | 0,006Q 0,0104 0,0235| 0,0600 0,033 0,80,057 | 0,750,129 | 0,74 0,329 | 0,88
S1M|0,0040] 0,0069 0,0157| 0,0400 0,055 0,063,095 | 0,68 0,215 | 0,69 0,549 | 0,87
S1H | 0,00300,0052 0,0118| 0,0300 0,086 0,063,148 | 0,64 0,336 | 0,710,856 | 0,83
S2L | 0,005@ 0,0087 0,0233| 0,0600 0,027 0,803,047 | 0,920,128 | 0,93 0,329 | 0,93
0
0

Tipo
estr. | Leve | Moderadg Severo| Colapso

S2M| 0,0033| 0,0058 0,0156] 0,0400 0,04 /@079 | 0,690,213 | 0,69 0,549 | 0,89
S2H | 0,0025 0,0043 0,0117| 0,0300 0,07 08,124 | 0,64 0,333 | 0,69 0,856 | 0,80

P O N[Oy 0T W

Tabla 2.7. Pardmetros de HAZUS 99 para la obtencion de curvas de fragilidad
estructural de edificios disefiados con nivel medio de normativa sismica
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CURVA DE FRAGILIDAD HAZUS 99 S1M-MC
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Figura 2.9. Curva de fragilidad estructural para la clase S1IM-MC

CURVA DE FRAGILIDAD HAZUS 99 S2M-MC
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Figura 2.10. Curva de fragilidad estructural para la clase S2M-MC

En la Tabla 2.8 pueden verse los parametros pertinentes a la fragilidad no estructural
sensible al desplome de las clases S1 y S2. Se asume que los valores de desplome
relativo asociados al dafio no estructural son independientes del tipo de edificio y del
nivel de disefio sismico. Con los de las subclases S1IM y S2M se dibujaron las curvas
de las Figuras 2.11 y 2.12. Asimismo en la Tabla 2.9 se dan los parametros pertinentes
a la fragilidad no estructural sensible a la aceleracion de las clases S1y S2. Los valores
de aceleracion de dafio no estructural son iguales para todos los tipos de edificios pero
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varian con el nivel de disefio sismico en virtud de que se considera que este influird en

la resistencia de los anclajes sismicos. El promedio de aceleracion de los pisos

superiores se asume igual a la aceleracion espectral definida por la curva de capacidad.
Con los parametros de las subclases S1M y S2M se dibujaron las curvas de las Figuras
2.13y2.14.

Desplome de piso en umbral de dafiq Desplazamiento espectral [m]
Leve Moderado | Severo Colapso

Media| Beta| Media| Beta| Media| Beta| Media| Beta

S1L | 0,004 | 0,008 0,025| 0,050 0,022 0}84044| 0,830,137 | 0,790,274 | 0,87
S1M| 0,004 | 0,008 0,025 | 0,050 0,085 0,110 0,740,343 | 0,850,686 | 0,95
S1H| 0,004 | 0,008 0,025| 0,050 0,114 0?1228 | 0,740,713 | 0,841,426 | 0,95

0

0,

0

Tipo
estr. | Leve | Moderada Severo | Colapso

S2L | 0,004 | 0,008 0,025| 0,050 0,022 @3044 | 0,990,137 | 0,9 0,274 | 0,92
S2M| 0,004 | 0,008 0,025 | 0,050 0,085 2110 | 0,74 0,343 | 0,850,686 | 0,99
S2H| 0,004| 0,008 0,025| 0,050 0,114 0,p228| 0,730,713 | 0,80 1,426 | 0,94

Tabla 2.8. Parametros de HAZUS 99 para fragilidad no estructural sensible al desplome
de edificios disefiados con nivel medio de normativa sismica
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Figura 2.11. Curva de fragilidad no estructural para la clase S1IM-MC-NSD
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PROBABILIDAD DE ALCANZAR O EXCEDER EL Gdi
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Figura 2.12. Curva de fragilidad no estructural para la clase S2M-MC-NSD
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Figura 2.13. Curva de fragilidad no estructural para la clase SIM-MC-NSA
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CURVA DE FRAGILIDAD HAZUS 99 S2M-MC-NSA
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Figura 2.14. Curva de fragilidad no estructural para la clase S2M-MC-NSA

Tipo Aceleracion espectral [g's]
estr. Leve Moderado Severo Colapsa
Media| Beta| Media| Beta| Media| Beta| Media| Beta
S1L | 0,250| 0,670,500 | 0,66 1,000 | 0,672,000 | 0,67
S1Mm| 0,250 | 0,66 0,500 | 0,67 1,000 | 0,672,000 | 0,67
S1H| 0,250| 0,660,500 | 0,68 1,000 | 0,68 2,000 | 0,68
S2L | 0,250| 0,660,500 | 0,66 1,000 | 0,68 2,000 | 0,68
S2Mm| 0,250 | 0,66 0,500 | 0,65 1,000 | 0,652,000 | 0,64
S2H | 0,250| 0,650,500 | 0,65 1,000 | 0,65 2,000 | 0,64

Tabla 2.9. Parametros de HAZUS 99 para fragilidad no estructural sensible a la
aceleracion de edificios disefiados con nivel medio de normativa sismica

Después de esta descripcién de la metodologia de estimacion de pérdidas por terremoto
HAZUS 99 (FEMA, NIBS 1999) se pueden resaltar los siguientes aspectos:

Las funciones de fragilidad estiman las probabilidades de los estados de dafio de
los edificios con base en medidas cuantificables del movimiento sismico (espectro
de respuesta).

Las probabilidades de los estados de dafio se usan en la metodologia como datos de
entrada para estimar las pérdidas en los edificios, lo que incluye las pérdidas
econdmicas, numero de victimas y pérdidas de operatividad.

Las funciones de pérdidas en edificios son una forma significativamente mejor de

predecir el impacto sismico. Permiten incorporar a la estimacion de pérdidas
importantes caracteristicas del movimiento sismico, lo que incluye efectos de
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amplificacion de sitio y, a través del factor de amortiguamiento, la duracion del
sismo.

Estas funciones consideran explicitamente las diferencias entre los edificios segun
su nivel de disefio sismico y época de disefio, y predicen su comportamiento
considerando explicitamente la respuesta inelastica no lineal y sus efectos en el
sistema estructural, en los componentes no estructurales y en el contenido.

Las funciones de dafio en edificios proporcionan una herramienta racional para
evaluar cuantitativamente las pérdidas y las alternativas de mitigacion que
previamente solo podian evaluarse cualitativamente.

Con estas herramientas, los ingenieros y planeadores pueden desarrollar estrategias
de mitigacion del riesgo sismico que combinen elementos de accion previa y
posterior al sismo mediante informacion mas confiable.

2.3.9.Evaluacién de comportamiento de pérticos resistentes a
momentos con uniones soldadas

Como resultado de varios afios de investigacion en los porticos de acero resistentes a
momentos, cuyo comportamiento sismico durante los terremotos de Northridge (1994) y
Kobe (1995) fue inferior a lo esperado, se han desarrollado criterios para cuantificar la
capacidad de una estructura para alcanzar determinados objetivos de comportamiento,
tanto antes como después de un eventual reforzamiento. Esto incluye definir los
objetivos de comportamiento y calcular el nivel de confianza que brinda un edificio para
alcanzar uno de ellos dada una peligrosidad sismica especifica. A continuacion se
indican algunos de estos criterios segun se incluyenRecommended Seismic
Evaluation and Upgrade Criteria for Existing Welded Steel Moment-Frame Building,
FEMA 351 (FEMA 2000b), documento cuyo objetivo fue presentar a los ingenieros
estructurales criterios de evaluacion del comportamiento probable de porticos de acero
resistentes a momento soldados ante sismos futuros y brindar la base para la evaluacion
y actualizacion de las normativas y guias de evaluacién y rehabilitacion de edificios.

Se distinguen en FEMA 351 (FEMA 2000b) dos enfoques distintos para hacer la
evaluacion del comportamiento de un edificio. El primero de ellos es aplicable a
edificios regulares, de apropiada configuracion estructural de acuerdo con la norma
NEHRP Recommended Provisions for Seismic Regulations for New Buildings and
Other Structures FEMA 30@FEMA 1997) y consiste en la aplicacion de criterios
simplificados de evaluacion. El segundo enfoque ha de aplicarse cuando no se cumplan
tales condiciones o si se quiere reducir el grado de incertidumbre de la evaluacion, en
cuyo caso se deben usar los procedimientos detallados del Apéndice A de FEMA 351
aplicables a estructuras irregulares y a objetivos de comportamiento basados en
escenarios sismicos deterministas.

2.3.9.1. Objetivos de comportamiento

Los procedimientos de evaluacion de comportamiento contenidos en FEMA 351
(FEMA 2000b) permiten estimar el nivel de confianza de que una estructura alcance un
determinado objetivo de comportamiento. Cada objetivo de comportamiento consta de
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un nivel de comportamiento estructural especificado y de su correspondiente nivel de
peligrosidad. Por ejemplo, un disefio de reforzamiento sismico puede buscar
proporcionar un nivel de confianza de 95 % de que una estructura estara dentro del nivel
Prevencion de Colapso, o en uno mejor, bajo una peligrosidad sismica con un 2 % de
probabilidad de ser excedida en 50 afios, o un nivel de confianza de 50% de que estara
dentro del nivel Ocupacion Inmediata, 0 en uno mejor, bajo una peligrosidad sismica
con un 50 % de probabilidad de ser excedida en 50 afos.

En realidad es muy dificil predecir con certeza cuanto dafio experimentara un edificio
bajo un nivel dado de movimiento del suelo debido a que hay muchos factores que
afectan el comportamiento y la respuesta de un edificio, tales como la rigidez de los
elementos no estructurales, la resistencia de los componentes individuales de la
estructura, y la calidad de la construccion, que pueden no estar definidos con precision;
a esto se suma el hecho de que los métodos de analisis usados para predecir la respuesta
del edificio no son completamente exactos. Ademas, el caracter exacto del sismo que
realmente afectara a un edificio es, en si mismo, muy incierto. Dadas estas
incertidumbres, es inapropiado dar a entender que el comportamiento puede predecirse
en un sentido absoluto, y correspondientemente, que es absolutamente posible producir
disefios que alcanzaran los objetivos de desempefio deseados. En reconocimiento de
esto, en FEMA 351 (FEMA 2000b) se adopta un acercamiento probabilistico centrado
en el concepto de la confiabilidad para realizar evaluaciones que explicitamente
reconozcan estas incertidumbres inherentes, expresadas en términos de niveles de
confianza.

2.3.9.2. Peligrosidad sismica

La peligrosidad sismica normalmente se caracteriza por una curva de peligrosidad que
indica la probabilidad de que un valor dado a un parametro de movimiento del suelo,
por ejemplo el PGA, sea excedido en un determinado periodo de tiempo, y por un
espectro de respuesta de aceleracion que sea compatible con los valores de los
parametros obtenidos de la curva de peligrosidad y de la geologia local, o por un
conjunto de acelerogramas que cumpla con la misma condicion.

FEMA 302 (FEMA 1997) define dos niveles especificos de peligrosidad a ser
considerados en el proyecto y especifica métodos para desarrollar espectros de respuesta
para cada uno de ellos. Los dos niveles son:

1. Maximo sismo a considerar (MCE). Este es el nivel de movimiento sismico mas
severo que se considera apropiado para ser tenido en cuenta en el proyecto de un
edificio, aunque no necesariamente es el mas severo que podria experimentarse en
un sitio. En la mayoria de las regiones el MCE tiene una probabilidad de 2% de ser
excedido en 50 afios, o, aproximadamente, un periodo de retorno de 2500 afios.

2. Sismo de proyecto (DE). Este es el nivel de peligrosidad sismica para el que se
calculan las fuerzas laterales de proyecto. Se define como el espectro que tiene una
intensidad de 2/3 de la calculada para el espectro MCE, en cada periodo. La
probabilidad de ocurrencia del DE depende de la sismicidad regional y, en algunos
casos, de la sismicidad local.
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El movimiento del suelo debe caracterizarse por un espectro de respuesta o0 un conjunto
de acelerogramas compatibles con ese espectro. Ademas, se requiere calcular un
coeficientek que relacione la tasa de cambio de la intensidad del movimiento sismico
con el cambio de la probabilidad.

2.3.9.3. Niveles de comportamiento

El comportamiento de un edificio es una combinacion del comportamiento de sus
componentes estructurales y no estructurales. El Cuadro 2.3 describe el dafio estructural
y no estructural que puede esperarse en edificios que se encuentren en los niveles de
comportamiento de Prevencién de Colapso y de Ocupacién Inmediata. Estas
descripciones de comportamiento no son precisas y es de esperar que haya variacion
entre edificios del mismo nivel de comportamiento.

2.3.9.3.1. Niveles de comportamiento no estructural

El comportamiento de los componentes no estructurales es critico en la operatividad que
pueda tener un edifico después de un sismo. En FEMA 356 (FEMA 2000c) se

proporcionan recomendaciones para la evaluaciéon del comportamiento de los

componentes no estructurales. ElI Cuadro 2.3 contiene una breve descripcion del
comportamiento de los elementos no estructurales en los dos niveles de comportamiento
considerados.

DESCRIPCION DE LOS NIVELES DE COMPORTAMIENTO DE
COMPONENTES NO ESTRUCTURALES
NIVEL DE COMPORTAMIENTO

Prevencion de colapso Ocupacion inmediata
Dafio global Severo Leve
General Poca rigidez y resistencia | La estructura

remanentes, pero las cargasubstancialmente retiene
de gravedad son sostenidada resistencia y rigidez
Hay grandes desplomes | originales. Hay fisuras
permanentes. Algunas menores en fachadas,

salidas pueden estar particiones, cielos rasos|y
obstruidas. El cerramientg elementos estructurales.
exterior puede estar Los ascensores se pueden

extensamente dafiado y | operar. La proteccion
pueden ocurrir algunas contra fuego esta en
fallas locales. El edificio | funcionamiento.

esta cerca del colapso.
Componentes no Dafo extenso. Los equipos y los
estructurales contenidos estan segurg
pero quizas no se pueddn
operar debido a fallas
mecanicas o falta de
Servicios.

w

Cuadro 2.3. Descripcién de niveles de comportamiento de componentes no estructurales
de edificios
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2.3.9.3.2. Niveles de comportamiento estructural

En FEMA 351 (FEMA 2000b) se definen dos niveles discretos de comportamiento
estructural, prevenciéon de colapso y ocupacion inmediata. En el Cuadro 2.4 se
relacionan estos niveles de comportamiento estructural con el dafio limite que es de
esperar en los elementos de los pérticos de acero resistentes a momento.

DESCRIPCION DE LOS NIVELES DE COMPORTAMIENTO
ESTRUCTURAL
NIVEL DE COMPORTAMIENTO
ESTRUCTURAL
Elemento Tipos de | Prevencién de Colapso Ocupacion inmediata
conexion
Vigas Extensa distorsion, Plastificacion local menor
plastificacion local y y pandeo en unos pocos
pandeo. Unas pocas lugares.
vigas pueden
experimentar fracturas
parciales.
Columnas Distorsién moderada; No se observa dafio o
algunas experimentan | distorsion.
plastificacion. Algunos
pandeos locales de aletas.
Conexiones Conexion | Algunas fracturas y Menos del 10% de las
viga columna | Tipo 1 algunas conexiones estarconexiones de cualquier
cerca de experimentar | piso se han fracturado;
una pérdida total de plastificacion menor en
capacidad. otras conexiones.
Conexion | Muchas fracturas y Menos del 10% de las
Tipo 2 algunas conexiones estgrconexiones de cualquier
cerca de experimentar | piso se han fracturado;
una pérdida total de plastificacion menor en
capacidad. otras conexiones.
Zona de panel Distorsion extensa. Distorsion menor.
Empalmes de No hay roturas. No hay plastificacion
columnas
Pletinas de Extensa plastificacion de No se observa dafio ni
base anclajes y pletinas de | distorsion.
base.
Desplomes Local Grandes y permanentes,. Menores del 1% y
permanentes.
Notas:

1. Las conexiones tipo 1 son capaces de resistir una demanda de desplome local relativo de
0,04 radianes sin fracturarse o experimentar degradacion de resistencia.

2. Las conexiones tipo 2 son capaces de resistir una demanda de desplome local relativo de
0,01 radianes sin fracturarse o experimentar degradacién de resistencia. Generalmente
las conexiones soldadas no reforzadas, con metal de aporte de baja tenacidad, tipica de
edificios resistentes a momento antiguos, deben considerarse dentro de este tipo.

Cuadro 2.4. Descripcion de niveles de comportamiento estructural
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(@) Nivel de comportamiento prevencion de colapso.

El nivel de comportamiento estructural denominado prevencion de colapso se
define como el estado de dafio postsismico en el cual la estructura esta a punto
de experimentar colapso parcial o total. Ha ocurrido dafio substancial en la
estructura que probablemente incluya degradacion significativa en la rigidez y
en la resistencia del sistema de resistencia lateral, grandes deformaciones
laterales permanentes en la estructura, y, a un grado mas limitado, degradacion
en la capacidad de soporte de carga vertical. Posiblemente no sea viable técnica
0 econdémicamente reparar la estructura que tampoco es segura para ser ocupada
de nuevo; la actividad que se realizara posterior al sismo podria inducir el
colapso. En el nivel de prevencion de colapso, el edifico ha experimentado
dafio extremo. Si se le deforma lateralmente mas alla de este punto, la estructura
puede experimentar inestabilidad y colapso.

(b) Nivel de comportamiento ocupacién inmediata.

El nivel de comportamiento estructural de ocupaciéon inmediata se define como
el estado de dafo postsismico en el cual solo ha ocurrido dafio estructural
limitado. Se espera que el dafio sea tan leve que podria ser suficiente una
inspeccion somera del edifico después del sismo, y tal vez no requera
reparacion alguna. En el nivel de ocupacion inmediata la degradacion de la
resistencia y de la rigidez en las conexiones viga columna se limita a
aproximadamente al 10% de las conexiones de cualquier piso y de todo el
edificio. La estructura mantiene un porcentaje significativo de su rigidez
original asi como la mayor parte, si no toda, de su resistencia, aunque puede
presentarse algun pequefio desplome.

2.3.9.4. Metodologia de evaluacion estructural

El proceso fundamental para la evaluacion estructural es desarrollar un modelo de la
estructura y evaluar su respuesta a una determinada peligrosidad sismica por uno o mas
meétodos de analisis estructural. El analisis estructural permite predecir el valor de
varios parametros de respuesta estructural, como son los desplomes locales y las fuerzas
axiales en las columnas. Estos parametros de respuesta estructural estan relacionados
con la cantidad de dafio que pueden sufrir los componentes individuales de la estructura,
asi como toda ella como conjunto. Para cada nivel de comportamiento, FEMA 351
(FEMA 2000b) especifica los criterios de aceptacion para cada uno de los parametros de
disefio indicados. La aceptabilidad del comportamiento estructural se evalla
considerando tanto el comportamiento local (a nivel de elemento) como el global. Los
criterios de aceptacion se han desarrollado con base en niveles de confianza,
incorporando coeficientes de demanda y resistencia relacionados con la incertidumbre
inherente al proceso de evaluacion e incorporando la variacion inherente a la respuesta
estructural.

Una vez que el andlisis se haya realizado, las demandas previstas son ajustadas por dos
coeficientes. EIl primero es el coeficiente de incertidumbre analifieh cual corrige

las demandas calculadas analiticamente por razones de sesgo y de incertidumbre
inherente en la técnica analitica, y el segundo es el coeficiente de variabilidad de la
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demanda,y, el cual toma en cuenta otras fuentes de varialilidn la respuesta
estructural. Esta demanda corregida se divide por el valor de capacidad que
corresponda, modificado por el coeficiente de resistepgmara tener en cuenta la
incertidumbre y la variacion inherente en la prediccién de la capacidad estructural. El
resultado de esta division es el pardmetro indice partir del cual, junto con la
incertidumbre inherente a la estimacion de la demanda y la capacidad del edificio, cuyos
valores se encuentran tabulados, se determina el nivel de confianza asociado a alcanzar
un nivel de comportamiento especifico

2.3.9.5. Andlisis estructural

Para efectos de evaluar el comportamiento de los edificios de acero soldados resistentes
a momento es necesario elaborar un modelo computacional de la estructura que
represente sus caracteristicas de resistencia y deformacion y realizar un analisis que
permita establecer los valores que alcanzaran los diversos parametros de disefio cuando
se presente el sismo de disefio. A continuacion se proporciona una guia de seleccion de
los métodos de andlisis y modelado estructural que son apropiados en cada caso. Los
requisitos generales para el modelo computacional se presentan en la seccion 2.3.9.6.

2.3.9.5.1. Métodos de analisis estructural

Existen cuatro métodos analiticos alternativos para realizar la evaluacion de edificios de
acero soldados resistentes a momento:

» Estético lineal (LSP): técnica de la fuerza lateral equivalente, similar, pero no
idéntico, al incluido en muchos cédigos de construccion.

» Dinamico lineal (LDP): andlisis de espectro de respuesta, modal, elastico.

» Estatico no lineal (NSP): método de analisis no lineal simplificado en el cual las
fuerzas y las deformaciones inducidas por una carga incremental lateral
monotonica se evalian mediante una serie de andlisis elasticos incrementales de
estructuras que son degradadas secuencialmente para representar las efectos de
la no linealidad estructural.

e Dinamico no lineal (NDP): un método de analisis dinamico no lineal en el cual
la respuesta de una estructura a un conjunto de sismos ocurridos se determina
mediante integracibn numérica de las ecuaciones de movimiento. La rigidez
estructural se altera durante el analisis de acuerdo con los modelos de histéresis
no lineal de los componentes estructurales.

El método estatico no lineal es mas confiable que los métodos lineales en la prediccion
de los parametros de respuesta de edificios que exhiben un comportamiento no lineal
significativo, particularmente si los edificios son irregulares. Sin embargo, este método
no toma en cuenta con buena precision los efectos de los modos superiores de vibracion.
Si se realiza un adecuado modelado, el método dinamico no lineal es el que puede
captar mejor el comportamiento probable del edificio en respuesta al sismo. Sin
embargo, hay considerables incertidumbres asociadas con la determinacion de los
acelerogramas que se emplearan en el analisis.
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2.3.9.5.2. Seleccion del método de analisis estructural

El Cuadro 2.5 indica los métodos de analisis recomendados segun el nivel de
comportamiento deseado y las caracteristicas estructurales tales como el periodo
fundamental T, la regularidad y la relacion de resistencias entre las columnas y las vigas
(FEMA 2000b).

Caracteristicas estructurales Método de analisis
Nivel de | Periodo Regu- Relacién | Estatico | Dinamico | Estatico | Dinamico
compor- Funda- laridad | resistencia| lineal lineal no lineal | no lineal
tamiento | mental, columna
T viga
Ocupacion| T < Regular | Cualquier | Valido Vélido Vélido Vélido
inmediata | 3.5T.} 0 condicion
irregular
T> Regular | Cualquier | Invalido | Valido Invalido | Valido
35T 0 condicion
irregular
Preven- T< Regulaf | Columna | Valido Valido Valido Valido
cién de 35Tt fuerte’
colapso Columna | Invalido | Invalido Vaélido Vaélido
débif
Irregulaf | Cualquier | Invalido | Invalido Valido Valido
condicién
T> Regulaf | Columna | Invalido | Valido Invalido | Valido
35Tt fuerte’
Columna | Invdlido | Invalido Invalido | Valido
débif
Irregulaf | Cualquier | Invalido | Invalido Invalido | Valido
condicién
Notas:

1. T, es el periodo en el cual el espectro de respuesta pasa de la zona de aceleracion
constante a la zona de velocidad constante.

2. Las condiciones de regularidad se definen en FEMA 356 (FEMA 2000c)

3. Una estructura cumple la condicion de columna fuerte si en cada nivel la canigad
[ XM, €s mayor que 1,0, en donddi,. y XMy, son la suma de los momentos
plasticos resistentes esperados en las columnas y en las vigas que componen el sistema
de resistencia sismica en una direccion dada de respuesta estructural.

Cuadro 2.5. Criterios de seleccion de método de analisis estructural
2.3.9.6. Modelo computacional

Aunque, en general, un portico resistente a momentos debe modelarse y analizarse
como un ensamblaje tridimensional de miembros y componentes, los modelos de dos
dimensiones también pueden proporcionar informacién valida sobre la respuesta
estructural, siempre y cuando la planta sea regular a la luz de lo estipulado en FEMA
302 (FEMA 1997). EI modelo analitico debe tener en cuenta con buena precision la
rigidez de los miembros que componen el portico y la de sus conexiones. Se permite,
para efectos de calcular la rigidez de vigas y columnas, que en el modelo se asuman sus
dimensiones iguales a las distancias entre ejes, y en este caso el calculo de la demanda
de desplome local en la estructura serd conservador. Aunque se permite realizar
evaluaciones de comportamiento con modelos que desprecien el efecto de la zona de
panel en la rigidez de vigas y columnas, los modelos que incluyen una estimacion mas
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realista de este efecto permiten mejorar el nivel de confianza concerniente al
cumplimiento del objetivo de comportamiento considerado. En todo caso deben
calcularse los momentos y cortantes en la cara de las columnas.

En los métodos no lineales deben considerarse directamente en el analisis los efectos de
segundo orden, causados por las cargas de gravedad actuando en la estructura
deformada, pues en los pérticos de acero resistentes a momento este fenémeno puede
llegar a ser critico. Los efectos de la excitacion vertical en los voladizos horizontales
pueden estudiarse tanto con métodos estaticos como dindmicos. El movimiento sismico
vertical puede caracterizarse mediante un espectro cuyas coordenadas son 2/3 de las del
espectro horizontal, a menos que se haya desarrollado un espectro de respuesta vertical
especifico para el sitio de emplazamiento.

2.3.9.7. Criterios de aceptacion

La aceptabilidad del comportamiento de un edificio debe evaluarse mediante la
estimacion del nivel de confianza de que el edificio alcance un determinado objetivo de
comportamiento. Los parametros del Cuadro 2.6 deben evaluarse por separado usando
para tal efecto los métodos de la seccion 2.3.9.7.1 y los parametros de los criterios de
aceptacion de las secciones 2.3.9.7.2, 2.3.9.7.3 y 2.3.9.7.4, para cada objetivo de
comportamiento evaluado. El parametro que controle sera aquel cuyo nivel de
confianza sea menor.

Parametro Consideracion

Desplome local| Debe evaluarse para los estados de comportamiento de prevencion de
colapso y ocupacion inmediata el maximo desplome local calculado para
cualquier piso de la estructura por comportamiento local y global. Ver

seccion 2.3.9.7.2.
Carga axial en | Debe evaluarse para los estados de comportamiento de prevencion de

la columna colapso y ocupacion inmediata la suficiencia de cada columna para
resistir la compresion maxima calculada. Ver seccion 2.3.9.7.3.
Carga de Debe evaluarse para los estados de comportamiento de prevencién de

traccion en el | colapso y ocupacion inmediata la suficiencia de los empalmes de las
empalme de la | columnas para resistir la traccibn maxima calculada. Ver seccién
columna 2.3.9.7.4.

Cuadro 2.6. Parametros de comportamiento que requieren evaluacion de confianza
2.3.9.7.1. Relaciéon demanda capacidad con coeficientes

El nivel de confianza se determina a través de la evaluacion de la relacién de la
demanda a la capacidad, ambas multiplicadas por coeficientes, dada por la siguiente
ecuacion:
D
A :W_a (2.9)
¢C

donde:

C capacidad de la estructura, como se indica en las secciones 2.3.9.7.2, 2.3.9.7.3 y
2.3.9.7.4, para resistir la demanda de desplome local, compresion de columnas y
traccion de las pletinas de empalme.
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D demanda calculada para la estructura proporcionada por el analisis estructural.

Y Coeficiente de variabilidad de la demandeg, iene en cuenta la variabilidad de
la demanda en relacién con las suposiciones hechas en el modelo estructural y en
la prediccion del caracter del movimiento del suelo, como se indica en las
secciones 2.3.9.7.2, 2.3.9.7.3 y 2.3.9.7.4, para las demandas de desplome local,
compresion en las columnas y traccion en las pletinas de empalme
respectivamente.

Ya Coeficiente de incertidumbre analitico que tiene en cuenta el sesgo y la
incertidumbre inherente en el procedimiento analitico especifico usado para
estimar la demanda como una funcién de la intensidad del movimiento del suelo,
como se indica en las secciones 2.3.9.7.2, 2.3.9.7.3 y 2.3.9.7.4, para las
demandas de desplome local, compresion en las columnas y traccion en las
pletinas de empalme respectivamente.

[0) Coeficiente de resistencia que tiene en cukeniacertidumbre y variabilidad
inherente en la prediccion de la capacidad estructural como una funcion de la
intensidad del movimiento del suelo, como se indica en las secciones 2.3.9.7.2,
2.3.9.7.3 y 2.3.9.7.4, para las demandas de desplome local, compresion en las
columnas y traccion en las pletinas de empalme respectivamente.

A Parametro indice de confianza a partir del quedde obtenerse un nivel de
confianza. Ver Tabla 2.10.

La relacién demanda capacidad con coeficiehtss calcula con la Ecuacion 2.9 para
cada uno de los parametros de comportamiento indicados en el Cuadro 2.6, el cual
también hace referencia a los apartados en donde pueden encontrarse los pasametros
Y Y ¢ requeridos en esta evaluacion. Estas seccioraemefadas también definen un
parametro de incertidumbfigr asociado a la evaluacion de la capacidad por concepto
de desplome local desde dos puntos de vista: la respuesta global del edificio y la
respuesta local de la conexion; también por concepto de compresion en las columnas y
de traccion en los empalmes de las columnas. Estas incertidumbres estan relacionadas
con la configuracion de los edificios, el tipo de conexiones resistentes a momento (tipo
1 o tipo 2), el tipo de método de analisis empleado y el nivel de comportamiento que se
esta evaluando.

Conocidos la relacion demanda capacidad con coeficigntgsel parametro de
incertidumbreByr se puede calcular el nivel de confianza correspondiente. Entre mayor
sea el valor d&, es decir, entre mayor sea la demanda con respdatgapacidad, el

nivel de confianza sera menor. Asi mismo, a mayores valor@grdeorresponden
niveles de confianza menores. El calculo mateméatico del nivel de confianza se hace con
la Ecuacion 2.10. Esta es la funcién acumulativa estandar normal evaluada entre -

k. Para el célculo con métodos numéricos el limite inferior se puede tomar igual a -10
y el valor de k, que es la variable de la distribucion estandar normal para la cual se
calcula la probabilidad de no ser excedida, se calcula con la Ecuacion 2.11. Si se desea
obviar el célculo matematico se puede emplear la Tabla 2.10, la cual contiene los
valores de la relacion demanda capacidad con coeficiantesrrespondientes a
determinados niveles de confianza y parametros de incertidwhrePor ejemplo, si
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se tiene una relacion demanda capacidad con coeficierdesal a 0,9 y un pardmetro

de incertidumbre totaPyr igual a 0,35, el valor dexkserad de 0,826 y el nivel de
confianza obtenido con la Ecuacién 2.10 sera de 0.796, resultado similar al suministrado
por la Tabla 2.10 (80%).

kx 1 _EUZ
(0} =|—e? du 2.10
(k) j T (2.10)
K, = F kBZ —|n()\)}i (2.11)
2 Bur
donde:
()] Funcién acumulativa estandar normal.
u Variable de integracion.

Kx Variable de la distribucion estandar normal para la cual se calcula la
probabilidad de no ser excedida.

k Pendiente de la curva de peligrosidad, en coordenadas log-log y que
conservadoramente se toma igual a 3.

Bur  Parametro de incertidumbre total que depende del tipo de solicitacion.

A Parametro indice de confianza calculado con laeén 2.9.

Nivel de confianza (en porcentaje)
Parametro de
incertidumbre | 10 20 30 40 50 60 70 80 90 95 99
Bur
0,15 1,25|1,17| 1,22 1,04 1,08 1,00 0,96 O0,p1 0|85 (Q,81 0,73
0,20 1,37 | 1,26 1,18/ 1,12 1,06 1,00 0,96 0,00 0|82 (Q,76 0,67
0,25 151|136| 1,25 1,17 1,10 1,03 0,96 0,89 0|80 (Q,73 0,61
0,30 168 |148| 1,34/ 1,23 1,14 106 0,98 0,89 0|78 (Q,70 0,57
0,35 188|161 1,44/ 1,31 120 1,10 1,00 O0,p0 0|77 Q,68 0,53
0,40 2,12 (1,79 157 1,49 1,2y 1,45 1,03 0,00 0|76 0,66 0,51
0,45 2411198 1,72 152 1,36 1,214 1,07 0,03 0|76 0,65 0,48
0,50 2,76 | 2,23 1,90 163 145 1,28 1,12 0,5 0|77 0,64 0,46
0,55 3,19 | 2,50| 2,10 1,81 15y 1,37 1,18 0,p9 0/78 0,64 0,44
0,60 3,70 2,86 2,36) 199 172 148 1,25 103 0{80 0,64 0,43

Tabla 2.10. Relacion demanda capacidad con coeficiempias niveles de confianza
especificos y factores de incertidumbrgg 3

La Tabla 2.11 proporciona los niveles de confianza minimos recomendados para cada
uno de los tipos de solicitacién que potencialmente podrian gobernar el disefio, como
son, la estabilidad global, la capacidad local de la conexién, el pandeo de la columna o
la falla por traccién del empalme de la columna, para los niveles de comportamiento de
prevencion de colapso y de ocupacion inmediata. De acuerdo con esta tabla si la
solicitud que gobierna es el desplome local controlado por el comportamiento global el

nivel de confianza calculado debe ser de por lo menos 50% para el nivel de

comportamiento de ocupacion inmediata y de 90% para el de prevencion de colapso.
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Nivel de comportamiento

Tipo de solicitacion Ocupacion Prevencion de
inmediata colapso
Desplome local 50 % 90 %

controlado por el
comportamiento
global
Desplome local 50 % 50 %
controlado por las
conexiones
Compresioén en 50 % 90 %
columnas
Traccion en empalme
de columnas

50 % 50 %

[72)

Tabla 2.11. Niveles de confianza minimos recomendados
2.3.9.7.2. Comportamiento controlado por desplome relativo local
(a) Demanda de desplome relativo local con coeficientes

La demanda de desplome relativo local debe calcularse como la cagtidad

en donde la demanda D, es el méximo desplome relativo local que proporciona
el andlisis estructuray, es el coeficiente de incertidumbre analitico de la Tabla
2.12, yy es el coeficiente de variabilidad de la Tabla 2.18l coeficiente de
incertidumbre analitico para la demanda de desplomeygdane en cuenta el

tipo de conexiones, la altura de los edificios, el método de andlisis y el nivel de
comportamiento. Por su parte, el coeficiente de variabilidad para la demanda
de desplome local depende del tipo de conexiones, la altura de Idied y

el nivel de comportamiento.

Coeficiente de incertidumbre analitico para la demanda de desplome
local vy,
Método de andlisis y nivel de comportamiento
LSP LDP NSP NDP

Caracteristicas del sistema .0 [c.P?|1.0r |Cc.P?|LOr [CP?|1.O | C.P?
Conexiones tipo 1
Edificios bajos (< 4 pisos) 094]0,70| 1,03 0,83 1,18 0,89 1,02 1,3
Edificios medios ( 4-12 pisos) 1,1510,97| 1,14/ 125 145 0,99 1,02 1,06
Edificios altos (> 12 pisos) 1,12 | 1,21 1,21 1,14 136 0,95 1,04 1,00
Conexiones tipo 2
Edificios bajos (< 4 pisos) 0,7910,98| 1,04 1,32 09% 1,31 1,02 1,03
Edificios medios ( 4-12 pisos) 085|114| 1,20 153 1,11 142 1,02 1,06
Edificios altos (> 12 pisos) 0,80]0,85] 1,39 138 136 153 104 1,10

Notas: 1. 1.O. = Ocupacion inmediata
2. P.C. = Prevencion de colapso
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Tabla 2.12. Coeficiente de incertidumbre analitico para la demanda de desplomg local

Coeficiente de variabilidad para la demanda de
desplome local y

Ocupacion Prevencién de
inmediata (1.0.) | colapso (C.P.)

Caracteristicas del sistema

Conexiones tipo 1

Edificios bajos (< 4 pisos) 1,5 1,3
Edificios medios ( 4-12 pisos) 14 1,2
Edificios altos (> 12 pisos) 1,4 15
Conexiones tipo 2

Edificios bajos (< 4 pisos) 1,4 1,4
Edificios medios ( 4-12 pisos) 1,3 15
Edificios altos (> 12 pisos) 1,6 1,8

Notas:

1. Las conexiones tipo 1 son capaces de resistir una demanda de desplome local relativo de
0,04 radianes sin fracturarse o experimentar degradacién de resistencia.

2. Las conexiones tipo 2 son capaces de resistir una demanda de desplome local relativo de
0,01 radianes sin fracturarse o experimentar degradacién de resistencia. Generalmente
las conexiones soldadas no reforzadas, con metal de aporte de baja tenacidad, tipica de
edificios resistentes a momento antiguos, deben considerarse dentro de este tipo.

Tabla 2.13. Coeficiente de variabilidad para la demanda de desplome local y
(b) Capacidad de desplome relativo local con coeficientes

La capacidad de desplome relativo local puede estar limitada por la respuesta
global de la estructura o por el comportamiento local de la conexién viga
columna. En la seccion 2.3.9.7.2 (b1) se suministran los valores de capacidad
de desplome relativo local limitada por el comportamiento global, asi como los
parametros de incertidumbre asociaflgs para estructuras regulares y bien
configuradas. Para las estructuras irregulares esta capacidad debe determinarse
con el procedimiento del apéndice A de FEMA 351 (FEMA 2000b). En la
seccion 2.3.9.7.2 (b2) se indica cdmo calcular la capacidad de desplome relativo
local limitada por el comportamiento de la conexion.

(b1) Desplome relativo local segun el comportamiento global

La capacidad de desplome relativo local con coeficieptéslimitada por

la respuesta global de la estructura es el producto del factor de resigtencia
y la capacidad C, valores que se obtienen de la Tabla 2.14 para las
conexiones tipo 1 y tipo 2. Las conexiones tipo 1 son capaces de de resistir
una demanda de desplome local relativo de 0.04 radianes sin fracturarse o
experimentar degradacion de resistencia. Las conexiones tipo 2 son
capaces de resistir una demanda de desplome local relativo de 0,01
radianes sin fracturarse o experimentar degradacién de resistencia. Las
conexiones soldadas no reforzadas, con metal de aporte de baja tenacidad,
tipica de edificios resistentes a momento antiguos, deben considerarse
dentro de este tipo. La Tabla 2.15 proporciona valores para el coeficiente
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de incertidumbreByr a usar en la evaluacion del desplome relativo local
limitado por la respuesta global de la estructura.

Capacidad de desplome relativo local C segun comportamiento
global y factor de resistencia gpara edificios regulares
Caracteristicas del sistema Nivel de comportamiento
Ocupacion inmediata | Prevencion de colapsg
(.0.) (C.P)
Capacidad | Factor de | Capacidad| Factor de
de resistencia de resistencia
desplome [0} desplome 0}
relativo relativo
local C local C
Conexiones tipo 1
Edificios bajos (< 4 pisos) 0,02 1,0 0,10 0,90
Edificios medios ( 4-12 pisos) 0,02 1,0 0,10 0,85
Edificios altos (> 12 pisos) 0,02 1,0 0,085 0,75
Conexiones tipo 2
Edificios bajos (< 4 pisos) 0,01 1,0 0.10 0,85
Edificios medios ( 4-12 pisos) 0,01 0,9 0.08 0,70
Edificios altos (> 12 pisos) 0,01 0,85 0.06 0,60

Tabla 2.14. Capacidad de desplome relativo local C segun el comportamiento global y
factor de resistencia para edificios regulares

Coeficiente de incertidumbre f;r para la evaluacion del
desplome relativo local limitado por la respuesta global de

la estructural?
Caracteristicas del sistema

Nivel de comportamiento

Ocupacion Prevencion de
inmediata (1.0.) colapso (C.P.)

Conexiones tipo 1

Edificios bajos (< 4 pisos) 0,20 0,3
Edificios medios ( 4-12 pisos) 0,20 0,4
Edificios altos (> 12 pisos) 0,20 0,5
Conexiones tipo 2

Edificios bajos (< 4 pisos) 0,20 0,35
Edificios medios ( 4-12 pisos) 0,20 0,45
Edificios altos (> 12 pisos) 0,20 0,55

Notas: 1. Elvalor dyr debe incrementarse en 0,05 para analisis LSP
2. Elvalor dyr puede reducirse en 0.05 para analisis NDP

Tabla 2.15. Coeficiente de incertidumbrg para la evaluacion del desplome relativo
local limitado por la respuesta global de la estructura
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(b2) Desplome relativo local segun comportamiento local

La capacidad de desplome relativo local con coeficieptéslimitada por

la respuesta local de las conexiones debe basarse en los valores que para
diferentes conexiones se presentan en el capitulo 6 de FEMA 351 (FEMA
2000b). Para las conexiones no incluidas en ese capitulo, la capacidad C y
el factor de resistencimdeben obtenerse a partir de ensayos de laboratorio
siguiendo la metodologia del apéndice A de dicho documento. La Tabla
2.16 suministra valores del coeficiente de incertidunfigrea usar en la
evaluacion del desplome relativo local limitado por la respuesta local de la
conexion.

Coeficiente de incertidumbre 1 para la evaluacion del
desplome relativo local limitado por la respuesta local de |a
conexion

Caracteristicas del sistema

Nivel de comportamiento

Ocupacion Prevencion de
inmediata (1.0.) colapso (C.P.)

Conexiones tipo 1

Edificios bajos (< 4 pisos) 0,30 0,30
Edificios medios ( 4-12 pisos) 0,30 0,35
Edificios altos (> 12 pisos) 0,30 0,40
Conexiones tipo 2

Edificios bajos (< 4 pisos) 0,30 0,35
Edificios medios ( 4-12 pisos) 0,30 0,40
Edificios altos (> 12 pisos) 0,30 0,40

Notas: 1. Elvalor dyr debe incrementarse en 0,05 para analisis LSP
2. Elvalor dyr puede reducirse en 0.05 para analisis NDP

Tabla 2.16. Coeficiente de incertidumbgg para la evaluacion del desplome relativo
local limitado por la respuesta local de la conexién

2.3.9.7.3. Comportamiento controlado por la capacidad de las columnas a compresion
(a) Demanda de compresién en columnas con coeficientes

La demanda de compresion en columnas debe calcularse para cada una como la
cantidadysyD, en donde la demanda D, es la carga axial en lamoa
determinada como la suma de la carga permanente, el 25% de la carga de
ocupacion sin reducir y la demanda sismica calculada por uno de los cuatro
métodos de andlisis mencionados en 2.3.9.5,1l,es el coeficiente de
incertidumbre analitico sacado de la Tabla 2.17 s el coeficiente de
variabilidad de la demanda de compresion y tiene el valor de 1,05. El
coeficiente de incertidumbre totalfise presenta también en la Tabla 2.17.

(b) Capacidad de las columnas a compresion con coeficientes
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La capacidad a la compresion de cada columna con coeficientes se determina
como el producto del factor de resistengiay la resistencia axial nominal C
determinada de acuerdo con RISC Load and Resistance Factor Design
Specification (AISC 1994). Para efectos especificos de esta evaluacion el factor
de longitud efectivk debe tomarse igual a 1,0 y el factor de resistencia, igual a

0,95.
Método de Coeficiente de incertidumbre analitico Coeficiente de
analisis Ya incertidumbre total

But

Andlisis lineal 1,15 0,35

estatico o dinamico

Andlisis plastico 1,0 0,15

Analisis estatico no 1,05 0,20

lineal

Analisis dinamico no 1,4B2 [ 2

lineal € P 00225+ B

Nota: p puede tomarse como el coeficiente de variacién (COV) de los valores de carga axial
determinados del conjunto de analisis no lineales.

Tabla 2.17. Coeficiente de incertidumbre analificp coeficiente de incertidumbre
total Byt para la evaluacion de las columnas a compresion

2.3.9.7.4. Comportamiento controlado por los empalmes de las columnas

La capacidad de los empalmes de las columnas a traccion se evalla de acuerdo con lo
especificado en esta seccidon, salvo los empalmes constituidos por soldaduras de
penetracidbn completa en juntas a tope de todos los elementos de la seccién transversal
de la columna, los cuales no necesitan ser evaluados.

(a) Demanda de traccién en empalmes de columnas con coeficientes

La demanda de traccion en los elementos de empalme de las columnas se
determina con la expresioyD, en donde la demanda D, es la demanda de
traccion en el empalme de la columna, calculada con la demanda sismica menos
el 90% de la demanda por carga permanente. El coeficiente de variabilidad de
la demanday se considera igual a 1,05 y el coeficiente de incertidumbre
analiticoy, se toma de la Tabla 2.17, asi como el coeficiente de incertidumbre
total BUT-

(b) Capacidad a traccion de los empalmes de columnas utilizando con coeficientes

La capacidad a la traccion de empalmes de columnas individuales debe
determinarse como el producto del factor de resistegcig, la resistencia
nominal a la traccion C, determinada de acuerdo con el capitulal$@d_oad

and Resistance Factor Design SpecificatighlSC 1994). Para efectos
especificos de esta evaluacion el factor de resistencia se toma igual a 0,90.
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2.4. Calibracion de codigos de construccion

Como se dijo en la introduccion de este capitulo, hoy en dia en muchas regiones de la
Tierra se reconoce la importancia de evaluar la vulnerabilidad sismica de los edificios,
aun cuando hayan sido objeto de un proyecto sismico, puesto que este hecho por si
mismo no garantiza que su comportamiento ante un evento de esta naturaleza sea
siquiera aceptable. De aqui surge la necesidad de cuantificar la efectividad de los
cadigos de construccion como herramientas que conduzcan a la realizacién de proyectos
estructurales cuya resistencia a una determinada peligrosidad sismica sea la deseada.
Puede decirse que una manera de medir la vulnerabilidad sismica de los edificios de una
determinada época y region es evaluar la norma bajo la cual fueron proyectados. Dicha
evaluacion debe hacerse dentro de un marco probabilista que cubra una amplia gama de
posibles valores de capacidad y de demanda. Esto ha llevado a la idea de la calibracion
de los cddigos de construccion con base en el concepto de la confiabilidad estructural.
A continuacion se hace una breve resefa de los conceptos fundamentales de esta técnica
tomados de Reliability Based Code Calibration (Faber y Sorensen 2002).

El desarrollo de los métodos de confiabilidad estructural en las Gltimas 3 6 4 décadas ha
proporcionado una base mas racional para el proyecto de estructuras puesto que
constituyen una herramienta de comparacion entre la confiabilidad de tipos estructurales
sobre los que se han practicado gran cantidad de ensayos y la confiabilidad de nuevos
tipos estructurales. A través de los métodos de confiabilidad estructural, los aspectos
que inciden en la seguridad del proyecto, como son las ecuaciones que se deben
verificar, los valores caracteristicos y los factores de seguridad parciales, se escogen de
tal modo que los niveles de confiabilidad de las estructuras proyectadas de acuerdo con
los codigos sean homogéneos e independientes del material, de las cargas que gobiernen
el proyecto y de las condiciones ambientales y de operacion. Este proceso, que incluye
la determinaciéon del nivel deseado de confiabilidad, o “confiabilidad objetivo”, es
conocido normalmente como “calibracién del cédigo”.

El objetivo general de un analisis de confiabilidad estructural es cuantificar la
confiabilidad de las estructuras bajo consideracidon resultante de las incertidumbres
asociadas con las resistencias y las cargas. El desempefio estructural es determinado por
medio de modelos basados en leyes fisicas y en datos empiricos. Tanto en los modelos
computacionales como en los parametros que se introducen en tales modelos, que
incluyen las caracteristicas del material y de las cargas, hay cierto grado de
incertidumbre debido a las idealizaciones, a la variabilidad de las propiedades fisicas y a
la insuficiencia o incorreccion de los datos. La teoria de la confiabilidad estructural se
basa en la modelacién probabilistica de estas incertidumbres y proporciona métodos
para cuantificar la probabilidad de que las estructuras no alcancen un determinado
criterio de desemperio.

Las incertidumbres que deben considerarse son: fisicas, estadisticas y del modelo
computacional. Las incertidumbres fisicas son normalmente las asociadas a las cargas,
a la geometria de la estructura y a las propiedades de los materiales. Las incertidumbres
estadisticas se deben a la insuficiente informacion estadistica, por ejemplo, un bajo

namero de ensayos de materiales. Las incertidumbres en el modelo computacional se
deben a las idealizaciones hechas para aproximarse al comportamiento fisico real de la
estructura. En la mayoria de los casos es suficiente modelar las cantidades sujetas a
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incertidumbre mediante variables aleatorias con funciones de distribucién dadas y
parametros de distribucion estimados con base en informacidn estadistica y/o subjetiva.

Los parametros de resistencia frecuentemente son modelados por distribuciones
lognormal, lo cual evita la posibilidad de valores negativos. Los coeficientes de
variacion dependen del material considerado. Los valores tipicos, en tanto por uno, son
de 0,05 para el acero de refuerzo, 0,15 para la resistencia a la compresion del hormigén
y de 0,15 a 0,20 para la resistencia a la flexion del la madera estructural. Las cargas de
ocupacién pueden modelarse mediante una distribucion de extremo, como la Gumbel.
El coeficiente de variacion esta normalmente entre 0,20 y 0,40 y el valor caracteristico
se determina como el percentil 98 de la funcion de distribucién para la maxima carga
anual. Las cargas permanentes son corrientemente modeladas por una distribucion
normal, puesto que se considera que son el resultado de muchas diferentes aportaciones.
El coeficiente de variacion esta normalmente entre 0,05 y 0,10 y como valor
caracteristico se toma la mediana.
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Capitulo 3

Caracterizacion de los edificios de acero

Una cualidad sobresaliente de las construcciones de acero es su gran versatilidad,
manifiesta en su amplio catdlogo de formas y tipos de secciones estructurales,
elementos de conexion, clases de uniones y muy diversas configuraciones estructurales.
Para el estudio de su vulnerabilidad sismica se ha buscado clasificarlas de acuerdo con
los factores que mas inciden en su comportamiento ante cargas dinamicas.

3.1. Introducciodn

En este capitulo se hara una descripcion de los sistemas estructurales mas ampliamente
difundidos y de las caracteristicas que inciden principalmente en su vulnerabilidad
sismica. Como punto de partida se presenta en el Cuadro 3.1 la clasificacion de la
metodologia FEMA/ NIBS, recogida ebarthquake Loss Estimation Methodology
(HAZUS 99)que considera cinco clases de estructuras de acero: porticos de acero
resistentes a momento (S1), pérticos arriostrados de acero (S2), porticos livianos de
acero (S3), porticos de acero con pantallas de cortante de hormigon vaciadas en el sitio
(S4) y pérticos de acero con muros de cerramiento de mamposteria no reforzada (S5).
Notese que las clases S3 y S5 corresponden a edificios que en las ultimas décadas no se
han disefiado y que por lo tanto representan un porcentaje muy bajo dentro del conjunto
de los edificios de acero, motivo por el cual se dejaran de lado en este estudio. Lo
mismo se hara con la clase S4 pues, aunque corresponde a un sistema constructivo
vigente, su resistencia sismica depende de las pantallas de hormigon y no de los porticos
de acero, los cuales se disefian solo para fuerzas verticales.

Como un paso inicial dentro de esta investigacion, se han considerado dos tipos de
porticos representativos de dos de las clases estructurales de acero mas abundantes,
como son los porticos resistentes a momento y los porticos con arriostramiento
concéntrico, para hacer una evaluacion de su vulnerabilidad sismica. Este estudio
incluye hacer un seguimiento de su comportamiento no lineal, calculando sus curvas de
capacidad para hallar, de esta manera, sus puntos de fluencia y de resistencia ultima,
calcular los puntos de capacidad por demanda que se espera que sean alcanzados bajo la
accion del espectro de disefio y estimar las probabilidades de que experimenten diversos
estados de dafio.
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CLASE

DESCRIPCION

Pdrticos de
acero
resistentes a
momento
(S1)

Estos edificios tienen porticos de columnas y vigas de acero. En
algunos casos las conexiones viga columna tienen muy baja cap3
a momento pero en otros las vigas y las columnas se han configu
plenamente como pérticos a momento para resistir cargas laterale
estructura normalmente queda oculta, en su lado exterior por murg
estructurales, que pueden ser de casi cualquier material: muros cg
muros de mamposteria o paneles de hormigén prefabricados, y en
lado interior por cielorrasos y forros de columnas. Los diafragmas
también pueden ser de diversos materiales, transmiten las carga
porticos resistentes a momentos. Estos desarrollan su rigidez me
conexiones a momento totales o parciales y pueden localizarse en
cualquier parte dentro del edificio. Normalmente las columnas tier
su direccion fuerte orientada de tal manera que unas actian
principalmente en una direccién mientras las otras actian en la otf
Los pérticos resistentes a momentos son mas flexibles que los mu
cortante. Esta baja rigidez puede llevar a grandes desplomes de {
consecuentemente a dafo no estructural relativamente grande.

icidad
rado
s. La
DS NO
rtina,
su
que
5 a los
diante
casi
en

a.
ros a
)iSO Y

Pérticos
arriostrados
de acero (S2)

Estos edificios son similares a las anteriores excepto en que los
componentes verticales del sistema de resistencia de cargas later:
son porticos arriostrados mas bien que porticos a momento.

ales

Poérticos
livianos de
acero (S3)

Estos edificios son previos a las técnicas modernas de ingenieria
prefabricados con pdérticos transversales rigidos. El techo y los
cerramientos laterales estan constituidos por paneles de bajo pesq
normalmente laminas metalicas corrugadas. Los porticos estan

disefiados con criterios de maxima eficiencia, frecuentemente con
miembros acartelados (de seccién variable), ensamblados con lan
livianas. Los porticos se construyen en secciones y se ensamblan
sitio con conexiones atornilladas. Las cargas laterales en la direcq
transversal son resistidas por los porticos rigidos que reciben las ©
de elementos de diafragmas horizontales, normalmente, varillas d¢
acero del entramado del techo. En la direccion longitudinal lo tipic
gue las cargas sean resistidas por varillas de arriostramiento a trag

y Son

linas
en el

Hon
argas

D

C

0 es
ccion.

Porticos de
acero con
pantallas de
cortante de
hormigon
vaciadas en
el sitio (S4)

Los muros de cortante en estos edificios son de hormigdn vaciado
sitio que pueden ser a la vez muros de carga. El pértico de acero
disefia Unicamente para carga vertical. Los diafragmas de casi
cualquier material transmiten las cargas laterales a los muros de
cortante. Los poérticos de acero podrian constituir un sistema de
resistencia de fuerza lateral secundario, dependiendo de su rigide:
la capacidad a momento de sus conexiones. En los sistemas dua
modernos los porticos de acero resistentes a momento se disefian
gue trabajen conjuntamente con las pantallas de cortante.

Porticos de
acero con
muros de
mamposteria
no reforzada

(S5)

Este es uno de los tipos de edificios mas viejos. Los muros de

cerramiento normalmente estan salidos con respecto al portico, v |
recubren, presentando una apariencia continua de mamposteria g
dejar entrever el portico. Cuando los muros son de construccion s
y estan en el mismo plano del portico, pueden proporcionar rigide

en el
se

7y de
es
para

0
in
Olida
Zy

resistencia lateral a la estructura.

Cuadro 3.1. Descripcion de clases de edificios de acero segun HAZUS-99
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3.2. Porticos de acero resistentes a momento (S1)

Los porticos de acero resistentes a momento han sido muy populares en muchas
regiones de alta sismicidad por varias razones. Primero, porque han sido considerados
sistemas de alta ductilidad. Los factores de reduccion de las fuerzas sismicas de disefio
que normalmente les asignan los cédigos de construccion son de los més altos (y, por lo
tanto, las fuerzas laterales de disefio son de las mas bajas), lo que refleja la opinidén de
los redactores de los codigos de que los porticos resistentes a momento estan dentro de
las estructuras mas ductiles. La segunda razon es su versatilidad arquitectonica. La
ausencia de elementos de arriostramiento que bloqueen los vanos permite la maxima
flexibilidad en la utilizacion del espacio. El precio a pagar por esta libertad
arquitecténica es la flexibilidad inherente a estos porticos. Comparados con los porticos
arriostrados, los porticos resistentes a momento requieren perfiles de mayor tamafio que
los que se requeririan para resistir solo las cargas verticales, debido a la necesidad de
cumplir con las estipulaciones de las normas en materia de desplomes de piso maximos.
Su flexibilidad inherente puede resultar en mayor dafio en los componentes no
estructurales sensibles al desplome (Bruneau et al., 1998).

Dada su configuracion estructural, las cargas sismicas son resistidas por el entramado de
columnas y vigas que se ven solicitadas por la accibn combinada de fuerzas axiales y
momentos flectores. Su comportamiento ante fuerzas horizontales depende
principalmente de la capacidad a flexion de las columnas. Por esta razén se buscan en
su proceso de disefio los perfiles comerciales cuyos momentos de inercia sean los
adecuados para brindar la rigidez necesaria en las dos direcciones principales,
asegurando, de esta manera, que el desplome maximo de piso se mantenga por debajo
de los limites estipulados por la normativa en vigor y asi controlar el dafio en los
elementos no estructurales sensibles al desplome. Dado lo anterior, no es extrafio que,
si la edificacion se sitla en una zona de alta amenaza sismica, el tamafio de las
columnas resulte aparentemente sobredimensionado para resistir las cargas.

Por otro lado, el tamafio de las vigas depende principalmente de las cargas verticales y
de la luz entre columnas. Ademas, las disposiciones sismicas que atienden a la
ductilidad global de la estructura exigen que la viga sea suficientemente mas débil que
las columnas a las que se conecta para garantizar que la plastificacion ocurra primero en
ella. Pasar por alto este punto conduce a la aparicion de rotulas plasticas muy
tempranas en las columnas que pueden originar el colapso rapido del edificio con

resultados catastroficos.

Sin duda, el aspecto que ha sido la causa de los mayores problemas y sobre el que mas
investigacion se ha hecho es el de las uniones a momento. En principio, una conexion
viga columna de un sistema de resistencia sismico podria disefiarse y, de hecho, asi se
hacia en el pasado, para que resista el mayor momento flector que arroje el analisis
estructural. Este proceder deja de lado dos asuntos importantes: 1) que, a pesar de que
se haya usado un factor de seguridad normal, en un momento dado las solicitaciones
sismicas pueden ser mayores que las esperadas y 2) el efecto resultante de la naturaleza
ciclica de la accion sismica. El resultado es una falla fragil de la conexion con la
consiguiente degradacion de resistencia de la estructura como conjunto.
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Para ilustrar el efecto de una falla fragil de una conexion se muestra en la Figura 3.1 un
portico de acero, tomado dAdvanced Seismic Assessment Guidelin@dzzurro et
al, 2004), y su curva de capacidad en la Figura 3.2.

m = 81000 kg W 24 x76 L
4.26

m = 130000 kg W 33 x 118 |
4.26

m = 130000 kg W 33 x 118 1

13 14 15
4.72
ST 18 x 18 x 3/4 W 24 x 162
e 0
| 9.906 | 8.534 | 9.906

Figura 3.1. Poartico resistente a momento en acero de Fy = 248 MPa (vigas) y Fy = 343
MPa (columnas) y con conexiones fragiles

CURVA DE CAPACIDAD PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS

CORTANTE DE BASE [KN]
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Figura 3.2. Curva de capacidad de un portico resistente a momentos con degradaciéon de
resistencia por rotura de conexiones viga columna

La curva de capacidad de la Figura 3.1 se obtuvo con el programa RUAUMOKO (Carr
2002). En ella se distinguen los siguientes puntos:
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e Punto A: Inicio de la fluencia. Ocurre cuando el extremo 2 de la viga 14 se
plastifica.

» Punto B: Resistencia maxima. A partir de este punto se reduce drasticamente la
resistencia debido a que una de las conexiones viga columna ha alcanzado la
rotacion limite asociada a una falla fragil, de acuerdo con el modelo de la Figura
3.3. En particular este fendmeno ocurre en primer lugar en el extremo 2 de la
viga 15.

* Punto C: Inicio de recuperacion de resistencia. El extremo 2 de la viga 15 ha
alcanzado su resistencia residual, de acuerdo con el modelo de la Figura 3.3 lo
cual permite que la estructura incremente nuevamente su resistencia.

« Punto D: Nuevo pico de resistencia. A partir de este punto se vuelve a reducir la
resistencia debido a que otra conexion ha alcanzado la rotacién limite. En este
caso se trata del extremo 2 de la viga 14.

« Punto E: Las conexiones de ambos extremos de las vigas 13,14 y 15 han
alcanzado su resistencia residual y se permite que la estructura se recupere
ligeramente. El resultado de que las conexiones no hayan tenido un buen
detallado de ductilidad es que la estructura ha perdido mas de un 25 % de su
capacidad.

En la Figura 3.3 se grafica el momento resistente de la conexién viga columna en
funcién de la rotacion plastica. Esta relacibn normalmente se obtiene a partir de
ensayos de laboratorio sobre modelos a escala natural y con las caracteristicas propias
de las conexiones de los edificios cuya vulnerabilidad se desea evaluar. Los estados
limite que, de ser alcanzados, resultarian en la falla fragil de la conexion son, entre
otros, los siguientes:

» Falla por cortante de cordones de soldadura. Es la causa principal de falla fragil.
Generalmente se presenta en los cordones que unen la aleta a traccion.

* Rotura por cortante de tornillos. Tiene lugar en conexiones en las que la fuerza
de la aleta a traccion se transmite a una pletina horizontal soldada a la columna.

* Rotura por traccion en la seccion neta de la pletina de conexion mencionada en
el punto anterior.

* Rotura por bloque de cortante de la aleta superior de la viga.

» Falla por aplastamiento de las paredes de las perforaciones.
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REDUCCION DE RESISTENCIA DE CONEXION DE VIGA COLUMNA PARA W 33 X 118, Fy =248 MPA

1800

1600

1400

1200

1000

800

MOMENTO [KN.M]

600 -

400

200

0,00 0,01 0,02 0,03 0,04 0,05 0,06 0,07 0,08 0,09 0,10
ROTACION PLASTICA [RAD]

Figura 3.3. Reduccion de resistencia en conexiones fragiles

Cuando la configuracion de una conexién es tal que el estado limite que gobierna es
cualquiera de los anteriores su falla sera de naturaleza fragil. En contraste cuando la
conexién se configura de tal modo que el estado limite que gobierna es el de fluencia en
la seccidn total de la viga, o de las pletinas de conexién si las hubiera, ante la ocurrencia
de cargas superiores a las de disefio tendra la capacidad de deformarse en gran manera
sin experimentar pérdida de resistencia. El resultado de omitir las consideraciones
anteriores se hizo patente en los sismos de Northridge y Kobe, en los cuales hubo
muchas fallas de conexiones de naturaleza fragil.

Para evitar esa situacion, en la nor&ssmic Provisions for Structural Steel Buildings
(AISC 2002)del American Institute of Steel Construction (Alse) establece que las
conexiones a usar sean capaces de desarrollar sin sufrir pérdida de resistencia una
rotacion de 0.04 radianes en los porticos con capacidad de disipacion de energia
especial y de 0.02 radianes en los porticos con capacidad de disipacion de energia
intermedia. Para garantizar que cumplen con este requisito, las conexiones son
calificadas mediante ensayos de carga ciclica en laboratorios de estructuras. Tipos de
conexiones que han sido previamente ensayadas y aprobadas se encuentran en:
Recommended Seismic Design Criteria for New Steel Moment-Frame Buildings FEMA
350 (FEMA 2000a). Mele et al. (2003) reportan el comportamiento sismico de
conexiones soldadas representativas de la practica europea.

3.3. Pdrticos de acero arriostrados (S2)

Los porticos de acero arriostrados han ido ocupando un lugar cada vez mas importante
dentro del conjunto de los edificios de acero debido a que brindan una solucién
economica a la necesidad de rigidizar las estructuras para controlar el dafio no
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estructural sensible al desplome, cuyo costo de reparacién puede ser mucho mas alto
que el de la estructura misma. La presencia de las riostras en algunos vanos del edificio
representa un reto para el proyectista arquitectbnico que debe armonizar los

requerimientos estructurales con los de funcionalidad y estética. En muchos casos, la
arquitectura moderna se ha inclinado por hacer de los miembros estructurales de
arriostramiento elementos primordiales en la estética de la fachada. La alta rigidez de

estos edificios podria resultar en mayores dafios en los elementos no estructurales
sensibles a la aceleracion.

La configuracion estructural de los porticos de acero arriostrados es tal que las cargas
sismicas son resistidas por miembros estructurales de arriostramiento inclinados

sometidos a la accion de fuerzas de compresion o de traccion. Puesto que las
deformaciones producidas por tensiones axiales son muy bajas en comparacion con las
producidas por flexidn, estos sistemas se caracterizan por su alta rigidez. Si bien esto es
favorable desde el punto de vista de los elementos no estructurales sensibles al
desplome, no es asi para los sensibles a la aceleracion. Por otra parte, su buen
comportamiento sismico se podria ver afectado por la falla fragil de sus conexiones.

Los pérticos de acero arriostrados se clasifican de acuerdo con el tipo de arriostramiento
en conceéntricos y excéntricos. Los arriostrados concéntricamente son aquellos en los
que los ejes centroidales de los miembros concurrentes se encuentran en un punto y
conforman una cercha o armadura vertical de resistencia a cargas laterales, cuyos
componentes estan sujetos principalmente a fuerzas axiales en el rango elastico. Sin
embargo, bajo la accidn de un sismo entre moderado y severo, se espera que las riostras
y sus conexiones desarrollen deformaciones inelasticas significativas, por lo que se debe
revisar muy cuidadosamente su detallado. La Figura 3.4 contiene algunas
configuraciones tipicas de porticos arriostrados concéntricamente.

77 7 77 77
Arriostramiento erX Arriostramiento en'
/7 7’77 /77 7

Arriostramiento en Arriostramiento en K

Diaaona

Figura 3.4. Configuraciones tipicas de porticos arriostrados concéntricamente
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Los pdrticos de acero arriostrados excéntricamente se caracterizan por el hecho de que
sus riostras tienen un extremo conectado a un elemento disipador de energia
denominado enlace, que puede ser horizontal o vertical, como se ve en la Figura 3.5, en
donde el enlace esta marcado con la letraDe acuerdo coilCommentary on the
Seismic Provisions for Structural Steel BuildifgdSC 2002a),estos poérticos pueden

ser de alta rigidez y de respuesta elastica como los arriostrados concéntricamente si el
enlace es corto y pueden tener excelente ductilidad y gran capacidad de disipacion de
energia, comparables a las de los pérticos resistentes a momento, si el enlace no es tan
corto.

77 7 777 Vaad 77 <4

Figura 3.5. Configuraciones tipicas de pérticos arriostrados excéntricamente

La normativa de disefio va encaminada a garantizar que la plastificaciéon ocurra
principalmente en el enlace, de tal forma que bajo cargas Ultimas este pueda
experimentar ciclos de fluencia y aun llegar a la zona de endurecimiento por
deformacion sin que las riostras, columnas y porciones de viga fuera del enlace, se
salgan del rango elastico.

3.4. Resefia historica del dafio observado en los
edificios de acero en evaluaciones postsismicas

Los sismos constituyen la prueba de fuego del disefio y construccion sismorresistente.
Con cada movimiento sismico del suelo se pone en evidencia la veracidad de las
hipétesis de disefio referentes a la magnitud, direccion y frecuencia de las cargas y a los
efectos que estas tienen en los miembros estructurales y en sus uniones, asi como las
referentes a las propiedades de resistencia, flexibilidad y durabilidad de los materiales
de construccidon y a la manera cOmo interactuan entre si los diversos componentes de la
estructura. Por esta razén, los analisis de evaluaciones postsismicas han permitido sacar
importantes lecciones que se han incorporado en los coédigos de disefio.

Una de las lecciones mas importantes aprendidas en la ultima década del siglo XX tiene
que ver con los edificios cuyo principal sistema resistente de fuerzas laterales esta
constituido por pérticos de acero resistentes a momento (SMRF por sus siglas en
inglés). Estos se consideraban muy seguros para resistir sismos debido a la capacidad
de los miembros de acero de experimentar grandes deformaciones plasticas por flexion
y por cortante antes de llegar a la rotura. Sin embargo esta confianza se vio debilitada a
raiz del terremoto de Northridge (1994), en el que mas de 150 poérticos de acero
resistentes a momento sufrieron dafos, principalmente en la forma de fracturas fragiles
en las conexiones viga columna soldadas. La gravedad del problema se puso de
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manifiesto por los dafos y los colapsos de las estructuras de acero durante el sismo de
Kobe (1995) (Gupta y Krawinkler, 1999).

Dada pues la importancia de esta forma de adquirir conocimiento sobre el
comportamiento de los edificios, se presenta a continuacion una breve resefia histérica
del dafio observado durante inspecciones postsismicas que incluyen edificios de acero.
Los sismos a los que ellas se refieren tuvieron lugar en las ciudades de Kobe, Jap6n
(1995) y Bam, Iran (2003).

3.4.1 Dafio observado en el sismo de Kobe (Japon)

De acuerdo con Yamazaki y Murao (2000), el sismo del 17 de enero de 1995 en
Hyogoken-Nanbu (Kobe) dej6 mas de cien mil edificios con dafio severo y cerca de
ciento cincuenta mil que experimentaron dafio moderado. Su estudio se centra en el
Distrito Nada, uno de los nueve distritos en que esta dividida la Ciudad de Kobe y que
contaba en 1994 con 125.000 habitantes. Cerca de trece mil de sus edificios fueron
seriamente daflados y seis mil experimentaron dafio moderado. El saldo de victimas
mortales fue de 924 personas. De este estudio, que lleva a la obtencion de curvas de
fragilidad para algunas estructuras de acero, se presenta a continuacion un resumen.

La informacion relativa al dafio de los edificios, registrada por las autoridades locales,
habia sido analizada previamente por varios autores (Murao y Yamazaki 1997;
Yamaguchi et al. 1998; Sugiura y Yamazaki 1998). En el documento referenciado se
obtienen curvas de fragilidad (funciones de vulnerabilidad) para los edificios japoneses
combinando la informacion registrada por la Ciudad de Kobe referente al dafio
experimentado por los edificios con la distribucién estimada del movimiento sismico de
Yamaguchi y Yamazaki (1999).

La Tabla 3.1 muestra el numero de edificios que experimentaron dafio en el Distrito
Nada discriminados de acuerdo con el tipo de estructura, el periodo de construccion, y
el grado de dafio: grave, moderado y ligero. En ella se aprecia que las estructuras se
clasifican en cuatro tipos: madera (W), hormigdén armado (RC), pérticos de acero (S) y
porticos de acero de lamina delgada (LS). Las Figuras 3.6 y 3.7 muestran la tasa de
dafo de los edificios en el Distrito Nada con respecto al tipo estructural y el periodo de
construccion (para el caso de las de madera).

Tvpe of Buildinegs Heavy Moderate No/Slight  Total
1951 5032 1.636 1.138 7.806

105061 1807 036 097 4833
o ee 06071 2588 008 1136 464
Wood-frame (Wg70 51 1.006 764 1218 2.088

1982-94 384 542 1,523 2449
Subtotal 11,907 4,806 5097 22710
Reinforced Conerete (RC) 354 532 2,928 1814

Steel (5 532 452 1,179 2,173

Light Gauge Steel (L3) 272 164 865 1,301
Ofthers 133 B 324 346

Total 13,198 6,053 11,293 30544

Tabla 3.1 Resumen de dafio en el Distrito Nada debido al sismo de Kobe
(Tomada de Yamazaki y Murao (2000))
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Figura 3.6. Tasa de dafio segun tipo estructural de edificios del Distrito Nada
(Tomada de Yamazaki y Murao (2000))
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Figura 3.7. Tasa de dafio de edificios con armazén de madera clasificadas
segun su periodo de construccion. (Tomada de Yamazaki y Murao (2000))

Para obtener las curvas de fragilidad se us6 como variable de la severidad del sismo el
PGV. Su distribucion en la zona estudiada se reevalué a partir de curvas de fragilidad
preliminares y de los datos de comportamiento del colectivo de los edificios de madera
por ser el mas numeroso. Los resultados se presentan en la Tabla 3.2. En dicha tabla se
presenta los resultados de dos correlaciones: para dafio seygrg fara dafo
moderado y severo (. Para cada una se obtiene el valor de la medignade la
desviacion estandar) de la variable In(PGV), donde PGV esta en cm/s. Respegio a R

y Ry, de la Tabla 3.2 puede decirse que los cuadrados de los coeficientes de correlacion
(R? de los edificios de armazén de madera son los mayores. Este hecho puede
explicarse por 1) el PGV fue reevaluado a partir del valor medio de la tasa de dafio de
los edificios de madera y 2) de todos los tipos estructurales, los de armazén de madera
son los ma&s numerosos, por lo que dan la estadistica mas estable. Los valdres de R
paa otros tipos estructurales son menores pero en general son muy altos.
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Heavy (R ;) Heavy + Moderate (R ;)

3 ¢ R- 2 4 R*
Wood-fiame  -1951 436 041 096  3.66 067 088
(W) 1952-61 444 035 098 397 049 0095

1962-71 4.45 0.34 0.98 4.02 0.46 0.97

1972-81 4.73 0.38 0.97 4.25 0.39 0.98

1982-1994 512 0.50 0.88 4.61 0.47 0.97

All 4.51 0.41 0.98 4.07 0.51 0.98

Reinforced -1971 5.12 0.65 0.95 4.72 0.69 0.93
Concrete 1972-81 5.33 0.58 0.94 4.85 0.61 0.84

(RO) 1982-94 6.00 0.79 0.90 5.33 0.79 0.92
All 5.50 0.71 0.97 4.99 0.72 0.92

Steel -1971 4.64 0.62 0.72 4.25 0.71 0.79
(S) 1972-81 4.97 0.49 0.94 4.49 0.55 0.80
1982-94 5.64 0.73 0.89 5.01 0.73 0.82

All 5.14 0.63 0.75 4.69 0.67 0.69

Light Gauge -1971 4.70 0.55 0.93 4.41 0.50 0.91
Steel 1972-81 5.82 0.97 0.73 4.95 0.86 0.78
(LS) 1982-94 6.19 1.10 0.86 5.28 0.87 0.85
All 5.03 0.56 0.94 4.73 0.60 0.97

Tabla 3.2. Parametros de curvas de fragilidad para edificios japoneses
(Tomada de Yamazaki y Murao (2000))

La Figura 3.8 muestra las curvas de fragilidad para cuatro tipos estructurales. En cada
figura los edificios de estructura de madera muestran la menor capacidad sismica y las
RC la mayor. Las funciones para las estructuras de porticos de acero y de lamina
delgada de acero son muy similares entre si.
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Figura 3.8. Curvas de fragilidad basadas en PGV para diferentes tipos estructurales
(Tomada de Yamazaki y Murao (2000))

La Figura 3.9 muestra las curvas de fragilidad para edificios de hormigon armado y de
acero con diferentes periodos de construccion. Se ve claramente en las figuras que los
edificios viejos son mas vulnerables que los nuevos. Para las estructuras que conllevan
disefio de ingenieros (S y RC), la revision del cédigo de disefio sismico en cada periodo
constructivo puede tener un efecto significativo en el mejoramiento de la resistencia
sismica. Sin embargo para otros tipos estructurales, especialmente los de madera, se
concluye que la edad de la edificacion es la principal responsable de esta observacion,
con base en la representacion gréafica de la tasa de dafio afio por afio (de construccién).
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Figura 3.9. Curvas de fragilidad para edificios de hormigén armado y de acero

(Tomada de Yamazaki y Murao (2000))

A continuacion se resaltan algunas conclusiones importantes del estudio de Yamazaki y
Murao (2000):

El terremoto de Hyogoken-Nanbu (Kobe) causé dafios sin precedentes en Kobe
y en las éareas circundantes. Con la informacién sobre el dafio causado,
recopilada por las autoridades, se han obtenido curvas de fragilidad que tienen
en cuenta el tipo estructural y el periodo de construccion. Se ha demostrado que
estos son pardmetros importantes para determinar la probabilidad de ocurrencia
de dafo.

El desarrollo de las curvas de fragilidad empiricas se baso en los indices del
movimiento sismico fuerte, cuya distribucion se estimo a partir del registro del
movimiento del suelo y en informacion adicional sobre el dafio de los edificios.

Puesto que las estimaciones del PGV se ven afectadas por las caracteristicas del
inventario de cada manzana del distrito, la distribucién del PGV se reevalu6 a
partir de las curvas de fragilidad que consideran el periodo de construccion de
los edificios con armazon de madera. Con la distribucion reevaluada del PGV
se refinaron las curvas de fragilidad considerando caracteristicas mas detalladas
de los edificios. Las curvas de fragilidad finales pueden usarse para evaluaciones
de dafio y para sistemas de estimacion temprana de dafio en Japon.

Con base en el andlisis que acaba de presentarse, puede decirse que las construcciones
de acero pueden ser altamente vulnerables a los movimientos sismicos. De hecho, de
acuerdo con la Figura 3.6, su vulnerabilidad puede ser mayor que la de las estructuras
de hormigén armado.

3.4.2 Dafio observado en el sismo de Bam (Iran)

Otro informe medianamente detallado que revela el comportamiento de estructuras de
acero ante sacudimientos del suelo es el que Mostafaei y Kabeyasawa (2004)
presentaron con posterioridad al sismo del 26 de diciembre de 2003 en la Cuidad de
Bam, Iran, del cual se presenta aqui un extracto.
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En el estudio se evaluaron 624 edificios de acuerdo con la Escala Macro Sismica
Europea EMS-98 (Griunthal 1998). Los movimientos sismicos fuertes del terremoto de
Bam fueron registrados por 18 estacionesBiglding and Housing Research Center
(BHRC). En la estacion de Bam, localizada en el centro de la ciudad, los picos
reportados de aceleracion horizontal y vertical del terreno fueron respectivamente: 799
gals (en la direccion EW) y 988 gals. Los edificios de mamposteria reforzada, que se
han dividido en dos clases: mamposteria reforzada con hormigon armado, o M-C, y
mamposteria reforzada con pérticos de acero, o M-S, constituyen el 14 % de las
estructuras. La clase M-S se refiere a porticos de acero con muros de mamposteria de
ladrillo, como se muestra en la Figura 3.10.

En esta tipologia de sistema estructural, los muros de mamposteria proporcionan una
resistencia lateral suplementaria al sistema estructural y trabajan como muros de relleno
confinados. Los poérticos de acero arriostrados, S-B, y los porticos de acero, que se
asumen con conexiones resistentes a momentos, S-F, comprenden el 7 % de los
edificios. EIl tipo S-B es uno de los sistemas estructurales mas populares en Irén,

especialmente desde la aplicacion del primer codigo sismico irani en 1990. Es preferido
por los propietarios de edificios convencionales debido a la rapidez y conveniencia de

los procesos constructivos y los beneficios econémicos en comparacion con las

estructuras de hormigon reforzado (Figura 3.11).

Figura 3.10. Edificacion de mamposteria reforzada con portico de acero, tipo M-S.
(Tomada de Mostafaei y Kabeyasawa (2004))
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Figura 3.11. Edificacion con pértico de acero arriostrado, tipo SB.
(Tomada de Mostafaei y Kabeyasawa (2004))

Los porticos de hormigon armado, el tipo RC, junto con los porticos especiales de acero
con muros de mamposteria, el tipo M-S-F mostrado en la Figura 3.12, constituyen el 3%
de las estructuras de la Ciudad de Bam. Las proporciones de los diferentes tipos
estructurales de Bam se ilustran en la Figura 3.13.

Figura 3.12. Portico especial de acero con muros de mamposteria, tipo M-S-F.
(Tomada de Mostafaei y Kabeyasawa (2004))
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Figura 3.13. Proporcién de los tipos estructurales investigados
(Tomada de Mostafaei y Kabeyasawa (2004))

Se puede inferir de esta figura que el 24 % de los edificios investigados de la ciudad
(M-C & M-S, S-B & S-F, y RC & M-S-F) tienen sistemas estructurales que son
definidos en el cédigo sismico irani como sistemas con disefio de resistencia sismico.

Los grados de dafio de la escala EMS se clasifican como:
Grado 1: dafo insignificante a ligero

Grado 2: dafio moderado

Grado 3: dafo substancial a grave

Grado 4. dafio muy grave
Grado 5: destruccion

En la Figura 3.14 se presenta el porcentaje del conjunto total de edificios que

experimentd cada estado de dafio.

Figura 3.14. Grados de dafio para el conjunto total de edificios en Bam.
(Tomada de Mostafaei y Kabeyasawa (2004))
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En la Tabla 3.3 se especifica el dafio que experimentd cada tipo estructural, asi como el
porcentaje que representa cada tipo dentro del conjunto total de edificios. Con estos

valores se han obtenido las Figuras 3.15 y 3.16.

Tipo estructural

Gradol Grado 2 Grado3 Grado 4 Gradg 5
M&M-Ad (68%)* |3 5 7 12 73
M-S (9%) 24 26 13 15 22
Ad (8%) 0 5 7 26 62
M-C (5%) 31 38 28 3 0
S-B (5%) 50 23 9 18 0
RC (2%) 56 26 9 9 0
S-F (2 %) 38 35 18 9 0
M-S-F (1 %) 85 15 0 0 0

* Porcentajes sobre el total de 625 edificios investigados.

Tabla 3.3. Distribucion en porcentaje del dafio por tipo estructural
(Datos tomados de Mostafaei y Kabeyasawa (2004))

Como se observa en las Figuras 3.15 y 3.16, los edificios de mamposteria reforzada,
como los tipos M-C y M-S, tienen tasas de dafio considerablemente menores que las de
mamposteria o las de adobe (M, M-Ad y Ad).

Los porticos de acero arriostrados, clase S-B, constituyen un tipo de estructura con bajas
tasas de dafio. Los dos principales problemas observados en estas estructuras son las
conexiones soldadas imperfectas y la resistencia insuficiente del sistema de
arriostramiento lateral, atribuibles a la poca importancia que se le da al control de
calidad en el proceso de construccion y al disefio estructural.

VULNERABILIDAD DE LAS ESTRUCTURAS EN SISMO DE BAM
(Datos obtenidos de Mostafaei y Kabeyasawa, 2004)

M&M-Ad (68%)*
M-S (9%)
Ad (8%)

0
Gradol
Grado 2

Grado3

Grado 4

Grado 5

M-C (5%)
S-B (5%)

RC (2%)

S-F (2 %)

M-S-F (1 %)

Figura 3.15. Distribucién en porcentaje del dafio para todos los tipos estructurales
(Datos tomados de Mostafaei y Kabeyasawa (2004))
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VULNERABILIDAD DE LAS ESTRUCTURAS DE ACERO EN SISMO DE BAM
(Datos obtenidos de Mostafaei y Kabeyasawa, 2004)

80
60
40
20

0
Gradol

Grado 2 M-S (9%)*

Grado3 S-B (5%)
Grado 4 S-F (2 %)
Grado 5 M-S-F (1 %)

Figura 3.16. Distribucion en porcentaje del dafio para las estructuras de acero

(Datos tomados de Mostafaei y Kabeyasawa (2004))

La estructura de acero del hotel Bam Azadi tampoco tuvo dafio estructural significativo,
como se muestra en la Figura 3.17. Con base en estas observaciones se estima que los
efectos de los muros de mamposteria de relleno pueden ser un importante factor en la
respuesta casi lineal de esta clase de porticos estructurales

Figura 3.17. Hotel Bam Azadi, con pértico de acero, no mostro dafio estructural
(Tomada de Mostafaei y Kabeyasawa (2004))
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El primer cédigo irani para el disefio sismico de edificios se hizo de uso obligatorio a
partir de 1990 y la segunda edicion se publico en 1999. Por lo tanto, los edificios
investigados también se ordenaron segun el afio de construccion para identificar los
efectos del cddigo vigente. Se aplicaron las definiciones de dafio de la EMS-98 para
obtener las intensidades macrosismicas en la regibn de Bam. Para estimar las
intensidades macrosismicas primero se ordenaron los edificios investigados segun su
tipo, de A a F, y segun su tasa de dafio, de 1 a 5, de acuerdo con la escala EMS-98.
Entonces, para cada area seleccionada y para cada tipo de edificacion, se calculo la tasa
de dafio para cada grado de dafo. La tasa de dafo, para el grado de dafio i del tipo
estructural seleccionado, se define como el nimero de edificios con dafio i dividido por
el numero total de edificios en el area seleccionada. Debido a que las estructuras de
mamposteria eran el tipo mas frecuente en la Ciudad de Bam y en los pueblos cercanos,
casi el 70% de los edificios investigados, se hizo la estimacion de la intensidad con base
en la clase de vulnerabilidad B. Los resultados de la estimacion de intensidad
macrosismica, se ilustran en la Figura 3.18.
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Figura 3.18. Contorno de intensidades MSK para el sismo de Bam aplicando la clase de
vulnerabilidad B.
(Tomada de Mostafaei y Kabeyasawa (2004))

En la Figura 3.18 se delimitan zonas de macro intensidades sismicas entre VIl y XI.
No obstante, Mostafaei y Kabeyasawa (2004) no especifican la cantidad de estructuras
de acero perteneciente a cada area para efectos de relacionar el dafio con cada
intensidad, de tal suerte que la distribucion de dafio de la Figura 3.16 se ha de entender
como un promedio para las mencionadas intensidades.

Finalmente vale la pena resaltar las siguientes conclusiones de este estudio:
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* Las bajas tasas de dafio correspondientes a los edificios construidos después de
entrar en vigor el cédigo sismico, muestran el progreso en reducir la
vulnerabilidad sismica de los edificios de la zona.

* Algunos de los edificios nuevos de hormigon armado y de porticos de acero con
disefio sismico, presentaron tasas de dafio significativamente bajas en zonas de
alta intensidad, lo cual podria deberse a los efectos de los muros de relleno de
mamposteria.

* El rango de las aceleraciones convertidas a partir de los resultados de la
estimacion de la intensidad macrosismica para la zona de Bam es casi el mismo
que el del registro del movimiento sismico fuerte.

Con base en el estudio de Mostafaei y Kabeyasawa puede afirmarse que, si bien hay
tipos estructurales mucho mas vulnerables, las construcciones de acero pueden llegar a
tener valores de vulnerabilidad importantes que, en ciertos casos, pueden superar a los
de las estructuras de hormigon armado. En la Figura 3.15 se aprecia que la suma de los
porcentajes correspondientes a los dafios 3 y 4 es un poco menor para las estructuras de
hormigon armado, RC, que para los porticos de acero, sin importar que sean
arriostrados, S-B, o0 no, S-F. También se nota que es mucho mejor el comportamiento
de la mamposteria reforzada con hormigon armado, M-C, que la reforzada con perfiles
de acero M-S. La Figura 3.16 indica que los porticos de acero arriostrados, S-B, pueden
tener un comportamiento mas disperso que los porticos no arriostrados, S-F. Esto puede
estar relacionado con el hecho de que, si se experimenta pérdida subita de rigidez por
pandeo de las riostras o falla de sus conexiones, el dafio en la edificacion ser& muy
severo.

3.5. Edificio prototipo

El edificio que ha sido estudiado en primera instancia y con todo el detalle en la tesis
puede verse en la Figura 3.19. Dicho edificio, que se encuentra en Manizales, Colombia,
es de acero de calidad ASTM A-36, tiene planta curva, con radio medio de 1145 my
forjados de hormigon. Los cortes transversales se muestran en las Figuras 3.20 y 3.21.
Las distancias entre los porticos transversales varian entre 7,6 y 8,6 m. La Figura 3.22
muestra el edificio en etapa de construccion. En ella se aprecia la curvatura del
conjunto pese a que los tramos son rectilineos. En alzado se aprecian cuatro niveles
estructurales, aunque el tercero de ellos tiene muy poca masa por no tener un forjado
sino un entramado que da soporte a los elementos arquitectonicos de fachada. Su altura
total es de 11,94 m (Garcia y Bermudez 2000).

Tanto los cerramientos exteriores del edificio como los interiores son livianos. Tienen

en su interior un nucleo formado por perfiles de acero galvanizado doblado en frio
conectados entre si y sujetados al suelo y al techo de cada planta. Sobre este nucleo se
atornillan por ambos lados laminas de yeso con recubrimiento de carton para las
divisiones interiores y de materiales impermeables para los cerramientos exteriores.

El forjado se ha vaciado sobre lamina de acero galvanizado de calibre 22 y 0,05 m de
altura del acanalado que cumple con la doble funcién de encofrado y de refuerzo
positivo de la placa maciza que queda armada en una direccion y con una altura maxima
de 0.10 m. Esta placa queda ligada a las vigas de acero a través de conectores de
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cortante de 16 mm de diametro colocados cada 50 cm para asegurar comportamiento
monolitico en la union entre la viga de acero y el forjado de hormigén.

r——=Figura 3.21

I
TR 3.21%
O =21 W 12458 (TIP)

EDIFICIO AULAS
PLANTANIVEL 2.06429 SNM

Figura 3.19. Planta estructural del edificio en estudio

i = 0,
5 m = 15000 Kg Pendiente= 5.55% N
W 10 x 17 258
4 m = 8000 Kg W 12 x 35 |
3.12
3 m = 69000 Kg W12 x 35 |
3.12
2 m = 69000 Kg W12 x35
3.12
1
/Ms A4
I \F‘-I H T
| 1.46 | 4.8 | 4.8 | 4.8 | 1.46 I

Figura 3.20. Pdértico de acero resistente a momentos. Ver Figura 3.19.
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Figura 3.21 Poartico de acero arriostrado. Ver Figura 3.19

Figura 3.22. Edificio en etapa de construccion

La Figura 3.23 permite observar que los pilares son prefabricados en el taller con brazos
a los que se les ha soldado pletinas de extremo de gran espesor. Las vigas se conectan
a estas mediante ocho tornillos de alta resistencia una vez que se han hecho coincidir las
perforaciones. Este sistema de montaje atornillado permite tener todas las ventajas de
las soldaduras de taller: mas facil control de calidad, se evitan los efectos de las
condiciones atmosféricas variables y, principalmente, se puede escoger la posicion de
aplicacion de la soldadura mas comoda y eficiente. Las Unicas soldaduras en la obra
contempladas en este proyecto fueron las de las riostras a las cartelas de conexién. En
la Figura 3.24 pueden observarse algunos detalles relativos a las conexiones
mencionadas.
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(@) (b)

Figura 3.23. Aspecto del montaje del edificio y detalle de las columnas

Figura 3.24. Detalles de las conexiones

La sobrecarga permanente total por pértico transversal es de 1569 kKN. Su geometria,

distribucion de masas y secciones estructurales se pueden ver en las Figuras 3.20 y 3.21.
La designacion de los perfiles estructurales corresponde a la denominacion comercial

del American Institute of Steel ConstructiPhlSC), de tal forma que el perfil W 12 x

35 es uno cuya seccion transversal tiene aproximadamente 12” (0,3048 m) de altura y

pesa 35 libras por pie (510,9 N/m). Por lo demas, todas las cantidades y calculos se

enmarcan dentro del sistema internacional de unidades. El peso propio de cada pértico
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arriostrado, incluyendo las viguetas y las pletinas de uniéon, es de 229 kN
aproximadamente y, puesto que cubre un area Util de 420elnpeso por &area
construida es de 545 NfmEl peso por unidad de volumen es de 143°N/m

Las cargas de gravedad consideradas son las siguientes:

Permanentes De ocupacion Aplicada
[KN/m] [KN/m] [KN/m]
* Vigas de forjado 33.690 15.890 48.370
* Vigas de cubierta 1.247 3.973 3.483

La carga vertical aplicada para hallar la curva de capacidad se calcul6 multiplicando la
carga permanente por un factor de 1.2 y la de ocupacién por un factor de 0.5, pues estos
son los coeficientes de la combinacion de cargas con la que se pretende simular la
condicion de carga que bien pudiera estar presente en el momento de un sismo (AISC
1994):

1.2D #1.0E + 0.5L

donde:
D Carga permanente
E Carga de sismo
L Carga de ocupacion

En la Figura 3.25 se puede ver una vista del edificio terminado. Es de anotar que el
mabdulo de escaleras que se observa a la derecha es estructuralmente independiente de la
estructura principal que se estudia en este capitulo.

Figura 3.25. Edificio de aulas de la Universidad Nacional de Colombia, sede Manizales
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Capitulo 4

Analisis estatico no lineal

4.1. Introduccion

En el estudio del comportamiento de las estructuras ante las cargas sismicas un método
que tiene un importante lugar es el analisis estatico no lineal. Si bien es cierto que tiene
limitaciones todavia se constituye en una herramienta eficaz a la hora de determinar las
propiedades de sismorresistencia de los edificios. Sus limitaciones tienen que ver con la
incertidumbre que puede surgir a la hora de determinar el método que se adoptara para
la descarga de los miembros estructurales que han agotado su capacidad de deformacion
plastica y con el hecho de que sus resultados pueden no ser confiables cuando en la
estructura juegan un papel muy importante los modos de vibracion distintos del
fundamental. Ademas en los edificios de mudltiples pisos la forma de la distribucion
vertical de las fuerzas sismicas también influira en los resultados finales. A pesar de
estas limitaciones es un método que puede proporcionar elementos importantisimos en
la caracterizacion sismica de las estructuras.

4.2. Metodologia

De las varias técnicas existentes para evaluar el comportamiento sismico de una
estructura utilizando un andlisis estatico no lineal, como son, el Método del Espectro de
Capacidad, que usa la interseccion entre el espectro de capacidad y el espectro de
demanda para estimar el desplazamiento maximo de la estructura; el Método del
Coeficiente de Desplazamiento, que usa la curva de capacidad y una version
simplificada del Método de Desplazamientos Iguales para estimar el desplazamiento
maximo; y el Método de la Secante, que usa una estructura substituto y la rigidez
secante (ATC 1996), en esta investigacion se ha adoptado el primero de ellos y se ha
aplicado el procedimiento expuesto $rismic Evaluation and Retrofit of Concrete
Buildings, ATC-4qQATC 1996). Los resultados se muestran en el presente capitulo. En
primer lugar se hara el andlisis estatico no lineal detallado del edificio prototipo no
rigidizado; posteriormente, en la secci®ortico arriostrado de baja altura, se
presentaran los resultados del edificio prototipo rigidizado con riostras y en la seccion
Pdrtico resistente a momentos de baja altuse presentardn los resultados
correspondientes al mismo edificio pero esta vez rigidizado mediante el aumento del
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tamafio de las vigas y las columnas. En las secciones siguientes aparecen los analisis
efectuados en porticos representativos de las otras subclases de edificios en estudio, a
saber: arriostrados y resistentes a momento de mediana y gran altura. Por altimo, se

generalizan los resultados obtenidos con el objetivo de establecer parametros que

puedan ser aplicables a los edificios de acero en general.

4.3. Caracterizacion del comportamiento estructural
en el edificio prototipo no rigidizado

Para su estudio no lineal, el edificio prototipo se ha modelado mediante los programas
RUAMOKO (Carr 2002) y ETABS (CSI 2005), con el que se hizo el proyecto original
(Garcia y Bermudez 2000). Es de principal interés para la aplicacion de la presente
metodologia hallar, en primera instancia, la curva de capacidad del edificio. Para tal
efecto, el comportamiento de las rétulas plasticas se ha modelado de acuerdo con los
parametros establecidos Rrestandard and Commentary for the Seismic Rehabilitation

of Buildings, FEMA 35@FEMA 2000c). En dicha norma se determina, en funcion de

las relaciones ancho espesor de las aletas y el alma y de la carga axial, el recorrido que
puede tener una rétula dentro del rango plastico antes de experimentar pérdida de
resistencia. Asimismo, se incluyen los umbrales para los estados de prestaciones de
“Ocupacion Inmediata” (10), “Defensa de la Vida” (LS) y “Prevencion de Colapso”
(CP). En la Figura 4.1 se indican los parametros que definen el comportamiento
plastico y en la Tabla 4.1 se encuentran los valores obtenidos para los miembros que
componen el portico resistente a momento de la Figura 3.20. El sifglreloresenta

la rotacion de plastificacion [rad] y el simbal@ representa la fuerza de compresion
critica.

A
M/ My b
6
P/ Pcr a
CcP
LS |
10
5 _ C
X
D E |
| ¢
O >
1,0 T 070y6AlAc

Figura 4.1. Esquema de relacion momento-curvatura de una rétula
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Perfil y eje de a b c 10 LS CP
flexion [rad] [rad] [adim.] [rad] [rad] [rad]
W 12x53, XX | 1.34 ¢ | 2.03 §, 0.20 0259 ]0.77§ |1.16§
W 12x53, YY | 1,480 | 2,25€ 0,20 0,25¢ [0,87§ |1,30§
W 12x35, XX | 9,009 | 11,009 | 0,60 1,009 |6,008 |8,008

Tabla 4.1. Parametros de modelacion y umbrales para los estados de prestaciones (Ver
Figura 4.1)

Es de anotar que ETABS (CSI 2005) incluye tres métodos para descargar el miembro en
el que la rotula plastica formada ha agotado su capacidad de deformacion y que los
resultados que arrojan estos son considerablemente diferentes entre si. Después de
analizar los mecanismos de fallo asociados a cada método, se determiné que el que
mejor refleja el comportamiento real ante carga lateral es el denomim&étddo de

reinicio con la rigidez secanteDicho método consiste en que siempre que una rotula
alcanza una porcion de pendiente negativa, todas las rétulas que han entrado en el
comportamiento no lineal son redefinidas de acuerdo con la rigidez secante y el analisis
se reinicia. La rigidez secante para cada rétula se determina como la secante que va
desde el punto O hasta el punto X en la curva tension deformacion, donde el punto O
representa el estado de tensiones y deformaciones de la rotula al inicio del caso
analizado (que frecuentemente incluye las tensiones debidas a las cargas verticales) y el
punto X es el punto alcanzado en la curva tension deformacion si se halla en una zona
de pendiente positiva o igual a cero, o el punto en la base del segmento de pendiente
negativa en caso contrario (Figura 4.1). Cuando la carga es re-aplicada desde el
principio del analisis, cada rétula avanza a lo largo de la rigidez secante hasta alcanzar
el punto X, después de lo cual la rétula reasume la curva tensiéon deformacién dada (CSI
2005). Este método es similar al sugerido en FEMA 356 (FEMA 2000c) y tiene sentido
cuando el andlisis de empuje incrementakfover analysis (ATC 1996)) se mira como

una carga ciclica de amplitud aumentante mas bien que como un empuje monotonico
estatico (CSI 2005).

4.3.1. Curva de capacidad

Al aplicar un procedimiento de empuje incremental en el pértico de la Figura 3.20 se
obtiene la curva de capacidad de la Figura 4.2. EIl punto A indica el inicio del

comportamiento plastico y el punto B la condicion de colapso que se explicara mas
adelante. La distribucion vertical de la carga fue proporcional a las ordenadas del
vector de forma del modo fundamental de vibracién. Esta curva se obtuvo con el
programa de analisis no lineal RUAUMOKO (Carr 2002) y su postprocesador

DYNAPLOT.

4.3.2. Espectro de capacidad

En la Figura 4.3 se muestra el espectro de capacidad para el pértico considerado. En
esta representacion se puede apreciar que el espectro en su tramo inicial es rectilineo y
gue coincide con la recta de periodo constante correspondiente a 0,73 s. En la figura se
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han incluido otras lineas de periodo constante y la Ultima de ellas, la correspondiente a
un periodo de 1,93 s, se intercepta con el espectro de capacidad en el punto de colapso.
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Figura 4.2. Curva de capacidad del portico resistente a momentos del edificio prototipo
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Figura 4.3. Espectro de capacidad del pértico resistente a momentos del edificio

Algunas caracteristicas fisicas propias de la estructura considerada que se hacen
evidentes en las Figuras 4.2 y 4.3 y que permiten hacer la conversion de la primera a la
segunda son las siguientes:

Dy = 0,0505 m Desplazamiento de techo al inicio de la plastificacion

Vy = 366,6 kN Cortante de base al inicio de la plastificacion
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Du=0,5994 m Desplazamiento de techo ultimo

Vu = 625,4 kN

Cs=0,1091

Vd =172,3 kN

T=0,73s

L =1,706
p = 6,957
y=2,128
o1 =0,8701

Cortante de base ultimo

Coeficiente sismico del cédigo de construccion vigente. Es el punto C
de la Figura 4.3.

Cortante basal de proyectoANC

Periodo fundamental elastico del edificio. En la Figura 4.3 se aprecia
gue la linea correspondiente a T = 0,73 s coincide con el espectro de
capacidad en su rango elastico.

Factor de sobre-resistencia que relacianmadistencia ultima con la
del inicio de la plastificacion. (Vu / Vy)

Factor de ductilidad que relaciona el deshiento ultimo con el del
inicio de la plastificacion multiplicado por {Du / (. Dy))

Factor de sobre-resistencia que relacemesistencia del inicio de la
plastificacion con la resistencia de proyecto. (Vy / Vd)

Coeficiente de masa efectiva para el primer modo natural de
vibracién. Representa la relacién entre la masa ¢ un sistema de

un grado de libertad (SDOF) y la masa (M) de otro de multiples
grados de libertad (MDOF) que le es equivalente. La equivalencia
implica que el primero al ser sometido a un sismo que le imprime una
aceleracion espectral ; S(expresada como una fraccion de la
aceleracion de la gravedad, g) experimenta un cortante de base (V)
que es igual al que experimenta bajo el mismo sismo el segundo. Es
decir:

_M
Y
De donde:
Vg
o = Mg_S.g
==
W W
Y:
qlzlzv/_w (41)
WS S

Este parametro se calcula con los componentes del vector de masas,
(w;, indicados en la Figura 3.20) y los componentes del vector de
forma del primer modo de vibraciéng), mediante la siguiente

ecuacion:
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{ZN) (w,9,)/ gT

i=1

a, = (4.2)

N

{i W /Q}Z(Wicpi)/g

i=1

El vector de forma del primer modo de vibracién para la estructura del
ejemplo es:

10000

09340

07476

03531

PRi1=1,423 Factor de participacion modal para el modo fundamental a nivel de
techo. Representa la relacion entre el desplazamiento sismico que
ocurre a nivel de tech@g) de un sistema MDOF y el desplazamiento
espectral (§ que experimenta bajo el mismo sismo un sistema
equivalente SDOF. Es decir:

o
PR, :S_: (4.3)
Este parametro se calcula con el vector de masas y el vector de forma
del primer modo de vibraciong¢@), de acuerdo con las siguientes

ecuaciones

PRi=PR* ¢1u (4.4)

(Wi(pil)/g
(4.5)

U

=T

1
DM=[aDe

I
MY

(Wi(pizl)/g

a, = 0.7027 Es el inverso de RF

Ejemplo de conversion de la curva de capacidad al espectro de capacidad, con el punto
de inicio de la plastificacion (punto A):

* Abscisa: de la Ecuacion 4.3: S=—=—=——-=00355m
PF, 1423
» Ordenada: de la Ecuacion 4.1: S, = y W 3666/1579: 02667 [g's]
a, 08701

4.3.3. Espectro de capacidad bilineal

Con el propésito de obtener parametros que permitan establecer patrones de
comportamiento se ha obtenido la representacion bilineal del espectro de capacidad de
la Figura 4.3. Esta nueva representacion cumple tres condiciones con respecto a la
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anterior, como son, tener la misma pendiente en el rango elastico, el mismo punto final
o de resistencia ultima e igual area bajo la curva, como se observa en la Figura 4.4.
Estas tres condiciones se consiguen determinando matematicamente la correcta
localizacion del punto de plastificacion (punto D en la Figura 4.4)

ESPECTRO DE CAPACIDAD DEL PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS DEL EDIFICIO PROTOTIPO
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0.500 4
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/
/
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\ ——ESPECTRO DE CAPACIDAD Espectro bilineal |

Figura 4.4. Espectro de capacidad del pértico resistente a momentos del edificio
prototipo y su representacion billineal

La identificacion de los puntos del espectro bilineal permite calcular la ductilidad que
puede atribuirse a este edificipc=9,/6, = 0424 0061= 690 dondedy y &, son,

respectivamente, los desplazamientos espectrales de plastificacion y de capacidad
dltima (Barbat y Canet 1994). Es interesante observar que la ductilidad que se ha
calculado es similar al coeficiente de capacidad de disipacion de energia considerado en
el proyecto, R = 6,3, el cual suele asociarse con la ductilidad en estructuras en que,
como en este caso, el periodo fundamental (T = 0.73 s) es mayor que el
correspondiente a la transicion entre la zona de aceleracién constante del espectro de
disefio y la parte descendiente del mismo (Tc = 0.72 s).

4.3.4. Umbrales de dafio

Los umbrales de dafio son los valores de un parametro de cuantificacion de la demanda
sismica que, en este caso, sera el desplazamiento espectral, que estan asociados al inicio
de determinados estados de dafio. Para su determinacién se procedera a hacer un
seguimiento del proceso de plastificacion que experimenta la estructura a medida que va
aplicandose la carga lateral aumentante.

4.3.4.1. Estado de dafo leve

La Figura 4.5 presenta la primera rétula plastica que aparece en el proceso de carga. Se
produce para un desplome total de 0.0505 m, un desplazamiento espectral de 0.0355 m
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y un desplome relativo local maximo de 0.66%, en la planta baja. Puesto que el

comportamiento lineal se mantiene hasta este punto, se adopta como umbral para el
estado de dafio leve Sd 0.0355 m.

FFT[T[T
|

4 | J |
f f | J/

Figura 4.5. Primera rétula plastica que aparece en el proceso de carga

De acuerdo con la Figura 4.4, el desplazamiento espectral de plastifieac&sh =
0.061 my, por lo tanto, se puede expresaré®ddérminos de Sdcomo Sd = 0,58 Sdl.
Esta expresion puede contrastarse con la que para este umbral de dafio se da en Risk-UE
(Milutinovic y Trendafiloski 2003) que es, con simbologia modificada,=Sd,7 Sq vy
es aplicable principalmente a edificios de mamposteria y hormigon armado. Dado que
de acuerdo cofcarthquake Loss Estimation Methodology HAZUS 99 (FEMA, NIBS
1999) la deformaciéon de plastificacion de los edificios de hormigon de baja altura es
aproximadamente el 65 % de la correspondiente en los de acero, el inicio del dafo se
produce con una menor deformacion en los edificios de hormigén (0,65 x 0,7 < 0,58).
Adicionalmente el hecho de que en términos del desplazamiento espectral de
plastificacion se inicie primero el dafio en los edificios de acero permite concluir que en
estos ocurrird una mayor deformacion desde el inicio del dafio estructural, es decir,
desde que entra en plastificacion el primer elemento hasta que la estructura como

conjunto plastifica.

Por otra parte, diversas normativas sismicas, corBailding Standard Law in Japan
BSL (MOC 1981) y elUniform Building Code UBC-85 (ICBO 1985) establecen un
limite de desplome relativo local de 0,5 % para regular el dafio no estructural en sismos
moderados (Bruneau et al. 1998), lo que indica que cuando ocurra el dafio en los
elementos no estructurales sensibles al desplome, el dafio estructural ain no habra

empezado.

4.3.4.2. Estado de dafio moderado

Se ha fijado para el umbral del estado de dafio moderado la condicién representada en la
Figura 4.6 en razon de que se ha formado un numero significativo de rétulas. De hecho,

todas las columnas de la planta baja han plastificado en su base, a la vez que ninguna de
ellas ha avanzado hasta la pérdida de resistencia. Esta situacion se presenta cuando el
desplome total es de 0,086 m, el desplazamiento espectral es de 0,0606 m y el desplome

relativo local maximo, presente en la planta baja, es de 1,24 %.
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En términos del desplazamiento espectral de plastificacién,pBdde expresarse el
umbral para el estado de dafio moderadg &umo S¢ = 0,993 Sd, férmula muy
similar a la del proyecto Risk-UE (Milutinovic y Trendafiloski 2003), que sencillamente
iguala los dos desplazamientos espectrales. Cabe anotar que la condicidon estructural
descrita encaja bien con la descripcion que se hadeaghquake Loss Estimation

Methodology HAZUS 99FEMA, NIBS 1999) del estado de dafio moderado en los
porticos resistentes a momento, es decir
Algunos miembros de acero han plastificado y se observan rotaciones

permanentes en las conexiones.
Pocas conexiones soldadas podrian presentar grietas importantes en sus

soldaduras.
Pocas conexiones atornilladas podrian presentar tornillos rotos o huecos

T 1 1 1

alargados.

. . J |

Figura 4.6. Condicion estructural en el umbral del estado de dafio moderado

Por otra parte, la normldEHRP Recommended Provisions for Seismic Regulations for
New Buildings(BSSC 1995)imita el desplome inelastico relativo local a 1 fara

instalaciones esenciales que se requieren en la recuperacion posterior a un sismo
(Bruneau et al. 1998). Esta prescripcién indica que este grado de deformacion produce
un nivel de dafio que no le quita funcionalidad al edificio. En este caso, puesto que se
ha producido un desplome relativo local de 1.24 %, es de esperar que la funcionalidad
del edificio se vea comprometida. Los elementos no estructurales sensibles al desplome

se habran visto ampliamente afectados.

4.3.4.3. Estado de dafo severo

Al analizar el espectro de capacidad de la Figura 4.3, se encuentra que, si bien es cierto
gue después del inicio de la plastificacion la pendiente de la curva empieza a disminuir,
la estructura todavia mantiene su capacidad de resistir carga y esta capacidad se hace
mayor a medida que aumenta la deformacidén. Sin embargo, esta situacibn cambia
cuando se llega a un punto en el que ocurre una pérdida de resistencia importante y la
pendiente de la linea que ajusta la curva se hace negativa. Evidentemente, se ha llegado
a una etapa critica en la respuesta del edificio. Aunque todavia tiene una gran capacidad
de deformacion antes del colapso, ciertamente su sistema estructural ha sufrido un gran
deterioro. Por esta razén se considera que ese punto constituye el umbral del estado de
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dafo severo. Su estado de plastificaciones se muestra en la Figura 4.7. Los pardmetros
de deformaciéon para el umbral del estado de dafio severo son los siguientes: desplome
total 0,170 m, desplazamiento espectral 0,119 m y desplome relativo local maximo (en

la planta baja) 2,67 %.

En términos de los desplazamientos espectrales de plastificacigny 8limo, Sd,

puede expresarse el umbral para el estado de dafio seyeran®8dSd = Sd, + 0,161

(Sd, - Sdy). En aras de comparacion, se anota que en el proyecto Risk-UE (Milutinovic

y Trendafiloski 2003) el coeficiente del término (SdSd,) es de 0,25. EI menor
coeficiente encontrado aqui puede obedecer a la mayor ductilidad que presentan las

estructuras de acero, lo que conlleva que el térming-(Sd,) sea mayor.

Figura 4.7. Condicion estructural en el umbral del estado de dafio severo

El valor encontrado del desplome relativo local maximo es comparable al limite de 2%
para el desplome relativo local que establece la noNB#IRP Recommended
Provisions for Seismic Regulations for New BuildifBSSC 1995) para garantizar la
defensa de la vida, concepto que implica que la estructura puede sufrir un dafo
significativo pero no el colapso estructural total o parcial (ATC 1996Db).

4.3.4.4. Estado de colapso

Se ha encontrado que este estado se alcanza con un desplome total de 0,60 m, un
desplazamiento espectral de 0,421 m y un desplome relativo local de 9,19%. EIl estado
de plastificacion se muestra en la Figura 4.8. Se observa que el mecanismo de fallo se
forma en la planta baja cuando aparecen rétulas plasticas en los extremos superiores de
las columnas, con lo que estas se desplazan permaneciendo paralelas entre si pero con

pérdida de perpendicularidad.

En resumen, los umbrales encontrados para los diferentes estados de dafio se consignan
en la Tabla 4.2 y en la Figura 4.9, junto con las expresiones del proyecto Risk-UE
(Milutinovic y Trendafiloski 2003). Ademas en la Figura 4.9 se incluyen los umbrales

de Earthquake Loss Estimation Methodology HAZUSFEBMA, NIBS 1999) para los
porticos de acero resistentes a momento de baja altura (tipo S1L) registrados en la Tabla

2.7.
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Figura 4.8. Condicion estructural en el umbral del estado de dafio de colapso

]

2

Estado de | Desplome| Desplazam/. Expresiones genéricas para Sd | Desplome
dafio total espectral Sd E : : rel. local
te estudio Risk-UE
] (] (Este estudio) (Risk-UE) méx [%]
Leve 0,051 0,036 $d& 0.58 Sd Sd =0.7 S¢ 0,66
Moderado 0,086 0,061 $d 0,993 Sd Sdy = Sd 1,24
Severo 0,170 0,119 sd Sd, + Sd;=Sd, + 2,67
0,161 (Sd- Sd,) | 0,25 (Sd- Sd))
Colapso 0,600 0,421 od Sd, Sd: = Sq, 9,19
Tabla 4.2. Umbrales de dafio
ESPECTRO DE CAPACIDAD BILINEAL PORTICO DE ACERO RESISTENTE A MOMENTOS DEL EDIFICIO
PROTOTIPO CON UMBRALES DE DANO
0.6000 1
L I Espectro de
T I Capacidad
: : — — Espectro bilineal
05000 5 : 5 | ——— SdL Este estudio
v . ! -~~~ SdL Risk-UE
& 04000 ] : / : ——— SdM Este estudio
'é_“ 1/ 5 ] — — — SdM Risk-UE
E 0.3000 | : i SdS Este estudio
= /! ! SdS Risk-UE
Io)
3 / | ! ——SdC Este estudio
& 0.2000 i I
o | | - — - sdC Risk-UE
? / | . SdL Hazus 99
0.1000 H :
ik A A R SdM Hazus 99
11 | SdS Hazus 99
0.0000 — : ‘ : : : : :
0.0000 0.0500 0.1000 0.1500 0.2000 0.2500 0.3000 0.3500 0.4000 0.4500

Figura 4.9. Espectro de capacidad bilineal con umbrales de dafio

DESPLAZAMIENTO ESPECTRAL Sd [M]
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4.3.5. Variabilidad de los estados de dafno

Una vez definidos los umbrales para cada estado de dafio se procede a determinar la
desviacion estandar lognormal para cada uno de ellos. Se parte de la premisa de que el
dafio sigue una distribucion de tipo binomial (ver Ecuaciones 2.1). Se busca, de forma

iterativa, el valor del parametro de dafio d para el cual cada estado de dafio tiene una
probabilidad de 50 % de ser alcanzado o excedido, como se muestra en la Tabla 4.3, que

también contiene el valor del estado de dafio mas probable simbolizado como d* y
calculado mediante la ecuacion:

d* = (N-1)d (4.7)

VALORES DE Pk

d k: 0 1 2 3 4 X |d* 1+2+3+4 | 2+3+4 | 3+4
NULO |LEVE |MOD |EXT COL

) 1) @) ®) (4)

0,1591 | Sd1 |0,5 0,3784 | 0,1074 0,0135 0,0006 | 0,636 0,5
0,3857 | Sd2 |0,1424 | 0,3576| 0,3369 0,141 0,0221 | 1,543 0,5
0,6143 | Sd3 |0,0221 | 0,141 0,3369 0,3576 0,1424 | 2,457 0,5

0,8409 | Sd4 10,0006 | 0,0135| 0,1074 0,378 0,5 1]3,364

Tabla 4.3. Probabilidades de ocurrencia de los estados de dafio

Al hacer la hipotesis de que la probabilidad acumulada de dafio obedece a una
distribucion lognormal se pueden hallar, con un procedimiento de ajuste por minimos
cuadrados y a partir de los resultados obtenidos, los valores de las desviaciones estandar
lognormal @) para los diversos estados de dafio. Dichos was&relan en la Tabla 4.4.

Estado de dafio = Desplazamiento espectral Sd [m] B

Leve 0,036 0.500
Moderado 0,061 0.550
Severo 0,119 0.745
Colapso 0,421 1.105

Tabla 4.4. Umbrales y desviaciones estandar lognormal para los estados de dafio

4.3.6. Curvas de fragilidad

La informacién obtenida en los dos subapartados anteriores permite graficar las curvas
de fragilidad de la Figura 4.10 (Barbat et al. 2006, Moreno et al. 2004). Estas se

comparan con las dearthquake Loss Estimation Methodology HAZUS(BEMA,

NIBS 1999) para edificios de acero proyectados con una normativa de nivel medio,

constituidos por poérticos resistentes a momento de baja altura, clase S1L, cuyos
parametros se encuentran en la Tabla 4.5.

80



CURVAS DE FRAGILIDAD S1L CALCULADAS Y DE HAZUS-99
PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS DE EDIFICIO PROTOTIPO
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DESPLAZAMIENTO ESPECTRAL SD [M]

PROBABILIDAD DE ALCANZAR O EXCEDER EL

O Sd' =3.600E-02 B = 5.000E-01 A Sd' =6.100E-02 B = 5.500E-01 + Sd' =1.190E-01 B = 7.450E-01
<& Sd' =4.210E-01 B = 1.105E+00 Leve Moderado

Severo Colapso = = = Leve H-99

= = Moderado H-99 = = = Severo H-99 = = - Colapso H-99

Figura 4.10. Comparacioén de las curvas de fragilidad obtenidas para pérticos de acero
resistentes a momentos con las de HAZUS 99 (FEMA, NIBS 1999)

Tipo Desplazamiento espectral [m]
estr. Ligero Moderadg Extenso Completo
Media| Beta| Media| Beta| Media| Beta| Media| Beta
S1L | 0,033| 0,800,057 | 0,790,129 0,740,329 | 0,88
S1M|0,055| 0,690,095 | 0,680,215 | 0,690,549 | 0,87
S1H|0,086| 0,640,148 | 0,640,336 | 0,71/0,856 | 0,83

Tabla 4.5. Umbrales y desviaciones estandar lognormal segan HAZUS 99

De la Figura 4.10 y las Tablas 4.4 y 4.5 puede concluirse que los umbrales de dafio para
los estados leve, moderado y severo calculados en este estudio no difieren en mas de
10% de los correspondientesEarthquake Loss Estimation Methodology HAZUS 99
(FEMA, NIBS 1999), mientras que para el estado de dafio de colapso la diferencia es de
28 %. Esta importante diferencia podria obedecer al criterio de colapso que se haya
aplicado en HAZUS 99. En este caso se ha comprobado que, para el desplazamiento
espectral de colapso que plantea HAZUS 99, que es de 0,329 m, el desplome relativo
local maximo es de 5,0 %, valor para el cual el dafio estructural es muy considerable.
En este estudio, no obstante, se ha preferido dejar como desplazamiento de colapso
aquel en el que la estructura pierde definitivamente su resistencia que, de acuerdo con la
Tabla 4.4, es de 0,421 m. A pesar de las diferencias indicadas, la coincidencia de las
curvas de fragilidad para los tres primeros estados de dafo es notable. Para el estado de
dafio de colapso en cambio las probabilidades acumuladas de alcanzarlo para un mismo
valor de desplazamiento espectral pueden variar hasta en un 20%, siendo conservadora
la propuesta de Hazus’99.
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4.3.7. Espectros de demanda

Se han usado dos espectros de demanda diferentes para evaluar la respuesta sismica del
edificio bajo estudio. EIl primero de ellos es tomado deéNlasnas Colombianas de

Disefio y Construccion Sismo Resistente NSR-98 (AIS 1998), que es el cddigo de
construcciones vigente, y, el segundo, es tomado del estudio de microzonificacion de la
Ciudad de Manizales.

4.3.7.1. Segun las NSR-98

En lasNormas Colombianas de Disefio y Construccion Sismo Resistente NSR-98 (AIS
1998), los movimientos sismicos de disefio se definen para una probabilidad del diez
por ciento de ser excedidos en un lapso de cincuenta afios, en funcion de la aceleracion
pico efectiva A, lo que corresponde a un periodo de retorno de 475 afios. El espectro
de demanda para la ciudad de Manizales que establecen las NSR-98, de acuerdo con las
especificaciones hechas para el edificio en estudio, aparece en la Figura 4.11, expresado
en formato ADRS.

4.3.7.2. Segun el SISMan

El Sistema de Informacion Sismica para Manizales SISMan (ITEC 2004) es una
herramienta desarrollada para la consulta de los espectros de respuesta en superficie y
de los espectros de disefio calculados con base en los resultados del estudio
Microzonificacion Sismica de la Ciudad de ManizglédMOC 2002). El espectro de

disefio que proporciona este programa para el sitio donde esta emplazado el edificio en
estudio, incrementado por el coeficiente de importancia | = 1.1 y expresado en formato
ADRS, se muestra en la Figura 4.11, la cual también incluye el espectro de demanda de
las NSR-98 (AIS 1998) para efectos de comparacion.

4.3.8. Punto de capacidad por demanda

El cruce del espectro de capacidad con los espectros de demanda debidamente reducidos
para tener en cuenta su amortiguamiento histerético permite encontrar el punto de
capacidad por demanda. Se han empleado en este estudio dos métodos distintos para tal
efecto que se explicaran brevemente a continuacion. El primero es el llamado
procedimiento A deSeismic Evaluation and Retrofit of Concrete Buildings ATC-40
(ATC 1996b), en el que de una manera iterativa se prueban varios posibles puntos de
cruce hasta encontrar aquel para el cual el avance dentro del rango inelastico de la
estructura se corresponde con los factores de reduccién por amortiguamiento histerético
del espectro de demanda elastico. En este método se contemplan tres tipos diferentes de
comportamiento histerético: Tipo A, para estructuras proyectadas de acuerdo con
codigos de construccion recientes cuando son sometidas a sismos de corta duracion
(escenario de fuente cercana); Tipo B, para las mencionadas estructuras cuando son
sometidas a sismos de larga duracion (escenario de fuente lejana) y para estructuras
menos recientes sometidas a sismos de corta duracion; y, Tipo C, para las estructuras
mas antiguas en las cuales se espera muy bajo comportamiento histerético. En el caso
de la estructura en estudio, proyectada de acuerdo con la NSR-98 (AIS 1998), que se
basa en el método LRFD del AISC de 1994 (AISC 1994), se espera un comportamiento
histerético tipo B. Al aplicar el método se obtiene un amortiguamiento viscoso
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equivalente efectivo es de 9,92 %, como puede verse en la Figura 4.12, que también
indica que el punto de capacidad por demanda se halla 0855 m. El segundo
método es el presentado en el proyecto RISK-UE (MILUTINOVIC Y
TRENDAFILOSKI 2003) que parte de la representacion bilineal del espectro de
capacidad y cuya aplicacion se explica a continuacion para el caso del espectro de
disefio proporcionado por el programa SISMan (ITEC 2004).

ESPECTROS ELASTICOS DE DEMANDA CONSIDERADOS
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2 / \
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¢ — =
0.2000
0.1000
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DESPLAZAMIENTO ESPECTRAL [M]

Beff =5 % SISMAN — = Beff = 5 % NORMA NSR-98 ‘

Figura 4.11. Espectros de demanda considerados

PORTICO DE ACERO RESISTENTE A MOMENTOS DE EDIFICIO PROTOTIPO
PUNTO DE CAPACIDAD POR DEMANDA METODO ATC 40 PROCEDIMIENTO A
(COMPORTAMIENTO ESTRUCTURAL TIPO A)
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Figura 4.12. Obtencion punto de capacidad por demanda del pértico resistente a
momento del edificio prototipo, procedimiento A, ATC-40

El método se ha desarrollado para espectros de capacidad representados de forma
bilineal, en los cuales, como se indico en el apartado 4.3.3, la localizacion del punto de
plastificacion depende entre otras cosas del punto final del espectro real, punto que a su
vez depende en la practica del espectro de la demanda sismica. Dado que el espectro de
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demanda es distinto para cada nivel de amortiguamiento histerético y que este a su vez
depende del grado de plastificacion de la estructura la determinacion exacta del
fendmeno exigiria un arduo proceso de ensayo y error. Por esta razén, para efectos de
simplificacion, se asume que la localizacion del punto de plastificacion del espectro
bilineal es constante, asi como la pendiente del tramo plastico. Para minimizar el error
inducido por esta simplificacion se parte del espectro bilineal cuyo punto final es el
obtenido con la aproximacién de desplazamientos iguales. A partir del punto de
plastificacion encontrado, de coordenadas S, (0,044 y 0,334 en la Figura 4.13), se
escogen otros valores;Smayores que & Yy, para cada uno de ellos, se calcula la
ductilidad (i, Ecuacion 4.8a), la demanda de aceleracion espectral elastiga €IS
periodo (T, Ecuacion 4.8b), el coeficiente de capacidad de disipacion de engrgia (R
Ecuacion 4.8c) y la aceleracion espectral reduciga Esuacion 4.8d). La interseccion

de la linea de conexion de los puntos de coordenaglasS($, que en la Figura 4.13 va

del punto A al H, con el espectro de capacidad es el punto de capacidad por demanda
buscado. En este ejemplo, dicho punto tiene coordenadas (0.0664 m; 0.385 g) (véanse
los resultados parciales en la Tabla 4.6).

(@)
(4.8)
T -
— _ i
R = 1)—_|_ +1 ParaT<T
S
(c)
Rui =W Para T_>Ts
_ Saei
Sai TR (a)
M
ESPECTRO DE CAPACIDAD BILINEAL PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS EDIFICIO PROTOTIPO
PUNTO DE CAPACIDAD POR DEMANDA METODO 1 RISK-UE
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Figura 4.13. Obtencién punto de capacidad por demanda del pértico resistente a
momento del edificio prototipo, método 1 Risk UE
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Punto Sd Mi Sae; T; Ti:Ts Ryi Sa;
[m] [] [g's] [s] [] [] [9's]
0,04444 1,000| 0,8316| 0,4637 | Menor 1,000 0,8316
0,04888 1,100| 0,8556| 0,4795| Menor 1,100 0,7779
0,05332 1,200| 0,8796| 0,4939| Mayor 1,200 0,7330
0,05777 1,300| 0,8200| 0,5325| Mayor 1,300 0,6308
0,06221 1,400| 0,6930| 0,6011| Mayor 1,400 0,4950
0,06666 1,500| 0,5660| 0,6884| Mayor 1,500 0,3773
0,07110 1,600| 0,4390| 0,8073| Mayor 1,600 0,2744
0,07554 1,700| 0,3120| 0,9871| Mayor 1,700 0,1835

IOTMMOO >

Tabla 4.6. Aplicacion método RISK-UE para obtencion del punto de capacidad por
demanda

La Tabla 4.7 resume los desplazamientos espectrales de los puntos de capacidad por
demanda hallados por los diferentes métodos y con los dos espectros de demanda
considerados.

DESPLAZAMIENTO ESPECTRAL DE LOS PUNTOS DE CAPACIDAD POR
DEMANDA [M]
METODO DE CALCULO ESPECTRO DE DEMANDA
NSR-98 SISMAN
ATC-40/ Procedimiento A Comportamiento estructural tipd A~ 0,070 0,054
ATC-40/ Procedimiento A Comportamiento estructural tipd B~ 0,078 0,055
ATC-40/ Procedimiento A Comportamiento estructural tipg C 0,091 0,060
RISK-UE/ Representacion espectro capacidad bilineal 0,078 0,066

Tabla 4.7. Desplazamientos espectrales de puntos de capacidad por demanda

4.3.9. Matriz de probabilidad de dafio

A partir de las curvas de fragilidad calculadas se puede obtener la distribucion del dafio
para cualquier valor de desplazamiento espectral del punto de capacidad por demanda
de tal forma que se puede construir una matriz de probabilidad de dafio como la
mostrada en la Tabla 4.8 (Barbat et al 1996 y 2006). Aceptando que para la amenaza
sismica de disefio el desplazamiento espectral sera de 0,07 m (Tabla 4.7), el vector de
probabilidad de dafio que se obtiene de la Tabla 4.8 es (0,12 0,33 0,34 0,17 0,04); dicho
vector esta representado mediante el histograma de la Figura 4.14.
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MATRIZ DE PROBABILIDAD DE DANO EN FUNCION DEL
DESPLAZAMIENTO ESPECTRAL DEL PUNTO DE CAPACIDAD
POR DEMANDA

SD ESTADO DE DANO

[m] Nulo Leve Moderado Severo Colapso
0,04 0,45 0,35 0,14 0,05 0,01
0,07 0,12 0,33 0,34 0,17 0,04
0,10 0,03 0,20 0,40 0,28 0,09
0,13 0,01 0,11 0,38 0,37 0,13
0,16 0,00 0,06 0,33 0,43 0,17
0,19 0,00 0,03 0,28 0,47 0,22
0,22 0,00 0,02 0,23 0,49 0,26
0,25 0,00 0,01 0,19 0,50 0,30
0,28 0,00 0,01 0,15 0,50 0,34
0,31 0,00 0,00 0,13 0,50 0,37
0,34 0,00 0,00 0,10 0,49 0,41
0,37 0,00 0,00 0,09 0,47 0,44
0,40 0,00 0,00 0,07 0,46 0,47
0,44 0,00 0,00 0,06 0,44 0,50

Tabla 4.8. Matriz de probabilidad de dafio

PROBABILIDAD DE ESTADOS DE DANO ESTRUCTURAL PARA SD=0,07 M

ESTADO DE DANO Moderado %
19

Severo %

Colapso

Figura 4.14. Histograma de probabilidad de dafio para Sd = 0.07 m

4.3.10. Anadlisis de resultados

El vector de probabilidad de dafio obtenido muestra que la probabilidad de que bajo la
accion de disefio el pértico sufra un dafio moderado o mayor es de 55 %, valor que es
inaceptable dado que, como se explico arriba, el alcanzar dicho estado de dafio implica
que todos los pilares de la planta baja se han plastificado en su base. El punto de
capacidad por demanda encontrado para el portico resistente a momento implica que la
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estructura tendria un desplome relativo local de 1.36 % en su planta baja con lo cual se
produciria un dafio extenso en los sistemas no estructurales sensibles al desplome. Este
analisis indica, por lo tanto, que, para la peligrosidad sismica considerada, este pértico
debe ser rigidizado.

Cabe anotar que el EUROCODE 8-1 (CEN 2004) expresa los maximos permitidos para
el desplome relativo local en funcion del tipo de elementos no estructurales y de su
conexion a la estructura. Al aplicar el valor sugerido en dicho cédigo para el factor de
reduccion que toma en cuenta el menor periodo de retorno de la accidén sismica asociada
al requisito de limite de dafio= 0,4, se obtiene que el desplome relativo locadima
permitido serd de 1,25% si se tienen elementos no estructurales de materiales fragiles
conectados a la estructura. Si los elementos no estructurales fueran de materiales
ductiles, se aceptaria un desplome relativo local maximo de 1,87% vy, si los elementos
no estructurales estuvieran conectados de tal forma que no interfirieran con las
deformaciones de la estructura, se aceptaria un desplome relativo local maximo de
2,5%. En la construccion convencional los elementos no estructurales son de materiales
fragiles conectados a la estructura, por lo cual el limite para el desplome relativo local
que aplica es 1,25%. Como se menciono en el parrafo anterior en el pértico del edificio
prototipo sin rigidizar es de esperar un desplome relativo local de 1,36%, lo que
significaria gran dafio en los elementos no estructurales a menos que se aumentara la
rigidez del entramado.

Para aumentar la rigidez del entramado se contemplan dos opciones. La primera es
introducir miembros de arriostramiento diagonales que por su disposicion transmiten las
fuerzas de inercia desde los distintos pisos hasta la cimentacion trabajando en
compresion y traccion, constituyéndose asi un portico arriostrado. Su andlisis estatico
no lineal se presenta en la seccion siguiente denomP@d@&o arriostrado de baja

altura. La otra opcidn es mantener el sistema estructural de portico resistente a
momentos pero aumentar el tamafio de vigas y columnas. Su analisis estatico no lineal
se presenta en la secciBartico resistente a momentos de baja altura.

La estructura estudiada fue dimensionada segun las especificacion&eishaic
Provisions for Structural Steel BuildingaISC 1992) y, por lo tanto, la relacion entre

las resistencias de las columnas y de las vigas que llegan a un nudo, y que garantiza el
principio de columna fuerte, viga débil, es relativamente baja. La versidbn mas reciente
de dichas especificaciones (AISC 2002) es mucho mas exigente en este aspecto. Las
relaciones que se deben satisfacer segun estas dos normas son respectivamente:

zzc (ch _Puc/Ag) S

D ZyFy

ZZC(ch - Puc/Ag)
D (LR FpZ, +M,)

1.0 (@)

(4.9)

(b)

donde:

Ag  Seccion transversal de la columna
Fyc Resistencia minima especificada a la plastificacion de la columna
Fyb  Resistencia minima especificada a la plastificacion de la viga
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Puc Resistencia requerida en la columna sometida a compresion

My  Momento adicional debido al cortante amplificado actuando desde la
localizacion de la articulacion plastica hasta el centro de la columna

Ry Relacion entre la resistencia a la plastificacion esperada y la especificada

Zb Mdédulo de seccidn plastico de la viga

Zc Modulo de seccion plastico de la columna

Una comparacion de las dos expresiones permite concluir que las nuevas

recomendaciones son mucho mas exigentes al incorporar un factor de 1,1 ademas del
factor R, que puede tomar valores de 1,1 a 1,5, dependiendo del tipo de acero, y del

término M,. Esto conducira a columnas mucho mas robustas, con las que posiblemente
se cumpla con el requisito de desplome relativo local maximo.

4.4, Portico arriostrado de baja altura

En esta seccidn se presentan los resultados de aplicar al pértico de la Figura 3.21 el
procedimiento de analisis estatico no lineal seguido en la seccién 4.3. Los valores que
se usaron para la modelacién del comportamiento plastico de los miembros de este
poértico arriostrado aparecen en la Tabla 4.9, cuyos términos se explican con la Figura
4.1, y representan los parametros que us&MA 356(FEMA 2000). Es de destacar

en esta tabla que la solicitacion que gobierna en las columnas centrales (W 12x53, XX)
es la de compresion y de acuerdo con ello se aplican los parametros correspondientes.
Noétese también que las riostras (ST 8x4x1/4) tienen comportamiento plastico muy
distinto dependiendo del tipo de la solicitud axial.

Perfil y eje Solicitacion a b c 10 LS CP

de flexion principal
W 12x53, XX | Compresion 0,50 8,00 | 0,20| 0,25| 5,000 7,00
W 12x53, YY Flexion 1,48| 2,25 0,2 0,25 0,87 1,30
W 12x35, XX Flexion 9,00/ 11,00 0,64 1,00 6,00 8,00
ST 8x4x1/4 Compresién 0,5( 3,64 0,23 0,25 148 2|64
ST 8x4x1/4 Traccion 11,00 1400 080 025 7,00 9/00

Tabla 4.9. Comportamiento plastico pértico arriostrado de baja altura

4.4.1. Curva de capacidad

La Figura 4.15 contiene la curva de capacidad obtenida como resultado del empuje
incremental sobre la estructura. La carga lateral se distribuy6 verticalmente de manera
proporcional al vector de forma del modo fundamental de vibracién. Los dos pequefios
retrocesos en el valor del cortante de base que aparecen al inicio de la curva
corresponden a la pérdida de resistencia que experimentan las riostras de los pisos 1y 2
sometidas a compresion cuando se agota totalmente su capacidad de deformacion
plastica. Lo anterior da lugar a que trabajen las riostras sometidas a traccion; cuando
falla la del primer piso se presenta la gran caida del cortante de base que se observa para
un desplazamiento de techo de 5,54E-02m. En esa condicion la resistencia de la
estructura depende enteramente de las vigas y columnas y su comportamiento se
asemeja al pértico resistente a momentos no arriostrado.
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CURVA DE CAPACIDAD PORTICO ARRIOSTRADO BAJO
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Figura 4.15. Curva de capacidad de portico arriostrado de baja altura

4.4.2. Espectro de capacidad y umbrales de dafo

El coeficiente de masa efectiva para este edificioogs 0,85 y el factor de
participacion modal para el modo fundamental a nivel de techogs=PE61. Con

estos parametros se calcula el espectro de capacidad de la Figura 4.16, que contiene
también la representacion bilineal del mismo y los umbrales de los distintos estados de
dafo. Los estados de plastificaciones de estos ultimos se ilustran en la Figura 4-17 y
los parametros de deformacién de cada uno aparecen en la Tabla 4.10. Los criterios
empleados para la determinacion de estos umbrales de dafio son los siguientes:

» [Estado de dafio leve: inicio del comportamiento plastico del portico.

» [Estado de dafio moderado: las riostras a compresion de los primeros niveles han
agotado su capacidad de resistencia debido a su alta deformacién plastica y la
riostra a traccion del primer nivel esta proxima a llegar al mismo punto. Se ha
iniciado la plastificacidon en la base de la mayoria de las columnas.

» [Estado de dafio severo: hay plastificaciones en numerosas columnas y vigas. En
las bases de algunas columnas se ha agotado la capacidad de deformacion
plastica. La curva de capacidad ha experimentado una fuerte reduccion de su
pendiente.

» [Estado de dafo de colapso: se ha formado un mecanismo de falla que involucra
un panel de deformacion de los dos primeros niveles cuyos miembros verticales
se han plastificado en ambos extremos.
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ESPECTRO DE CAPACIDAD BILINEAL EDIFICIO ARRIOSTRADO BAJO
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Figura 4.16. Espectro de capacidad de pdrtico arriostrado de baja altura con umbrales

de dafo
© B ® 10 @ LS ®@ CP O C @ D ® E © B ® 10 @ LS ®@ CP O C @ D @ E
(@) Leve (b) Moderado
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(c) Severo (d) Colapso

Figura 4.17. Condicion estructural en los umbrales de los estados de dafio
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Los desplazamientos espectrales para cada estado de dafio se pueden expresar en
funcion de los puntos del espectro de capacidad bilineal en la forma:

Sd = A* Sdy (4.10)
Sdv = B*Sdy (4.11)
Sds = Sd, + C (Sd - Sdy) (4.12)
Sd: = Sd, (4.13)
donde:

Sd Umbral del estado de dafio leve

Sdy Umbral del estado de dafio moderado

S Umbral del estado de dafio severo

Sc: Umbral del estado de dafio de colapso

Sdy Desplazamiento espectral de plastificacion

Sdy Desplazamiento espectral ultimo

A B, C Coeficientes a determinar en cada caso

Los coeficientes A, B y C de las ecuaciones (4.10) a (4.12) se incluyen en la Tabla 4.10.

Umbral | Desplazamiento| Desplazamiento| Desplome max. | Factores
de techo espectral § relativo local A/B/
[m] [m] [%] C
Leve 0,008 0,005 0,09 0,54
Moderado 0,055 0,035 1,03 3,85
Severo 0.228 0,142 4,34 0,49
Colapso 0,451 0,281 7,39

Tabla 4.10. Parametros de deformacién en umbrales de dafio del pértico arriostrado de
baja altura

4.4.3. Variabilidad de los estados de dafio y curvas de fragilidad

Al aplicar los procedimientos matematicos expuestos en la seccion 4.3.5, bajo las
premisas de que la distribucion estadistica de los estados de dafio es de tipo binomial y
qgue la probabilidad acumulada de cada uno obedece a una distribucion lognormal, se
hallan, mediante un ajuste por minimos cuadrados, los valores de las desviaciones
estandar lognormap) de la Tabla 4.11. Las curvas ajustadas se peesentla Figura

4.18 junto con las que proporciona HAZUS 99 (FEMA, NIBS 1999) para este tipo de
edificios, cuyos parametros aparecen en la Tabla 2.7.

Estado de dafio | Desplazamiento espectral Sd [m] B
Leve 0,005 1,78
Moderado 0,035 1,40
Severo 0,142 0,81
Colapso 0,281 0,64

Tabla 4.11. Umbrales y desviaciones estandar lognormal para los estados de dafio
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CURVAS DE FRAGILIDAD PORTICO BAJO ARRIOSTRADO CALCULADAS Y DE HAZUS
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Figura 4.18. Comparacién de las curvas de fragilidad obtenidas para el portico bajo
arriostrado con las que presenta HAZUS-99

4.4.4. Punto de capacidad por demanda y vector de probabilidad de
dafno

Con el espectro de demanda de Manizales establecido en las NSR-98 (AIS 1998) y el
procedimiento especificado en la seccion 4.3.8 se determina que el punto de capacidad
por demanda tiene las siguientes coordenadas Sd, Sa: (0,01m 0,54g). El vector de
probabilidad de dafio resultante es (0,35 0,46 0,19 0,00 0,00), representado mediante el
histograma en la Figura 4.19

PROBABILIDAD DE ESTADOS DE DANO ESTRUCTURAL
SEGUN ESPECTRO NORMA Y METODO RISK-UE (SD=0,01 M)

%
35 %
Nulo 46 %

Arriostrado bajo
Leve 19

%

. Moderado 0 %
ESTADO DE DANO Severo 0
Colapso

Figura 4.19. Histograma de probabilidad de dafio para Sd = 0.01 m
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4.45. Andlisis de resultados

La comparacion entre los histogramas de probabilidad de dafio de las Figuras 4.14 y
4.19 indica que el rigidizar mediante riostras la estructura significa un aumento de la
resistencia sismica del edificio. Mientras que en el portico sin rigidizar la probabilidad

de que se alcance o se exceda el estado de dafio moderado es 60 %, en el rigidizado es
de 19%. Por otra parte, el hacer mas rigido a un edificio implica un aumento en la
aceleracion correspondiente al punto de capacidad de demanda. En este caso se pasa de
Sa = 0,4q, para el portico sin rigidizar, a Sa = 0,54g, para el portico arriostrado bajo.
Este cambio implica una mayor probabilidad de dafio en los elementos no estructurales
sensibles a la aceleracion. El espectro de capacidad de la Figura 4.16 predice que una
vez vencida la resistencia de las riostras se reducird drasticamente el cortante de base y
se dara lugar a un comportamiento similar al del edificio no rigidizado.

4.5. Poértico resistente a momentos de baja altura

Como se indicé en la seccion 4.3.10, el portico no rigidizado del edificio prototipo, de
rigidez insuficiente, puede ser rigidizado de dos maneras diferentes: convirtiéndolo en
un portico arriostrado, como el estudiado en la seccion anterior, o, aumentado la rigidez
de sus vigas y columnas a la vez que se mantiene la concepcion estructural de portico
resistente a momentos, opcion que se estudia a continuacion. En la Figura 4.20 se
indican los nuevos perfiles asignados a las vigas y columnas. La Tabla 4.12 contiene
los parametros de su comportamiento plastico, en los términos de la Figura 4.1. Su
espectro de capacidad, producto del analisis estatico no lineal, aparece en la Figura 4.21,
gue incluye los umbrales de los estados de dafo cuyos estados de plastificaciones se
ilustran en la Figura 4.22. Se ha buscado poder expresar estos umbrales en funcién de
los puntos caracteristicos de espectro bilineal y para ello se presentan en la Tabla 4.13
los parametros de deformacion y los factores A, B y C de las ecuaciones (4.10) a (4.12).
Las curvas de fragilidad encontradas se muestran en la Figura 4.23 junto con el valor del
desplazamiento espectral del umbral de cada estado de dafio y su correspondiente
desviacién estandar lognormaB).( Con el espectro de demanda de Manizales
establecido en las NSR-98 (AIS 1998) se determiné que el punto de capacidad por
demanda tiene las siguientes coordenadas Sd, Sa: (0,058m 0,575g). EIl vector de
probabilidad de dafio resultante es (0,22 0,38 0,37 0,03 0,00), representado mediante el
histograma en la Figura 4.24.
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Figura 4.20. Pértico resistente a momentos de baja altura
Perfil Solicitacién a b C 10 LS CP

principal
W 12x87 Flexion 4.89| 7.54 0,20 0,25 3,500 4,84
W 14x38 Flexion 9,00 11,00 0,60 1,0( 6,00 8,00

Tabla 4.12. Comportamiento plastico portico resistente a momentos de baja altura

ESPECTRO DE CAPACIDAD BILINEAL PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS DE BAJA ALTURA
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Figura 4.21. Espectro de capacidad portico resistente a momentos de baja altura
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Figura 4.22. Condicion estructural en los umbrales de los estados de dafio en el portico
resistente a momentos de baja altura

Umbral | Desplazamiento| Desplazamiento | Desplome max. Factores
de techo espectral § relativo local A/B/C
[m] [m] [%]
Leve 0,047 0,032 0,57 0,43
Moderado 0,106 0,072 1,40 0,97
Severo 0.337 0,230 5,15 0,45
Colapso 0,611 0,417 9,56

Tabla 4.13. Parametros de deformacion en umbrales de dafio del portico resistente a
momentos de baja altura
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CURVAS DE FRAGILIDAD PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS BAJO
COMPARADAS CON LAS DE HAZUS-99 PARA NIVEL DE DISENO ALTO
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Figura 4.23. Comparacién de las curvas de fragilidad obtenidas para el portico
resistente a momentos de baja altura con las que presenta HAZUS-99

PROBABILIDAD DE ESTADOS DE DANO ESTRUCTURAL PARA SD=0,058 M

Resistente a momentos bajo
Moderado

ESTADO DE DANO %
0

Colapso

Severo

Figura 4.24. Histograma de probabilidad de dafio para Sd = 0.058 m

4.6. Portico arriostrado de altura media

En esta seccion se estudia el portico arriostrado de altura media mostrado en la Figura
4.25. EI comportamiento plastico de los perfiles asignados a las vigas y columnas esta
definido mediante los pardmetros de la Tabla 4.14 cuyos términos se explican en la
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Figura 4.1. Su espectro de capacidad, aparece en la Figura 4.26, que incluye los
umbrales de los estados de dafio. La condicidon estructural en cada uno de estos se
ilustra en la Figura 4.27. La Tabla 4.15 contiene las deformaciones propias de cada
umbral de dafio y los factores A, B y C de las ecuaciones (4.10) a (4.12), que permiten
expresarlos en funcién de los puntos caracteristicos de espectro bilineal. Las curvas de
fragilidad encontradas se muestran en la Figura 4.28, junto con el valor del
desplazamiento espectral del umbral de cada estado de dafio y su correspondiente
desviacion estandar lognorm@),(y se comparan con las de HAZUS-99. Las razones

para las grandes diferencias que se hacen evidentes en esta comparacion, especialmente
para los estados de dafio severo y colapso, se daran en la seccion 4.11. Con el espectro
de demanda de Manizales de las NSR-98 (AIS 1998) se determin6é que el punto de
capacidad por demanda tiene las siguientes coordenadas Sd, Sa: (0,059m 0,448g). El
vector de probabilidad de dafio resultante es (0,03 0,68 0,25 0,03 0,00), representado en
la Figura 4.29.
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Figura 4.25. Pdrtico arriostrado de altura media
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Perfil y eje de | Solicitacion a b c 10 LS CP
flexion principal

W 12x136, XX | Compresion| 0,508,00| 0,20 0,25| 5,00 7,00
W 12x136, YY Flexion 1,65 2,55| 0,20 0,25 1,2 1,65
W 12x65, XX Flexion 1,00 1,50 | 0,20] 0,25 0,5 0,80
W 12x65, YY Flexion 1,00 1,50 | 0,20] 0,25 0,5 0,80
W 12x35, XX Flexion 900 11,0 0,60 1,00 6,00 8,00
ST 8x4x3/8 Compresion 0,5 6,20 0,86 0,25 340 5|20
ST 8x4x3/8 Traccion 11,0 140 08 0,25 7,00 9,00
ST 8x4x5/16 Compresion 0,5 5,48 0,81 0,25 263 418
ST 8x4x5/16 Traccion 11,0 140 08 0,25 7,00 9,00

Tabla 4.14. Comportamiento plastico portico arriostrado de altura media

ESPECTRO DE CAPACIDAD BILINEAL EDIFICIO ARRIOSTRADO MEDIO
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Figura 4.26. Espectro de capacidad portico arriostrado de altura media

Umbral | Desplazamiento| Desplazamiento | Desplome max. Factores
de techo espectral § relativo local A/B/C
[m] [m] [%]

Leve 0,023 0,015 0,12 0,46
Moderado 0,137 0,088 1,71 2,74
Severo 0.273 0,174 3,14 0,50
Colapso 0,488 0,316 5,09
Tabla 4.15. Parametros de deformacion en umbrales de dafio del pértico arriostrado de

altura media
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Figura 4.27. Condicion estructural en los umbrales de los estados de dafio en el portico
arriostrado de altura media
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CURVAS DE FRAGILIDAD PORTICO ARRIOSTRADO MEDIO
COMPARADAS CON LAS DE HAZUS-99 PARA NIVEL DE DISENO ALTO
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Figura 4.28. Comparacién de las curvas de fragilidad obtenidas para el portico
arriostrado de altura media con las que presenta HAZUS-99

PROBABILIDAD DE ESTADOS DE DANO ESTRUCTURAL PARA SD=0,059M

i Moderado % Pértico arriostrado medio
ESTADO DE DANO 3
Severo %
0
Colapso

Figura 4.29. Histograma de probabilidad de dafio para Sd = 0.059 m
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4.7. Portico resistente a momentos de altura media

En esta seccion se estudia el portico resistente a momentos de altura media de la Figura
4.30. EI comportamiento plastico de los perfiles asignados a las vigas y columnas esta
definido mediante los parametros de la Tabla 4.16 cuyos términos se explican en la
Figura 4.1. Su espectro de capacidad, aparece en la Figura 4.31, junto con los umbrales
de los estados de dafio. La condicion estructural en cada uno de estos se ilustra en la
Figura 4.32 La Tabla 4.17 contiene las deformaciones propias de cada umbral de dafio
y los factores A, B y C de las ecuaciones (4.10) a (4.12), que permiten expresarlos en
funcidn de los puntos caracteristicos del espectro bilineal. Las curvas de fragilidad se
muestran en la Figura 4.33 junto con el valor del desplazamiento espectral del umbral
de cada estado de dafio y su correspondiente desviacion estandar logijor@ah (el

espectro de demanda de Manizales se determiné que el punto de capacidad por demanda
tiene las siguientes coordenadas Sd, Sa: (0,103m 0,536g). El vector de probabilidad de
dafo resultante es (0,36 0,39 0,22 0,03 0,00), representado en la Figura 4.34.
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Figura 4.30. Pdrtico resistente a momentos de altura media
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Perfil Solicitacion principal a b c 10 LS CP
W 12x230 Flexion 1,65 2,55| 0,20| 0,25 1,20 1,65
W 12x152 Flexion 1,65 2,55| 0,20 0,25 1,20 1,65
W 18x97 Flexion 9,00 11,00 0,60 1,00 6,00 8,00
W 18x50 Flexion 9,00 11,00 0,60 1,00 7,00 9,00

Tabla 4.16. Comportamiento plastico portico resistente a momentos de altura media

ESPECTRO DE CAPACIDAD BILINEAL EDIFICIO RESISTENTE A MOMENTOS DE ALTURA MEDIA
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Figura 4.31. Espectro de capacidad portico resistente a momentos de altura media
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Figura 4.32. Condicion estructural en los umbrales de los estados de dafio en el pértico
resistente a momentos de altura media

CURVAS DE FRAGILIDAD PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS MEDIO
COMPARADAS CON LAS DE HAZUS-99 PARA NIVEL DE DISENO ALTO
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Figura 4.33. Comparacion de las curvas de fragilidad obtenidas para el portico
resistente a momentos de altura media con las que presenta HAZUS-99
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Umbral | Desplazamiento| Desplazamiento| Desplome max.| Factores
de techo espectral § relativo local A/B/C
[m] [m] [%]
Leve 0,116 0,081 0,69 0,56
Moderado 0,241 0,168 1,57 1,16
Severo 0,544 0,379 3,56 0,38
Colapso 1,081 0,754 6,04

Tabla 4.17. Parametros de deformacion en umbrales de dafio del portico resistente a
momentos de altura media

PROBABILIDAD DE ESTADOS DE DANO ESTRUCTURAL PARA SD=0,103M

PORTICO RESISTENTE A
MOMENTOS MEDIO

) %
ESTADO DE DARO Moderado 3

Severo %
0

Colapso

Figura 4.34. Histograma de probabilidad de dafio para Sd = 0.103 m

4.8. Portico arriostrado de gran altura

En esta seccion se estudia el portico resistente a momentos de altura media mostrado en
la Figura 4.35. El comportamiento plastico de los perfiles asignados a las vigas y
columnas esta definido mediante los parametros de la Tabla 4.18 cuyos términos se
explican en la Figura, 4.1. Su espectro de capacidad, aparece en la Figura 4.36, que
incluye los umbrales de los estados de dafio. La condicion estructural en cada uno de
estos se ilustra en la Figura 4.37 La Tabla 4.19 contiene las deformaciones propias de
cada umbral de dafo y los factores A, B y C de las Ecuaciones (4.10) a (4.12), que
permiten expresarlos en funciéon de los puntos caracteristicos de espectro bilineal. Las
curvas de fragilidad encontradas se muestran en la Figura 4.38 junto con el valor del
desplazamiento espectral del umbral de cada estado de dafio y su correspondiente
desviacion estandar lognorm@),(y se comparan con las de HAZUS-99. En esta caso
nuevamente se encuentra una discrepancia considerable entre las curvas encontradas en
esta investigacion y las que proporciona HAZUS-99; en la seccion 4.11 se discutiran
sus posibles causas. Con el espectro de demanda de Manizales establecido en las NSR-
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98 (AIS 1998) se determind que el punto de capacidad por demanda tiene las siguientes
coordenadas Sd, Sa: (0,121m 0,257g). El vector de probabilidad de dafio resultante es
(0,21 0,79 0,00 0,00 0,00), representado mediante el histograma en la Figura 4.39.
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Figura 4.35. Portico arriostrado de gran altura
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ACELERACION ESPECTRAL Sa [g's]

Perfil y eje de | Solicitacion a b C 10 LS CP
flexion principal

W 12x279, XX Flexion 1,65 255| 0,20 0,25 1,20 1,65
W 12x279, YY Flexion 1,65 255| 0,20 0,25 1,20 1,65
W 12x210 XX Flexion 1,65 2,55| 0,20| 0,25 1,20 1,65
W 12x210, YY Flexion 1,65 255| 0,20 0,25 1,20 1,65
W 12x136, XX Compresion| 0,50 8,00 | 0,20| 0,25 5,00 7,00
W 12x136, YY Flexion 1,65 255| 0,20 0,25 1,20 1,65
W 12x65, XX Flexion 1,00 1,50 | 0,20 0,25 0,50 0,80
W 12x65, YY Flexion 1,00, 1,50 | 0,20| 0,25 0,50 0,80
W 12x35, XX Flexion 9,000 11,0 060 100 6,00 8,00
ST 8x6x1/4 Compresion 05 3,64 0,23 0,5 1/48 2,64
ST 8x6x1/4 Traccion 11,0 14p 08 0,25 7,00 9|00
ST 8x4x1/2 Compresion 05 748 042 0,25 4/00 6,00
ST 8x4x1/2 Traccion 11,0 14p 08 0,25 7,00 9|00
ST 8x4x3/8 Compresion 0,5 6,20 0,36 0,25 3/40 5,20
ST 8x4x3/8 Traccion 11,0 14p 08 0,25 7,00 9|00
ST 8x4x5/16 Compresiorn 0 518 0,31 05 2{63 4,18
ST 8x4x5/16 Traccion 11,0 140 08 0,25 7,00 900

Tabla 4.18. Comportamiento plastico portico arriostrado de gran altura

ESPECTRO DE CAPACIDAD BILINEAL EDIFICIO ARRIOSTRADO ALTO
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Figura 4.36. Espectro de capacidad arriostrado de gran altura
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Figura 4.37. Condicion estructural en los umbrales de los estados de dafio en el pértico
arriostrado de gran altura

Umbral | Desplazamiento| Desplazamiento | Desplome max. Factores
de techo espectral relativo local A/BI/C
[m] [m] [%]
Leve 0,083 0,053 0,23 0,44
Moderado 0,562 0,362 3,72 3,01
Severo 0,854 0,548 5,33 0,55
Colapso 1,407 0,903 6,50

Tabla 4.19. Parametros de deformacion en umbrales de dafio del pértico arriostrado de
gran altura
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CURVAS DE FRAGILIDAD PORTICO ARRIOSTRADO ALTO
COMPARADAS CON LAS DE HAZUS-99 PARA NIVEL DE DISENO ALTO
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Figura 4.38. Comparacion de las curvas de fragilidad obtenidas para el portico
arriostrado de gran altura con las que presenta HAZUS-99
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Figura 4.39. Histograma de probabilidad de dafio para Sd =0.121 m
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4.9. Portico resistente a momentos de gran altura
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Figura 4.40. Portico resistente a momentos de gran altura
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En esta seccidn se estudia el portico resistente a momentos de altura media mostrado en
la Figura 4.40. El comportamiento plastico de los perfiles asignados a las vigas y
columnas esta definido mediante los parametros de la Tabla 4.20 cuyos términos se
explican en la Figura, 4.1. Su espectro de capacidad, aparece en la Figura 4.41, que
incluye los umbrales de los estados de dafio. La condicién estructural en cada uno de
estos se ilustra en la Figura 4.42 La Tabla 4.21 contiene las deformaciones propias de
cada umbral de dafo y los factores A, B y C de las Ecuaciones (4.10) a (4.12), que
permiten expresarlos en funcion de los puntos caracteristicos de espectro bilineal. Las
curvas de fragilidad encontradas se muestran en la Figura 4.43 junto con el valor del
desplazamiento espectral del umbral de cada estado de dafio y su correspondiente
desviacién estandar lognorm@),(asi como las curvas proporcionadas por HAZUS-99,
para efectos de comparacion. Sus diferencias se analizan en la seccion 4.11. Con el
espectro de demanda de Manizales establecido en las NSR-98 (AIS 1998) se determiné
que el punto de capacidad por demanda tiene las siguientes coordenadas Sd, Sa:
(0,169m 0,361g). EIl vector de probabilidad de dafio resultante es (0,52 0,35 0,11 0,02
0,00), representado mediante el histograma en la Figura 4.44.

Perfil y eje de | Solicitacion| a b c 10 LS CP
flexion principal
W 12x336 Flexion 1,65 2,55| 0,20| 0,25 1,20 1,65
W 12x305 Flexion 1,65 2,55| 0,20| 0,25 1,20 1,65
W 12x230 Flexion 1,65 2,55| 0,20| 0,25 1,20 1,65
W 12x152 Flexion 1,65 2,55| 0,20 0,25/ 1,20 1,65
W 18x143 Flexion 900 11,0 06D 1,00 6,00 8,00
W 18x130 Flexion 900 110 0,60 100 6,00 8,00
W 18x97 Flexion 900 11,0 0,60 1,00 6,00 8,00
W 18x50 Flexion 9,000 11,0 0,60 1,00 6,00 8,00

Tabla 4.20. Comportamiento plastico pértico resistente a momentos de gran altura
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Figura 4.41. Espectro de capacidad resistente a momentos de gran altura
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Figura 4.42. Condicion estructural en los umbrales de los estados de dafio en el pértico
resistente a momentos de gran altura

Umbral | Desplazamiento| Desplazamiento | Desplome max. Factores
de techo espectral § relativo local A/BI/C
[m] [m] [%]
Leve 0,251 0,174 0,82 0,66
Moderado 0,522 0,361 2,47 1,50
Severo 1,048 0,725 3,99 0,36
Colapso 2,300 1,591 7,40

Tabla 4.21. Parametros de deformacion en umbrales de dafio del portico resistente a
momentos de gran altura
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CURVAS DE FRAGILIDAD PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS ALTO
COMPARADAS CON LAS DE HAZUS-99 PARA NIVEL DE DISENO ALTO
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Figura 4.43. Comparacion de las curvas de fragilidad obtenidas para el portico
resistente a momentos de gran altura con las que presenta HAZUS-99
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Figura 4.44. Histograma de probabilidad de dafio para Sd = 0.169 m
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4.10.Resumen de resultados

En este capitulo se han analizado seis diferentes edificios cuya rigidez y resistencia
satisfacen los requerimientos de la NSR-98 (AIS 1998), para una zona de peligrosidad
sismica alta, con un PGA de 0,25g, un factor de importancia de 1,1 y un factor de sitio
de 1,5. Las alturas seleccionadas para cada tipo de edificio, los pesos de la estructura y
los periodos obtenidos se muestran en la Tabla 4.22. Como resultado del analisis
estatico no lineal se obtuvieron las curvas de capacidad mostradas en la Figura 4.45 y
los espectros de capacidad de la Figura 4.46, mostrados parcialmente en la Figura 4.47
en una mayor escala. Los coeficientes A, B y C de las Ecuaciones (4.10) a (4.12)

hallados para los diferentes porticos aparecen en la Tabla 4.23.

Los

puntos de

capacidad por demanda encontrados para la peligrosidad sismica de proyecto y sus
correspondientes desplomes relativos de piso maximos aparecen en la Tabla 4.24. Los
histogramas de dafio respectivos se compendian en la Figura 4.48 y sus valores se
muestran en la Tabla 4.25. A partir de estos se han estimado los valores del estado de
dafio medio (d*), que se incluyen en la Tabla 4.25, asumiendo que la distribucion de
dafio obedece a la funcién binomial (Ecuaciones 2.1 y 2.2). Para el portico resistente a
momentos alto, por ejemplo, se ha calculado que el valor de d*, para el cual se cumple
que los porcentajes correspondientes a los estados de dafio desde leve hasta colapso
suman 0,48, es d* = 0,603. En la Figura 4.49 se ilustra el valor del estado de dafo

medio para cada edificio.

Tipo de edificio Peso por | Peso por| Altura Periodo
area volumen
[N/m?] [IN/m’] | Pisos| [m] [s]

Resistente a momentos bajo 581 152 3 12 0,64
Resistente a momentos medio 736 232 7 23 0,97
Resistente a momentos alto 936 297 13 41 1,55
Arriostrado bajo 545 143 3 12 0,25
Arriostrado medio 527 166 7 23 0,62
Arriostrado alto 629 200 13 41 1,30

Tabla 4.22. Dimensiones, pesos de la estructura y periodos de los edificios estudiados
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Figura 4.45. Curvas de capacidad de los edificios bajo estudio
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Figura 4.46. Espectros de capacidad de los edificios bajo estudio y espectro de
demanda elastico de las NSR-98
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Figura 4.47. Espectros de capacidad de los edificios bajo estudio y de demanda:
corresponde a la Figura 4.46 en el rango entre 0 y 0,3 s.

Tipo de edificio A B C
Arriostrado bajo 0,54 3,85 0,49
Arriostrado medio 0,46 2,74 0,50
Arriostrado alto 0,44 3,01 0,55
Resistente a momentos bajo 0,43 0,97 0,45
Resistente a momentos medip 0,56 1,16 0,38
Resistente a momentos alto 0,66 1,50 0,36

Tabla 4.23. Coeficientes A, By C para expresar los umbrales de dafio en funcién de los
puntos del espectro bilineal (Ecuaciones (4.10) a (4.13))

Tipo de edificio Sa Sd Desplome
[%0]

Arriostrado bajo 0,540 0,100 0,23
Resistente a momentos bajo 0,575 0,068 1,00
Arriostrado medio 0,448 0,059 0,57
Resistente a momentos medip 0,536 0,103 0,86
Arriostrado alto 0,257 0,121 0,78
Resistente a momentos alto 0,361 0,169 0,77

Tabla 4.24. Puntos de capacidad por demanda y sus correspondientes desplomes
relativos de piso maximos
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Arriostrado alto

Arriostrado medio
Moderado

Resistente a momentos bajo
Severo

Colapso Arriostrado bajo

Resistente a momentos medio

Resistente a momentos alto

Figura 4.48. Histogramas de probabilidad de dafio de los edificios bajo estudio

VECTORES DE PROBABILIDAD DE DANO Estado
Estado de dafno d;g;go
dificio
E NULO | LEVE | MOD | EXT | COL g
0) 1) (2) 3) (4)

Arriostrado bajo 0.35 | 0.46 0.19 0.000 0.0¢ 0.928
Resistente a momentos bajo 0.22 0.38 0|37 g.03  0.00 14261
Arriostrado medio 0.03 0.68 0.25 0.03 0.0¢ 1.04B
Resistente a momentos medio  0.36 0.39 0[22 0.03 0.00 0.902
Arriostrado alto 0.21 0.79 0.00 0.00 0.0¢ 1.29p
Resistente a momentos alto 0.52 0.85 0{11 0.02 0.00 01603

Tabla 4.25. Vectores de probabilidad de dafio y estado de dafio medio
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Estado de dafio medio d*

1.40

1261 1.292

1.20
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Arriostrado bajo Resistente a Arriostrado medio Resistente a Arriostrado alto Resistente a
momentos bajo momentos medio momentos alto

Figura 4.49 Estado de dafio medio de los edificios estudiados

4.11.Andlisis y discusion de los resultados

Es de notar en primer lugar que, en general, para una misma accién sismica de proyecto
los edificios resistentes a momentos resultan de mayor peso que los arriostrados (Tabla
4.22). Esta diferencia se hace mas grande entre mayor sea la altura del proyecto,
pasando de un 6,6% en los edificios bajos a un 49% en los edificios altos. Dado que
normalmente el costo de la estructura es directamente proporcional a su peso es de
esperar que desde el punto de vista econdmico se escoja el sistema arriostrado siempre
gue el proyecto arquitecténico lo permita. De la Tabla 4.22 también se hace evidente
que los periodos fundamentales de los edificios arriostrados son menores que los de la
misma altura resistentes a momentos aunque la diferencia se hace menor con la altura.

La Figura 4.45 indica que el pértico alto resistente a momentos (ALTO NR) es el que
resiste mayor cortante de base. No obstante, como se aprecia en las Figuras 4.46 y 4.47
los valores de aceleracidon espectral que este portico puede resistir son menores que los
de los pdérticos bajos y medianos, lo que ilustra la importancia del formato Sa-Sd
(ADRS por sus siglas en inglés). Con base en la Figura 4.47 puede afirmarse que
cuando los pdérticos arriostrados bajos experimentan pérdida de resistencia por la
plastificacion de las riostras, su comportamiento estructural viene a ser parecido al de
los porticos resistentes a momentos bajos. Cosa distinta ocurre con los poérticos
arriostrados medianos y altos: cuando se plastifican sus riostras la resistencia residual es
inferior a la de los porticos resistentes a momentos de la misma altura.

La situacion indicada en el péarrafo anterior también se hace evidente en las curvas de
fragilidad. La Figura 4.33 muestra que el desplazamiento espectral del umbral de
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colapso del portico resistente a momentos de altura media es 0,75 m mientras que para
el portico arriostrado medio es 0,32 m (Figura 4.28). Comparar las Figuras 4.27 (d) y
4.32 (d) permite encontrar la causa de este comportamiento. En la primera se ve que la
plastificacion se concentra en los pisos inferiores mientras que los superiores se
mantienen bastante rigidos. Evidentemente esto resulta en una situacion parecida a la
gue se conoce como piso débil. De esta forma se agota la capacidad de deformacion
plastica de los miembros de los pisos inferiores sin que se haya producido casi ninguna
plastificacion en los pisos superiores. En cambio, como se aprecia en la Figura 4.32 (d),
en los porticos resistentes a momento la plastificacion se da en todos los niveles del
edificio antes de que se agote la capacidad de deformacion plastica de las columnas en
la base. Esto explica las diferencias que se hacian evidentes entre las curvas de
fragilidad obtenidas en este estudio y las de HAZUS-99. En la Figura 4.28, por
ejemplo, hay gran diferencia entre las curvas de los estados de dafio severo y de
colapso, mientras que en la Figura 4.33 hay gran coincidencia en la curva de fragilidad
del estado de colapso. En ambos casos el umbral para el colapso es el mismo para
HAZUS-99: 0,73 m, mientras que, como se menciond arriba, los umbrales obtenidos en
esta investigacion son 0,75 m para el portico resistente a momentos y 0,32 m para el
portico arriostrado. Evidentemente en la obtencion de las curvas HAZUS se dio por
sentado que cuando las riostras agotaran su resistencia el portico se comportaria como
uno resistente a momentos. Los resultados obtenidos en este estudio muestran que eso
no es cierto para el caso de los pérticos de altura media.

En los porticos altos ocurre el mismo fendmeno. La Figura 4.37 (d) revela que en el
portico arriostrado alto la deformacion plastica se concentra en los primeros 6 pisos
mientras que los restantes 7 pisos permanecen muy rigidos. En contraste, la Figura 4.42
(d) presenta una estructura con deformacion plastica distribuida casi uniformemente en
toda la altura. Asi mismo en las curvas de fragilidad de las Figuras 4.38 y 4.43 se
encuentra que en las curvas HAZUS el umbral de colapso en ambos casos es 1,14 m
mientras que los umbrales obtenidos en esta investigacion son 1,59 m para el portico
resistente a momentos y 0,90 m para el portico arriostrado.

Estos resultados contradicen los que presenta HAZUS 99 (FEMA, NIBS 1999) segun
los cuales los edificios de la misma altura tienen el mismo umbral de colapso sin
importar el sistema estructural (véase por ejemplo la Tabla 2.7). Con todo hay que ser
precavidos antes de valorar estas discrepancias debido a que nuestros resultados
corresponden a unos edificios especificos mientras que los de Hazus corresponden a una
categoria de edificios. Probablemente la realizacibn de simulaciones que permitan
incorporar las incertidumbres en los parametros involucrados en el comportamiento del
edificio permita reforzar o debilitar esta conclusion que hay que tomar como preliminar.

El estudio de casos concretos ha permitido obtener unas relaciones para los umbrales de
los diferentes estados de dafio en funcion de los puntos caracteristicos del espectro de
capacidad bilineal, resumidas en la Tabla 4.23. Del examen de dicha tabla se puede ver
que los valores para cada tipo de edificio son semejantes, por lo que se propone
promediarlos para obtener las expresiones generales de la Ecuaciones (4.10) a (4.12)
que se muestran en la Tabla 4.26, especificadas para cada tipo de edificio. La
realizacién de simulaciones que permitan incorporar y analizar incertidumbres puede
ayudar también a fortalecer esta conclusion.
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Estado Pérticos arriostrados Pérticos resistentes a momentos
de dafio

Leve SdL = 0,50 SdY SdL = 0.55 SdY

Moderado | Sdy = 3,20 Sdy Sdy = 1.20 Sdy

Severo Sds = Sdy + 0,50 (Sdu - de) Sds = Sdy + 0,40 (Sdu - de)
Colapso Sdc = Sdy Sdc = Sdy

Tabla 4.26. Umbrales de estados de dafio propuestos

La Tabla 4.24 resume las coordenadas del punto de capacidad por demanda y los
desplomes de piso correspondientes. Puesto que ninguno de estos supera el limite de
1% que imponen las NSR-98 (AIS 98) como medida de seguridad para la propiedad,
puede afirmarse que, de acuerdo con estos resultados, el procedimiento estipulado en la
norma, basado en el principio de desplazamientos iguales, es seguro. Por otra parte, la
Figura 4.48 muestra la distribucion del dafio en los edificios estudiados. Se puede
destacar que la probabilidad de alcanzar el estado de dafio severo o mayor no pasa del
3%, lo cual manifiesta que se cumple el objetivo de la norma de evitar el colapso. No
obstante la probabilidad de alcanzar el estado de dafio moderado o mayor es
significativa (40% en el caso del portico resistente a momentos bajo), y puesto que
dicho estado de dafio se relaciona con valores de desplome de piso superiores a 1%,
puede cuestionarse el buen comportamiento de la estructura para evitar el dafio de los
elementos no estructurales. Este aspecto se analizara a fondo con el andlisis dinamico
no lineal.

Los vectores de probabilidad de dafio encontrados (Figura 4.48) pueden usarse para
clasificar estas estructuras dentro de la EMS-98 (Griunthal 1998 ) con miras a desglosar
las estructuras de acero que a la fecha aparecen en una sola categoria en dicha escala
(Figura 2.2). Para tal efecto, debe determinarse la intensidad de la accion sismica. Esto
se logra a partir del PGA (0.25 g), incrementado por un factor de importancia de 1,1, y
de las férmulas que lo relacionan con la intensidad sismica. Para ello se ha usado la
relacion de Murphy y O’Brien (1977):

log, PGA= 025+ 025 (4.14)

de donde
log, 453*1.1)- 025
025
Por lo tanto, puede decirse que la accién sismica tendra una intensidad de entre VIl y
IX en la EMS-98 (Grunthal 1998). Ahora bien, al comparar los histogramas de dafio
obtenidos con los histogramas de dafio de las clases de vulnerabilidad de la EMS-98
correspondientes a esas mismas intensidades, puede lograrse una primera aproximacion
con respecto a la clasificaciéon de los poérticos estudiados. Por ejemplo, el pértico
resistente a momentos bajo tiene un histograma de dafio parecido al de la clase C de la
EMS-98, si se acepta que la intensidad es VIIl, y al de la clase D, si se acepta que la
intensidad es IX. El portico arriostrado bajo, por su parte, exhibe un mejor
comportamiento, sin embargo no alcanza a ubicarse entre las clases D y E. El poértico
resistente a momentos alto tiene un histograma de dafio similar al de la clase D, si se
acepta que la intensidad es VIII, y al de la clase E, si se acepta que la intensidad es IX.
En la Figura 4.49 pueden verse las distribuciones de probabilidad de dafio para las
clases C, D, Ey F de la EMS-98.

| = = 872 (4.15)
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Figura 4.49 Distribuciones de probabilidad de dafio para clase C, D, E y F, de la EMS-
98

Una clasificacion mas precisa se puede lograr asignando un indice de vulnerabilidad a
cada portico con base en las distribuciones de dafio obtenidas. De acuerdo con
Milutinovic y Trendafiloski (2003) el grado de dafio medig)(de un edificio se puede
expresar en funcion del grado de la intensidad sismica (1) y del indice de vulnerabilidad
(V,) mediante la siguiente ecuacion, la cual proporciona valores de 0 a 5:

I 625V - 1
", = 2,%1+tan){ i 223' 31)} (4.16)

de donde

23fanh? Ho 94— 141
i

V, = (4.17)

625
Si se considera que el paramairoes equivalente al denominado estado de dafio medio
d*, obtenido con la distribucién binomial para los cinco estados de dafio ademas del
nulo, se puede encontrar el indice de vulnerabilidad para los edificios en estudio
(Lantada 2007). A partir del hecho de que para el portico resistente a momentos de baja
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altura la suma de los porcentajes correspondientes a los estados de dafio desde leve a
colapso es 78 % (que se cumple cuando d* = 1,261) y que la intensidad sismica es 8,72,
se obtiene, de la Ecuacién (4.17), que=\0,501. Este indice ubica a la estructura entre

las clases C y D, con mayor probabilidad de pertenecer a la primera (Figura 4.50). En la
Tabla 4.27 se indica la clase asignada a cada tipo de edifico con esta técnica. Cuando el
valor de Vf esta en la zona de transicion entre dos clases, se subraya aquella que tiene la
mayor probabilidad de pertenencia, mientras que solo se indica una clase en los casos en
los que los valores de los indices de vulnerabilidad encontrados caen dentro de los
intervalos denominados plausibles en Risk-UE (Milutinovic y Trendafiloski 2003) para
cada clase.

Figura 4.50. Funciones de pertenencia a clases de vulnerabilidad de acuerdo con el
indice de vulnerabilidad \Milutinovic y Trendafiloski 2003)

Tipo de edificio Estado de dafio indice de Clasificacion
mas probable | Vulnerabilidad EMS-98
d* V,
Arriostrado bajo 0,923 0,428 D
Resistente a momentos bajo 1,261 0,501 C-D
Arriostrado medio 1,043 0,455 D
Resistente a momentos medip 0,902 0,422 D
Arriostrado alto 1,292 0,507 C-D
Resistente a momentos alto 0,603 0,335 D-E

Tabla 4.27. Clasificacion de acuerdo con la EMS-98 de los edificios bajo estudio

Se advierte que estos resultados difieren de los de la EMS-98 (Gruinthal 1998, 2003) que
sitla las estructuras metdalicas de acero en la clase de vulnerabilidad E, con rangos
probables en la D y F y rangos menos probables en la C. Aqui se encuentra que
deberian quedar ubicadas en la clase de vulnerabilidad D con rangos probables enla Cy
E. No obstante ni esta comparacion ni la de las curvas de fragilidad de HAZUS-99

deben considerarse definitivas dadas las enormes incertidumbres en la accion y en las

123



estructuras sometidas al andlisis estructural. Se pone de manifiesto por lo tanto la
necesidad de avanzar hacia los analisis dinamicos que se presentaran en los capitulos
siguientes.

De la Figura 4.49, que contiene los valores del estado de dafio medio, puede concluirse
que los porticos arriostrados se hacen mas vulnerables entre mayor sea su altura y que lo
contrario es cierto para los porticos resistentes a momento: entre mayor sea su altura se
hacen menos vulnerables. De acuerdo con esto resulta recomendable escoger para los
porticos bajos el sistema estructural de porticos arriostrados y para los poérticos medios y
altos el sistema estructural de porticos resistentes a momento.
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Capitulo 5

Analisis dinamico no lineal

5.1 Introduccidén

La importancia del analisis de las estructuras utilizando el método dindmico no lineal
estriba en el hecho de que una de las principales solicitaciones que se imponen sobre los
edificios, la solicitacidon sismica, es variable en el tiempo. Al aplicar a una estructura un
conjunto de cargas que constituyen una serie temporal, en la forma de un acelerograma,
se puede establecer paso a paso la respuesta estructural y saber si en algunos puntos el
edificio penetrara en el campo plastico y la magnitud de los desplomes resultantes. Se
puede conocer si se forma un mecanismo de colapso y la naturaleza del mismo. A
diferencia del analisis estatico no lineal, en el que el comportamiento de la estructura
siempre sera el mismo para un mismo conjunto de cargas, en el andlisis dinamico el
comportamiento dependera de la frecuencia de las cargas ciclicas que se apliquen; asi,
en la medida en que la frecuencia de aplicacion se aproxime a la frecuencia natural de la
estructura se desarrollard un fenomeno de resonancia que amplificara la respuesta
estructural. Este método exige por lo tanto una cuidadosa seleccion de los
acelerogramas empleados con el fin de que se pueda garantizar que estos en verdad
representen el nivel de peligrosidad sismica del proyecto e incorporen las caracteristicas
espectrales de las solicitaciones probables.

5.2 Metodologia

En este capitulo y el siguiente se estudia la vulnerabilidad sismica de los edificios de
acero con base en los resultados obtenidos al aplicar el método de analisis estructural
dinamico no lineal, consistente en realizar evaluaciones contra el tiempo mediante
integrar paso a paso la ecuacion del movimiento. En primera instancia se aplican los
procedimientos especificados en las NSR-98 (AIS 1998) a los pdérticos del edificio
prototipo descrito en la seccion 3.5, es decir, al portico resistente a momentos de la
Figura 3.20 y al pértico arriostrado de la Figura 3.21 y se hace una evaluacion del
primero de ellos de acuerdo con las pautas expuestas en la seccién 2.3.9 que recoge los
planteamientos dRecommended Seismic Evaluation and Upgrade Criteria for Existing
Welded Steel Moment-Frame Building, FEMA 351 (FEMA 2000b). Posteriormente se
aplica la misma metodologia a los porticos representativos de los principales tipos de
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estructuras de acero, estudiados en el capitulo 4. Todo el trabajo de célculo se ha
realizado con el programa de analisis dinamico no lineal RUAUMOKO (Carr 2002).

5.3 Definicion de la peligrosidad sismica

De acuerdo con las NSR-98 (AIS 1998) cuando se emplean procedimientos de analisis
dindmico consistentes en evaluaciones contra el tiempo, obtenidas integrando paso a
paso la ecuacion de movimiento, los acelerogramas que se utilicen deben cumplir los
siguientes requisitos:

(a) deben utilizarse para efectos de proyecto, las respuestas ante un minimo
de tres acelerogramas diferentes, todos ellos representativos de los
movimientos esperados del terreno, pero que cumplan la mayor gama de
frecuencias y amplificaciones posible,

(b) los espectros de respuesta de los acelerogramas empleados no pueden
tener individualmente ordenadas espectrales, para cualquier periodo de
vibracion, menores que el 80% de las ordenadas espectrales del
movimiento esperado del terreno.

En el estudio de microzonificacion sismica de Manizales (CIMOC 2002) se recomienda
la utilizaciébn de cuatro acelerogramas de proyecto, denominados Benioff Calima,
Benioff sintético, Romeral deconvolucidon y Romeral sintético, presentados en las
Figuras 5.1 a 5.4. Sus correspondientes espectros de respuesta aparecen en la Figura
5.5, en la que se nota que ninguno de ellos cumple con el requisito mencionado arriba
en el sentido de que ninguna de sus ordenadas sea menor que el 80% del movimiento
esperado del terreno. Conseguir esto ultimo implica usar factores de escala muy
grandes y consecuentemente someter a las estructuras a acciones sismicas muy
superiores a las esperadas. En un intento evidente por corregir esta situacion en las
recientemente presentad&®rmas Colombianas de Disefio y Construccion Sismo
Resistente NSR-09. Edicion Preliminar Para Discusion Publica (AlS 2009), se propone
modificar este ultimo requisito de la siguiente manera:

(b) los espectros de respuesta de los acelerogramas empleados,
apropiadamente escalados en consistencia con la amenaza, no pueden
tener individualmente ordenadas espectrales, para cualquier periodo de
vibracion en el rango comprendido entre 0.8T y 1.2T, donde T es el
periodo de vibracién fundamental ineldstico esperado de la estructura en
la direccion bajo estudio, menores que el 80% de las ordenadas
espectrales del movimiento esperado del terreno|...] y el promedio de las
ordenadas espectrales de todos los registros utilizados, en el rango
comprendido entre 0.2T y 1.5T, no debe ser menor que las ordenadas
espectrales en el mismo rango de periodos para el movimiento esperado
del terreno.

Como se nota se esta planeando que el requisito de que las ordenadas espectrales
individuales de los sismos considerados no sean menores que el 80% de las del
movimiento esperado del terreno no aplique para cualquier periodo sino solo al rango
(0.8T, 1.2T) donde T es el periodo de vibracion fundamental inelastico esperado de la
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estructura en la direccion bajo estudio, definicibn que resulta bastante imprecisa por
cuanto, como se sabe, el periodo de vibracion disminuye en la medida en que la
estructura penetra en el campo plastico. En esta investigacion, no obstante, para efectos
de determinar el factor de escala de cada uno de los acelerogramas se ha seguido el
criterio delEurocode 8: Design of Structures for Earthquake Resisté@edN 2004),

segun el cual el rango de periodos a tener en cuenta en esta revision es el comprendido
entre 0,2T y 2T, siendo T el periodo fundamental de la estructura en la direccion en

que sera aplicado el acelerograma. Puesto que cada uno de los edificios estudiados
tiene un distinto periodo fundamental se calculé un factor de escala para cada uno. Por
ejemplo, los periodos fundamentales de los porticos del edificio prototipo son 0,77 s,
para el pértico resistente a momentos, y 0,25 s, para el pértico arriostrado, por lo que el
rango de revision de ordenadas es (0,154 1,540) [s] para el primero y (0,050 0,500) [s]
para el segundo. Los factores de escala encontrados en cada caso y los espectros de los
sismos ya escalados, usados en los analisis dinamicos, se muestran en la Figuras 5.6 y
5.7. En la Tabla 4.22 aparecen los periodos de los restantes poérticos estudiados en este
capitulo y que fueron empleados para delimitar el rango de revision de ordenadas usado
en el célculo del factor de escala en cada caso.
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Figura 5.1. Sismo Benioff Calima
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Figura 5.2. Sismo Benioff sintético
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Figura 5.3. Sismo Romeral deconvolucion
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Romeral Sintético

0,25

0,20

0,15

I

0,00 1
0,p0 5,00 A 20,0 25,00 30,00 35,00 40,00

Aceleracion [g's]

-0,05 | l T

-0,10
|

-0,15

-0,20

-0,25
Tiempo [s]

Figura 5.4. Sismo Romeral sintético

ESPECTROS DE RESPUESTA DE LOS SISMOS DE DISENO PARA MANIZALES
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Figura 5.5. Espectros de respuesta de sismos de proyecto de Manizales y comparacion
con espectro de proyecto de la NSR-98
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ESPECTROS DE RESPUESTA DE LOS SISMOS DE DISENO DE MANIZALES ESCALADOS PARA EL
PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS
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Figura 5.6. Espectros de respuesta de sismos de proyecto de Manizales escalados para
el pértico resistente a momentos del edificio prototipo y comparacion con el espectro de
proyecto de la NSR-98
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Figura 5.7. Espectros de respuesta de sismos de proyecto de Manizales escalados para
el pértico arriostrado bajo y comparacion con el espectro de proyecto de la NSR-98

Como una alternativa a los procedimientos de escalado considerados hasta ahora, en los

cuales se usa un unico factor de escala para todo el registro, se presenta a continuacion
una técnica en la que, a partir del acelerograma original, se obtiene un registro que en
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todo su dominio estd muy cercano al espectro del movimiento esperado del terreno.
Envuelve los siguientes pasos:

a. Andlisis espectral del acelerograma original.

b. Filtrado por bandas del acelerograma original. Los limites de cada banda de
filtrado se disefian de acuerdo con la comparacion entre el espectro de
respuesta del acelerograma y el del movimiento esperado del terreno.

c. Escalado de cada banda de filtrado.

d. Suma de los acelerogramas filtrados y escalados.

De esta forma se dispone de unos acelerogramas compatibles con los acelerogramas
originales y con el espectro de disefio sin sobrestimar ninguna frecuencia. A los
acelerogramas obtenidos con esta técnica se les llamara en lo sucesivo “acelerogramas
escalados por bandas” o “acelerogramas hibridos” (véase en el Anexo 1 una mas
extensa explicacion de esta técnica). En las Figuras 5.8 a 5.11 se muestran los espectros
de los acelerogramas recomendados para Manizales escalados por bandas junto con los
limites de las bandas de filtrado y los factores de escala usados en cada caso. La
comparacion que se hace con el espectro de respuesta de las NSR-98 para suelo duro y
con el 80% y el 120% del mismo permite concluir que se ha conseguido respetar el
contenido frecuencial de la sefial y los requisitos del analisis dinamico sin
sobredimensionar excesivamente el acelerograma. Los resultados obtenidos al someter
a los modelos representativos de cada clase a los acelerogramas hibridos se presentaran
por aparte, al final del capitulo, en la seccién 5.12.

comparacion de espectros
T T T

~ Espectro NSR-98

Espectro 0.8 NSR-98

Espectro 1.2 NSR-98
— Espectro benioff-Calima original
— Espectro Benioff-Calima escalado ||

periodo (s)

Figura 5.8. Espectro de respuesta del sismo Benioff Calima escalado por bandas.
Bandas de filtrado en términos de periodos y sus factores: (0-0,83) x 2,0; (0,83-Infinito)
x1,7.
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comparacion de espectros
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Figura 5.9. Espectro de respuesta del sismo Benioff sintético escalado por bandas.
Bandas de filtrado en términos de periodos y sus factores: (0-0,4) x 18,0; (0,4-0,56) x
7,0; (0,56-0,8) x 5,0; (0,8-2,0) x 7,0 y (2,0-Infinito) x 4,66.

comparacion de espectros
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Figura 5.10. Espectro de respuesta del sismo Romeral deconvolucién escalado por
bandas. Bandas de filtrado en términos de periodos y sus factores: (0-0,5) x 17,0; (0,5-
0,83) x 0,6; (0,83-1,25) x 3,4; (1,25-3,3) x 1,5 y (3,3-Infinito) x 0,85.
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ROME RAL-SINTE TICO:comparacion de espectros
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Figura 5.11. Espectro de respuesta del sismo Romeral sintético escalado por bandas.
Bandas de filtrado en términos de periodos y sus factores: (0-0,25) x 2.65; (0,25-0,4) x
0,02; (0,4-0,9) x 6,7; (0,9-1,2) x 2 (1,2-2,25) x 2 y (2,25-Infinito) x 3,0

Con los cuatro acelerogramas presentados se llena el requisito de la NSR-98 (AIS
1998), expresado arriba, que establece un minimo de tres acelerogramas diferentes para
efectos de obtener las respuestas maximas que han de considerarse en el proyecto del
edificio. Adicionalmente se ha querido conocer el comportamiento de los edificios ante
los siguientes tres sismos:

0 Kobe, 17 de enero de 1995, observatorio JMA, componente NS.

0 Northridge, 17 de enero de 1994, estacion No.24207, canal 3, 104 DEG.

0 Valle Imperial, 18 de mayo de 1940, estacion El Centro, componente N-S.

Los dos primeros son particularmente conocidos por sus grandes efectos en las
estructuras de acero. Los acelerogramas de estos tres sismos se muestran en las Figuras
5.12 a 5.14 y sus espectros de respuesta, escalados de tal forma que ninguna de sus
ordenadas espectrales, dentro del rango de verificacion respectivo, sea inferior al 80 %
del espectro de la norma, se hallan en las Figuras 5.15, correspondiente al pértico
resistente a momentos del edifico prototipo, y 5.16, correspondiente al portico
arriostrado bajo. De esta manera se ajustan siete sismos de proyecto, que de acuerdo
con el criterio de Prestandard and Commentary for the Seismic Rehabilitation of
Buildings, FEMA 356, (FEMA 2000a), es el minimo numero para el que se permite
basar el proyecto estructural en el promedio de las solicitaciones maximas en lugar de
tener que basarlo en la mayor de ellas.
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Figura 5.12. Sismo de Kobe
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Figura 5.13. Sismo de Northridge
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ESPECTROS SiSMICOS ESCALADOS PARA EL PORTICO ARRIOSTRADO
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Figura 5.16. Espectros de respuesta de otros sismos escalados para el portico
arriostrado bajo y comparacién con espectro de proyecto de las NSR-98

5.4 Edificio prototipo no rigidizado

En esta seccion se estudiara el comportamiento del portico resistente a momentos del
edificio prototipo presentado en la seccion 3.5 y mostrado en la Figura 3.20, el cual fue
proyectado de acuerdo con las Normas Colombianas de Disefio y Construccion Sismo
Resistente NSR-98 (AIS 1998EI modelo matemético introducido en el programa de
analisis no lineal RUAUMOKO (Carr 2002) contiene las caracteristicas mecanicas de
los diversos miembros estructurales, las cargas verticales que son de esperar en un
punto arbitrario en el tiempo, y, de particular interés, las funciones de degradacion de
resistencia de los miembros que alcanzan la plastificacion. Estas funciones dependen de
las relaciones ancho espesor de los elementos de la seccion transversal de cada uno de
los miembros estructurales, y, en el caso de las columnas, de la relacién entre la carga
axial actuante y la capacidad del miembro estructural. Los valores especificos que
corresponden a los perfiles que componen este pértico, calculados de acuerdo con
FEMA 356 (FEMA 2000a), aparecen en la Tabla 4.1.

De los resultados obtenidos se han examinado con cuidado los desplomes de piso que se
alcanzan cuando actla el sismo sobre la estructura. Estos valores se presentan como
series de tiempo en las Figuras 5.17 a 5.23, en las que la serie denominada $desp P
refiere a los desplomes relativos locales en el pigoDesp PO corresponde a los
desplomes de la planta baja. Los maximos alcanzados en cada una de las simulaciones
se pueden leer en la Tabla 5.1. La Figura 5.17 revela que bajo la accion del sismo
Benioff Calima escalado se produciran multiples plastificaciones en los miembros
estructurales de la planta baja, alcanzandose desplomes relativos locales de hasta 13,0%,
mientras que en los pisos 1 y 2 apenas hay una plastificacion incipiente con desplomes
gue no superan 2%. De acuerdo con la Tabla 5.1 el desplome total del edificio bajo este
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sismo es de 0,45 m. Similar comportamiento se observa bajo los restantes sismos en las
Figuras 5.18 a 5.23; en todos ellos predomina la deformacién de la planta baja mientras
que los demés pisos permanecen relativamente rigidos. El sismo de Kobe (Figura 5.21)
producira una plastificacion muy temprana y se alcanzaran valores de desplome de mas
de 16%. La Figura 5.23 contiene los desplomes producidos por el sismo de El Centro.
La curva de desplome de la planta baja asciende hasta casi el 9 % y termina en pleno
ascenso sugiriendo asi que el registro del acelerograma no esta completo.

HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: BENIOFF_CALIMA X 2.982
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Figura 5.17. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Benioff Calima escalado
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Figura 5.18. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Benioff sintético escalado
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HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: ROMERAL DECONVOLUCION X 3,290
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Figura 5.19. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral deconvolucién
escalado
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Figura 5.20. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral sintético escalado
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Figura 5.21. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Kobe.

HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: NORTRIDGE X 1,357
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Figura 5.22. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Northridge escalado
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HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: EL CENTRO X 1, 554
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Figura 5.23. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de El Centro escalado

DESPLOMES MAXIMOS
RELATIVOS TECHO
Sismo Sentido 2
Piso 3| Piso 2| Piso 1 PI.' M.QX: [m]
Baja |edificio
, ; — .
Benioff Calima x Posm\_/o 0,005 0,005/ 0,008 0,010 0130 | 0.450
2,982 Negativo| -0,007|-0,010| -0,017| -0,130
Benioff sintético P05|t|\{o 0,008 0,009 0,010, 0,114 0114 | 0,381
x 10,498 Negativol -0,007|-0,008| -0,012| -0,012
Rome_[al decon- Posm\_/o 0,007 0,006/ 0,011] 0,011 0094 | 0330
volucion x 3,29 | Negativo| -0,006| -0,009| -0,015| -0,094
Romeral smteUcoPosﬂwo 0,008 0,008 0,008 0,122 0.122 0.406
X 6,62 Negativo| -0,009| -0,009| -0,009| -0,010
Kobe Posm\_/o 0,007 0,010 0,019 0,163 0163 | 0,555
Negativo| -0,005|-0,005| -0,009| -0,009
Northridge x Posm\_/o 0,008 0,007| 0,010 0,012 0119 | 0,414
1,357 Negativo| -0,010|-0,012 -0,019| -0,119
— y
El Centro)(1’55_1P05|t|\'/o 0,004 0,007, 0,013 0,091 0091 | 0308
Negativo] -0,004|-0,005| -0,008| -0,013
Promedio para todos los sismos: 0,119 0,406
Méaximo para todos los sismos: 0,163 0,555

Tabla 5.1. Valores maximos de desplome en portico resistente a momentos del edifico
prototipo no rigidizado
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De los resultados obtenidos con los sismos que recomienda el estudio de
Microzonificacion Sismica de la Ciudad de ManizgledMOC 2002), es de destacar

gue en todos los casos la deformacién de la estructura es excesiva. El menor valor de
desplome es de 9,4%, alcanzado con el sismo Romeral deconvolucién escalado, y aun
este sobrepasa el umbral de colapso que se ha estimado en 9,2% (Bermudez et al.
2007). Por lo tanto la respuesta de este poértico resistente a momentos es
definitivamente insuficiente. Auln si se toma el promedio de los siete sismos, 11,9% de
desplome, se sobrepasa el umbral mencionado. Al aplicar los criterios de
Recommended Seismic Evaluation and Upgrade Criteria for Existing Welded Steel
Moment-Frame Building, FEMA 35{EMA 2000b), como se indica en la Tabla 5.2,

se concluye también que el poértico resistente a momentos no satisface los
requerimientos de los niveles de comportamiento de ocupacion inmediata y prevencion
de colapso. Los términos que aparecen en la Tabla 5.2 se explican a continuacion:

Ya Coeficiente de incertidumbre analitico, sacado de la Tabla 2.12.
Y Coeficiente de variabilidad de la demanda, sacada @iabla 2.13.
D Demanda maxima que arroja el andlisis estructural.
[0) Factor de resistencia, obtenido de:
0 laTabla 2.14 para la respuesta global
0 la Tabla 6.1 de FEMA 351 (FEMA 200b) para la respuesta local de
conexiones tipo 2
0 la Tabla 6.7 de FEMA 351 (FEMA 200b) para la respuesta local de
conexiones tipo 1.
C Capacidad, obtenida de:
0 la Tabla 2.14 para la respuesta global
0 la Tabla 6.1 de FEMA 351 (FEMA 200b) para la respuesta local de
conexiones tipo 2
O la Tabla 6.7 de FEMA 351 (FEMA 200b) para la respuesta local de
conexiones tipo 1.
Bur  Coeficiente de incertidumbre, obtenido de:
0 laTabla 2.15 y su nota 2 para la respuesta global
0 la Tabla 2.16 y su nota 2 para la respuesta local.

A Parametro indice de confianza calculado con la @uac
A = WaD
¢C
Kk Pendiente de la curva de peligrosidad, en coordenadas log-log y que

conservadoramente se toma igual a 3.
Kx  Variable para la cual se calcula la probabilidad de no excedencia, obtenida con la
ecLacion:
R
2 uT
®(Ky) Probabilidad acumulada estandar normal o nivel de confianza que puede hallarse
por interpolacién de la Tabla 2.10, o con la ecuacion:

141



Ocupacion inmediata Prevencion de colapso
Conexion: Tipo 1 Tipo 2 Tipo 1 Tipo 2
Respuesta] Global | Local | Global | Local | Global | Local | Global | Local

Ya 1,02/ 102 1,02f 1,02/ 1,03 1,03 1,03 1,03
Y 150 150 1,40 1,40} 1,30 1,30/ 1,40 1,40
D 0,119| 0,119/ 0,119| 0,119| 0,119| 0,119| 0,119| 0,119
[0) 1,000 090 1,000 0,80, 0,90/ 0,90 0,85 0,80
C 0,020, 0,015 0,010, 0,010} 0,100 0,053 0,100 0,046
Bur 0,15 0,25 0,15 0,25 0,25 0,25 0,30 0,30
A 9,104| 13,487 16,993 21,242 1,770, 3,353 2,019 4,683
Kk 3 3 3 3 3 3 3 3
Bur? 0,023 0,063 0,023 0,063 0,063 0,063 0,090 0,090
Ky -14,50 -10,03| -18,66 -11,85 -1,91| -4,46] -1,89] -4,70
Nivel conf: 0,00 0,00f 0,00, 0,00 0,03 0,000 0,03 0,00
Minimo: 0,50, 0,50] 0,50, 0,50, 0,90, 0,50 0,90 0,50

No No No No No No No No
Veredicto: | cumple| cumple| cumplel cumple cumplel cumplel cumple| cumple

Tabla 5.2. Evaluacion de comportamiento de acuerdo con FEMA 351

5.5 Pdrtico arriostrado de baja altura

El comportamiento del pértico arriostrado se ve altamente controlado por la capacidad y
ductilidad de los miembros que constituyen las riostras, los cuales al tener conexiones
simples en sus extremos trabajan Unicamente por carga axial. En el modelo matematico
de este portico se tuvo en cuenta que en los miembros sometidos a carga axial la pérdida
de resistencia obedece a una de dos posibles funciones dependiendo de si estan
trabajando en compresion o en traccion. Los parametros de estas funciones, tomados de
FEMA 356(FEMA 2000a), se muestran en la Tabla 4.9, cuyos términos corresponden a
los de la Figura 4.1. Puesto que el programa RUAUMOKO contempla una sola funcién
de degradacion de resistencia por miembro fue necesario modelar las riostras de este
portico como dos miembros estructurales coaxiales: uno que solo podia resistir fuerza
de traccion y otro que solo podia resistir fuerza de compresion y a cada uno se la
atribuy6 la funcién de pérdida de resistencia correspondiente. Por otra parte, fue
necesario adoptar una nueva funcion para las columnas centrales dado que al estar
altamente restringidas en sus movimientos laterales su plastificacion es inducida por la
fuerza axial de compresion mas que por los momentos flectores. Los valores adoptados
se incluyen también en la Tabla 4.9.

Los resultados obtenidos en términos de series de tiempo de desplomes de piso se
presentan en las Figuras 5.24 a 5.30 y los maximos se relacionan en la Tabla 5.3. La
Figura 5.24 muestra que el sismo Benioff Calima escalado produce un desplome
cercano a 0,4% en el piso 3. El sismo Benioff sintético escalado produce una
deformacion que apenas llega al 0,3 % en el mismo piso de acuerdo con la Figura 5.25.
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La Figura 5.26 indica que en la planta baja habra cierto grado de plastificacion y se
alcanzara un desplome de 0,6% bajo el sismo Romeral deconvolucién. Similar
comportamiento se presenta bajo el sismo Romeral sintético de acuerdo con la Figura
5.27. Bajo el sismo de Kobe se produce la maxima plastificacion y se alcanza un
desplome de 33%, como se muestra en la Figura 5.28. EIl sismo de Northridge produce
la maxima degradacion de resistencia de las columnas centrales, lo que se refleja en el
comportamiento erratico de la Figura 5.29. Finalmente, bajo el sismo de El Centro el
desplome maximo sera de solo 0,3% (Figura 5.30).

Al considerar Unicamente los sismos de proyecto de Manizales se encuentra que la
estructura arriostrada tiene un desplome méaximo de 0,7%, que ocurre para un

desplazamiento de techo de 0,034 m, al que le corresponde un desplazamiento espectral
de 0,021m. De acuerdo con las curvas de fragilidad encontradas para este pértico
(Figura 4.18), para este desplazamiento espectral las probabilidades de alcanzar los
diversos estados de dafio son las mostradas en la Figura 5.31. Puesto que la
probabilidad de alcanzar o exceder el estado de dafio moderado es de 36% puede
afirmarse que el portico arriostrado soporta adecuadamente el nivel de peligrosidad

sismica del proyecto.

PORTICO ARRIOSTRADO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: BENIOFF_CALIMA X 2,548
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Figura 5.24. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Benioff Calima escalado
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PORTICO ARRIOSTRADO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: BENIOFF_SINTETICO X 7,198
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Figura 5.25. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Benioff sintético escalado

PORTICO ARRIOSTRADO
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Figura 5.26. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral deconvolucién
escalado
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Figura 5.27. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral sintético escalado
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Figura 5.28. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Kobe escalado

145



Desplome [m/m]

Desplome [m/m]

-1.00E-03

-2.00E-03

-3.00E-03

1.000E-01

PORTICO ARRIOSTRADO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: NORTHRIDGE X 1,000

5.000E-02

0.000E+00

-5.000E-02

-1.000E-01

\ 10 15 20 25 30 35

-1.500E-01

-2.000E-01

-2.500E-01

Tiempo [s]

\ —-—-Desp_P3 ------ Desp_P2 ——— Desp_P1 Desp_PO \

Figura 5.29. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Northridge

PORTICO ARRIOSTRADO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: EL CENTRO X 1,511
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Figura 5.30. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de El Centro escalado
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DESPLOMES MAXIMOS

RELATIVOS DE TECHO
Sismo Sentido -
Piso3 | Piso2| Pisol Pl.' Ma}x: [m]
Baja | edificio

gzrllgff Calima x Positivo 0,003 0,001 0,001 0,001 0.004 0.022
' Negativo| -0,004| -0,002] -0,002| -0,002

Eelr;gﬁ sintético x Positivo 0,003 0,001 0,001 0,001 0,003 0,016
' Negativo| -0,003| -0,001| -0,001| -0,001

Rolme_[al d@ic;)?é Positivo 0,004 0,002 0,002| 0,002 0.006 0,032
volucion x 4, Negativo| -0,004| -0,002| -0,002| -0,006

gc;rg;aral sintético x | Positivo 0,003 0,002 0,002 0,002 0,007 0,034
' Negativo| -0,004| -0,002| -0,002| -0,007

Kobe x 2,29 Positivo 0,003 0,002 0,002| 0,331 0.331 1,036
Negativo| -0,002| -0,001] -0,002| -0,002

Northridge Positivo 0,061 0,076 0,076| 0,002 0.202 0,632
Negativo| -0,113| -0,024| -0,025| -0,202

El Centro x 1,511 Positivo 0,003 0,002 0,002| 0,001 0,003 0,020
Negativo| -0,002] -0,001] -0,001] -0,001

Promedio para todos los sismog: 0,079 0,256
Maximo para todos los sismos; 0,331 1,036

Tabla 5.3. Valores maximos de desplome en portico arriostrado
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0,00

PROBABILIDAD DE ESTADOS DE DANO ESTRUCTURAL
PARA SD=0,021 M

C
O/QDSO

Arriostrado bajo

Figura 5.31. Histograma de probabilidad de dafio para Sd = 0.021 m

No obstante resulta inquietante el resultado que presenta el portico arriostrado cuando es
sometido a los sismos de Kobe y de Northridge en comparacién con el portico resistente
a momentos. Al comparar las Tablas 5.1 y 5.3 se nota que bajo el sismo de Kobe el
portico resistente a momentos tiene un desplome total de 0,555 m mientras que el
arriostrado se desploma 1,036m. Asi mismo el desplome producido por el sismo de
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Northridge es mayor en el portico arriostrado (0.632 m) que en el resistente a momentos
(0,414 m). Noétese que este fendbmeno no depende del factor de escala pues, si bien es
cierto que en el caso del sismo de Kobe este factor es mayor en el pértico arriostrado, o
contrario es cierto en el caso del sismo de Northridge. Ademas, como se indicé antes,
bajo el sismo de Northridge se produce la maxima degradacion de resistencia de las
columnas centrales. Mas bien este comportamiento es el resultado de que al
plastificarse las riostras de la planta baja, mientras el resto del pértico permanece rigido,
se presenta una situacion similar a la de los edificios con planta baja débil en la que un
bloque muy sélido produce una deformacion excesiva en una sola planta débil sin dar
lugar a que miembros estructurales de otros pisos contribuyan a la resistencia y también
plastifiquen. En el pértico resistente a momentos, en cambio, se permite que miembros
estructurales de otros pisos participen en la resistencia a la fuerza horizontal y como
resultado las deformaciones no son tan excesivas.

5.6 Pdrtico resistente a momentos de baja altura

En esta seccién se analiza dinamicamente el pdrtico resistente a momentos de baja
altura que se presentd en la seccion 4.5, el cual por si mismo tiene la rigidez suficiente
para haber sido empleado en el edifico prototipo en lugar de los pérticos arriostrados,
razon por la cual se toma como representativo de los porticos resistentes a momento de
baja altura. Sus miembros estructurales y parametros de comportamiento plastico se
muestran en la Figura 4.20 y en la Tabla 4.12. Su periodo fundamental es de 0,64 sy
por lo tanto se revisé que las ordenadas espectrales de los sismos aplicados no fueran
inferiores a las correspondientes del espectro de respuesta de proyecto en el rango
(0,128 1,280) [s]. Los resultados obtenidos aparecen en las Figuras 5.32 a 5.38. Los
valores maximos de desplome se relacionan en la Tabla 5.4 y la evaluacién de
comportamiento de acuerdo con FEMA 351 (FEMA 2000b) aparece en la Tabla 5.5.
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Figura 5.32. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Benioff Calima escalado
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Figura 5.33. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Benioff sintético escalado
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Figura 5.34. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral deconvolucién
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Figura 5.35. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral sintético escalado
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Figura 5.36. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Kobe
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Figura 5.37. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Northridge

PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS BAJO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: EL CENTRO X 1, 135
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Figura 5.38. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de El Centro escalado
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DESPLOMES MAXIMOS

RELATIVOS TECHO
Sismo | Sentido| b5 | piso2| Piso1 Pl Baja M (m]
edificio
: — .
Benioff Positivo 0,005 0,006 0,012 0,014 0.014 0,092

Calima |Negativo| -0,006 -0,006) -0,011] -0,013

Benioff Positivo 0,004
sintético | Negativo| -0,003

0,008, 0,012] 0,012
-0,005] -0,008 -0,007

0,012 0,104

N O

Romeral P03|t|\(o 0,00_ 0,006 0,008, 0,010 0,017 0.129
deconv. |Negativo| -0,007 -0,008 -0,015 -0,017
Romeral |Positivo 0,008 0,007 0,006; 0,005

/ : 0012 | 0,101
sintético |Negativo| -0,008 -0,009 -0,012| -0,011

Positivo 0,006 0,010F 0,043 0,274

Kobe : ] 0,274 0,981
Negativo| -0,003 -0,003 -0,006 -0,008
Northridge P03|t|\(o 0,006 0,005 0,007 0,012 0,017 0.122
Negativo| -0,009 -0,010f -0,015 -0,017
— y
El Centro P03|t|\(0 0,004 0,005 0,010, 0,009 0,011 0,093
Negativo| -0,004 -0,006/ -0,011 -0,010
Promedio para todos los sismos: 0,051 0,232
Maximo para todos los sismos: 0,274 0,981

Tabla 5.4. Valores maximos de desplome en portico resistente a momentos bajo

Ocupacion inmediata Prevencion de colapso
Conexion: Tipo 1 Tipo 2 Tipo 1 Tipo 2
Respuesta] Global | Local | Global| Local | Global | Local | Global | Local
Ya 1,02 1,02/ 1,02 1,02 1,03 1,03 103 1,03
Y 150 150 1,40 1,40 1,30, 1,30] 1,40/ 1,40
D 0,017| 0,017| 0,017| 0,017| 0,017| 0,017| 0,017| 0,017
Q 1,000 090 1,00 0,80 090 090 0,85 0,80
C 0,020, 0,015 0,010, 0,010, 0,100, 0,053 0,100, 0,046
Bur 0,15/ 0,25/ 0,15 0,25 0,25 0,25 0,30f 0,30
A 1,301 1,927 2,428 3,035 0,253 0,479 0,288 0,669
Kk 3 3 3 3 3 3 3 3
Bur? 0,023 0,063 0,023 0,063 0,063 0,063 0,090 0,090
Ky -1,53] -2,25| -5,69 -4,07] 587 3,32] 4,59 1,79
Nivel conf: 0,06f 0,01] 0,000 0,000 1,000 1,000 1,000 0,96
Minimo: 0,50, 0,50] 0,50] 050 0,90 050 0,90 0,50
No No No No

Veredicto: | cumple | cumple | cumplel cumplel Cumple| Cumple Cumple Cumple

Tabla 5.5. Evaluacion de comportamiento de acuerdo con FEMA 351
(Variables calculadas como se explicé en la Tabla 5.2)
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El maximo valor de desplome de techo obtenido con los sismos de proyecto para
Manizales es de 0,129 m, asociado a un desplazamiento espectral de 0,088 m vy, de
acuerdo con las curvas de fragilidad de la Figura 4.23, al vector de dafio: [0,09 0,32 0,49
0,09 0,00], que corresponde a la probabilidad de alcanzar los estados de dafio nulo, leve,
moderado, severo y colapso, en su orden. De acuerdo con esto la probabilidad de que se
alcance el estado de dafio moderado o mayor es de 58%, por lo cual el comportamiento
del pértico es apenas aceptable. Ademas la Figura 5.34 indica que bajo el sismo
Romeral deconvolucién se puede producir un desplome permanente en la planta baja de
0,5%. En contraste, con el método estatico no lineal del capitulo 4 se encontré6 una
probabilidad de solo el 40% de alcanzar o exceder el estado de dafio moderado. En todo
caso la probabilidad de que se produzca el colapso es casi nula, lo cual coincide con los
resultados obtenidos con la metodologia de FEMA 351 (FEMA 2000b), mostrados en la
Tabal 5.5, que indican que el portico cumple para el estado de servicio de prevencion de
colapso pero no para el de ocupacion inmediata. Por otra parte, el sismo de Kobe
produciria el colapso total de la estructura, como se aprecia en la Figura 5.36, segun la
cual el desplome de la planta baja alcanzaria el 27%. No obstante este sismo representa
una peligrosidad sismica superior a la del proyecto y se presenta aqui solo para efectos
de comparacion.

5.7 Poértico arriostrado de altura media

En esta seccion se analiza dinamicamente el portico arriostrado de altura media que se
presentd en la seccion 4.6, cuyos miembros estructurales y parametros de
comportamiento plastico se muestran en la Figura 4.25 y en la Tabla 4.14. Su periodo
fundamental es de 0,62 s y por lo tanto se revisOd que las ordenadas espectrales de los
sismos aplicados no fueran inferiores a las correspondientes del espectro de respuesta de
proyecto en el rango (0,124 1,240) [s]. Los resultados obtenidos aparecen en las
Figuras 5.39 a 5.45. Los valores maximos de desplome se relacionan en la Tabla 5.6.
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Figura 5.39. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Benioff Calima escalado
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PORTICO ARRIOSTRADO MEDIO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: BENIOFF_SINTETICO X 10,498
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Figura 5.40. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Benioff sintético escalado

PORTICO ARRIOSTRADO MEDIO
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Figura 5.41. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral deconvolucién
escalado
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PORTICO ARRIOSTRADO MEDIO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: ROMERAL SINTETICO X 6,620
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Figura 5.42. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral sintético escalado
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Figura 5.43. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Kobe
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Figura 5.44. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Northridge

PORTICO ARRIOSTRADO MEDIO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: EL CENTRO
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Figura 5.45. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de El Centro escalado
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DESPLOMES MAXIMOS
RELATIVOS TECHO
Sismo Sentido M4
Piso 6| Piso § Piso 4| Piso 3| Piso 2 Piso 1|Pl. Baja |~ ox | [m]
edificio
ggmg Posm\_/o 0,004 0,003 0,003 0,003 0,006 0,008 0,007 oouq| ogo
Negativo| -0,004| -0,004| -0,005| -0,007| -0,002| -0,001| -0,001
B_e?J(t)_ff Positivo | 0,004 0,003| 0,004 0,008 0,007| 0,008 0,005 oe| 418
SINEUCO | Negativo| -0,004| -0,003| -0,003| -0,005| -0,002| -0,002| -0,002
52{2?,@""' Posm\_/o 0,00§ 0,006| 0,005 0,010 0,004 0,003 0003 (4.0 | 106
* | Negativo| -0,004| -0,004| -0,005| -0,005| -0,005| -0,008| -0,007
111 =
Rotrrj?ral Positivo | 0,004 0,005| 0,006| 0,003 0,002 0,001 0,001] ool 409
SINtEUICO | Negativo| -0,004| -0,004| -0,005| -0,008| -0,004| -0,006| -0,007
Kobe Positivo | 0,522 0,513| 0514 0517| 0719 2,391 1578| , 40\ | 5 g7
Negativo| -0,002| -0,002| -0,002| -0,003| -0,003| -0,006| -0,007
Northridgel 2SItV 0,00§ 0,004 0,004] 0,003 0,002 0,008 0005 (4.0 | 196
Negativo| -0,004| -0,004| -0,006| -0,010| -0,007| -0,010, -0,008
El Centro [POSitivo | 0,003 0,003 0,003 0,004| 0,003 0,003 0,002 .| g ggq
Negativo| -0,004| -0,004| -0,004| -0,004| -0,004| -0,007| -0,004
Promedio para todos los sismog: 0,349 3,101
Méaximo para todos los sismos; 2,391| 21,072

Tabla 5.6. Valores maximos de desplome en portico arriostrado de altura media

El maximo valor de desplome de techo obtenido con los sismos de proyecto para
Manizales es de 0,118 m, asociado a un desplazamiento espectral de 0,076 m vy, de
acuerdo con las curvas de fragilidad de la Figura 4.28, al vector de dafio: [0,02 0,56 0,33
0,08 0,01], que corresponde a la probabilidad de alcanzar los estados de dafio nulo, leve,
moderado, severo y colapso, en su orden. De acuerdo con esto la probabilidad de que se
alcance el estado de dafio moderado o mayor es de 42%, por lo cual el comportamiento
del portico es bueno, aunque de nuevo inferior al calculado con el método estético no
lineal, que para dichos estados de dafio fue de solo 28%. De acuerdo con las Figuras
5.35 y 5.36 se pueden esperar deformaciones permanentes del orden de 0,5% en la
planta baja y en la planta 3. Por otra parte, el sismo de Kobe produciria el colapso total
de la estructura, como se aprecia en la Figura 5.39. No obstante este sismo representa
una peligrosidad sismica superior a la del proyecto y se presenta aqui solo para efectos
de comparacion.

5.8 Podrtico resistente a momentos de altura media

En esta seccién se analiza dindmicamente el pértico resistente a momentos de altura
media que se presentd en la seccion 4.7, cuyos miembros estructurales y parametros de
comportamiento plastico se muestran en la Figura 4.30 y en la Tabla 4.16. Su periodo

fundamental es de 0,97 s y por lo tanto se revisO que las ordenadas espectrales de los
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sismos aplicados no fueran inferiores a las correspondientes del espectro de respuesta de
proyecto en el rango (0,194 1,940) [s]. Los resultados obtenidos aparecen en las
Figuras 5.42 a 5.48. Los valores maximos de desplome se relacionan en la Tabla 5.7 y
la evaluacion de comportamiento de acuerdo con FEMA 351 (FEMA 2000b) aparece en
la Tabla 5.8.

PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS MEDIO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: BENIOFF_CALIMA X 2.991
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Figura 5.46. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Benioff Calima escalado

PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS MEDIO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: BENIOFF_SINTETICO X 10,693
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Figura 5.47. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Benioff sintético escalado
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PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS MEDIO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: ROMERAL_DECONVOLUCION X 6,179
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Figura 5.48. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral deconvolucién
escalado

PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS MEDIO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: ROMERAL SINTETICO X 6,620
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Figura 5.49. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral sintético escalado
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PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS MEDIO
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Figura 5.50. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Kobe
PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS MEDIO

HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: NORTHRIDGE X 2,127
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Figura 5.51. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Northridge
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PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS MEDIO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: EL CENTRO X 1554
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Figura 5.52. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de EIl Centro escalado

DESPLOMES MAXIMOS
RELATIVOS TECHO
Sismo Sentido M4
Piso 6| Piso 5 Piso 4| Piso 3| Piso 2 Piso 1|PI. Baja ax.. [m]
edificio
gelr_uoff Positivo | 0,004 0,005 0,007| 0,009 0,005 0,005 0,003 (.ol g4
alima | Negativo| -0,004 -0,005| -0,022| -0,028| -0,005| -0,005 -0,003
) " i
B_e?lct)-ff Positivo | 0,004 0,005 0,006| 0,007| 0,006 0,006 0,004 .o | 167
SINEUICO | Negativo| -0,005 -0,005| -0,018| -0,028| -0,005| -0,005| -0,003
(Ij?omeral Positivo | 0,001 0,008/ 0,035 0,046 0,006 0,009 0,007  (4c| g6
€CONV. | Negativo| -0,007 -0,008| -0,017| -0,017| -0,009| -0,011| -0,010
R_o?te_ral Positivo | 0,001 0,008/ 0,029 0,047| 0,008 0,010 0,008 (47| .93
SINENICO 1 Negativo| -0,006 -0,005| -0,005| -0,005| -0,006| -0,007| -0,005
Kobe Positivo | 0,004 0,008/ 0,085| 0,096 0,007 0,010 0,008  oc | o513
Negativo| -0,00% -0,004| -0,007| -0,011| -0,007| -0,009| -0,008
i =
Northridge Positivo | 0,004 0,005 0,022 0,035 0,009 0,011 0,009 ( oe| g ,gg
Negativo| -0,006 -0,009| -0,029| -0,026| -0,011| -0,021| -0,030
El Centro |POSItivO | 0,004 0,005 0,017 0,035 0,005 0,006] 0,004 o an| (196
Negativo| -0,005 -0,006| -0,010| -0,008| -0,005| -0,006| -0,004
Promedio para todos los sismog: 0,045 0,279
Maximo para todos los sismos; 0,096 0,513

Tabla 5.7. Valores maximos de desplome portico resistente a momentos de altura media
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Ocupacién inmediata Prevencidn de colapso
Conexion: Tipo 1 Tipo 2 Tipo 1 Tipo 2
Respuesta: | Global Local | Global Local Global Local | Global Local
Ya 1,02 1,02 1,02 1,02 1,06 1,06 1,06 1,06
Y 1,40, 1,40 1,30 1,30 1,20 1,20 1,50 1,50
D 0,047 | 0,047 | 0,047 0,047 0,047| 0,047| 0,047 0,047
[0 1,00, 0,90 0,90 0,80 0,85 0,90 0,70 0,80
C 0,020 0,015/ 0,010 0,010 0,100; 0,049 0,080 0,042
Pur 0,15| 0,25 0,15 0,25 0,35 0,30 0,40 0,35
A 3,356| 4,972 6,925 7,790 0,703] 1,350 1,334 2,214
k 3 3 3 3 3 3 3 3
Bur’ 0,023| 0,063 0,023 0,063 0,123 0,090, 0,160 0,123
Ky -7,85| -6,04| -12,68 -7,84 1,53 -0,55 -0,12 -1,75
Nivel conf: 0,00, 0,00 0,00 0,00 0,94 0,29 0,45 0,04
Minimo: 0,50, 0,50 0,50 0,50 0,90 0,50 0,90 0,50
No No No No No No
Veredicto: | cumple| cumple| cumple | cumple Cumple |cumple |cumple | No cumple

Tabla 5.8. Evaluacion de comportamiento de acuerdo con FEMA 351
(Variables calculadas como se explicé en la Tabla 5.2)

El maximo desplome de techo bajo los cuatro sismos de proyecto es de 0,291 m, que
corresponde a un desplazamiento espectral de 0,203 m y al vector de dafo: [0,09 0,30
0,42 0,16 0,02], tomado de las curvas de la Figura 4.33, que, en su orden, contiene las
probabilidades de ocurrencia de los estados de dafio nulo, leve, moderado, severo y
colapso. Por lo tanto la probabilidad de alcanzar o exceder el estado de dafio moderado
es de tanto como 60%. Las Figuras 5.46 a 5.49 coinciden en sefialar que se presentaran
desplomes permanentes en los pisos 3 y 4 del orden de hasta casi 5%. Estos
inadecuados resultados coinciden con los de la Tabla 5.8 que muestra que, de acuerdo
con la metodologia de FEMA 351, este portico no cumple para el estado de servicio de
ocupaciéon inmediata y solo cumpliria el de prevencion de colapso, desde el punto de
vista de comportamiento global, si las uniones fueran de tipo 1 (las conexiones tipo 1
son capaces de resistir una demanda de desplome local relativo de 0,04 radianes sin
fracturarse o experimentar degradacion de resistencia). No obstante su comportamiento
ante el sismo de Kobe es notoriamente superior al del pértico arriostrado de la misma
altura, evidentemente porque en este ultimo, una vez que se plastifican las riostras de la
planta baja, se produce un fenbmeno similar al de planta baja débil, que conlleva al
colapso de dicha planta mientras que el resto del edificio permanece bastante rigido.
Los resultados obtenidos contrastan en gran manera con los del analisis estatico no
lineal, segun los cuales la probabilidad de alcanzar o exceder el estado de dafio
moderado es de 25%. .

5.9 Pdrtico arriostrado de gran altura

En esta seccion se analiza dinAmicamente el portico arriostrado de gran altura que se
presentd en la seccion 4.8, cuyos miembros estructurales y parametros de
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comportamiento plastico se muestran en la Figura 4.35 y en la Tabla 4.18. Su periodo
fundamental es de 1,33 s y por lo tanto se revisO que las ordenadas espectrales de los
sismos aplicados no fueran inferiores a las correspondientes del espectro de respuesta de
proyecto en el rango (0,266 2,660) [s]. Los resultados obtenidos aparecen en las
Figuras 5.53 a 5.55. Los valores maximos de desplome se relacionan en la Tabla 5.9.

PORTICO ARRIOSTRADO ALTO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: BENIOFF_CALIMA X 2.991
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Figura 5.53. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Benioff Calima escalado

PORTICO ARRIOSTRADO ALTO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: BENIOFF_SINTETICO X 15659
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Figura 5.54. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Benioff sintético escalado
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PORTICO ARRIOSTRADO ALTO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: ROMERAL DECONVOLUCION X 8,378
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Figura 5.55. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral deconvolucién
escalado
PORTICO ARRIOSTRADO ALTO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: ROMERAL SINTETICO X 6,620
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Figura 5.56. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral sintético escalado
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Figura 5.57. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Kobe
PORTICO ARRIOSTRADO ALTO
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Figura 5.58. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Northridge
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Figura 5.59. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de El Centro escalado
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DESPLOMES MAXIMOS

RELATIVOS TECHO
Sismo Sentido| . . . .
Pllszo Pllslo Pllzo Piso 9| Piso 8| Piso 1 Piso 6| Piso 5| Piso 4| Piso 3| Piso 2 Piso]ggja g/ld?ﬁéio [m]
Benioﬁ Positivo | 0,006 0,006/ 0,006 0,006 0,006/ 0,006 0,006 0,005 0,005 0,004 0,003 0,003 0,002 0008 0185
Calima Negativo | -0,005% -0,005| -0,005| -0,005| -0,004| -0,004| -0,003| -0,003| -0,003| -0,003| -0,006| -0,008| -0,005 ’
B_enjqff Positivo | 0,009 0,008 0,007 0,007, 0,010/ 0,011} 0,012 0,009 0,007, 0,004/ 0,003 0,003 0,002 0023 0.304
SINtetico | Negativo | -0,006 -0,006| -0,007| -0,008| -0,005| -0,004| -0,003| -0,002| -0,002| -0,009 -0,021| -0,023| -0,018/ '
Romeral |Positivo | 0,008 0,007 0,008 0,009 0,009 0,009 0,009 0,006/ 0,006/ 0,015 0,043 0,049 0,029 0.049 0512
deconv. Negativo | -0,010-0,009| -0,010| -0,011| -0,007|-0,007| -0,008| -0,007| -0,006| -0,003 -0,002| -0,006| -0,012| ’
Romgral Positivo | 0,007 0,006/ 0,006 0,007 0,007/ 0,007, 0,007, 0,005 0,005 0,009] 0,015 0,016 0,012 0016 0290
SINtetico | Negativo | -0,007 -0,006| -0,006| -0,006 -0,005| -0,005| -0,004| -0,004| -0,004| -0,003| -0,003] -0,002| -0,001] '
Kobe Positivo | 0,009 0,008 0,009 0,013 0,009 0,010 0,008 0,005 0,004, 0,003 0,003 0,003 0,002 0,023 0,397
Negativo| -0,008-0,007| -0,008| -0,008| -0,009|-0,010| -0,009| -0,008| -0,008| -0,013| -0,022| -0,023| -0,018
Northridge Positi\./o 0,006 0,005/ 0,006/ 0,006/ 0,006/ 0,006/ 0,006] 0,006 0,008 0,014/ 0,021 0,022 0,017 0,460 8,602
Negativo| -0,460-0,396| -0,397| -0,400| -0,396|-0,399| -0,367| -0,005| -0,003| -0,001| -0,001| -0,004| -0,003
El Centro Positivo | 0,006 0,006/ 0,006/ 0,006 0,006/ 0,007, 0,007 0,006 0,005 0,003 0,005 0,006/ 0,004 0.007 0.193
Negativo| -0,006 -0,005| -0,006| -0,005| -0,005| -0,004| -0,003| -0,003| -0,004| -0,005| -0,006| -0,005| -0,002
Promedio para todos los sismos: 0,084 1,497
Maximo para todos los sismos: 0,460 8,602

Tabla 5.9. Valores maximos de desplome en portico arriostrado de gran altura
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El maximo valor de desplome de techo obtenido con los sismos de proyecto para
Manizales es de 0,512 m, asociado a un desplazamiento espectral de 0,329 m vy, de
acuerdo con las curvas de fragilidad de la Figura 4.38, al vector de dafio: [0,04 0,55 0,30
0,10 0,01], que corresponde a la probabilidad de alcanzar los estados de dafio nulo, leve,
moderado, severo y colapso, en su orden. De acuerdo con esto la probabilidad de que se
alcance el estado de dafio moderado o mayor es de 41%, por lo cual el comportamiento
del portico es bueno, aunque de nuevo inferior al calculado con el método estético no
lineal, que para dichos estados de dafio fue de menos de 1%. La Figura 5.55 indica que
bajo el sismo Romeral deconvolucidén se pueden presentar desplomes permanentes de
hasta 5.0% en la planta 1. Por otra parte, esta estructura se comporta muy bien ante el
sismo de Kobe: se alcanzan desplomes permanentes de solo 2% en la planta 1, como se
aprecia en la Figura 5.57. En cambio el sismo de Northridge (Figura 5.58) produce el
colapso total del edifico.

5.10Pdrtico resistente a momentos de gran altura

En esta seccion se analiza dindmicamente el pértico resistente a momentos de gran
altura que se presentd en la seccion 4.9 cuyos miembros estructurales y parametros de
comportamiento plastico se muestran en la Figura 4.40 y en la Tabla 4.20. Su periodo
fundamental es de 1,55 s y por lo tanto se revisO que las ordenadas espectrales de los
sismos aplicados no fueran inferiores a las correspondientes del espectro de respuesta de
proyecto en el rango (0,31 3,11) [s]. Los resultados obtenidos aparecen en las Figuras
5.56 a 5.62. Los valores maximos de desplome se relacionan en la Tabla 5.10 y la
evaluacion de comportamiento de acuerdo con FEMA 351 (FEMA 2000b) aparece en la
Tabla 5.11.
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Figura 5.60. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Benioff Calima escalado
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Figura 5.61. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Benioff sintético escalado
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Desplome [m/m]

Figura 5.63. Historia de desplomes de piso bajo el sismo Romeral sintético escalado
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Figura 5.64. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Kobe
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PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS ALTO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: NORTHRIDGE X 2,701
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Figura 5.65. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de Northridge

PORTICO RESISTENTE A MOMENTOS ALTO
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Figura 5.66. Historia de desplomes de piso bajo el sismo de El Centro escalado
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DESPLOMES MAXIMOS

RELATIVOS TECHO
Sismo | Sentid
Pllzo P|lslo P1|zo Piso 9 | Piso §Piso 7| Piso 6 | Piso 5Piso 4| Piso 3| Piso 2| Piso ] ggja 'e\:/ldeilﬁéio [m]
Ber_mioff Pos 0,00% 0,006 0,008 0,008 0,006/ 0,007/ 0,007, 0,006/ 0,006/ 0,006/ 0,005 0,006 0,004 0016 0285
Calima Neg -0,00§ -0,010|-0,016/ -0,016|-0,009|-0,009| -0,008|-0,005/-0,005 -0,005 -0,005| -0,005 -0,004] '
B_enio_ff Pos 0,007 0,010 0,016 0,017 0,012 0,013 0,013 0,011 0,012] 0,013 0,013 0,012 0,009 0017 0423
SINtetico | Neg -0,005 -0,006/-0,010| -0,010-0,008|-0,010/ -0,009-0,008|-0,008| -0,008| -0,008| -0,008 -0,005 ’
Romeral |Pos 0,010 0,013 0,022 0,025 0,015 0,017 0,015 0,014 0,016{ 0,019] 0,021 0,028 0,153 0153 0.900
deconv. Neg -0,008 -0,013/-0,023| -0,023|-0,009|-0,009 -0,008|-0,006/-0,007| -0,007| -0,007| -0,008 -0,006 '
R_orr)e_ral Pos 0,008 0,009 0,013 0,013 0,010 0,012/ 0,012 0,010} 0,012 0,012] 0,012] 0,011 0,008 0013 0418
SIntetico | Neg -0,00§ -0,006|-0,009] -0,009|-0,007|-0,010| -0,011/-0,009/-0,009] -0,009 -0,009| -0,008] -0,006] ’
Kobe Pos 0,008 0,013 0,022 0,022 0,011 0,011 0,012 0,011 0,013 0,014 0,014 0,014 0,010 0.022 0.465
Neg -0,00§ -0,009/-0,017, -0,017/-0,013/-0,014, -0,013/-0,010/-0,010, -0,010 -0,008] -0,008| -0,005
Northridge Pos 0,00% 0,008 0,013 0,013 0,012 0,015 0,015 0,012 0,012 0,012 0,011 0,012 0,010 0.036 0.342
Neg -0,017 -0,020/-0,031] -0,036|-0,012/-0,012] -0,012-0,008/-0,009| -0,009 -0,008 -0,007| -0,005
El Centro Pos 0,005 0,008 0,014/ 0,013 0,008 0,007/ 0,007, 0,006/ 0,006/ 0,006/ 0,006/ 0,006 0,004 0,014 0.256
Neg -0,00§ -0,005|-0,007, -0,007|-0,006|-0,007, -0,007-0,007/-0,007 -0,007, -0,007| -0,007] -0,005
Promedio para todos los sismos: 0,039 0,441
Méximo para todos los sismos: 0,153 0,900

Tabla 5.10. Valores maximos de desplome en portico resistente a momentos de gran altura
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Ocupacion inmediata Prevencion de colapso
Conexion: Tipo 1 Tipo 2 Tipo 1 Tipo 2
Respuesta] Global | Local | Global | Local | Global | Local | Global | Local
Ya 1,04 1,04 1,04 1,04 1,10 1,10 1,10 1,10
Y 1,40 1,40 1,60 1,60 1,50 1,50 1,80 1,80
D 0,153 0,153 0,153 0,153 0,153 0,153 0,153 0,153
[0) 1,00 0,90 0,85 0,80 0,75 0,90 0,60 0,80
C 0,020, 0,015 0,010, 0,010, 0,085 0,049] 0,060, 0,042
Bur 0,15 0,25 0,15 0,25 0,45 0,35 0,50 0,35
A 11,138 16,501 29,952 31,824 3,960 5,701 8,415 8,973
Kk 3 3 3 3 3 3 3 3
Bur? 0,023 0,063 0,023 0,063 0,203 0,123 0,250, 0,123
Ky -15,84| -10,84| -22,44| -13,47 -2,38 -4,45 -3,51 -5,74
Nivel conf: 0,00 0,00 0,00 0,00 0,01 0,00 0,00 0,00
Minimo: 0,50 0,50 0,50 0,50 0,90 0,50 0,90 0,50
No No No No No No No No
Veredicto: | cumple | cumple |cumple | cumple |cumple |cumple |cumple |cumple

Tabla 5.11. Evaluacion de comportamiento de acuerdo con FEMA 351
(Variables calculadas como se explicé en la Tabla 5.2)

El maximo valor de desplome de techo obtenido con los sismos de proyecto para
Manizales es de 0,900 m, asociado a un desplazamiento espectral de 0,623 m vy, de
acuerdo con las curvas de fragilidad de la Figura 4.43, al vector de dafio: [0,03 0,18 0,38
0,31 0,10], que corresponde a la probabilidad de alcanzar los estados de dafio nulo, leve,
moderado, severo y colapso, en su orden. De acuerdo con esto la probabilidad de que se
alcance el estado de dafio moderado o mayor es de 79%, por lo cual el comportamiento
del portico es muy deficiente. La Figura 5.58 indica que bajo el sismo Romeral
deconvolucién escalado se pueden presentar desplomes de hasta 15% en la planta baja.
Por otra parte, esta estructura se comporta muy bien ante el sismo de Kobe: se alcanzan
desplomes permanentes de solo 0,6% en las planta 2, como se aprecia en la Figura 5.60.
Bajo el sismo de Northridge (Figura 5.61) se produce un desplome maximo de 3,6%.
La evaluacion de comportamiento de acuerdo con FEMA 351 (FEMA 2000b), en la
Tabla 5.11, confirma que un desplome relativo de piso maximo de 15,3%, alcanzado
con uno de los cuatro sismo de proyecto de Manizales, es excesivo aun para el estado de
servicio de prevencion de colapso.

5.11Resumen y analisis de resultados del método
normalizado

En lo que va de este capitulo se han analizado los pérticos estudiados en el capitulo
anterior, pero esta vez mediante el analisis dinamico no lineal normalizado. En primer
lugar se considerd el portico resistente a momentos del edificio prototipo sin rigidizar y
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nuevamente se encontré que tiene una resistencia lateral insuficiente para resistir la
peligrosidad sismica de proyecto, esta vez representada por los cuatro sismos
recomendados para tal efecto por el estudio de microzonificacion de Manizales,
debidamente escalados para que sean equivalentes al espectro de respuesta especificado
para la zona. Se aplico la metodologia de FEMA 351 (FEMA 2000b) y se establecié
gue no satisface los requerimientos del estado de servicio de ocupacion inmediata ni el
de prevencion de colapso. Los resultados del pértico arriostrado bajo indicaron que se
comporta bien bajo los sismos de proyecto y que bajo este criterio es una buena opcion
de reforzamiento para el portico anterior. No obstante se hizo evidente un resultado
indeseable: que su comportamiento bajo cargas ultimas es malo debido a que la
disipacion de energia por deformacion se concentra en la planta en la que se han
plastificado las riostras, mientras el resto del pértico permanece casi totalmente rigido.
La segunda opcion de reforzamiento, el denominado portico resistente a momentos
bajo, presenta mayor probabilidad de dafio que la opcidn anterior pero se comporta
mejor bajo cargas ultimas, esto es, presenta mayor ductilidad, resultado que también se
hizo evidente en el capitulo anterior, en la Figura 4.45. De acuerdo con la metodologia
FEMA este pértico cumple con el estado de servicio de prevencion de colapso pero no
con el de ocupacion inmediata.

De los porticos de media altura estudiados pueden hacerse afirmaciones similares a las
anteriores: en comparacion con el portico resistente a momentos, el portico arriostrado
tiene menor probabilidad de dafio cuando se le somete a los sismos de proyecto pero
exhibe menor ductilidad cuando se le somete a cargas Ultimas, que es este caso estan
representadas por el sismo de Kobe. Al aplicar la metodologia FEMA se encuentra que
el portico resistente a momentos de altura media solo cumple el estado de servicio de
prevencion de colapso, desde el punto de vista de comportamiento global, si las uniones
son de tipo 1. Lo anterior también es cierto para el caso de los porticos de gran altura,
salvo que el sismo que representa las cargas ultimas es el sismo de Northridge. Al
aplicar la metodologia FEMA se encuentra que el pdrtico resistente a momentos de gran
altura no cumple el estado de servicio de ocupacion inmediata ni el de prevencion de
colapso. Los histogramas de probabilidad de dafio obtenidos se resumen en la Figura
5.67. Es evidente en ella que en todos los casos los edificios arriostrados tiene menor
probabilidad de dafio que los edificios resistentes a momentos, pero, como se ya se ha
mostrado, en realidad el comportamiento bajo cargas ultimas es mejor en estos ultimos.
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Severo

Colapso Arriostrado bajo

Figura 5.67. Histogramas de probabilidad de dafio de los edificios bajo estudio

Comparando los resultados obtenidos con los dos diferentes métodos de analisis no
lineal empleados se puede afirmar que en todos los casos la cantidad de dafio calculada
con el método dinamico es mayor que la calculada con el método estatico. Estas
diferencias alcanzan su punto culminante en el caso del pértico resistente a momentos
de gran altura, en el cual el andlisis estatico dio como resultado que la probabilidad de
alcanzar el estado de dafio moderado o mayor es de 13%, mientras que el analisis
dinamico indico que este portico no cumple los requisitos del estado de servicio de
prevencion de colapso. Sin embargo no puede asegurarse cual de los dos métodos
conduce a los resultados mas confiables. En este punto parece apropiado discutir las
limitantes que se hacen evidentes en el método dinamico. Como se explico antes, con el
fin de que los acelerogramas usados para el andlisis sean equivalentes a la peligrosidad
sismica de proyecto es menester escalarlos. Sin embargo la determinacion del factor
apropiado da lugar a una gran incertidumbre por la razén que se pasa a explicar. De
acuerdo con las NSR-98 “los espectros de respuesta de los acelerogramas empleados no
pueden tener individualmente ordenadas espectrales, quaguier periodo de
vibracion, menores que el 80% de las ordenadas espectrales del movimiento esperado
del terreno”. Este requisito puede conllevar a que sea necesario emplear factores de
escala muy grandes, por ejemplo, en el caso en que para periodos muy grandes las
ordenadas espectrales de un acelerograma sean mucho menores que las del movimiento
esperado del terreno. Aun empleando el critericedebcode 8: Design of Structures

for Earthquake Resistand€CEN 2004), que limita el rango de revision al intervalo
[0,2T:1 2T4], siendo T el periodo fundamental de la estructura, es posible que el factor
encontrado resulte en requerimientos demasiado grandes de aceleracion para periodos
cercanos a I Véase por ejemplo la Figura 5.68 que contiene los espectros del sismo
Romeral deconvolucion escalados de acuerdo con el requisito mencionado para los
porticos de gran altura. Puede notarse en dicha figura que para periodos cerganos a T
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(1,33 s para el portico arriostrado y 1,55 s para el portico resistente a momentos) la
aceleracion espectral resultante es cercana a 1 g, mucho mayor que la estipulada en el
espectro de respuesta, que es de aproximadamente 0,32 g. Lo anterior es el resultado de
que para 27 las ordenadas espectrales del sismo en cuestidon son muy inferiores a las
dd movimiento esperado del terreno. Si se redujera el intervalo de revision, a [0,5T
1,5T,] por ejemplo, el factor de escala se reduciria, asi como los requerimientos de
aceleracion para periodos cercanos; & por supuesto, el dafio resultante seria menor.

Una manera de abordar la solucion a este problema es mediante el uso de los
acelerogramas hibridos que se presentaron en la seccién 5.3. Los resultados obtenidos
con esta técnica se presentan en la siguiente seccion.

ESPECTROS DE RESPUESTA DEL SISMO ROMERAL DECONVOLUCION ESCALADO PARA LOS
PORTICOS DE GRAN ALTURA

7.00

——NSR-98

6.00

——— 80% NSR-98

5.00

Romeral deconvol. X 8.378 (Pértico
arriostrado de gran altura)

4.00 BV AR

Romeral deconvol. X 9.519 (Pértico
resistente a momentos de gran altura)

3.00

2.00

ACELERACION ESPECTRAL [G'S]

1.00 <

PERIODO [S]

Figura 5.68. Espectros de respuesta del sismo Romeral deconvolucion escalados para
los porticos arriostrado y resistente a momento de gran altura y comparacion con el
espectro de proyecto de la NSR-98

5.12Resultados obtenidos con los acelerogramas
hibridos

Los modelos representativos de las diferentes clases de estructuras metalicas se han
sometido a la accién de los acelerogramas recomendados para la ciudad de Manizales
escalados por bandas, segun se presentaron en la seccion 5.3. En las Figuras 5.69 a 5.75
se muestran las historias de los desplomes de piso que en cada caso alcanzaron los
mayores valores. La Figura 5.69 muestra que el edificio prototipo no rigidizado alcanza

en su planta baja un desplome de piso maximo de 1,3%, resultado que coincide
notoriamente con el obtenido en el andlisis estatico que fue de 1,36% (ver seccion
4.3.10). Esta cifra anuncia un gran dafio en la estructura y en los acabados no
estructurales pero dista mucho de la condicion de colapso que pronostica el método
dindmico normalizado. Segun la Figura 5.70 el pértico arriostrado de baja altura es
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supremamente rigido puesto que solo se deforma un 0,3% bajo el acelerograma
Romeral deconvolucion escalado por bandas. Similar comportamiento se observo con
el método estatico (0,25%) y nuevamente el método dindmico normalizado resulta mas
conservador (0,7%). En el llamado edificio resistente a momentos de baja altura se
obtuvo un desplome de piso de 1,1% con el acelerograma Benioff Calima escalado por
bandas (Figura 5.71), semejante al obtenido con el método estatico (1.11%) pero
inferior al del método dinamico normalizado (1.7%). Pasando al portico arriostrado de
altura media se tiene que su maximo desplome fue de 0,5%, que se presentd bajo la
accion del sismo Romeral deconvolucion escalado por bandas (Figura 5.72) mientras
que con el método estatico dio 1,08% y con el dindmico normalizado 1,0%. La Figura
5.73 indica que el poértico resistente a momentos de media altura experimenta un
desplome relativo maximo de 1,59%, debido al registro Benioff Calima escalado por
bandas. El método estatico para este edificio reporté un desplome de piso de 0,91% y
con el método dinamico normalizado se alcanzé 4.7%. Las deformaciones de piso para
el portico arriostrado alto son las siguientes: 0,6% con el acelerograma Benioff sintético
escalado por bandas, 1% con el método estatico y 4.9% con el método dinamico
normalizado. Finalmente, para el portico resistente a momentos alto se tiene: 0,9%,
desplome de piso calculado con el acelerograma Benioff Calima escalado por bandas,
0,78%, desplome calculado con el método estético y 15,3%, desplome calculado con el
meétodo dinamico normalizado. En conclusion puede afirmarse que el método dinamico
normalizado puede llevar a resultados demasiado costosos por cuanto se sobrestima la
peligrosidad sismica. El método dinamico con acelerogramas hibridos brinda una
interesante alternativa de disefio cuyos resultados son comparables con los del método
estatico. En el capitulo siguiente se presenta otra manera de hacer analisis dinamicos
gue elimina la incertidumbre generada en la determinacién del factor de escala.

EDIFICIO PROTOTIPO NO RIGIDIZADO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO
SISMO: ROMERAL DECONVOLUCION ESCALADO POR BANDAS
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Figura 5.69. Historia de desplomes de piso del edificio prototipo no rigidizado
sometido al sismo Romeral deconvolucién escalado por bandas. Méximo
desplome=0.013
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Figura 5.70. Historia de desplomes de piso del edificio arriostrado bajo sometido al
sismo Romeral deconvolucion escalado por bandas. Maximo desplome=0.003
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Figura 5.71. Historia de desplomes de piso del edificio resistente a momentos bajo
sometido al sismo Benioff Calima escalado por bandas. Maximo desplome=0.011
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PORTICO ARRIOSTRADO MEDIO
HISTORIA DE DESPLOMES DE PISO SISMO: ROMERAL_DECONVOLUCION ESCALADO POR
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Figura 5.72. Historia de desplomes de piso del edificio arriostrado medio sometido al
sismo Romeral deconvolucién escalado por bandas. Maximo desplome=0.005
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Figura 5.73. Historia de desplomes de piso del edificio resistente a momentos medio
sometido al sismo Benioff Calima escalado por bandas. Maximo desplome=0.016
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Figura 5.74. Historia de desplomes de piso del edificio arriostrado alto sometido al
sismo Benioff sintético escalado por bandas. Maximo desplome=0.006
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Figura 5.75. Historia de desplomes de piso del edificio resistente a momentos alto
sometido al sismo Benioff Calima escalado por bandas. Maximo desplome=0.009

180



Capitulo 6

Evaluacion probabilistica del capitulo F2 de
la norma NSR-98

El capitulo F2 de laslormas Colombianas de Disefio y Construccion Sismo Resistente
NSR-98 (AIS 1998) determina los procedimientos de célculo de estructuras de acero
hechas con perfiles laminados o miembros armados de acuerdo con el método de los
estados limite y aplica las prescripciones del American Institute of Steel Construction
(AISC) dadas enLoad and Resistance Factor Design LRREBISC 1994). A
continuacion se presenta una evaluacion probabilistica de los principales algoritmos
contenidos en dicho capitulo y que son de ampliamente utilizados por los ingenieros
calculistas dedicados a este tipo de edificios. Los resultados de esta investigacion seran
Gtiles para calibrar las normas mencionadas asi como para avanzar en el desarrollo de
un método de disefio basado en el concepto de la fiabilidad estructural.

6.1 Introduccioén

Uno de los factores que mas incide en la vulnerabilidad de las estructuras es la norma
que rige al momento de proyectarlas y de construirlas. Dicha norma establece
procedimientos para estimar las cargas que pueden actuar durante la vida util de la obra
y los efectos que estas tendran en cada uno de los miembros que componen el conjunto
estructural. Se fijan las solicitaciones mas importantes que deben revisarse asi como los
valores que indican que se ha alcanzado un estado limite. Para tener en cuenta la
naturaleza aleatoria, tanto de las cargas como de los parametros de resistencia, las
normas mas recientes ordenan el uso de coeficientes de carga y resistencia. Se espera
que el resultado de aplicar esta técnica sea alcanzar un alto nivel de fiabilidad
estructural; se da por sentado que, a menos que la accion sismica sobrepase el valor de
referencia, que normalmente se expresa como la aceleracion pico del terreno que tiene
un 10% de probabilidad de ser excedida en 50 afios, el comportamiento de la estructura
estara dentro de los umbrales de los diversos estados limite. En este capitulo se efectla
un analisis probabilista orientado a la verificacion de los niveles de seguridad de los
edificios de acuerdo con los criterios de disefio y un analisis de sensibilidad de los
parametros que mas pueden afectar la respuesta sismica estructural.
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6.2 Puntos destacados del Capitulo F.2 de las NSR-98

El capitulo F.2. de las Normas Colombianas de Disefio y Construccion Sismo
Resistente NSR-98(AIS 198), esta basado en U&RFD Specification (AISC 1994),

cuyo objetivo principal es proporcionar estructuras de acero de fiabilidad estructural
uniforme ante diferentes condiciones de carga. Esta normativa usa coeficientes
independientes para cada tipo de carga y de resistencia, que dependen del grado de
certidumbre en el calculo de cada uno de ellos, y que permiten obtener una fiabilidad
uniforme en el célculo estructural. ElI método de factores de carga y resistencia puede
resumirse con la formula:

5yiQi < RN (6.1)

El lado izquierdo de la desigualdad es la resistencia requerida y se obtiene como la
suma de los varios tipos de caf@iamultiplicados por sus respectivos factores de carga

yi. La resistencia de disefio, en el lado derechojaesesistencia nominaRn
multiplicada por el factor de resistencig ApSC 1994).

A continuacion se revisan y comentan algunos estados limite que contempla la NSR-98
junto con las ecuaciones que deben verificarse en los diferentes elementos y miembros
estructurales y en el edificio en conjunto.

6.2.1.Estado limite de rotura por traccion de los anclajes

Los pernos de anclaje se dimensionan para que cumplan el estado limite de rotura por
traccion en la seccion efectiva. Se debe verificar la desigualdad:

donde:
Mgase = Momento maximo actuante en la base de la columna obtenido al
aplicar al edificio las correspondientes combinaciones de carga.

d= Distancia entre ejes de pernos en la direccion de actuacion del
momento ultimo, indicada en la Figura 6.1.
T= Fuerza de traccién en los pernos de anclaje que estan solicitados

simultdneamente por tracciéon cuando actua el momento flector en la
base de la columna. Cuando la pletina de base tiene 4 pernos, como la
mostrada en la Figura 6.1, dicha fuerza es la suma de las tracciones en
dos pernos de anclaje. La resistencia a traccion de cada uno es:

T = 0.75%0750F ,, (A, (6.3)

donde:
Tp = Resistencia a la traccion de un perno de anclaje.
Fu = Resistencia ultima a la traccion del material del perno. Para el
acero ASTM A449 de hasta 25 mm de didmet;p=F827,8
MPa, y hasta 38 mm de diametrq, € 724,3 MPa [1].
Ag = Area nominal del perno.
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Figura 6.1. Detalle del sistema de sujecion de las columnas a la cimentacion

6.2.2.Estado limite de plastificacién por traccion en la seccion total de
columnas, riostras y elementos de empalme

Los miembros estructurales y sus pletinas de empalme y cartelas de union pueden verse
solicitados por fuerzas de traccion. Uno de los estados limite que debe revisarse en este
caso es el de plastificacion en la seccion total y ha de verificarse que:

T<O09[F, A, (6.4)

donde:

T= Fuerza de traccion maxima actuante en el miembro o elemento
estructural bajo estudio obtenida al aplicar al edificio las combinaciones
de carga correspondiente.

Fy=  Valor minimo especificado para la tension de plastificacion del acero
empleado en el miembro estructural o en el elemento de conexion. Para
el acero ASTM A-36, §-= 248 MPa.

A~ Areade la seccion total o bruta del miembro o elemento considerado.

Aungue hay otros estados limite que deben revisarse, como son el de rotura por traccion
en la seccidn neta efectiva y rotura por bloque de cortante tanto en los miembros como
en las pletinas de conexion, el detallado de la union debe ser tal que el estado limite de
plastificacion en la seccidn total sea el que gobierne.

6.2.3.Estado limite de compresion por pandeo flector

Entre los miembros estructurales solicitados exclusivamente por compresion se

encuentran las riostras cuyas conexiones de extremo son simples y, por lo tanto,
trabajan como miembros biarticulados sometidos a compresion. Cuando estos

miembros estructurales son doblemente simétricos, el estado limite que controla el

comportamiento a la compresion es el de pandeo flector. En este caso se debe verificar
la desigualdad:
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C< 085[A (g (6.5)

donde:
C = Fuerza actuante en el miembro a compresion obtenida al aplicar al
edificio las correspondiente combinaciones de carga.
Ag= Area de la seccion total o bruta del miembro o elemento considerado.
Fcr= Tension critica, calculada con las ecuaciones:

Bg = [01558\26]|=y Sire<1,5 (6.6)
0877 .
Fer :{ )2 :IFy SiAc>1,5 (6.7)
C
F
siendo: . :& A (6.8)
nikt ¥V E
donde:

Fy = Resistencia minima especificada a la plastificacion propia del
accro empleado en el miembro estructural o en el elemento de
conexion. Para el acero ASTM A-36,¥2,48E+08 Pa.

KL = Longitud efectiva del miembro a compresion.

r= Radio de giro en la direccion de pandeo.

= Modulo de elasticidad del acero = 2,0 E+11 Pa.

Si solo tienen un eje de simetria, como en el caso de los elementos ensamblados a partir
de dos perfiles angulares, se debe verificar también el estado limite de pandeo flexo-
torsor.

6.2.4.Estado limite de plastificacion por flexion

Los miembros estructurales solicitados principalmente por flexion son las vigas. En
particular, cuando se usan miembros de seccibn compacta y se restringe el pandeo
lateral por la losa de hormigdn que a su vez sostiene, el estado limite que aplica es el de
plastificacion por flexién. En las vigas se debe verificar la desigualdad:

M<09M, (6.9)
donde
M, = Momento plastico = Z-Fy.
= Modulo de seccidn plastico.
Fy = Tension de plastificacion propia del acero empleado en el miembro

edructural o en el elemento de conexidon. Para el acero ASTM A-36,
F, = 2,48E+08 Pa.
6.2.5.Estado limite de plastificacion por corte

Los miembros estructurales que pueden llegar a fallar por corte son las vigas. En estas
se debe verificar la desigualdad:

V<09V, (6.10)
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donde:

Vh= Cortante nominal = 0,54,RA,,

A, = Area resistente a cortante 5,d-t

d = Altura total de la viga.

tw= Espesor del alma.

Fy= Tension de plastificacion propia del acero empleado en el miembro
edructural o en el elemento de conexion. Para el acero ASTM Ay36, F
= 2,48H08 Pa.

6.2.6.Estado limite de pandeo por tensiones combinadas de flexion y
axial

La combinacion de tensiones producidas por la accion de fuerzas axiales y momentos
flectores actuando simultaneamente constituye la condicion de carga critica para las
columnas. En ellas se debe verificar la desigualdad:

M

P 8 M, My |y s >02  (a)

oPy 9 oM, BMyy ?cPy
0 (6.11)

M

Ry Muc My g Si &<o,2 (b)

chpn (pr nx (pr ny (pan
donde:

P.= Fuerza de compresion actuante en el miembro obtenida al aplicar al

edfficio las correspondientes combinaciones de carga.

Mux = Momento flector en la direcciGnactuante en el miembro obtenido al
aplicar al edificio las correspondientes combinaciones de carga.

My = Momento flector en la direccionactuante en el miembro obtenido al
aplicar al edificio las correspondientes combinaciones de carga.

P,.= Resistencia nominal a la compresién del miembro estructural.

Mnx = Resistencia nominal a la flexion el miembro en la direccion x

Mn, = Resistencia nominal a la flexion del miembro en la direccion y.

¢@. = Factor de resistencia a la compresion = 0,85.

@, = Factor de resistencia a la flexion = 0,9.

6.2.7.Estado limite de deformacion lateral

De acuerdo con el manual de construccion en acero del AISC (AISC 1994), el desplome
de piso maximo del edificio, entendido como la maxima diferencia entre las deflexiones
horizontales de pisos consecutivos, no debe exceder el limite establecido en el codigo de
construccion vigente en el sitio de emplazamiento del edificio y debe ser tal que no
perjudique la estabilidad de la estructura. Los cédigos vigentes para los edificios que se
analizaran son lablormas Colombianas de Disefio y Construccién Sismo Resistente
NSR-98 (1998). Esta norma, para efectos de controlar el dafio en la estructura y en los
elementos no estructurales, fija como maxima deformacion lateral aceptable para
porticos de acero la que produce un desplome relativo maximo de 0,01, entendiendo
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como desplome relativo el cociente entre el desplome de piso y la altura del mismo.
Ademas, para tener en cuenta el efecto del sismo en las dos direcciones principales del
edificio, se establece que el desplome se calcule con la siguiente ecuacion:

A=y (6-57F < 001w (6.12)
=1
donde:
A = Desplome total del piso i.
5} Desplazamiento en la direccién j de un punto del piso i.

5}‘1 =Desplazamiento en la direccion j de un punto del piso i-1, localizado en el

mismo eje vertical del punto considerado en el piso i.
H = Altura de piso

6.3 Metodologia

La metodologia empleada consiste en escoger unos edificios representativos de los
principales tipos de estructuras de acero, proyectados de acuerdo con las
especificaciones de las NSR-98 (AIS 1998) vy, posteriormente, analizar su
comportamiento bajo sismos sintéticos aleatorios generados de acuerdo con las
caracteristicas sismicas del lugar de emplazamiento y con el grado de peligrosidad
sismica para el cual fueron proyectados. También se ha tenido en cuenta la naturaleza
aleatoria de las cargas muertas y vivas al igual que la de los parametros de resistencia y
de las propiedades mecanicas de los perfiles de acero. Se ha hecho un estudio
estadistico detallado para establecer con qué probabilidad se puede sobrepasar la
capacidad de los diferentes miembros estructurales y, por ende, hasta qué punto el
codigo de construcciones es seguro al estipular los requisitos que deben cumplir cada
uno de dichos miembros. Todo este procedimiento estadistico se ha llevado a cabo con
el programa STAC (CIMNE 2002), con el cual se han realizado mas de 10000
simulaciones estocasticas para cada uno de los edificios en estudio.

6.4 Demanda sismica

De acuerdo con las NSR-98 (AIS 1998), la ciudad de Manizales se halla en una zona de
amenaza sismica alta, caracterizada por una aceleracion pico efectieaO&5 g. La

forma del espectro elastico de aceleraciones, para un coeficiente de amortiguamiento
critico de 5%, se define por medio de las siguientes ecuaciones:

N

S, =25A Para T <0,48S
S, = 12'_6;_3‘8' Para 0,48S 9 <2,4S > (6.13)
S, = Aal ParaT > 2,4S

2 J

donde:
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Espectro de aceleraciones, como una fraccion de la gravedad.
Aceleracion pico efectiva para el célculo.

Periodo de vibracion del sistema elastico, en segundos.
Coeficiente de sitio.

Coeficiente de importancia.

_(D—|QI’I(|>9§J)

Para efectos de comparacion, se supone que todos los edificios en estudio pertenecen al
grupo de uso llEstructuras de ocupacion especial, con coeficiente de importancia | =
1,1, y que estan situados en suelo tipo 3 (perfil de suelo en donde entre la roca y la
superficie hay mas de 20 m de suelo que contiene depdsitos estables de arcillas cuya
dureza varia entre mediana y blanda, con una velocidad de la onda de cortante entre 150
y 270 m/s) con coeficiente de sitio S = 1,5. Con esta informacion se obtiene el espectro
de respuesta especificado por las NSR-98 (AIS 1998) para efectos de célculo como
aparece en la Figura 6.2. En esta figura también se ha incluido el espectro que
proporciona el Sistema de Informacion Sismica para Manizales SISMan (ITEC 2004),
que es una herramienta desarrollada para la consulta de los espectros de respuesta en
superficie y espectros de proyecto calculados con base en los resultados del estudio de
Microzonificacion Sismica de Manizales (CIMOC 2002). Este espectro fue escalado
por el coeficiente de importancia | = 1,1. El SISMan se elabor6 con las metodologias
mas modernas a nivel mundial para el calculo de espectros de respuesta de peligrosidad
uniforme considerando funciones de transferencia y leyes de atenuacién propias de la
ciudad. Para el desarrollo del sistema fue necesario realizar una subdivision rigurosa de
la ciudad en poligonos donde la respuesta dindmica de los depdésitos de suelos resultara
similar de manera tal que fuera posible modelar su comportamiento empleando leyes de
atenuacion espectral desarrolladas especificamente para cada sector identificado. Luego,
empleando la metodologia de calculo de espectros de peligrosidad uniforme, se
calcularon las tasas de excedencia para multiples ordenadas espectrales y diferentes
fuentes sismicas con el fin de obtener diversos escenarios de analisis que resultan de
interés para el usuario final del software. El producto final es el Espectro de Disefio de
la Figura 6.2.

Espectros de respuesta de acuerdo con NSR-98 y SISMan
1.0000
0.9000 /\
0.8000 / \
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Figura 6.2. Espectros de respuesta de proyecto segun las NSR-98 y SISMan
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6.5 Analisis estocastico

En esta seccion se definen las variables aleatorias que intervienen tanto en las
solicitaciones sobre las estructuras, es decir, la accién sismica y las cargas verticales,
como en la capacidad de las mismas, es decir, la tension de plastificacion del acero y las
propiedades mecanicas de los miembros estructurales. Posteriormente se presentaran los
resultados de las mas de diez mil simulaciones hechas en cada poértico.

6.5.1 Variables aleatorias
6.5.1.1  Accidn sismica

Para efectos de hacer una evaluacion probabilistica de un codigo de construcciones
sismo-resistentes es fundamental contar con un modelo matemético que permita generar
una cantidad indefinida de sismos sintéticos que obedezcan a las caracteristicas
geoldgicas y tectdnicas del lugar de emplazamiento de los edificios en estudio y que, en
conjunto, representen bien la peligrosidad sismica del lugar, caracterizada normalmente
por la aceleracion maxima del terreno que tiene una probabilidad de excedencia de 10%
en cincuenta afios y por una forma espectral. En este estudio se aplicaran los resultados
de Hurtado (1999) para la modelacién estocastica de la variacion temporal de las ondas
sismicas en la ciudad de Manizales (Colombia) con base en los registros obtenidos alli
en anos recientes. La Tabla 6.1 muestra las variables aleatorias consideradas, su tipo de
distribucion estadistica y los parametros que las definen es decir, el valorumkdio
dewiacion tipicas y el coeficiente de variaciésin (COV). Son tres los parametros
fundamentales que utiliza esta modelacién: 1) la frecuencia angular del estrato de suelo
predominantemy (“omegag” en la Tabla 6.1p) el coeficiente de amortiguamiento
efectivo, vy (“nug” en la Tabla 6.1), y, 3) la duracion de la fase fuerte del movimiento,

S (Bonett 2003), parametro que se calcula a partir de la aceleracion maxima que tendra
el acelerograma y de una variable aleatoria nosm@epsilon” en la Tabla 6.1), con

meda cero y desviacion estandar 0,2867 (Hurtado 1999).

Un conjunto cualquiera de acelerogramas sintéticos generados con esta técnica tiene
caracteristicas acordes con las propiedades geotecténicas de la ciudad de Manizales. No
obstante para que dicho conjunto represente apropiadamente el nivel de peligrosidad
sismica exigido por las NSR-98 (AIS 1998) cada uno de ellos debe escalarse de tal
forma que el 10% de ellos tenga una aceleracibn maxima que supere el valor de 0,25 g.
Para ello se ha empleado la funcion de estadistica denominada logistica, cuya funcién
de distribucién de probabilidad es:

pP(x) :e—a (6.14)

y cuya funcién cumulativa es:

F(x) = (6.15)

donde:

188



™

o = Desviacion tipica, que puede a su vez expresardaneion deb

| b
como. o= 3

Para determinar los valores apropiados de los parametyds hay que establecer el

valor del coeficiente de variacion (COV) propio de la aceleracion maxima del terreno
esperada en 50 afos. Este es un valor que depende del sitio y puede variar de 0,56 a
1,38 (Bertero et al. 2002). En Tokio, donde se cuenta con una gran base de datos, la
aceleracion maxima del terreno esperada en 50 afios es de 0,23g y su COV es de 0,60
(Foliente 2000). En este caso se supone un valor de 0,60 para el COV de la aceleracion
maxima de Manizales. A partir de este se calculan los paramastrbge la siguiente
manera:

a.

Teniendo presente que la aceleracion maxima dada por las NSR-98 (0,25g) no
corresponde a la media sino al valor que tiene una probabilidad de 0,1 de ser
excedido en 50 afos, se puede evaluar la Ecuacion 6.15 en ese punto asi:

1
09= (_o,zs—a]
1+e °
gue con algunas operaciones matematicas lleva a:(o’:i);a) (6.16)
b*m
Dado que: CovV = 9= 3 - 0,6
U a
gue con algunas operaciones matematicas llevebas 0,6;[@a (6.17)

Igualando las Ecuaciones (6.16 y 6.17) se obti@re0,1448 y b= 0,04789
Finalmente se tiene:c = 0,08688 (ver variable “acelmax” en la Tabla 6.1).
item | Variable | Distribucion M o ol Parametros

1 |acelmax |Logistica 1,448E-01| 8,688E-02| 6,000E-01 | a=0,1448; b=0,04789

2 |epsilon | Normal 1,000E-04 | 2,867E-01| 2,867E+03

3 |omegag |Weibull 1,209E+01 | 3,022E+00 | 2,500E-01 | k=1,55; w=12,6;€¢=7,5

4 |nug Lognormal 1,5640E-01| 6,200E-02 | 4,026E-01 | A=-1,9442; ¢ = 0,3865

Taba 6.1. Variables de modelaciéon de la accidén sismica

A manera de ejemplo se presenta en las Figuras 6.3 y 6.4 una muestra de doscientos
acelerogramas generados con el programa Yehwen-Promenvir-cb2, que aplica el
modelo estocastico de Hurtado (1999), escalados como se acaba de explicar, y sus
respectivos espectros de respuesta, asi como el espectro de respuesta de las NSR-98
(AIS 1998) para Manizales y el espectro de disefio del SISI8anncluye en la Figura

6.4 el espectro medio de la muestra y el espectro medio mas 1,28 veces la desviacion
estandar, cuya probabilidad de excedencia es de aproximadamente 10%.
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Figura 6.3. Acelerogramas de200 sismos generados con el programa Yehwen-
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Figura 6.4. Espectros de respuesta de 200 acelerogramas generados, del acelerograma
medio, medio+3, de lasNSR-98 y del SISMAN
(Los periodos marcados corresponden a los edificios estudiados)

190



Con base en la Figura 6.4 puede afirmarse que el espectro medio mas 1,28 veces la
desviacion estandar, cuya probabilidad de excedencia es de aproximadamente 10% se
aproxima bastante al espectro SISMan, que se obtuvo del estudio de microzonificacion
sismica de la ciudad. Esta comparacién permite aseverar que los sismos generados con
la técnica de Hurtado estan en conformidad con las caracteristicas geotecténicas de la
zona y que, por el contrario, el espectro de respuesta de las NSR-98 resulta muy
conservador para periodos mayores que 0,72 s.

6.5.1.2 Propiedades mecanicas

La fabricacion de los perfiles de acero esta reglamentada con la Aoner@can

Society for Testing and Materials Specification A6, de la cual el AISC proporciona un
resumen en siManual of Steel ConstructiaAISC 1994). Este reglamento contempla

las tolerancias que constan en la Tabla 6.2 para las dimensiones principales de una
seccion de acero indicadas en la Figura 6.5.

En el marco de esta investigacion se calculé que las variaciones permitidas en la
dimensiones pueden hacer que el momento de inercia de una seccion tipica de 300 mm
de altura varie hasta en un 6,0 % con respecto al valor nominal. Suponiendo que se
trata de una variable gaussiana, cuya medigha&q su valor nominal y que el valor
minimo permitido (0,94} corresponde a la mediana menos tres veces la désviac
estandar( - 3o), es decir, que tiene una probabilidad de ser aldanaaexcedido de

99,86 %, se obtiene COV = 0,02 (véase por ejemplo las varidblés ei7 en las

Tablas 6.3 y 6.4 que corresponden a los momentos de inercia de los miembros 1,2y 7
del pértico arriostrado bajo y del resistente a momentos bajo respectivamente). Este
coeficiente de variacion se adopté también para el area de la seccion transversal
(variablesal, a2 ya4 en la Tabla 6.3 g1 ya2 en la Tabla 6.4) y para el médulo de
elasticidad (variablene en la Tabla 6.6). Se aplicaron las mismas condiciones de
variabilidad a todos los miembros de los pérticos bajo estudio (ver seccion 6.6).

I B I TOLERANCIAS SECCION TRANSVERSAL
[ | T Altura, A, mm | Ancho, B, mm
Altura Por Por Por Por
nominal | encima| debajo| encimal debajo
A Hasta 300Q 13 3 6 5
mm
Mas de
300 mm| ° 3 6 5
— L Méaxima variacion en area y peso2;6 %
I 1 v
Figura 6.5. Dimensiones principales Tabla 6.2. Tolerancias de las secciones
de una seccion transversal de acero, en mm
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item | Variable | Distribucién mn o m
1 |al Normal 1,006E-02 | 2,012E-04| 2,000E-02
2 il Normal 1,769E-04 | 3,538E-06| 2,000E-02
3 a2 Normal 6.645E-03 | 1,329E-04 | 2,000E-02
4 i2 Normal 1,186E-04 | 2,372E-06| 2,000E-02
5 |a4d Normal 3,606E-03 | 7,212E-05| 2,000E-02
6 |i7 Normal 3,987E-05| 7,974E-07 | 2,000E-02

Tabla 6.3. Variacion estocastica de las propiedades de la seccién transversal de los

miembros del portico arriostrado bajo

iftem | Variable | Distribucion mn c M
1 |al Normal 1,652E-02 | 3,304E-04 | 2,000E-02
2 i1 Normal 3,186E-04 | 6,372E-06 | 2,000E-02
3 a2 Normal 7,226E-03| 1,445E-04 | 2,000E-02
4 i2 Normal 1,639E-04 | 3,278E-06| 2,000E-02
5 i7 Normal 9,630E-05| 1,926E-06 | 2,000E-02

Tabla 6.4. Variacion estocastica de las propiedades de la seccién transversal de los
miembros del portico resistente a momentos bajo

Con respecto a la tension de plastificacion del acero, es bien reconocido por los
especialistas que hay una diferencia significativa entre la denominada “tensién de
plastificacion minima especificada”, simbolizada fipique es el valor que garantizan

los fabricantes para ser utilizado en los calculos de acuerdo con los coédigos de
construccion, y los valores que en la practica alcanza esta propiedad. Para estimar esta
variabilidad se hace referencia en primera instan8aismic Provisions for Structural

Steel BuildinggAISC 1992). En esta norma, para efectos de evaluar el momento de
plastificacion real de un perfil de acero, se contempla el uso del R¢ctdenominado
“Relacion entre la resistencia a la plastificacion esperada y la resistencia a la
plastificacion minima especificada”, cuyos valores para los diversos tipos de miembros
estructurales de acero aparecen en la Tabla 6.5. Se puede deducir, por tanto, que es de
esperar que la tension de plastificacion real del acero sea significativamente mayor que
el valor nominal de calculo.

Tipo de miembro estructural R,

Perfiles y barras laminados en caliente

0 ASTM A36/A36M 15

0 ASTM A572/A572M Grado 42 | 1,3

O ASTM A992/A992M 1,1

0 Todos los otros grados 1.1
Tuberia cuadrada

[0 ASTM A500, A501, A618 y A847 1,3
Tuberia redonda

0 ASTM A53/A53M 1,4
Pletinas 1,1
Todos los otros productos 1,1

Tabla 6.5. Valores del factor, [Rara diferentes tipos de miembros estructurales
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Sin embargo, el uso de factBy del AISC no deja de ser una manera determinista de
establecer el maximo momento de plastificacion de las vigas que llegan a un nudo para
garantizar que en este se consiga que las vigas plastifiqguen antes que lo hagan las
columnas (principio de columna-fuerte — viga-débil). Un tratamiento probabilista de
esta propiedad se hace eBimulation-Based Reliability Assessment for Structural
Engineers(Marek et al. 1996), en donde se presentan histogramas para la tension de
plastificacion real de diferentes tipos de acero. Con base en la informacion alli
presentada se ha calculado que la tension de plastificacion para el acero ASTM A-36,
especificado para los edificios analizados, se puede expresar como una Vvariable
aleatoria normal con mediapa= 3,390E+08 Pa y COV = 9,705E-02 (ver Figura 6.6 y
variable fy en la Tabla 6.6). Noétese que dicha mediana corresponde a la tension de
plastificacion minima especificada para el acero ASTM AR6=(2,480E+08 Pa)
multiplicada por un factor promedi®, de 1,37, concordante con el valor maximo
consgnado en la Tabla 6.5. En la mayoria de los edificios de acero construidos en la
segunda mitad del siglo XX se empled este tipo de acero, que ahora esta siendo
reemplazado por el tipo ASTM A-572 (Bjorhovde 2004).

Comparacion entre el histograma para fy y la funciéon normal ajustada

0,016
0,014 +
0,012 + Lt

0,01 + I\

0,008 T / \
/ \
0,006 + / \

0,004 -

o b
Omlrﬂ""""“ | | L “ll"lll\l‘urrn.........._...__..

248,30 273,22 298,14 323,06 347,98 372,90 397,82 422,75 447,67 472,59 497,51

N

\ B Steel A36 (N/mm2) m— 1=339,0 ... 0/u = 0,09705 |

Figura 6.6. Histograma y curva ajustada para la tension de plastificacion del acero A36
6.5.1.3 Cargas verticales

Para el analisis estructural de los edificios de acero se han adoptado las combinaciones
de carga desarrolladas por el Subcomité A-58 de Factores de Carga del American
National Standards Institute (ANSI). Estas combinaciones estan basadas en la
suposicion de que en un momento dado solo un tipo de carga alcanzara su valor maximo
esperado en 50 afilos mientras que las demas permanecerdan en un valor medio
(Bermudez 2005). El coeficiente de la carga permanente en tales combinaciones, para
las etapas posteriores a la de construccion, alterna entre 0,9 y 1,2. Estadisticamente se
puede expresar como una variable aleatoria normal con madmand,05 y COV =
4,696E02 (ver variablecoefd en la Tabla 6.6) [6]. De acuerdo con Faber y Sorensen
(2002) las cargas permanentes corrientemente se modelan con una distribucion normal
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puesto que pueden considerarse como obtenidas a partir de muchas diferentes
contribuciones. El coeficiente de variacion es normalmente de 5% a 10%. Por su parte,
el coeficiente de carga de ocupacion en las combinaciones ANSI alterna entre 0,5,
presente en las combinaciones en las que el viento, la nieve o el sismo son las cargas
dominantes, y 1,6, presente en las combinaciones en las que la carga de ocupacion es la
dominante, es decir, que alcanza su maximo valor esperado en 50 afios. Desde este
punto de vista, y dado que en el estudio desarrollado se analiza el comportamiento de la
estructura cuando actia un sismo, el factor a escoger seria el primero (0,5). Sin
embargo para darle un tratamiento estadistico a esta carga se ajusta una curva al
histograma proporcionado por Marek (Marek et al. 1996) perteneciente a la carga de
ocupacioén de larga aplicacion y que tiene un pico en 0,625 y otro en 0,0. Normalmente
esta variable se modela mediante una distribucion de extremo (Faber y Sorensen 2002).
La funcion matematica que ha permitido el mejor ajuste es la logistica con los
parametros indicados en la Figura 6.7 (ver variable eod#l Tabla 6.6).

Comparacion entre el histograma para la carga viva de larga aplicacion y la funcion logistica
ajustada

25

20 +

15 +

10 +

0
0,00 004 008 012 016 020 024 027 031 035 039 043 047 051 055 059 063 067 071 075 078 082 086 09 094 098

‘ [ | ong Lasting (0..0.625..1) === a=6,250E-01,,, o/p =0,03356 ‘

Figura 6.7. Histograma y curva de ajuste para la carga de ocupacion

item | Variable | Distribucion 1 o olu Parametros
1|fy Normal 3,390E+08 | 3,290E+07 | 9,705E-02 | No aplica
2| me Normal 2,000E+11 | 4,000E+09 | 2,000E-02 | No aplica
3| coefd Normal 1,050E+00 | 4,931E-02 | 4,696E-02 | No aplica
4 | coefl Logistica 6,250E-01 | 2,097E-02 | 3,355E-02 |a=0,625; b=0,01156

Tabla 6.6. Variacion estocastica de las propiedades mecanicas del acero y de las cargas
verticales actuantes en los edificios

194




6.6 Porticos estudiados

Para efectos de realizar la investigacion propuesta se han escogido seis porticos
representativos de los principales tipos de estructuras de acero, indicados en la Tabla 6.7
junto con las alturas y el numero de pisos seleccionados para este estudio. Estos
edificios fueron analizados en el capitulo 4 con el método de andlisis estatico no lineal y

en el capitulo 5 con el método de analisis dinamico no lineal. En este capitulo se

analizardn dindmicamente estos edificios teniendo en cuenta la naturaleza aleatoria se
las cargas y de las propiedades mecanicas de los materiales constitutivos.

Los edificios estudiados se caracterizan por haber sido proyectados en conformidad con
las NSR-98 en igualdad de condiciones de célculo, como son: peligrosidad sismica alta,
con PGA=0,25¢; tipo de suelo S3, con factor de suelo S=1,5; factor de importancia
I=1,1; carga permanente de 4,2 kN/gncarga de ocupacién de 2.0 kN/mEn el
dimensionamiento de las columnas se tuvo en cuenta el criterio de FEMA 356 (FEMA
2000) segun el cual para que una columna pueda ser considerada de comportamiento
controlado por deformacion y no por fuerza, y por lo tanto se pueda esperar un
comportamiento ductil, como el indicado en la Figura 6.8, la relacion entre la fuerza
axial de compresion requerida y la resistencia de disefio no debe ser superior a 0,5. Otro
factor que tiene mucha incidencia en el dimensionamiento de las columnas de los
porticos resistentes a momento es el requisito de las NSR-98 relativo a la deformacion
lateral, descrito en la seccion 6.2.7.

Con el propésito de evaluar la probabilidad de excedencia de los valores de resistencia
se han registrado en cada simulacion estocastica los valores maximos de la fuerza axial,
la fuerza cortante y el momento flector presentes en los extremos de los miembros
criticos, aquellos que estan mas propensos a entrar en el campo plastico. En el caso de
los pérticos resistentes a momento, estos miembros criticos son los del primer piso y los
de los pisos en donde se presenta cambio de seccion de columnas. En el caso de los
porticos arriostrados se afiaden a los anteriores las riostras. En las Figuras 6.9 a 6.14 se
han indicado los miembros criticos con lineas discontinuas.

Altura
Simbolo Descripcion Rango Seleccionada
Designacion| PisosPisos| Metros
SS 11|\|;| Porticos de Acero Resistentes I\/? aéé 23 3 ;g
a Momento edia -
S1H Alta 8+ 13 41
S2L L Baja 1-3 3 12
Porticos de Acero .
S2M Arriostrados Media 4-7 7 23
S2H Alta 8+ 13 41

Tabla 6.7. Principales tipos de estructuras de acero y valores escogidos en este estudio
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Figura 6.8. Esquema de relacion momento-curvatura de una rétula
Notas: (1) Parametro de entrada para el programa RUAUMOKO

6.6.1 Pdrtico arriostrado de baja altura

Se ha escogido para la primera parte de esta investigacion el pértico arriostrado del
edificio prototipo descrito en la seccién 3.5, que se presenta en la Figura 6.9 con la
especificacion de todos los miembros y secciones estructurales. Los miembros criticos
en este caso son las vigas y columnas del primer piso y todas las riostras. Puede llamar
la atencion en la Figura 6.9 que en las riostras aparece doble numeracion de miembro y
tipo de seccion. En realidad es en cada caso un elemento Unico; la doble numeracion es
un artificio de la modelacion por la razén que se pasa a explicar. Como bien se sabe en
un movimiento sismico el edificio es sacudido en ambas direcciones, y por tanto cada
riostra se ve sometida alternativamente a tensiones de compresion y de traccion. La
capacidad de las riostras a cada una de estas solicitaciones es diferente, asi como su
diagrama tensién deformacion. Por ello, cada riostra se modela como dos miembros
coaxiales, uno que solo soporta traccion y otro que solo soporta compresion y cada uno
con su correspondiente diagrama tension deformacion. Los valores que se usaron para
la modelacion del comportamiento plastico de los miembros de este portico arriostrado
se muestran en la Tabla 6.8, cuyos términos se relacionan con los elementos de la
Figura 6.8, que presenta los parametros que us&EMIA 356 (FEMA 2000) y sus
equivalencias para introducirlas en el programa de analisis no lineal RUAUMOKO
(Carr 2002). EI peso de cada portico transversal, mas las viguetas de entrepiso y de
cubierta, junto con la pletinas de conexién, es de 232 kN, lo que equivale a un peso de
551 N/nf o, en términos de peso por unidad de volumen, a 144 N/m
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Convencién: Miembro N°-Tipo seccién

-3 866
32-6 Vigas 10x 1
— 2.58
16-7
275 30-2 315 |
Vigas 12 x 35
157 3.12
225 25-2 265 |
Vigas 12 x 35
14-7 3.12
17-5 20-2 21-5
—~ Vigas 12 x35 N
137 3.12
- 1
| 1.46 4.8 146 |
I l l
Figura 6.9. Poartico arriostrado de baja altura
Perfily eje | Solicitacion a b c= DUCT1! | bucT2' | bucT3?!
de flexion principal RDUCT?
W 12x53, XX | Compresion 0,50 8,00 0,20 1,50 7,58 9,00
W 12x53, YY Flexion 1,48 2,25 0,20 2,48 2,604 3,25
W 12x35, XX Flexion 9,00 11,00 0,60 10,00 10,20 12,00
ST 8x4x1/4 Compresion 0,5 3,64 0,23 1,50 3,07 4,64
ST 8x4x1/4 Traccién 11,00 14,00 0,8 12,00 13,20 15,0

Tabla 6.8. Comportamiento plastico pértico arriostrado de baja altura
Notas: (1) Parametro de entrada para el programa RUAUMOKO

6.6.2. Pdrtico resistente a momentos de baja altura

Se estudia un edifico que es similar al del caso anterior en su geometria, cargas
verticales, peligrosidad sismica y materiales pero difiere en su configuracion estructural
en el hecho de que no tiene riostras sino que resiste enteramente la carga sismica a
través de la accion conjunta entre columnas y vigas conectadas monoliticamente. Sus
dimensiones y perfiles estructurales se aprecian en la Figura 6.10. Los miembros
criticos (linea discontinua) son las vigas y columnas del primer piso. El peso de cada
portico transversal, mas las viguetas de entrepiso y de cubierta, junto con la pletinas de
conexion, es de 244 kN, lo que equivale a un peso de 581d\/em términos de peso

por unidad de volumen, a 152 NimLos valores que se usaron para la modelacion del
comportamiento plastico de los miembros de este poértico no arriostrado se muestran en
la Tabla 6.9, cuyos términos se relacionan con los elementos de la Figura 6.8, que
presenta los parametros que us&EMA 356(FEMA 2000) y sus equivalencias para
introducirlas en el programa de analisis no lineal RUAUMOKO (Carr 2002).
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Perfil Solicitacién | a b c= DucT1! | bucT2! | bucT3?
principal RDUCT?
W 12x87 Flexion 4.89 7.54 0,20 5,89 6,19 8,54
W 14x38 Flexion 9,00 11,00 0,60 10,00 10,20 12,do

Tabla 6.9. Comportamiento plastico pértico resistente a momentos de baja altura
Notas: (1) Parametro de entrada para el programa RUAUMOKO

Convencién: Miembro N°-Tipo seccién

34-3 7777737737777777,,3,6;6,, 1
32-6 383 0  Vigas10x17
e T 6.7 2.58
4-7 8-1 12-1
27-5 28-2 29-2 30-2 315 |
Vigas 14 x 38
3-7 7-1 111 15.7 3.12
225 23-2 24-2 25-2 26-5 |
Vigas 14 x 38
2-7 6-1 10-1 14-7 3.12
17-5 18-2 19-2 20-2 21-5
T T T T T T T T T T T T T T T T T Y T T Vigas 14x38 T
1-7 5-1 9-1 13-7 3.12
COL W 12 x 87
N\
- m — 1
| 1.46 | 4.8 | 4.8 | 4.8 | 1.46 |

Figura 6.10. Portico resistente a momentos de baja altura

6.6.3. Portico arriostrado de altura media

Con d proposito de evaluar el efecto del cambio en la altura se describe en este apartado
el edificio arriostrado de siete pisos que en planta es igual a los estudiados en los
apartados anteriores. Sus dimensiones y perfiles estructurales se aprecian en la Figura
6.11. Los miembros que se han encontrado criticos son las vigas y columnas del primer
piso, las del piso 4 y las riostras de todos los pisos. El piso cuarto resulta en este caso
critico por ser aquel en el se presenta un cambio de seccion estructural de las columnas.
Esta situacion también conlleva la introduccion de platinas de empalme entre las
diferentes secciones de las columnas, las cuales pueden verse sometidas a fuerzas de
traccion en un sismo, por lo que también se registraran las fuerzas maximas de traccion
en algunas de ellas.

El peso de cada portico transversal, mas las viguetas de entrepiso y de cubierta, junto
con la pletinas de conexién, es de 518 kN, lo que equivale a un peso de 523, fm
términos de peso por unidad de volumen a 166°N/hos valores que se usaron para la
moddacion del comportamiento plastico de los miembros de este poértico se muestran
en la Tabla 6.10, cuyos términos se relacionan con los elementos de la Figura 6.8, que
presenta los parametros que us&EMA 356(FEMA 2000) y sus equivalencias para
introducirlas en el programa de analisis no lineal RUAUMOKO (Carr 2002).
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Convencién:

Numero de miembro-Tipo de seccidén

W10x17
o wiox17

m= 15000 Kg : — - 63-8
- 7 626
T s Sy, TP
> 28-2
Piso 7 7-2 14-4 — 21-4 3,92
= 69000 kg /// S W12 x35
5 \\8511;895; _:m@y/ o o
\\*2 —
Piso 6 6-2 13-4 //><\\ 20-4 27-2 3,12
= 68000 K /// S W12 x35
49-7 50-5 \§&<J‘8751»5 %A\’_jgg'/ 525 537 |
g W
Piso 5 5-2 12-4 >2 ~ 194 26-2 3,12
— ~
e ~
 m=-69000Kg | e RO wizxss |
447 | 455 ol 82z, a6 _119/>m 475 o oag7 |
= < B e s <.
Piso 4 4-2 | ~11-4 - 18-4|~ 2 25-2 312
- - B Sy - i ’
= m = 69000 Kg N 59’@* *¢>‘5>1\6\\ 2 W12 x35 g il
R _ 2q. R AQ _~ N R
7 1o \\@'7&131 56%‘2?)9/&/ e ©7 3,12
Piso 3 3-1 10-3 /> ~_ 17-3 24-1
— ~
m = 69000 Kg — S W12 x35 i
34-7 35-5 \\723‘73136-5 o 140 ~ 37-5 38-7
X 2
piso 2 v 312
21 T~ 163
— ~
m = 69000 Kg /// S W12 x35
,,,,,,,,,,,,, ey W2 4
297 | 30-5 o | g 315 0 | 325 ol 337
' o D gy 607 o ° 31
Piso 1 1l L R L EZE! ’
- - //M"—'\% 8*4,,,\\ ° -
= = //g\%* I~ =2 2
1 1.46 | 4.8 \ 4.8 | 4.8 | 1.46 }
Figura 6.11. Poartico arriostrado de altura media (siete pisos)
Perfil y eje de | Solicitacién | a b c= DUCT1! | buCcT2! | DUCT3
flexion principal RDUCT* !
W 12x136, XX Compresién 0,50 8,00 0,20 1,50 7,58 9,00
W 12x136, YY | Flexion | 1,65| 2,55 | 0,20 2,65 3,18 3,55
W 12x65 XX Flexiéon 1,00 1,50 0,20 2,00 2,40 2,5(
W 12x 65 YY Flexién 1,00 1,50 0,20 2,00 2,40 2,5(
W 12x35, XX Flexién 9,00 11,0 0,60 10,00 10,2( 12,00
ST 8x4x3/8 Compresion 0,5 6,20 0,36 1,50 1,80 7,20
ST 8x4x3/8 Traccion 11,0 14,0 0,8 12,00 14,40 15,0
ST 8x4x5/16 Compresion 0,5 5,18 0,31 1,5( 1,80 6,18
ST 8x4x5/16 Traccion 11,0 14,0 0,8 12,0( 14,40 150

Tabla 6.10. Comportamiento plastico pértico arriostrado de altura media
Notas: (1) Parametro de entrada para el programa RUAUMOKO
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6.6.4. Portico resistente a momentos de altura media

Se describe en este apartado el edificio resistente a momentos de siete pisos de altura,
con la misma distribucion en planta y condiciones de calculo que los anteriores. Sus
dimensiones y perfiles estructurales se aprecian en la Figura 6.12, en la que se sefialan
con linea discontinua los miembros criticos, en este caso, las vigas y columnas del
primer piso y las del piso 4, por presentarse en este un cambio de seccidn estructural en
las vigas y columnas. Esta situacion también conlleva la introduccion de pletinas de
empalme entre las diferentes secciones de las columnas, las cuales pueden verse
sometidas a fuerzas de traccidon en un sismo, por lo que también se registraran las
fuerzas maximas de traccion en algunas de ellas.

Convencion:
NUmero de miembro-Tipo de seccidn

=5.55% o wiox1iz T
m = 15000 Kg  Slper>®R 62-6 63-8
e T T T 61-6
59-8 60-6
28-2
Piso 7 7-2 14-4 21-4 3,92
m = 69000 Kg W 18 X 50
54-10 55-9 56-9 57-9 58-10
Piso 6 6-2 13-4 20-4 37-2 3,12
m = 69000 Kg W18 x50
49-10 50-9 51-9 52-9 53-10
Piso 5 5-2 12-4 19-4 26-2 3,12
m = 69000 Kg W18 x50
44-10 45-9 46-9 47-9 48-10
o~ o~ ~ ~
wn wn wn wn
— — — —
. x x x x
Piso 4 42 | q o [11-4 18-4| o o252 3,12
2 2 = 2
m = 69000 Kg W18 x 97
39-7 40-5 41-5 42-5 43-7
3,12
Piso 3 31 10-3 173 241
m = 69000 Kg W 18 x 97
34-7 35-5 36-5 37-5 38-7
. 3,12
Piso 2 2-1 9-3 16-3 23-1 ’
m = 69000 Kg W18 x97
29-7 30-5 31-5 32-5 33-7
o o o o
b a Q « 312
i < x x x
Piso 1 1119 & ls-3 153 | & ~ 1221 !
2 2 2 2
| 1.46 4.8 | 4.8 | 4.8 | 1.46

|
I i 0 I I I

Figura 6.12. Portico resistente a momentos de altura media

El peso de cada portico transversal, mas las viguetas de entrepiso y de cubierta, junto
con la pletinas de conexion, es de 723 kN, lo que equivale a un peso de 736, fm
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términos de peso por unidad de volumen, a 232°NIms valores que se usaron para la
moddacion del comportamiento plastico de los miembros de este pdrtico no arriostrado
se muestran en la Tabla 6.11, cuyos términos se relacionan con los elementos de la
Figura 6.8, que presenta los parametros que us&EMIA 356 (FEMA 2000) y sus
equivalencias para introducirlas en el programa de analisis no lineal RUAUMOKO
(Carr 2002).

Perfil y eje de | Solicitacién | a b c= DUCT1' | DUCT2' | DUCT3!
flexion principal RDUCT!

W 12x230, XX Flexién 1,65/ 2,55 0,20 2,65 3,18 3,55
W 12x230, YY Flexién 1,65/ 2,55 0,20 2,65 3,18 3,55
W 12x152, XX Flexién 1,65/ 2,55 0,20 2,65 3,18 3,55
W 12x152, YY Flexién 1,65/ 2,55 0,20 2,65 3,18 3,55
W 18x97, XX Flexién 9,00 11,0 0,60 10,00 10,20 12,00
W 18x50, XX Flexién 9,00 11,0 0,60 10,00 10,20 12,00

Tabla 6.11. Comportamiento plastico pértico resistente a momentos de altura media
Notas: (1) Parametro de entrada para el programa RUAUMOKO

6.6.5. Portico alto arriostrado

Sedescribe en este apartado un edificio arriostrado de trece pisos que en planta es igual
a los estudiados en los apartados anteriores y conserva los mismos valores para las
cargas verticales, la peligrosidad sismica y los materiales. Sus dimensiones y perfiles
estructurales se aprecian en la Figura 6.13. Los miembros criticos, en linea discontinua,
son las vigas y columnas de los pisos 1, 4, 7 y 10 y todas las riostras. También se
registraran las fuerzas de traccion en algunas columnas de estos pisos para estimar la
probabilidad de falla de las pletinas de empalme.

El peso de cada portico transversal, mas las viguetas de entrepiso y de cubierta, junto
con la pletinas de conexion, es de 1148 kN, lo que equivale a un peso de 626, N/m

en términos de peso por unidad de volumen a 200°Nims valores que se usaron para

la modelacion del comportamiento plastico de los miembros de este portico no
arriostrado se muestran en la Tabla 6.12, cuyos términos se relacionan con los
elementos de la Figura 6.8, que presenta los parametros queFREAI356(FEMA

2000) y sus equivalencias para introducirlas en el programa de analisis no lineal
RUAUMOKO (Carr 2002).
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Convencion:
Numero de miembro-Tipo de seccidn

_ 0,
m = 15000 kg Slope = 5.55% W10x17 (11712
11510 x> 116-10
’1?12/ 114-10 16%7 66:\9& -
"oy, O~
Piso 13 134 268 < 398 >4
m = 69000 kg 7 > W 12 x35
10811 109-9 T 11099 o 1119 112-11
15\7‘%&5@'/
Piso 12 12-4 25-8 P U< 388 514
m = 69000 kg 7 ~o W 12 x 35
103-11 104-9 iy, 1059 7 1069 107-11
S Q,Af)y
Piso 11 114 us WX 378 504
~ ~
m = 69000 kg — S W 12 x 35
98-11 ‘7 999 ‘15;\7 ~ 1009 B | T 019 ****‘ 102-11
3 3 . 3 9
. < 3 SN N2 o
Piso 10 10-4 }g g } 23-8 /:\%?f\’@@\ 36-8} g g }49—4
m = 69000 kg g s | T W12 x35 |
X 2 X ) X 97-11
9311 99 22, 95 2‘0 20> 969
Piso 9 L 483
9-3 P - \\\
m = 69000 kg — ~ W 12 x 35
88-11 89-9 75 09 o 919 92-11
0‘17"\\\&&”‘/’0/}/
Piso 8 83 217 /I§X\\ 34-7 47-3
m =69000 kg = \\2 W 12 x 35
fffffffffffff S S — e
83-11 }m 84-9 2‘14@1\ 8590_' > e 86-9 ol 87-11
Piso7 733 Rl P 1373 % 463
IS0 ‘(g §\20_7 /Mﬂ% 5 ‘g ﬁ‘
m =69000 kg Pt e~ W12 x35 =
78-11 79-9 Loy, 809 o0 81-9 82-11
. 6:"74??\@”‘/6'/
Piso 6 6-2 196 T 326 452
—
m = 69000 kg - T~ W 12 x 35
© X
73-11 749 \fj@\m 59 769 77-11
. “7\9\&\ {57'}&/
Piso 5 52 186 J£><\ 31-6 44-2
m = 69000 kg - S W 12 x35
- ) T X T g 721
68-11 E 69-9 o “@k o 70 ;* e E 719 ol 72-11
Piso 4 42| % X176 X 30-6| % %432
E S| o Ve, IS z|
m =69000 kg & s | W12 x 35
63-11 64-9 Do 659 - 66-9 67-11
) 13.12}‘]\ ’L’)—';‘
Piso 3 31 165 295 421
— ~
m =69000 kg o S W 12 x35
58-11 59-9 25y, 609 'Qy/x“/ 61-9 62-11
35 20>
Piso 2 21 155 T ~ 285 411
m =69000 kg - S W12 x 35
5311 _ 549 e 559 w7 569 57-11
8 R [y, et R 2l
~ o 2 AP ]
. B a5 EET 75 R 5|
ol g S o e E I
G X 67>
}146} 4.8 4.8 | 4.8 | 146}
Figura 6.13. Portico alto arriostrado (trece pisos)

202

3,92

3,12

3,12

3,12

3,12

3,12

3,12

3,12




Perfil y eje de | Solicitacién a b c= DUCT1' | bucT2' | bucTd?
flexion principal RDUCT!

W 12x279, XX Flexiéon 1,65/ 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 12x279, YY Flexion 1,65 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 12x210 XX Flexion 1,65/ 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 12x210, YY Flexiéon 1,65/ 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 12x136, XX Compresion 0,50 8,00 0,20 1,50 7,58 9,00
W 12x136, YY Flexiéon 1,65| 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 12x65, XX Flexiéon 1,00( 1,50 0,20 2,00 2,40 2,50
W 12x65, YY Flexiéon 1,00( 1,50 0,20 2,00 2,10 2,50
W 12x35, XX Flexiéon 9,00f 11,0 0,60 10,00 10,2( 12,00
ST 8x6x1/4 Compresion 0,5 3,64 0,23 1,50 1,80 4,64
ST 8x6x1/4 Traccion 11,0 14,0 0,8 12,00 14,40 15,0
ST 8x4x1/2 Compresion 0,5 7,48 0,42 1,50 1,80 8,48
ST 8x4x1/2 Traccion 11,0 14,0 0,8 12,00 14,40 15,0
ST 8x4x3/8 Compresion 0,5 6,20 0,36 1,50 1,80 7,20
ST 8x4x3/8 Traccion 11,0 14,0 0,8 12,00 14,40 15,0
ST 8x4x5/16 Compresion 0,5 5,18 0,31 1,50 1,80 6,18
ST 8x4x5/16 Traccion 11, 14,0 0,8 12,0( 14,40 15,0

Tabla 6.12. Comportamiento plastico pértico alto arriostrado
Notas: (1) Parametro de entrada para el programa RUAUMOKO

6.6.6. Portico alto resistente a momentos

Sedescribe aqui el edificio resistente a momentos de trece pisos de altura, con la misma
distribucion en planta y los mismos valores para las cargas verticales, la peligrosidad
sismica y los materiales. Sus dimensiones y perfiles estructurales se aprecian en la
Figura 6.14. En esta figura se muestran en linea discontinua los miembros que se han
encontrado criticos: las vigas y columnas de los pisos 1, 4, 7 y 10. También se
registraran las fuerzas de traccion en algunas columnas de estos pisos para estimar la
probabilidad de falla de las pletinas de empalme.

El peso de cada portico transversal, mas las viguetas de entrepiso y de cubierta, junto
con la pletinas de conexion, es de 1707 kN, lo que equivale a un peso de §36,N/m

en términos de peso por unidad de volumen a 297°Nims valores que se usaron para

la modelacion del comportamiento plastico de los miembros de este pértico no
arriostrado se muestran en la Tabla 6.13, cuyos términos se relacionan con los
elementos de la Figura 6.8, que presenta los parametros queFREAI356(FEMA

2000) y sus equivalencias para introducirlas en el programa de analisis no lineal
RUAUMOKO (Carr 2002).
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Convencion:
Numero de miembro-Tipo de seccidn

_ [
m = 15000 kg Slope = 5.55% W 1?5-)(1317 (11712
513 11413 11513
Piso 13 134 268 398 o4
m = 69000 kg W18x50
10811 109-12 110-12 111-12 11211
Piso 12 124 258 38-8 514
m = 69000 kg W18x50
103-11 104-12 105-12 106-12 107-11
Piso 11 114 248 37-8 50-4
m = 69000 kg W18x50
9811 ‘g 9912 5| 10012 o 10?1*2***{:‘ 102-11
Piso 10 10—4}«5 §}23—8 36-8} 3 5149-4
2 S
m = 69000 kg % wisxer %)
93-11 94-11 95-11 96-11 97-11
Piso 9 93 227 35.7 483
m = 69000 kg W18x97
8811 89-11 90-11 9111 911
Piso 8 83 )1y 34-7 47-3
| mM=65000kg | ] wasxdy |
83-11 }% 84-11 2| 85-11 I\ o 86-11 o 87-11
Piso 7 73/& & 207 33-7} 3 2 }46—3
£ m=69000kg >| 2 wisx130 =
78-11 79-10 80-10 81-10 82-11
Piso 6 6-2 19-6 32-6 45-2
m = 69000 kg W18x130
7311 74-10 75-10 76-10 7711
Piso 5 5-2 186 31-6 442
m = 69000 kg W18x130
6811 | 69-10 N T 7010 7710 17211
|8 8| =] 8|
Piso 4 42| % X176 306 % R (432
' 1m=69000 kg z| \F Wisx143 3|
63-11 649 659 669 67-11
Piso 3 31 16-5 29-5 421
m = 69000 kg W18x143
58-11 59.9 60-9 619 62-11
Piso 2 2-1 155 285 41-1
_ m=69000kg | 7 wisx14s |
53-11‘ o 54-9 o } 55-9 } © 569 2 57-11
Pisol  11/& 3 145 2775 & % |40
= z | ' =
[ 1 46} 4.8 | 4.8 | 4.8 1.46

Figura 6.14. Portico alto resistente a momentos
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Perfil y eje de | Solicitacién | a b c= DUCT1' | bucT2' | DUCT3!
flexion principal RDUCT!

W 12x336, XX Flexién 1,65/ 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 12x336, YY Flexién 1,65 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 12x305, XX Flexién 1,65 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 12x305, YY Flexién 1,65/ 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 12x230, XX Flexién 1,65/ 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 12x230, YY Flexién 1,65| 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 12x152, XX Flexién 1,65| 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 12x152, YY Flexién 1,65| 2,55 0,20 2,65 2,78 3,55
W 18x143, XX Flexién 9,00 11,0 0,60 10,00 10,20 12,00
W 18x130, XX Flexién 9,00 11,0 0,60 10,00 10,20 12,00
W 18x97, XX Flexién 9,00 11,0 0,60 10,00 10,2( 12,00
W 18x50, XX Flexién 9,00 11,0 0,60 10,00 10,2( 12,00

Tabla 6.13. Comportamiento plastico pértico alto resistente a momentos
Notas: (1) Parametro de entrada para el programa RUAUMOKO

6.6.7. Resistencia nominal

Enlas Tablas 6.14 y 6.15 se muestran los valores de resistencia nominal que tienen los
miembros estructurales especificados para los sistemas estructurales estudiados. De ser
superados estos valores se presentaran los estados limite alistados en la seccion 6.2. El
desplome maximo aceptable fue calculado limitando la deformacién lateral aceptable a
0,9%, para tener en cuenta la participacion que puedan tener en el desplome total las
deformaciones en la direccion perpendicular al pértico plano que se analizara (ver

Ecuacion 6.12). Lo mismo vale para el estado limite de pandeo por tensiones

combinadas de flexién y axial, cuyo limite se fijo en 0,9 (Ecuacion 6.11).
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Edificio: Arriostrado 3p | No arriostrado 3p Arriostrado 7p No arriostrado 7p
Pisos: 1-3 1-3 1-3 4-6 1-3 4-6
. _ o Columna (W): 12x53 12x87 12x136 | 12x65 | 12x230 | 12x152
Estado limite Indicador de resistencia -
Viga (W): 12x35 14x38 12x35 | 12x35 | 18x97 | 18x50
Riostra (ST): 8x4x1/4 N.A. 8x4x3/8 | 8x4x5116 | N.A. N.A.
Unidad
3 Distancia entre pernos mm 380 390 420 480
Roturg por traccion Didmetro de los pernos mm 25 38 25 38
anclajes
Condicion limite: Mease < kN.m 178,9 362,3 198,2 4459
Plastificacion por Condicién limite: TCOLE kN 2236 3687 5753 2754 9761 6444
traccion Condicion limite: Trir< kN 804,9 N. A 1164,9 989 N. A. N. A
Compresion por Condicién limite: Crrr< kN 284,3 N. A, 3427 | 2982 N. A. N. A,
pandeo flector
Plastificacion por Médulo seccién Z m3 8,39E-04 1,01E-03 8,39E-04 | 8,39E-04 | 3,46E-03 | 1,66E-03
flexion Condicion limite: Mvig < kN.m 187,3 2252 187,3 187,3 772,7 396,9
Altura de la viga mm 318 358 318 318 472 457
Plastificacion por corte | Espesor del alma mm 7,62 7,87 7,62 7,62 13,6 9,02
Condicion limite: Vvie < kN 3244 378 324 324 860 553
Resist. a la compresion @cPn kN 1866 2848 5006 2381 7810 5095
Pandeo por tensiones | Regist. a [a flexion goMa kN.m 285,3 483 784 355 1414 890
combinadas de flexién : —
y axial Resist. a la flexion @oMny kN.m 106,6 221 359 162 648 407
Condicion limite suma tensiones 0,9 0,9 0,9 0,9 0,9 0,9
Altura de piso H 3,12 3,12 3,12 3,12 3,12 3,12
Deformacién lateral Condicion limite: A < 0,02808 0,02808 0,02808 | 0,02808 | 0,02808 | 0,02808

Tabla 6.14. Resistencia nominal segun tipo de solicitud en edificios de 3 y 7 pisos

206




Edificio: Arriostrado 13p No arriostrado 13 p
Pisos: 1-3 4-6 79 10-13 1-3 4-6 7-9 10-13
- . . . Columna (W): | 12x279 | 12x210 | 12x136 12x65 12x336 | 12x305 | 12x230 | 12x152
Estado limite Indicador de resistencia -
Viga (W): 12x35 12x35 12x35 12x35 18x143 | 18x130 18x97 18x50
Riostra (ST): | 8x6x1/4 | 8x4x1/2 | 8x4x3/8 | 8x4x5/16 | N.A. N. A. N. A. N. A.
Unidad
Distancia entre pernos mm 480 530
Rotura por traccion Didmetro de los pernos mm
anclajes P 25 38
Condicién limite: Msase < kN.m 226,5 492.4
Plastificacion por Condicion limite: TcoL< kN 11808 8910 5753 2754 14244 12918 9761 6444
traccion Condicion limite: Trir< kN 950,1 1499 4 1164,9 989 N. A. N. A. N. A. N. A.
Compresion por Condicién limite: Crrr< kN 5919 | 4050 | 3427 | 2982 | N.A N. A. N. A. N A.
pandeo flector
Plastificacion por Médulo seccién Z m3 8,39E-04 | 8,39E-04 | 8,39E-04 | 8,39E-04 | 5,28E-03 | 4,77E-03 | 3 46E-03 | 1,66E-03
flexion Condicion limite: Mvic < kN.m 187,3 187,3 187,3 187,3 1179,2 1065,6 72,7 396,9
Altura de la viga mm 318 318 318 318 495 489 472 457
Plastificacién por corte | Espesor del alma mm 7,62 7,62 7,62 7,62 18,5 17,0 13,6 9,02
Condicion limite: Vvic < kN 324 324 324 324 1231 1116 860 553
Resist. a la compresién @cPn kN 10370 7788 5006 2381 11440 10320 7810 5095
Pandeo por tensiones | Resist. a [a flexion oMnx kN.m 1761 1274 784 355 2208 1967 1414 890
combinadas de flexion . —
y axial Resist. a la flexion @sMny kN.m 806 582 359 162 1003 894 648 407
Limite suma tensiones 0,9 0,9 0,9 0,9 0,9 0,9 0,9 0,9
Altura de piso H m 3,12 3,12 3,12 3,12 3,12 3,12 3,12 3,12
Deformacion lateral Condicion limite: A < m 0,02808 | 0,02808 | 0,02808 | 0,02808 | 0,02808 | 0,02808 | 0,02808 | 0,02808

Tabla 6.15. Resistencia nominal segun tipo de solicitud en edificios de 13 pisos
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6.7 Probabilidad de excedencia de los estados limite

Para evaluar la probabilidad de excedencia de los estados limite alistados en el numeral
6.2 ® ha procedido a hacer una simulacion de Monte Carlo utilizando la plataforma
STAC. Mediante esta, se hace un sorteo estadistico de todas las variables de entrada
involucradas, como son las relativas a la modelacion simica (Tabla 6.1), las propiedades
mecanicas del acero (Tabla 6.6), las cargas verticales actuantes (Tabla 6.6), el momento
de inercia y el area transversal de los miembros estructurales (véase a manera de
ejemplo las Tablas 6.3 y 6.4 que corresponden a los pérticos bajos) y, con todas ellas, se
modifican los archivos de entrada de los programas Yehwen-Promenvir-ch2, que
generan los acelerogramas sintéticos, y RUAUMOKO (Carr 2002), con el cual se ha
realizado el analisis no lineal (en los Anexos 2 y 3 se incluyen dos ejemplos de archivos
de entrada de datos, Lanuldracell.txt y Lanuldacell.txt, correspondientes al portico
bajo arriostrado y no arriostrado respectivamente). Posteriormente se leen y registran
los resultados del archivo de salida de RUAUMOKO para el subsiguiente andlisis
estadistico.

6.7.1.Pértico arriostrado bajo

En la Tabla 6.16 se presentan los resultados obtenidos con la simulacién de Monte
Carlo en el portico arriostrado bajo, en la que se realizaron 10569 iteraciones. Se puede
observar que los momentos estadisticos de las variables de entrada, en los items 1 a 14,
corresponden a los preestablecidos en las Tablas 6.1, 6.3 y 6.6, lo cual indica que el
procedimiento empleado en la plataforma STAC para realizar el sorteo estadistico es
correcto y que las variables de entrada de la simulacion estocastica efectivamente tienen
las distribuciones de probabilidades deseadas. A continuacion aparece en la Tabla 6.16
la informacion referente a algunas variables de salida seleccionadas del total de 67
variables de salida definidas en la simulacién (la informacion de todas las variables se
muestra en la Tabla A4.1 del Anexo 4). La seleccion que se presenta aqui tiene como
objetivo mostrar el tipo de variables de salida que se definieron, las que se obtuvieron
en un postproceso Yy, sobretodo, las que tienen probabilidades de excedencia
significativas. En las columnas 3 a 5 de la Tabla 6.16 se muestran los momentos
estadisticos de todas las variables; en las columnas 6 y 7 se incluyen las ecuaciones que
corresponden a cada caso y su valor limite. Cuando el nimero de la ecuacion esta entre
paréntesis se indica que la accidn no es la unica que interviene en la ecuacion. En las
dos Ultimas columnas aparece la probabilidad de excedencia de los valores limite,
calculada como el nimero de veces en que se sobrepaso el limite dividido entre el
namero total de simulaciones exitosas (10455 en este caso). La columna 8 se calcula
con respecto a los valores nominales, es decir los que empleé el calculista en el proyecto
estructural y la columna 9 con respecto a los valores de resistencia aleatorios, es decir,
los generados en cada simulacion estocastica. Los items 15 a 18 de la Tabla 6.16
corresponden a los desplomes locales de piso de los niveles 1 y 2, maximos y minimos.
Los items 20, 21 y 29 a 32 muestran las acciones en los extremos de la columna 5, que
es uno de los miembros criticos indicados con linea discontinua en la Figura 6.9. Los
items 83 a 88 son resultado de un postproceso para evaluar la condicién de tensiones
combinadas (de acuerdo con la formula F.2-46 de las NSR-98, que corresponde a la
Ecuacion 6.11(a) de este capitulo) y el item 89 contiene la combinacion de los
desplomes sin importar su signo. En los renglones 90 a 93 se incluyen los valores limite
de desplomes correspondientes a los estados de dafio leve, moderado, severo y colapso.
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1 2 3 4 5 6 7 8 9
Item Variable Media () | Desviacion oly Ecua- Limite | Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
1 | 'acelmax’ 1,447E-01| 8,351E-02| 5,770E-01 0,25| 0,1029 | 0,1029
2 | 'epsilon’ -4,118E-03 | 2,839E-01| -6,894E+01 N.A. N.A. N.A.
3 | 'omegag' 1,145E+01 | 3,024E+00 | 2,640E-01 N.A. N.A. N.A.
4 |'nug' 1,442E-01| 6,142E-02 | 4,259E-01 N.A. N.A. N.A.
5]y 3,388E+08 | 3,284E+07 | 9,693E-02 N.A. N.A. N.A.
6| 'me' 2,001E+11| 3,984E+09 | 1,991E-02 N.A. N.A. N.A.
7]'at’ 1,006E-02 | 1,994E-04 | 1,982E-02 N.A. N.A. N.A.
8] 1,768E-04 | 3,532E-06 | 1,997E-02 N.A. N.A. N.A.
9|'a2' 6,645E-03 | 1,353E-04 | 2,036E-02 N.A. N.A. N.A.
10| 'i2' 1,186E-04 | 2,357E-06 | 1,987E-02 N.A. N.A. N.A.
11| 'coefd' 1,051E+00 | 4,971E-02| 4,730E-02 N.A. N.A. N.A.
12 | 'coefl’ 6,252E-01| 2,099E-02| 3,358E-02 N.A. N.A. N.A.
13| 'a4' 3,606E-03 | 7,230E-05| 2,005E-02 N.A. N.A. N.A.
14T 3,989E-05| 8,056E-07| 2,020E-02 N.A. N.A. N.A.
15 | 'desp_max_1' 1,392E-03 | 1,377E-03| 9,893E-01 6.12| 0,02808 | 0,0002| 0,0002
16 | 'desp_min_1"' -1,293E-03 | 1,205E-03 | -9,318E-01 6.12| -0,02808 | 0,0001| 0,0001
17 | 'desp_max_2' 1,888E-03 | 1,291E-03 | 6,840E-01 6.12| 0,02808 | 0,0000| 0,0000
18 | 'desp_min_2' -1,728E-03 | 1,233E-03| -7,137E-01 6.12| -0,02808 | 0,0000| 0,0000
20 | 'comp_max_5' -1,147E+06 | 2,788E+05| -2,430E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
21 | 'trac_max_5' -3,392E+05 | 2,317E+05| -6,830E-01 6.4 | 2236000| 0,0000| 0,0000
29 | 'mom_max_5-1' 1,548E+04 | 1,391E+04 | 8,985E-01| 6.2,(11)| 178900| 0,0000 | 0,0000
30 | 'mom_min_5-1' -1,880E+04 | 1,939E+04 | -1,031E+00| 6.2, (11)| -178900| 0,0023 | 0,0023
31| 'mom_max_5-2' 1,085E+04 | 1,134E+04 | 1,045E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
32 | 'mom_min_5-2' -5,210E+03 | 8,257E+03 | -1,585E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
45 | 'axial_min_41' -2,068E+05 | 9,242E+04 | -4,470E-01 6.5 -275900
46 | 'axial_min_42' -1,722E+05 | 9,031E+04 | -5,244E-01 6.5 -275900
49 | 'axial_min_45' -2,040E+05 | 9,404E+04 | -4,610E-01 6.5 -275900
50 | "axial_min_46' -1,695E+05 | 9,170E+04 | -5,412E-01 6.5 -275900
83 | F.2-46_5-1 6,802E-01 | 2,059E-01| 3,026E-01 6.11 0,9
84 | F.2-46_5-2 6,502E-01| 1,798E-01| 2,765E-01 6.11 0,9
85 | F.2-46_9-1 6,859E-01| 2,045E-01| 2,981E-01 6.11 0,9
86 | F.2-46_9-2 6,563E-01| 1,776E-01| 2,706E-01 6.11 0,9] 0,1025| 0,0150
89 | despl abs max 2,072E-03 | 1,639E-03 | 7,908E-01 6.12 0,0281| 0,0003 | 0,0003
90 | despl abs max 2,072E-03 | 1,639E-03 | 7,908E-01 D. leve 0,0025| 0,3598 | 0,3598
91 | despl abs max 2,072E-03| 1,639E-03| 7,908E-01| D.mod. 0,0286 | 0,0002 | 0,0002
92 | despl abs max 2,072E-03 | 1,639E-03 | 7,908E-01 D. sev. 0,1219| 0,0000 | 0,0000
93 | despl abs max 2,072E-03| 1,639E-03| 7,908E-01| Colapso 0,2053 | 0,0000| 0,0000

Notas: (1) Calculada con respecto a valores de resistencia nominales
(2) Calculada con respecto a valores de resistencia aleatorios

Tabla 6.16. Resultados de simulacion de Monte Carlo en pértico bajo arriostrado
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De la Tabla 6.16 son destacables los siguientes puntos:

El conjunto de acelerogramas sintéticos generados en este analisis estocastico
tiene una probabilidad de 0,1029 (item 1) de exceder la maxima aceleracion del
terreno establecida para Manizales (0,25 g). Esta caracteristica se prefijé para el
conjunto de acelerogramas generados con el fin de que pudiera ser equivalente a
la peligrosidad sismica definida por el espectro de respuesta elastico de las NSR-
98 para Manizales. No obstante, como se observa en la Figura 6.4, el espectro
de respuesta de la norma, valido para analisis estaticos y dinamicos en el modo
fundamental de vibracion, tiene una zona de aceleracion constante que se ha
forzado para que empiece en T=0. Esto resulta en que para periodos menores a
0,3 s el requerimiento de aceleracion de la norma sea mayor que el del conjunto
de acelerogramas sintéticos representado por el espectro medio mas 1,28 veces
la desviacion estandar de la muestra, cuya probabilidad de ser excedido es
aproximadamente del 10%. Dado que el periodo fundamental de vibracién de
este portico es de 0.25 s (Tabla 4.22), la accion sismica aplicada en este analisis
estocastico es inferior a la del proyecto.

La situacion mas critica se presenta para las riostras cuando son sometidas a
compresion (items 45, 46, 49 y 50). En este caso, la probabilidad de excedencia
con respecto a los valores de resistencia nominales es cercana a 0,30, y con
respecto a los valores de resistencia aleatorios alcanza la cifra de 0,0723. Por ser
esta ultima cifra menor de 0,10 se deduce que la seguridad estructural brindada
por los miembros estructurales proyectados de acuerdo con la norma es buena.
Sin embargo, el hecho de que en la practica se alcancen valores muy superiores
a los nominales, pone de manifiesto que las uniones de tales elementos
probablemente se veran sometidas a fuerzas para las cuales no estuvieron
proyectadas con lo cual es de esperar la falla de los elementos de sujecion
(tornillos o soldaduras) y, por ende, la falla del elemento.

Los estados limite representados por las ecuaciones (6.2), (6.4), (6.9), (6.10) y
(6.12) representan estados limite con muy baja probabilidad de excedencia (en la
mayoria de los casos menor a 0,0001).

Dadas las probabilidades de ocurrencia de los distintos estados de dafio se puede
afirmar que ante la ocurrencia de un sismo hay una probabilidad de 0,3598 de
gue se sobrepase el estado de dafo leve y de 0,0002 de que se sobrepase el
estado de dafio moderado. La probabilidad de que se alcance el estado de dafio
severo es menor de 0,0001. No obstante, tanto para este caso como para todos
los demas en que la probabilidad de falla es de, o cercana a, cero, debe tenerse
en cuenta que el margen de error de esta simulacién es de 0,0135. Este esta
calculado con base en el niumero de iteraciones que resultaron fallidas. De un
total de 10596 iteraciones realizadas, 141 de ellas resultaron fallidas. Se
observd que las iteraciones fallidas se debian a que el STAC no podia hacer
lectura de resultados del archivo de salida del RUAUMOKO. La razén es que,
por alguna razén, las casillas que contienen los diferentes guarismos en este
archivo no estaban ocupadas, o por lo menos, no por caracteres numeéricos. Esta
irregularidad en la presentacion del archivo de salida puede deberse a que el
portico colapsé antes de que se terminara de ejecutar el analisis estructural
dinamico para el sismo considerado y, por lo tanto, se alteré el archivo de
resultados. No obstante puede haber otras razones para que la iteracion resulte
fallida y, ante la incertidumbre, sencillamente se acota como margen de error.
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Estas simulaciones fallidas no se tomaron en cuenta en el calculo de
probabilidad de excedencia de los estados limite.

Estos resultados, que se pueden apreciar en la Figura 6.15, permiten afirmar que los
edificios de acero bajos, cuyo sistema resistente a las fuerzas sismicas esta constituido
por porticos arriostrados proyectados de acuerdo con las NSR-98, ofrecen la fiabilidad

estructural pretendida por dicho reglamento, es decir, ante la eventualidad de un

movimiento del terreno con probabilidad de excedencia de 10%, los dafios seran

menores y estaran concentrados principalmente en las riostras, siempre y cuando sus
conexiones hayan sido proyectadas teniendo en cuenta la sobrerresistencia a la
plastificacion que pueden llegar a tener los miembros estructurales. Por el contrario, si

tales conexiones fueron dimensionadas solo para las tensiones nominales, pueden
esperarse extensos dafios en las soldaduras y tornillos de conexion. Los resultados
indican que las desplomes relativos de piso seran bajos, con una me@dz2&e03y

que la probabilidad de que se alcancen los rangos de desplome que dafan los

cerramientos exteriores e interiores y otros elementos no estructurales sensibles al dafio
por desplome es de solo 0,03 %.

Probabilidad de excedencia en pérticos arriostrados bajos
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Figura 6.15. Probabilidades de excedencia en porticos arriostrados bajos

En los célculos realizados no se han incluido los coeficientes de carga que se estipulan
en el cbdigo, toda vez que se ha determinado la distribucion estadistica de las cargas
muerta, viva y de sismo. Los factores de resistencia en cambio no se han eliminado por
cuanto, si bien es cierto que se han incluido en los analisis algunas variables que
influyen en ella, tales como variabilidad de las propiedades mecanicas de las secciones
estructurales, el momento de inercia, el area de la seccion transversal y el punto de
plastificacion, otras, de gran importancia, no se han incluido, como son las posibles

excentricidades debidas al proceso de construccion, la discrepancia entre las
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condiciones de apoyo reales con respecto a las teoricas y los defectos de construccion,
en los cordones de soldadura, por ejemplo.

Se ha aplicado la misma metodologia a todos los pérticos bajo estudio. Para facilidad
de lectura se presentan en este informe los resultados resumidos en las Figuras 6.16 a
6.20 mientras que las tablas con la informacion referente a todas las variables envueltas
se encuentran en el Anexo 4.

6.7.2.Portico no arriostrado bajo

En la Figura 6.16 se puede observar que los edificios no arriostrados bajos, a pesar de
haber sido proyectados de conformidad con los requisitos de resistencia y deformacion
de las NSR-98 (AIS 1998), ante un evento sismico tienen una probabilidad de hasta el
40% de que se exceda la deformacion lateral permitida y por ende se cause dafio en los
elementos no estructurales sensibles al desplome. Otro resultado indeseable es que la
probabilidad de que se exceda la capacidad del sistema de sujecién a la cimentacion es
de casi el 60% (variables mom_min_5-1 y mom_min_9-1). Esta situacidon concuerda
con el hecho de que las columnas del primer piso (miembros 1, 5, 9 y 13) tienen alta
probabilidad de experimentar plastificacion en su base (extremo 1) bajo la accion de
tensiones combinadas de fuerza axial y momento flector (variable F.2-46_1-1 por
ejemplo). Confirma esta tendencia el que la probabilidad de que se alcance el estado de
dafio moderado sea del 24%. Como se explicé en el capitulo 4, el alcanzar dicho estado
de dafo implica el inicio de la plastificacion en todos los apoyos. Adicionalmente la
probabilidad de que plastifiguen los extremos de las vigas del primer piso (miembros
18, 19 y 20) supera el 40 %. Por otra parte, la probabilidad de que ocurran los estados
de dafo severo y de colapso es menor de 0.0001. De acuerdo con la Figura 6.4, dado
que el periodo fundamental de vibracion de este portico es de 0.64 s (Tabla 4.22), la
accion sismica aplicada en este andlisis estocastico es ligeramente superior a la del
proyecto, definida por el espectro de respuesta de las NSR-98, por lo cual las
conclusiones mencionadas no deben ser revisadas por este concepto.

En resumen, puede decirse que los edificios de acero bajos cuyo sistema resistente a las
fuerzas sismicas esta constituido por pérticos resistentes a momento, proyectados de
acuerdo con las NSR-98, no ofrecen la fiabilidad estructural pretendida por dicho
reglamento, es decir, ante la eventualidad de un movimiento del terreno, con una
probabilidad de 10% de superar la aceleracion maxima de proyecto, los dafios
estructurales seran numerosos y estaran localizados tanto en las conexiones a la
cimentacion, como en las vigas y en las columnas, principalmente del primer piso. Los
resultados indican que los desplomes relativos de piso seran altos y que con una
probabilidad superior al 40% se alcanzaran los rangos de desplome que pueden resultar
en dafo de los cerramientos exteriores e interiores y de otros elementos no estructurales
sensibles al dafio por desplome. Es de esperar que se alcancen los estados de dafio
estructural leve (probabilidad de 67%) y moderado (probabilidad de 24%) pero no el
severo ni el de colapso (probabilidad menor de 0,01%). EI margen de error de este
analisis es de 0,93%.
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Figura 6.16. Probabilidades de excedencia en porticos no arriostrados bajos

6.7.3.Portico arriostrado medio

En la Figura 6.17 se presentan los resultados del andlisis estocastico en porticos
arriostrados de altura media. La primera barra muestra que, como se pretendia, el
conjunto de sismos sintéticos generados (en numero de 10451) tienen una probabilidad
de 10% de superar la aceleracion maxima de proyecto (0,25 g). La probabilidad de que
los desplomes de piso superen el limite de seguridad es muy baja (3%), lo cual confirma
la bondad del sistema estructural en este aspecto. Se nota en cambio que la probabilidad
de que se supere la capacidad de las riostras es mayor del 80% cuando se trata de
solicitaciones por compresion (variables axial_min) si se calcula con respecto a los
valores de resistencia nominales. Aun cuando se calcula con respecto a los valores de
resistencia aleatorios, la probabilidad de excedencia de la capacidad a la compresién es
mayor a la pretendida por el cédigo (alrededor de 35%). En lo referente a las
solicitaciones por traccion (variables axial_max), la probabilidad de excedencia es de
alrededor al 40% cuando se calcula con respecto a los valores de resistencia nominales,
lo que confirma la necesidad de que las conexiones se proyecten de acuerdo con los
niveles de sobrerresistencia que se pueden alcanzar. Hay otros dos aspectos en que se
hace evidente la vulnerabilidad del sistema: las columnas centrales experimentaran
momentos en su base superiores a los de proyecto (mom_max_8-1 a mom_min_15-1) y
estas mismas columnas, tanto en el primer piso como en el cuarto, tienen una alta
probabilidad de que se presente la plastificacion por tensiones combinadas de fuerza
axial y momento flector (variables F.2-46_8-1 a —F.2-46_18-2). De conformidad con el
hecho de que las columnas exteriores no entran en el campo plastico, la probabilidad de
que se presente el estado de dafio moderado, que implica el inicio de la plastificacion de
todas las columnas de base es muy baja (0.0008). De acuerdo con la Figura 6.4, dado
que el periodo fundamental de vibracion de este portico es de 0.62 s (Tabla 4.22), la
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accion sismica aplicada en este analisis estocastico es ligeramente superior a la del
proyecto, definida por el espectro de respuesta de las NSR-98, por lo cual las
conclusiones mencionadas no deben ser revisadas por este concepto.

En resumen puede afirmarse que los edificios de acero de altura media, cuyo sistema
resistente a las fuerzas sismicas esta constituido por porticos arriostrados proyectados de
acuerdo con las NSR-98 (AIS 1998) y las pautas de plasticide&Mé 356 (FEMA

2000), ofrecen como conjunto la fiabilidad estructural pretendida por dicho reglamento,
es decir, ante la eventualidad de un movimiento del terreno, con una probabilidad de
10% de superar la aceleracion maxima de proyecto, solo se alcanzara el estado de dafio
leve. Los desplomes relativos de piso seran inferiores a los valores que pueden resultar
en dafo de los cerramientos exteriores e interiores y de otros elementos no estructurales
sensibles al dafio por desplome. No obstante lo anterior son de esperar dafios
estructurales localizados en las conexiones de la platina de base y de las riostras.
También podra ocurrir dafio en las riostras mismas, sobretodo por compresion y en
algunas columnas. Es de esperar que se alcance el estado de dafio estructural leve
(probabilidad de 90%) pero no el moderado (probabilidad de 0,27%), el severo
(probabilidad 0,18%) ni el de colapso (probabilidad de 0,13%). El margen de error de
este andlisis es de 2,25%.
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Figura 6.17. Probabilidades de excedencia en porticos arriostrados medianos
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6.7.4.Portico no arriostrado medio

Enla Figura 6.18 se presenta el resumen de los resultados del andlisis estocastico en
porticos no arriostrados de altura media. Se nota que en las conexiones a la cimentacion
de las columnas centrales (variables mom_max_8-1 a mom_min_15-1) muy
probablemente se presentaran tensiones mayores a las de proyecto, o que pone de
manifiesto la necesidad imperiosa de que los anclajes de piso sean proyectados con
factores de seguridad apropiados. Dados los momentos estadisticos encontrados para
estas variables, los calculos muestran que, para mantener un grado de fiabilidad
uniforme, se ha de usar un factor de seguridad de 2,7. Llama la atencion que, salvo lo
anterior, las probabilidades de excedencia calculadas con respecto a los valores de
resistencia aleatorios son menores que la probabilidad de excedencia de la aceleracion
méxima del terreno (10%). Algunos desplomes de piso sobrepasan levemente el
margen de seguridad, y la probabilidad general de excedencia de tales desplomes
(variable “despl abs max”) es de 14,32%. De acuerdo con la Figura 6.4, dado que el
periodo fundamental de vibracion de este portico es de 0,97 s (Tabla 4.22), la accion
sismica aplicada en este andlisis estocastico, si bien es similar a la establecida en el
Sistema de Informaciéon Sismica para Manizales SISMan (ITEC 2004), es
significativamente inferior a la de proyecto, definida por el espectro de respuesta de las
NSR-98, por lo cual las conclusiones mencionadas deben ser revisadas por este
concepto.

Puede afirmarse, por lo tanto, que los edificios de acero de altura media cuyo sistema
resistente a las fuerzas sismicas esta constituido por porticos resistentes a momento,
proyectados de acuerdo con las NSR-98 (AIS 1998) y las pautas de plasticidad de
FEMA 356 (FEMA 2000), al ser sometidos a una accién sismica similar a la
proporcionada por el Sistema de Informacion Sismica para Manizales SISMan (ITEC
2004), tienen probabilidades de excedencia de la resistencia menores que la de la
aceleraciéon maxima del terreno (10%), salvo en sus conexiones con la cimentacion, para
las cuales se recomienda un factor de seguridad adicional de 2,7, y, probabilidades de
excedencia de deformacion por encima del margen de seguridad de los elementos no
estructurales del orden del 14%. La probabilidad de que se alcance el estado de dafio
leve es de 31,31%, y la del estado de dafio moderado es de 3,87%. No son de esperar
los estados de dafio severo (probabilidad 0,01%) ni de colapso (probabilidad menor de
0.01%). El margen de error es de 0,78%. Por otra parte, para evaluar el
comportamiento bajo la accion sismica especificada por las NSR-98 para los periodos
de vibracion cercanos a 1 s sera necesario definir otro sistema de generacién de sismos
sintéticos que se aproxime mas al espectro de respuesta de dicha norma.
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Figura 6.18. Probabilidades de excedencia en porticos no arriostrados medianos

6.7.5.Portico arriostrado alto

En la Figura 6.19 se presentan los resultados del analisis estocastico en porticos
arriostrados altos. Destaca en primer lugar que los desplomes son minimos. La
probabilidad de excedencia combinada de estos (variable “despl abs max”) es de solo
2,6%. Se nota nuevamente que en las conexiones a la cimentacion de las columnas
centrales (variables mom_max_14-1 a mom_min_27-1) la probabilidad de excedencia
es superior a la esperada (40%). Un buen numero de riostras solicitadas por compresion
tienen altas probabilidades de excedencia, sobretodo cuando estas se calculan con
respecto a los valores nominales de resistencia, mientras que las probabilidades de falla
por traccidbn son en general muy pequefias. Las vigas laterales del piso séptimo
(variables mom_min_84-1 a mom_min_86-2) tienen probabilidades de falla cercanas al
13%. De acuerdo con la Figura 6.4, dado que el periodo fundamental de vibracion de
este portico es de 1,30 s (Tabla 4.22), la accion sismica aplicada en este analisis
estocastico, si bien es similar a la establecida en el Sistema de Informacion Sismica para
Manizales SISMan (ITEC 2004), es significativamente inferior a la de proyecto,
definida por el espectro de respuesta de las NSR-98, por lo cual las conclusiones
mencionadas deben ser revisadas por este concepto.

Puede afirmarse, por lo tanto, que los edificios de acero altos cuyo sistema resistente a
las fuerzas sismicas esta constituido por poérticos arriostrados, proyectados de acuerdo
con las NSR-98 (AIS 1998) y las pautas de plasticidagEd¢A 356 (FEMA 2000), al

ser sometidos a una accion sismica similar a la proporcionada por el Sistema de
Informacion Sismica para Manizales SISMan (ITEC 2004), ofrecen como conjunto la
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fiabilidad estructural pretendida por dicho reglamento. Las deformaciones laterales
estaran dentro de los margenes de seguridad para los elementos sensibles al dafio por
desplome. No obstante pueden esperarse dafios en las conexiones a la cimentacion, en
las riostras, principalmente por tensiones de compresién y en algunas vigas. La
probabilidad de que se alcance el estado de dafio leve es de 70%. Los demas estados de
dafio tienen probabilidades menores de 0.01%. EIl margen de error es de 0,95%. Por
otra parte, para evaluar el comportamiento bajo la accién sismica especificada por las
NSR-98 para los periodos de vibracion propios de edificios altos sera necesario definir
otro sistema de generacion de sismos sintéticos que se aproxime mas al espectro de
respuesta de dicha norma.
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Figura 6.19. Probabilidades de excedencia en porticos arriostrados altos

6.7.6.Portico no arriostrado alto

En la Figura 6.20 se presentan los resultados del analisis estocastico para poérticos no
arriostrados altos. Se nota que en las conexiones con la cimentacion de las columnas
centrales (variables mom_max_14-1 a mom_min_27-1) la probabilidad de excedencia
del estado limite de traccidbn en los anclajes es de aproximadamente 60%, lo que
confirma la necesidad de multiplicar el momento maximo que proporciona el analisis
estructural por un factor de seguridad adicional apropiado, que en este caso resulto ser
de 2,75. La probabilidad de excedencia combinada de los desplomes de piso es de
6,51% lo que indica que la fiabilidad estructural en este caso esta dentro de lo
pretendido por las NSR-98 (AIS 1998). Este buen comportamiento también se hace
evidente en el hecho de que la probabilidad de que se alcance el estado de dafio leve es
de 12,61%, mientras que para los demas estados de dafio la probabilidad es de 0,08% o
menor. De acuerdo con la Figura 6.4, dado que el periodo fundamental de vibracién de
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este portico es de 1,55 s (Tabla 4.22), la accion sismica aplicada en este analisis
estocastico, si bien es similar a la establecida en el Sistema de Informacion Sismica para
Manizales SISMan (ITEC 2004), es significativamente inferior a la de proyecto,
definida por el espectro de respuesta de las NSR-98, por lo cual las conclusiones
mencionadas deben ser revisadas por este concepto.

Puede afirmarse por lo tanto que los edificios de acero altos cuyo sistema de resistencia
lateral est& constituido por porticos resistentes a momento, proyectados de acuerdo con
las NSR-98 (AIS 1998) y las pautas de plasticida&ERIA 356 (FEMA 2000), al ser
sometidos a una accion sismica similar a la proporcionada por el Sistema de
Informacion Sismica para Manizales SISMan (ITEC 2004), tienen probabilidades de
excedencia de resistencia bajas, cercanas al 10%, salvo en sus conexiones a la
cimentacion, para las cuales se recomienda un factor de seguridad adicional de 2,75. La
probabilidad de que se alcance el estado de dafio leve es de 12,61%. No son de esperar
los demas estados de dafio. El margen de error es de 0,83%. Por otra parte, para
evaluar el comportamiento bajo la accion sismica especificada por las NSR-98 para los
periodos de vibracion propios de edificios altos sera necesario definir otro sistema de
generacion de sismos sintéticos que se aproxime mas al espectro de respuesta de dicha
norma.

Probabilidad de excedencia en pdrticos no
arriostrados altos
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M Calculada con respecto a valores de resistencia aleatorios

Figura 6.20. Probabilidades de excedencia en porticos no arriostrados altos

6.7.7.Analisis de correlacion

Conel fin de determinar las variables de entrada que inciden mas en el comportamiento
de las estructuras se ha hecho un analisis matematico utilizando la correlacion de
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Pearson entre los vectores que contienen los valores que adoptan las diferentes variables
en cada una de las mas de 60000 simulaciones realizadas. Se ilustran a continuacion los
resultados obtenidos mas representativos

La aceleracion maxima del terreno es la variable de entrada que, por mucho, es la que
mas directamente incide en todas las variables de salida. Los momentos estadisticos de
su correlacion de Pearson con las diferentes variables de salida $hpi113 y COV =

0,1210. La Figura 6.21, que contiene la correlacion entre las variables de entrada y los
desplomes de piso de los porticos bajos arriostrados se toma como ejemplo. En esta
destaca la influencia de la aceleracion maxime’(en la figura). También se puede
apreciar que de las tres variables de entrada que determinan la generacion de los
acelerogramas sintéticos, la que mas incide en las variables de salida es la frecuencia
angular del estrato predominamenegag (»’). Los momentos estadisticos de su
correlacion de Pearson con las diferentes variables de salidas@3744 y COV =

0,1577.

El punto de fluencia del acefg tiene poca influencia en los desplomes de piso, como

se nota en la figura analizada en el parrafo anterior, lo cual resulta cierto para todos los
tipos de porticos. Los momentos estadisticos de su correlacion de Pearson con las
diferentes variables de salida spn= 0,0271 y COV = 1,4859. No obstante esta
variable incide notablemente en las magnitudes de las acciones que se desarrollan en
algunos miembros, como las riostras de los porticos de mediana altura, que se muestran
en la Figura 6.22. Se observa en ella que el coeficiente de Pearson (r) es del orden de
0,3 para el caso de los axiales maximos de compresiéon (variables axial_min), lo que
indica la alta tendencia de estos miembros a plastificarse por tensiones de compresion.

En el mismo orden de ideas puede decirse que en general los coeficientes de carga
vertical no presentan altos valores de r, pues su mediana y coeficiente de variacion para
todo el conjunto de variables de salida g0 0,0224 y COV = 4,6295 para la carga
pemanente yu = 0,0098 y COV = 2,7986 para la carga de ocupaci®im. embargo

dichos coeficientes si tienen alta incidencia en las acciones de algunos miembros, como
en la fuerza axial presente en las columnas centrales de los poérticos no arriostrados de
altura media. De acuerdo con la Figura 6.23 pueden alcanzarse valores de r = 0,8296
para la carga permanente y de r = 0,1762 para la carga de ocupacion.
Consecuentemente en tales columnas la influencia de las variables correspondientes a la
accion simica es mucho menor. Esto indica que la accidon simica repercute mas en los
momentos flectores de estas columnas que en sus fuerzas axiales. Un fenémeno
parecido ocurre con las fuerzas cortantes de las vigas centrales superiores de los
poérticos altos arriostrados (variables cort_max_100-1 a cort_min_100-2 en la Figura
6.24), en donde se alcanzan valores de r = 0,7945 para la carga permanente y de r =
0,1541 para la carga de ocupacion. De esta manera se hace evidente que la accion
sismica tiene mas influencia en los momentos flectores y fuerzas cortantes de las vigas
laterales que en las centrales.
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Figura 6.21. Correlacion de Pearson entre variables de entrada y variables de salida
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Figura 6.22. Correlacion de Pearson entre variables de entrada y variables de salida
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Porticos no arriostrados de altura media
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6.8 Resumen y discusion de resultados

Los edificios de acero bajos cuyo sistema resistente a las fuerzas sismicas esta
congituido por porticos arriostrados proyectados de acuerdo con las NSR-98 ofrecen la
fiabilidad estructural pretendida por dicho reglamento, es decir, ante la eventualidad de
un movimiento del terreno que tenga un 10% de probabilidad de exceder la aceleracion
efectiva de disefio los dafios seran menores y estaran concentrados principalmente en las
riostras, siempre y cuando sus conexiones hayan sido proyectadas teniendo en cuenta la
sobrerresistencia a la plastificacion que pueden llegar a tener los miembros
estructurales. Por el contrario, si tales conexiones fueron dimensionadas solo para las
tensiones nominales, pueden esperarse extensos dafos en las soldaduras y tornillos de
conexion. Los resultados indican que las deformaciones laterales seran bajas, con una
media de 0,002 y que la probabilidad de que se alcancen los rangos de desplome que
dafian los cerramientos exteriores e interiores y otros elementos no estructurales
sensibles al dafio por desplome es de solo 0,03 %.

Los edificios de acero bajos cuyo sistema resistente a las fuerzas sismicas esta
constituido por porticos resistentes a momento proyectados de acuerdo con las NSR-98
no ofrecen la fiabilidad estructural pretendida por dicho reglamento, es decir, ante la
eventualidad de un movimiento del terreno que tenga un 10% de probabilidad de
exceder la aceleracion efectiva de disefio los dafios estructurales seran numerosos y
estaran localizados tanto en las conexiones a la cimentacion, como en las vigas y en las
columnas, principalmente del primer piso. Los resultados indican que los desplomes
relativos de piso seran altos y que con una probabilidad superior al 40% se alcanzaran
los rangos de desplome que pueden resultar en dafio de los cerramientos exteriores e
interiores y otros elementos no estructurales sensibles al dafio por desplome. Es de
esperar que se alcancen los estados de dafio estructural leve (probabilidad de 67%) y
moderado (probabilidad de 24%) pero no el severo ni el de colapso (probabilidad menor
de 0,01%). EIl margen de error de este andlisis es de 0,93%.

Los edificios de acero de altura media cuyo sistema resistente a las fuerzas sismicas esta
constituido por porticos arriostrados, proyectados de acuerdo con las NSR-98 (AIS
1998) y las pautas de plasticidadEEMA 356 (FEMA 2000), ofrecen como conjunto

la fiabilidad estructural pretendida por dicho reglamento, es decir, ante la eventualidad
de un movimiento del terreno que tenga un 10% de probabilidad de exceder la
aceleracion efectiva de disefio solo se alcanzara el estado de dafio leve. Los desplomes
relativos de piso seran inferiores a los valores que pueden resultar en dafio de los
cerramientos exteriores e interiores y de otros elementos no estructurales sensibles al
dafio por desplome. No obstante lo anterior son de esperar dafos estructurales
localizados en las conexiones de la platina de base y de las riostras. También podra
ocurrir dafio en las riostras mismas, sobretodo por compresion y en algunas columnas.
Es de esperar que se alcance el estado de dafio estructural leve (probabilidad de 90%)
pero no el moderado (probabilidad de 0,27%), el severo (probabilidad 0,18%) ni el de
colapso (probabilidad de 0,13%). El margen de error de este analisis es de 2,25%.

Los edificios de acero de altura media cuyo sistema resistente a las fuerzas sismicas esta
constituido por pérticos resistentes a momento, proyectados de acuerdo con las NSR-98
(AIS 1998) y las pautas de plasticidadrEEMA 356 (FEMA 2000), al ser sometidos a

una acciéon sismica similar a la proporcionada por el Sistema de Informacion Sismica

222



para Manizales SISMan (ITEC 2004), tienen probabilidades de excedencia de la
resistencia menores que la de la aceleracibn maxima del terreno (10%), salvo en sus
conexiones con la cimentacion, para las cuales se recomienda un factor de seguridad
adicional de 2,7, y, probabilidades de excedencia de deformaciéon por encima del
margen de seguridad de los elementos no estructurales del orden del 14%. La
probabilidad de que se alcance el estado de dafio leve es de 31,31%, y la del estado de
dafio moderado es de 3,87%. No son de esperar los estados de dafio severo
(probabilidad 0,01%) ni de colapso (probabilidad menor de 0.01%). El margen de error
es de 0,78%. Por otra parte, para evaluar el comportamiento bajo la accion sismica
especificada por las NSR-98 para los periodos de vibracion cercanos a 1 s sera necesario
definir otro sistema de generacion de sismos sintéticos que se aproxime mas al espectro
de respuesta de dicha norma.

Los edificios de acero altos cuyo sistema resistente a las fuerzas sismicas esta
constituido por porticos arriostrados, proyectados de acuerdo con las NSR-98 (AIS
1998) y las pautas de plasticidad FEEMA 356 (FEMA 2000), al ser sometidos a una
accion sismica similar a la proporcionada por el Sistema de Informacion Sismica para
Manizales SISMan (ITEC 2004), ofrecen como conjunto la fiabilidad estructural
pretendida por dicho reglamento. Las deformaciones laterales estaran dentro de los
margenes de seguridad para los elementos sensibles al dafio por desplome. No obstante
pueden esperarse dafios en las conexiones a la cimentacion, en las riostras,
principalmente por tensiones de compresion y en algunas vigas. La probabilidad de que
se alcance el estado de dafio leve es de 70%. Los demas estados de dafio tienen
probabilidades menores de 0.01%. El margen de error es de 0,95%. Por otra parte, para
evaluar el comportamiento bajo la accion sismica especificada por las NSR-98 para los
periodos de vibracién propios de edificios altos serd necesario definir otro sistema de
generacion de sismos sintéticos que se aproxime mas al espectro de respuesta de dicha
norma.

Los edificios de acero altos cuyo sistema de resistencia lateral esta constituido por
porticos resistentes a momento, proyectados de acuerdo con las NSR-98 (AIS 1998) y
las pautas de plasticidad &&MA 356 (FEMA 2000), al ser sometidos a una accién
sismica similar a la proporcionada por el Sistema de Informacion Sismica para
Manizales SISMan (ITEC 2004), tienen probabilidades de excedencia de resistencia
bajas, cercanas al 10%, salvo en sus conexiones a la cimentacion, para las cuales se
recomienda un factor de seguridad adicional de 2,75. La probabilidad de que se alcance
el estado de dafio leve es de 12,61%. No son de esperar los demas estados de dafio. El
margen de error es de 0,83%. Por otra parte, para evaluar el comportamiento bajo la
accion sismica especificada por las NSR-98 para los periodos de vibracion propios de
edificios altos sera necesario definir otro sistema de generacion de sismos sintéticos que
se aproxime mas al espectro de respuesta de dicha norma.
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Capitulo 7

Conclusiones, recomendaciones y
propuestas de lineas de trabajo futuro

7.1 Conclusiones y recomendaciones

Las estadisticas de los estudios de evaluacion postsismicas de los sismos del 17 de
enero de 1995 en Hyogoken-Nanbu (Kobe), Japén, y del 26 de diciembre de 2003 en la

Cuidad de Bam, Iran, indican que, en determinadas circunstancias bajo la accion de un

sismo, los edificios de acero pueden llegar a ser tan vulnerables, e incluso mas, que los
edificios de hormigon armado.

De acuerdo con los resultados obtenidos se propone desglosar, en la escala de
intensidad macrosismica europea EMS-98 (Figura 2.2), las estructuras de acero para
especificar la vulnerabilidad de las subclases predominantes, como se muestra en la
Figura 7.1, cuyas implicaciones mas importantes se explican a continuacién. La altura

de los edificios de acero ha resultado ser un factor determinante de su vulnerabilidad

sismica: la configuracién estructural de porticos arriostrados resulta muy ventajosa en el

caso de los edificios de baja altura mientras que el sistema de porticos resistentes a
momento brinda mas seguridad estructural en el caso de los pérticos de gran altura.
Consecuentemente en el caso de los pérticos de altura media la vulnerabilidad sismica
de los dos sistemas es similar.

Un fenbmeno muy importante que obra en contra de los edificios arriostrados es la
concentracién de la plastificacion en las plantas que resulten mas débiles, una vez que
se ha degradado la resistencia de los arriostramientos, conformandose una condicion de
planta débil ampliamente deformada por un bloque superior de mucha mayor rigidez.
En contraste, en los edificios resistentes a momentos la plastificacion se distribuye mas
uniformemente en la altura del edificio, mejorando notoriamente su comportamiento
bajo cargas ultimas. Este efecto, no obstante, se hace menos evidente en el caso de los
edificios bajos, por cuanto, dada su alta rigidez, penetran muy poco en el campo plastico
cuando son sometidos a fuerzas sismicas.

Como consecuencia del punto anterior, los umbrales de colapso de los edificios altos y

medianos arriostrados, en términos de su desplazamiento espectral, son inferiores a los
de los edificios resistentes a momento de la misma altura, en clara contradiccién con
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HAZUS 99 (FEMA, NIBS 1999) que presenta el mismo umbral de colapso para
edificios de la misma altura sin tener en cuenta el sistema estructural (véase por ejemplo
la Tabla 2.7). Con todo, se reconoce que los resultados obtenidos en esta investigacion
corresponden a edificios especificos mientras que los de HAZUS 99 corresponden a una
categoria de edificios, por lo cual deberia efectuarse mas investigacion antes de tomar
estos resultados como concluyentes.

Figura 7.1. Escala de intensidad macrosismica europea EMS-98 con la nueva
clasificacion de las estructuras de acero propuesta
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Los umbrales de los diferentes estados de dafio, especificados para cada tipo de sistema
estructural, se pueden expresar de manera aproximada en funcion de los puntos
caracteristicos del espectro de capacidad bilineal, como se muestra en la Tabla 7.1.

Estado Pérticos arriostrados Pérticos resistentes a momentos
de dafio

Leve SdL = 0,50 SdY SdL = 0.55 SdY

Moderado | Sdy = 3,20 Sdy Sdy = 1.20 Sdy

Severo Sds = Sdy + 0,50 (Sdu - de) Sds = Sdy + 0,40 (Sdu - de)
Colapso Sdc = Sdy Sdc = Sdy

Tabla 7.1. Umbrales de estados de dafo propuestos

El método de analisis estructural dindmico no lineal que consiste en realizar
evaluaciones de la respuesta en el tiempo mediante la integracién paso a paso la
ecuacion del movimiento, tiene una limitacion importante en la determinacion del factor
de escala que se ha de aplicar al acelerograma. Toda vez que se quiere que este sea
representativo del nivel de peligrosidad sismica del proyecto en cuestién, se busca
establecer una equivalencia entre su espectro de respuesta y el espectro de respuesta
representativo de la peligrosidad sismica del emplazamiento. Sin embargo, la
determinacion del rango de periodos en el cual se efectia dicha comparacion esté sujeta
a criterios diversos y para cada uno de ellos se encuentra un factor de escala diferente,
lo que genera una gran incertidumbre en cuanto a lo correcto de su selecciéon. En esta
investigacion se aplico el criterio dairocode 8: Design of Structures for Earthquake
ResistancCEN 2004), que limita el rango de revision al intervalo [92T;], siendo

T; el periodo fundamental de la estructura. Al trabajar con un solo factor en todo ese
dominio se tiende a sobreestimar la peligrosidad simica para ciertos periodos. A pesar
de la limitacion mencionada, este analisis dinamico no lineal normalizado ha sido muy
atil para distinguir entre el comportamiento de la estructura bajo cargas de proyecto y
bajo cargas ultimas o de falla. En particular, se pudo confirmar que, como se habia
observado en el analisis estatico no lineal, en los edificios arriostrados puede ocurrir una
falla muy temprana producto de la concentracidén de la plastificacion en las plantas mas
vulnerables. Al aplicar la técnica de escalado por bandas se consiguen espectros muy
cercanos al del movimiento esperado del terreno y las acciones resultantes en los
edificios son, en general, muy similares a las proporcionadas por el método estatico no
lineal.

La evaluacion probabilistica realizada de los requerimientos contenidos en el capitulo
F2 de la NSR-98 demostr6 que, aunque una estructura esté cuidadosamente
dimensionada de acuerdo con dichos requerimientos, cuando se tiene en cuenta la
variabilidad de los parametros de resistencia y de carga se pueden encontrar
probabilidades de excedencia superiores a las consideradas aceptables en el proyecto,
por el efecto de la propagacion de la incertidumbre. Los resultados mas relevantes para
cada tipo de portico son los siguientes:

» Pdrticos arriostrados de baja altura: Si ofrecen la confiabilidad estructural
pretendida por las NSR-98. Los dafios seran menores y estaran concentrados
principalmente en las riostras, siempre y cuando sus conexiones hayan sido
proyectadas teniendo en cuenta la sobrerresistencia a la plastificacion que
pueden llegar a tener los miembros estructurales. Por el contrario, si tales
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conexiones fueron dimensionadas solo para las tensiones nominales, esperarse
extensos dafos en las soldaduras y tornillos de conexién. Los resultados indican
que las deformaciones laterales seran bajas, con una media de 0,002 y que la
probabilidad de que se alcancen los rangos de desplome que dafian los
cerramientos exteriores e interiores y otros elementos no estructurales sensibles
al dafio por desplome es de solo 0,03 %. Con respecto a la accion sismica
aplicada en este analisis estocastico puede decirse que aunque es inferior a la del
proyecto, representada por el espectro de respuesta de las NSR-98, si
corresponde a la de un espectro que tiene como origen un PGA de 0,25q,

especificado para Manizales, con una probabilidad de excedencia de 10%.

Pdrticos resistentes a momento de baja altura: No ofrecen la confiabilidad
estructural pretendida por las NSR-98. Los dafios estructurales podran ser
numerosos, localizados tanto en las conexiones a la cimentacion como en las
vigas y en las columnas, principalmente del primer piso. Los resultados indican
que hay una probabilidad superior al 40% de que se alcancen los rangos de
desplome que pueden resultar en dafio de los cerramientos exteriores e interiores
y otros elementos no estructurales sensibles al dafio por desplome. Es de esperar
que se alcancen los estados de dafio estructural leve (probabilidad de 67%) y
moderado (probabilidad de 24%) pero no el severo ni el de colapso
(probabilidad menor de 0,01%). EI margen de error de este andlisis es de
0,93%.

Porticos arriostrados de altura media: Como conjunto, tienen la confiabilidad
estructural pretendida por las NSR-98. Solo se alcanzara el estado de dafio leve.
Los desplomes relativos de piso seran inferiores a los valores que pueden dafiar
los cerramientos exteriores e interiores y otros elementos no estructurales
sensibles al dafio por desplome. No obstante lo anterior son de esperar dafos
estructurales localizados en las conexiones de la platina de base y de las riostras.
También podra ocurrir dafio en las riostras mismas, sobre todo por compresion y
en algunas columnas. Es de esperar que se alcance el estado de dafio estructural
leve (probabilidad de 90%) pero no el moderado (probabilidad de 0,27%), el
severo (probabilidad 0,18%) ni el de colapso (probabilidad de 0,13%). EIl
margen de error de este analisis es de 2,25%.

Pérticos resistentes a momento de altura media: al ser sometidos a una accién
sismica similar a la proporcionada por el Sistema de Informacion Sismica para
Manizales SISMan (ITEC 2004), tienen probabilidades de excedencia de la
resistencia menores que la de la aceleraciéon méxima del terreno (10%), salvo en
sus conexiones a la cimentacion para las cuales se recomienda un factor de
seguridad adicional de 2,7, y probabilidades de excedencia de deformacién por
encima del margen de seguridad de los elementos no estructurales del orden del
14%. La probabilidad de que se alcance el estado de dafio leve es de 31,31%, y
la del estado de dafio moderado es de 3,87%. No son de esperar los estados de
dafio severo (probabilidad 0,01%) ni de colapso (probabilidad menor de 0.01%).
El margen de error es de 0,78%. Por otra parte, para evaluar el comportamiento
bajo la accién sismica especificada por las NSR-98 para los periodos de
vibracion cercanos a 1 s serd necesario definir otro sistema de generacién de
sismos sintéticos que se aproxime mas al espectro de respuesta de dicha norma.
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» Pdrticos arriostrados de gran altura: al ser sometidos a una accién sismica
similar a la proporcionada por el Sistema de Informaciébn Sismica para
Manizales SISMan (ITEC 2004), ofrecen, como conjunto, la confiabilidad
estructural pretendida por dicho reglamento. Las deformaciones laterales
estaran dentro de los margenes de seguridad para los elementos sensibles al dafio
por desplome. No obstante pueden esperarse dafios en las conexiones a la
cimentacion, en las riostras, principalmente por tensiones de compresién y en
algunas vigas. La probabilidad de que se alcance el estado de dafio leve es de
70%. Los demas estados de dafio tienen probabilidades menores de 0.01%. El
margen de error es de 0,95%. Por otra parte, para evaluar el comportamiento
bajo la accién sismica especificada por las NSR-98 para los periodos de
vibracion propios de edificios altos sera necesario definir otro sistema de
generacion de sismos sintéticos que se aproxime mas al espectro de respuesta de
dicha norma.

» Porticos resistentes a momento de gran altura: al ser sometidos a una accion
sismica similar a la proporcionada por el Sistema de Informacidén Sismica para
Manizales SISMan (ITEC 2004) tienen probabilidades de excedencia de
resistencia bajas, cercanas al 10%, salvo en sus conexiones a la cimentaciéon para
las cuales se recomienda un factor de seguridad adicional de 2,75. La
probabilidad de que se alcance el estado de dario leve es de 12,61%. No son de
esperar los demas estados de dafio. El margen de error es de 0,83%. Por otra
parte, para evaluar el comportamiento bajo la accion sismica especificada por las
NSR-98 para los periodos de vibracion propios de edificios altos serd necesario
definir otro sistema de generacion de sismos sintéticos que se aproxime mas al
espectro de respuesta de dicha norma.

7.2 Lineas de trabajo futuro

Puesto que en el estudio de la vulnerabilidad de los edificios es determinante el modelo
que se adopte para el comportamiento plastico de las rotulas, que abarca su capacidad
de deformacion antes de la primera pérdida de resistencia, su resistencia residual y la
deformacion hasta la pérdida total de resistencia (Figura 4.1, magratudeg ¢ es
conveniente realizar investigacion experimental que permita confirmar o corregir los
valores propuestos pdfEMA 356 (FEMA 2000c) y que en esta investigacion se
aceptaron como ciertos. Los modelos a estudiar comprenden el de la plastificacion por
fuerza axial de compresion y de traccion, por momento flector solamente y por la
combinacion de fuerza axial de compresion y momento flector.

Un tema muy relacionado con el anterior, que exigira la construcciéon de modelos a

escala natural, es la determinacién del mecanismo de transferencia de la carga actuante
en los miembros que experimentan pérdida total de resistencia al resto de la estructura.
Como se anoto en la seccion 4.3, existen tres métodos para descargar el miembro en el
gue la rétula plastica formada ha agotado su capacidad de deformacion y los resultados
gue arrojan estos son considerablemente diferentes entre si. Es importante por lo tanto
determinar cual método es el que refleja mejor el comportamiento real de las

estructuras. Este asunto es particularmente importante en las estructuras arriostradas.
Como es bien sabido, las cargas sismicas son resistidas principalmente por la riostras;
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cuando estas fallan la carga que estaban resistiendo debe ser transferida a otros
miembros a través de un mecanismo que debe ser cuidadosamente estudiado.

Dado que, como se explicé arriba, los resultados de esta investigacién se obtienen a
partir de un nimero limitado de modelos representativos de las diferentes subclases de
las estructuras de acero seria propio extenderla para abarcar otras combinaciones de
namero de pisos, distancia entre columnas y altura de las mismas y niveles de
peligrosidad sismica. Ademas, puesto que los resultados obtenidos en esta
investigacion sitian a las estructuras de acero en niveles de resistencia ligeramente
inferiores a los indicados para las estructuras de hormigon en la escala macrosismica
EMS-98 seria muy interesante aplicar esta misma metodologia a estas ultimas para
determinar con precision su resistencia relativa.
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Anexo 1

Acelerogramas Hibridos
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Acelerogramas hibridos

En problemas de ingenieria sismica es habitual necesitar historias temporales de
aceleraciéon que cumplan determinados requisitos. Existen numerosas técnicas de
generacion de acelerogramas artificiales pero todas ellas pueden agruparse en dos
grandes categorias que responden a dos planteamientos distintos: 1) representacion
adecuada de las caracteristicas de los sismos esperados en un lugar especifico y 2)
compatibilidad con un determinado espectro de disefio. Disponer de estas dos clases de
acelerogramas, permite simular respectivamente escenarios sismicos Yy Sismos
compatibles con las acciones de disefio. Los métodos sismoldgicos permiten hallar
acelerogramas sintéticos modelando la fuente sismica, el camino de propagacion y las
condiciones de sitio. Podemos también hallar acelerogramas compatibles con cualquier
forma espectral mediante métodos numeéricos estandar. Con todo y en la medida de lo
posible, se aconseja usar acelerogramas reales, puesto que son éstos los que mejor
representan la realidad de la fuente, del camino y del lugar de registro. Pero, a pesar de
que cada dia existen mas y mejores bases de datos de registros de aceleracion,
producidos por sismos de diferentes mecanismos focales, tamafo y distancias, la
densidad de su distribucién en el espacio, como es obvio, no es homogénea, de forma
que, en muchos emplazamientos, aun es dificil hallar registros reales que tengan el
tamafio y contenido frecuencial adecuados. Cuando se dispone de acelerogramas reales,
el problema del tamafio suele resolverse drasticamente mediante un escalado, que
consiste en multiplicar la aceleracion por un factor que, para un periodo dado, produce
la aceleracion espectral que se requiere. Frecuentemente, la cantidad que se usa para
escalar el acelerograma es la aceleracion pico efectiva, que se relaciona directamente
con la intensidad o magnitud del terremoto. La multiplicacion de todo el acelerograma
por una cantidad fija suele llevar a sobrevalorar el espectro de respuesta en
determinadas bandas frecuenciales donde puede pasar a ser incompatible con el espectro
de disefio del edificio cuyo comportamiento sismico se quiere evaluar o analizar. En
este escrito presentamos el caso de los requisitos que el codigo Colombiano exige a los
acelerogramas usados en analisis estructural dindmico paso a paso y un meétodo original
que permite conciliar acelerogramas reales con espectros de disefio. EI método se
ilustra mediante el escalado inteligente de acelerogramas tipicos de la ciudad de
Manizales para que sean compatibles con los requisitos de la norma NSR-98.

Al.1l. Requisitos de la Norma Colombiana NSR-98

Los métodos de andlisis dinamico consisten en someter el edificio 0 estructura que se
disefia a acciones sismicas definidas directamente por acelerogramas, es decir, por
series temporales de la aceleracion. El apartado A.2.7 de la norma NSR-98 describe las
condiciones que deben cumplir las historias temporales de aceleracion o las familias de
acelerogramas que deben ser usadas en procedimientos de analisis dinamico.
Textualmente dice:

Cuando se empleen procedimientos de analisis dinAmico, consistentes en
evaluaciones contra el tiempo, obtenidas integrando paso a paso la ecuacion
de movimiento, los acelerogramas que se utilicen deben cumplir los siguientes
requisitos:
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(@) deben utilizarse para efectos de proyecto, las respuestas ante un minimo
de tres acelerogramas diferentes, todos ellos representativos de los
movimientos esperados del terreno, pero que cumplan la mayor gama de
frecuencias y amplificaciones posible,

(b) los espectros de respuesta de los acelerogramas empleados no pueden
tener individualmente ordenadas espectrales, para cualquier periodo de
vibracion, menores que el 80% de las ordenadas espectrales del
movimiento esperado del terreno ...

Nada se afirma sobre limites superiores de la respuesta espectral, lo que puede llevar a
incoherencias o0 inconsistencias entre los espectros de disefio de la norma y los
correspondientes a los espectros escalados, que facilmente pueden superar las
condiciones de disefio resultando edificios sobredimensionados. Con el objetivo de
corregir esta situacion mediante una revision y mejora de la norma NSR-98 vigente, el
documento Normas Colombianas de Disefio y Construccion Sismo Resistente NSR-09.
Edicion Preliminar Para Discusion Publica (AIS 2009), propone modificar este altimo
requisito de la siguiente manera:

(c) los espectros de respuesta de los acelerogramas empleados,
apropiadamente escalados en consistencia con la amenaza, no pueden
tener individualmente ordenadas espectrales, para cualquier periodo de
vibracion en el rango comprendido entre 0.8 Ty 1.2 T, donde T es el
periodo de vibracion fundamental inelastico esperado de la estructura en
la direccion bajo estudio, menores que el 80% de las ordenadas
espectrales del movimiento esperado del terreno [...] y el promedio de
las ordenadas espectrales de todos los registros utilizados, en el rango
comprendido entre 0.2 Ty 1.5 T, no debe ser menor que las ordenadas
espectrales en el mismo rango de periodos para el movimiento esperado
del terreno.

De esta forma se sugiere que es suficiente que las ordenadas espectrales individuales de
los sismos considerados no sean menores que el 80% de las ordenadas del espectro de la
norma solo para una banda frecuencial mas o menos estrecha en torno a la
correspondiente al edificio. Pero como el periodo de vibracién fundamental inelastico
depende a su vez de la accidon, ya que disminuye en la medida en que la estructura
penetra en el campo plastico, cumplir esta condicion puede requerir procedimientos
iterativos de estima del periodo propio y escalado. Otros cédigos de disefio sismico
pueden imponer otras condiciones parecidas. El critericcdeicode 8: Design of
Structures for Earthquake Resistan@@EN 2004), establece un rango de periodos
comprendido entre 0.2,y 2.0 T, siendo T el periodo fundamental de la estructura en

la direccion en que sera aplicado el acelerograma. En cualquier caso este tipo de
criterios parecen obligar a escalados diferentes en funcion del edificio a estudiar y de la
sefal utilizada. En el capitulo 5 de esta tesis se ha usado el criterio del eurocédigo EC-
08 para escalar los acelerogramas utilizados. Aqui se describe un método nuevo que
permite usar acelerogramas reales para generar acelerogramas compatibles con
cualquier espectro de diseiio en todo el rango de frecuencias pero, conservando sus
principales caracteristicas espectrales y, en consecuencia, respetando también las
caracteristicas de los acelerogramas de sismos compatibles con la amenaza y
caracteristicas del lugar.
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Al.2. Método

Consideremos un espectro de disefi@)B(un acelerograma a(@n el dominio del
tiempo y A@ en el dominio de la frecuencia con un espectro de respRiggtaEl
método consiste en definir un nuevo acelerogrgft)alefinido como:

k
yt)=> C;F (1) (AL.1)
=

dondeC,, son coeficientes o factores de escafa(y) son funciones definidas mediante
la siguiente ecuacion:

Fj (t)= LI',(fj_l, f; ,norden)[a(t)] (A1.2)

donde Fj(t) es el acelerograma a(t) filtrado que resulta de aplicar el filtro definido por
el operador W a la sefial a(t). Para j=1, fo=fj-1 es la frecuencia nula y el filtro es un filtro
pasa-bajas. Para j=k , f¢ corresponde a la frecuencia infinita por lo que el filtro es un
filtro pasa-altas. Para valores intermedios de j el filtro es paso-banda. norden es el
numero de orden del filtro. Estas frecuencias y los coeficientes Cj se eligen de forma
que se cumplan las condiciones de escalado que se requiera. Asi pues, si I'(w) es el
espectro de respuesta de p(t), entonces debe cumplirse cierta condicién o
condiciones h(w) que son funcién de D(w)y I (w) .

h(w) = ©(D(w),T (w)) (A1.3)
un sencillo ejemplo de este tipo de condiciones podria ser:

08D W)<T W) 1.D w) W < wsw, (A1.4)

dondewy w, son dos frecuencias caracteristicas.

Obviamente los espectros de disefio definidos por la fuliXjah son suavizados y se
representan por funciones frecuenciales sencillas, pero las funaiohégcw), R(w y

I (w) no suelen conocerse de forma analitica, sino solo en formato digital, es decir,
mediante un namero finito de muestras numéricas. Por este motivo, la eleccidén de las
bandas frecuenciales y de los factores de amplificacion no es trivial. Dependiendo de las
caracteristicas del problema a tratar, pueden disefiarse algoritmos que permitan
automatizar el proceso pero en el ejemplo de aplicacion que sigue se ha procedido por
inspeccion y comparacion entre el espectro de respuesta ded{gafiy los espectros

R(w vy lN(w), eligiendo asi las frecuencias de filtrado y los coeficientes o factores de
amplificacion.
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Al.3. El caso de Manizales en Colombia

El analisis se centra en 6 edificios de estructura metalica que hipotéticamente
corresponden a centros universitarios de la Universidad Nacional de Colombia en
Manizales y se hallan emplazados en un tipo de suelo 3.

Al1.3.1. Espectro de disefo

La Figura A1l.1 muestra el espectro de respuesta elastica 5% amortiguada propuesto en
la norma sismica Colombiana (NSR-98) doAdees la aceleracion pico efectiviags

un factor de importancia $ es un factor de sueldSa es la aceleracién espectral en
unidades dg y T es el periodo en segundos. La aceleracion pico efectiva de Manizales

de la accion sismica con un periodo de retorno de 500 afio9&5dpy se supone un

valor del coeficiente de importandral.1l y un factor de suel8=1.5, de forma que la
aceleracion espectral correspondiente a la meseta del espectro de respuesta de la Figura
Al.1 es 0.6875 y los periodos Tc y TL respectivamente son 0.72 y 3.6 s.

Figura Al.1.- Espectro de respuesta eldstica 5% amortiguada
establecido en la norma sismorresistente de
Colombia NSR-98.

Los edificios objeto del estudio son de estructura metalica resistente a momento (RM) y
con porticos arriostrados (AR) respectivamente Bajos (B), de altura Mediana (M) y
Altos (H). De esta forma, los tres edificios tipo RM se denominag, Ry y RMpyy

sus periodos propios son respectivamente de 0.64, 0.97 y 1.55 s, mientras que los
edificios tipo AR se denominan AR, ARy Y ARy y sus periodos propios son
respectivamente de 0.25, 0.62 y 1.30 s. La Figura Al.2 muestra el espectro para el lugar
del emplazamiento de los edificios estudiados. La Figura A1.3 muestra el espectro de la
Figura Al.2 en su formato Sa-Sd o ADRS (Acceleration Displacement Response
Spectrum). En estas dos figuras se han representado también los espectros
correspondientes al 80 % y al 120 % del espectro y los periodos propios de la respuesta
elastica de los 6 edificios analizados
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Figura Al.2. Espectro de disefio para el emplazamiento del edificio de estudio
en Manizales. Se ha tomado A,=0.25 g, I=1.1 por tratarse de un
centro de educacién superior, y S=1.5 que corresponde a un suelo
tipo 3.
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Figura Al.3. Espectro de disefio para el emplazamiento del edificio de estudio
en Manizales. Se ha tomado A,=0.25 g, I=1.1 por tratarse de un
centro de educacién superior, y S=1.5 que corresponde a un suelo
tipo 3.

Al1.3.2. Los acelerogramas

En el estudio de microzonificacion sismica de Manizales se recomienda la utilizacion de
cuatro acelerogramas de proyecto, denominddesioff-Calima, Benioff-Sintético,
Romeral-Deconvoluciég Romeral-Sintético. LRigura Al1.4 los muestra junto con sus
espectros de amplitud de Fourier. Para ilustrar con mas de detalle esta técnica se ha
elegido el acelerogram&omeral-Deconvolucién para el cual se han usado seis
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frecuencias de filtrado y siete coeficientes de amplificacion. La Tabla A1.1 muestra los
parametros definidos en las ecuaciones (Al.1) y (Al.2).

Tabla Al.1.-Periodos, frecuencias y coeficientes de amplificacion utilizados para hacer compatibles los
espectros de respuesta de disefio y el espectro de respuesta lineal 5% amortiguada del
acelerograma Romeral-Deconvolucion

Numero (j) O 1 2 3 4 5 6 7

Periodo (s) 0.00 0.05 0.30 0.80 1.30 1.80 2.15 +oo

Frecuencia (Hz) +o 10.00 3.33 1.25 0.77 0.56 0.47 0.00

Amplificacion ~ --- 100 0.65 1.4 5.0 -0.81 15.00 25.00

Los pardmetros de la Tabla Al.1 se han usado para definir siete filtros de fase nula. La
fase nula garantiza que no se van a producir corrimientos temporales. Se han usado
filtros Butterworth de orden 3. Un filtro tipo paso-altas de frecuencia de corte a 10 Hz; 5
filtros paso-banda, con frecuencias de paso definidas por las frecuencias definidas en los
nameros 1-2, 2-3, 3-4, 4-5, y 5-6 de la Tabla Al1.1 y un filtro paso-bajas de frecuencia
de corte de 0.47 Hz. La Figura A1.5 muestra las siete sefiales que resultan de estos
filtrados, tanto en el dominio del tiempo como en el dominio de la frecuencia. En el
dominio de la frecuencia, los espectros de las sefiales filtradas se comparan con el
espectro del acelerograma original. La Figura A1.7 muestra, arriba, los espectros de
respuesta de los acelerogramas de la Figura A1.5 y, abajo, los espectros de respuesta del
acelerograma original y del escalado. En estas dos figuras se muestran también los
espectros de disefio y los periodos propios de los 6 edificios objeto de analisis. La
Figura A1.7 muestra el acelerograma original y el acelerograma escalado, en el dominio
del tiempo y de la frecuencia.
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Figura Al.4 Acelerogramas recomendados en el estudio de microzonificacion sismica de
Manizales para efectuar analisis dinamicos. Para facilitar la comparacion, en los
dominios del tiempo y de la frecuencia se ha utilizado la misma escala para los
cuatro acelerogramas, tanto en el eje x, respectivamente tiempo (s) y periodo (s),
como en el eje y, respectivamente aceleracion (g) y espectro de amplitud de
Fourier (cm/s).
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Figura Al.5 Acelerogramas que resultan de aplicar los filtros construidos en base a las

frecuencias definidas en la Tabla Al.1, al acelerogRameral-Deconvolucion

incluido en la Figura Al.4. A la izquierda se muestran las siete sefiales en el

dominio del tiempo. A la derecha se muestran en el dominio de las frecuencias,
junto con el espectro de amplitudes de Fourier del acelerograma original.

246



Sa (9)

Sa(9)

1.2

0.75

0.5

0.25

Espectro NSR-98

Comparacion de espectros Espectro 0.8 NSR-98
Espectro 1.2 NSR-98
de respuesta TTTTTT Espectro original ]
| === Acel. Filtr. N. 1
. Filtr.
. Filtr.
. Filtr.
. Filtr.
. Filtr.
. Filtr.
Edificio RM, _
Edificio RM,,
Edificio RM,,
Edificio AR
Edificio AR,
Edificio AR,

zzzzzz
~NOo b~ WN
|

1.2

0.75
0.5

0.25

Espectro NSR-98
Espectro 0.8 NSR-98
Espectro 1.2 NSR-98
Espectro Romeral

Deconv. original :

Espectro RomeralDewnv. escalado
@ Edificio RM, i
—————— @ Edificio RM,, -
Edificio RM,,

[ J
m Edificio ARB
|
|

Edificio ARM
Edificio ARH
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acelerogramas de la Figura A1.5. Abajo: espectros de respuesta del
acelerograma original y del acelerograma escalado por bandas. En
ambos casos se dibujan los espectros de disefio y limites del 80 y
120%..
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Figura A1.7 Acelerograma original y escalado. Arriba en el dominio del tiem-
po. Abajo: espectros de amplitudes de Fourier, en funcién del
periodo y de la frecuencia. Se muestran también los periodos y
frecuencias de la Tabla Al1.1.

En laFigura A1.6se observa la mayor importancia relativa de los acelerogramas 2, 3,4y
5 pero los correspondientes a los numeros 1, 6 y 7 han sido imprescindibles para
conseguir un escalado adecuado a frecuencias altas y bajas. En esta misma Figura se
observa como el espectro de respuesta del acelerograma escalado por bandas es
compatible con el espectro de disefio en toda la banda frecuencial y, muy en particular,
en el entorno de los periodos propios de los 6 edificios consideradosidtnalal.7se
observa como el acelerograma escalado también es compatible con el acelerograma
original, tanto en el dominio del tiempo como en el de la frecuencia.

Al.4. Resultados y discusion

El procedimiento descrito se ha aplicado a los otros tres acelerogramas aconsejados para
efectuar analisis dindmicos en la ciudad de Manizales. Las Figuras A1.8, A1.9 y A1.10
son analogas a la Figura A1.6 y muestran la comparacion de los espectros de disefio con
los espectros de respuesta de los acelerogramas originales y escalados por bandas para
los otros tres registros de aceleracion utilizados para ilustrar esta técnica.
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Figura A1.10 Comparacién de espectros de respuesta y espectros de disefio para el
acelerogram&omeral-Sintético.

La Figura A1.11 muestra los acelerogramas originales y escalados por bandas tanto en
el dominio del tiempo como en el dominio de la frecuencia. En los cuatro casos
analizados se han obtenido acelerogramas que representan bien las caracteristicas de los
acelerogramas originales, incluyendo la duracién y su contenido frecuencial y, a su vez,
ni sobrevaloran ni minusvaloran los requisitos de los espectros de disefio. Llamamos
acelerogramas hibridos estos acelerogramas asi escalados porque no son registros
reales pero tampoco sintéticos. Son compatibles con acelerogramas reales ya que la
duracién y los contenidos frecuenciales se toman rigurosamente del acelerograma
original y son compatibles con el espectro de disefio ya que las bandas frecuenciales y
los factores de amplificacion se escogen de forma inteligente para conseguir los niveles
de respuesta espectral de disefio en todo el rango de periodos. Por consiguiente, dado un
registro real cualquiera y un espectro de disefo, la técnica aqui presentada permite
hallar una combinacion lineal de acelerogramas basados en el acelerograma real cuyo
espectro de respuesta es compatible con el espectro de disefo. La Figura Al1.12 sintetiza
estos resultados y muestra junto con los espectros de disefio, los espectros de respuesta
de los cuatro acelerogramas ensayados. Finalmente, la Figura A1.13 muestra el espectro
de respuesta medio de los cuatro acelerogramas, junto con los intervalos definidos por
su desviacién tipica. Se observa un excelente acuerdo entre este valor medio y el
espectro de disefio. También se observa como los intervalos definidos por la desviacion
tipica se hallan comprendidos dentro de los intervalos del 80 y 120% del espectro de
disefio. La representacion en estas figuras de los periodos propios de los edificios que
van a ser objeto de analisis dinamicos, ayuda a observar coOmo las acciones sismicas
usadas no van ni a sobrevalorar ni a minusvalorar las acciones de disefio.
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Figura A1.11 Acelerogramas originales y escalados en el dominio del tiempo y de la frecuencia. Se observa cémo los acelerogramas escalados
son compatibles con los originales
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ANEXO 2
Archivo de entrada de datos a RUAUMOKO: Lanul4racell.txt

PORTICO BASICO ARRIOSTRADO
* Portico de tres luces con voladizos en perfiles metalicos.

20100-120000
2852810119.813.03.00.0117224.01.0
00501.01.00.70.1521

500.000100

NODES

'n x y fixity slaving output
146 00 111 00O
146 3.12 000 00O
146 6.24 000 00O
146 9.36 000 00O
146 11.06 000 00O
6.26 00 111 00O
6.26 3.12 000 200
6.26 6.24 000 300
6.26 9.36 000 400
106.26 11.33 000 00O
111106 00 111 00O
1211.06 3.12 000 200
1311.06 6.24 000 300
1411.06 9.36 000 400
1511.06 11.59 000 00O
161586 0.0 111 00O
171586 3.12 000 200
1815.86 6.24 000 300
191586 9.36 000 400
2015.86 11.86 000 00O
2100 3.12 000 200
2200 6.24 000 300
230.0 936 000 400
240.0 1098 000 00O
2517.32 312 000 200
2617.32 6.24 000 300
2717.32 936 000 400
2817.32 1194 000 00O

O©oO~NO U, WNE

DRIFT
I'N1 N2 N3 N4 N5
1 2345

ELEMENT
I'N Sect | J i | output
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1 7 1200
4 7 4500
51 67 00
8 1 9100 O
9 1 11120 O
12 1 14150 0
13 7 16170 O
16 7 19200 O
17 5 212 0 O
18 2 2 700
20 2 12170 O
21 5 17250 0
22 5 223 00
232 3800
25 2 13180 O
26 5 18260 O
27 5 234 0 0
2802 4900
30 2 14190 O
315 19270 0
32 6 245 00
333 51000
35 3 15200 O
36 6 20280 O
37 8 6 120 0
40 8 9 150 O
41 4 7 110 O
44 4 10140 O
45 4 6 120 O
48 4 9 150 0
49 8 7 110 0
52 8 10140 O
PROPS

1 FRAME
300210 ' W12x53 Viga columna XX

1.968E11 7.7E10 1.006E-2 2.684E-3 1.886E-4 773.7 ' E G A As | wgt
0.030.03

-1866330 -373266 256744 285271 449823 256744 22491150
1.58.250.715

2 FRAME

301210 ' W12x35 Viga columna

1.994E11 7.7E10 6.645E-3 2.419E-3 1.157E-4511.0 ' E G A As | wgt
0.03 0.03

-92873 -92873 -116092 116092 M1 M2V1V2

-1402551 -280510 168746 187495 296999 168746 1484993 0
10.010.2 0.6 12.0

3 FRAME
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301200 ' W10x17 Viga columna

2E11 7.7E10 3.219E-03 1.565E-03 3.409E-05 2.482E+02 'EG A
0.03 0.03

-6687 -6687 -8359 8359 M1 M2V1V2

-338200 -67640 61632 68480 143886 61632 719428 O

4 FRAME

330210 I ST 8x4x1/4 xx riostra COMP

1.988E11 7.7E10 3.619E-03 1.290E-03 6.368E-06 2.777E+02 ' E G A As | wgt
0.030.03

-275900 -55180 28740 3193312874010

1.53.070.234.64

5 FRAME

301200 ' W12x35 Viga columna

2E11 7.7E10 6.645E-3 2.419E-3 1.186E-4 511.0 ' E G A As | wgt
0.03 0.03

-8592 -8592 -35311 35311 M1 M2V1V2

-1402551 -280510 168746 187495 296999 168746 1484993 0

6 FRAME

301200 ' W10x17 Viga columna

2E11 7.7E10 3.219E-03 1.565E-03 3.409E-05 2.482E+02 ' E G A As | wgt
0.030.03

-619 -619 -2543 2543 M1 M2V1V2

-338200 -67640 61632 68480 143886 61632 719428 0

7 FRAME

300210 ' W12x53 Viga columna YY

1.977E11 7.7E10 1.006E-2 8.948E-03 3.934E-05 773.7 ' E G A As | wgt
0.03 0.03

-1866330 -373266 95908 106565 449823 95908 22491150

2.48 2.604 0.2 3.25

8 FRAME

330210 I ST 8x4x1/4 xx riostra TRACCION

2.003E11 7.7E10 3.559E-03 1.290E-03 6.368E-06 2.777E+02 ' E G A As | wgt
0.030.03

-1 -1 28740 31933 161187 28740 805933 0

12.013.20.8 15.0

WEIGHT 0

2 674300
3 674300
4 73610
5 147200

LOADS I Loads representing gravity loads

InFx Fy Mz
20
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30
28 0

SHAPE
12 188896
13 392323
14 482981
15515358
28 0.0

EQUAKE
510.01172 1.0
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ANEXO 3
Archivo de entrada de datos a RUAUMOKO: Lanul4acell.txt

PORTICO BASICO
* Portico de tres luces con voladizos en perfiles metalicos.

20100-120000
2836710119.815.05.00.0117224.01.0
00501.01.00.70.1521

500.000100

NODES

'n x vy fixity slaving output
146 00 111 00O
146 3.12 000 00O
146 6.24 000 00O
146 9.36 000 00O
146 11.06 000 00O
6.26 00 111 00O
6.26 3.12 000 200
6.26 6.24 000 300
6.26 9.36 000 400
106.26 11.33 000 00O
111106 00 111 00O
1211.06 3.12 000 200
1311.06 6.24 000 300
1411.06 9.36 000 400
1511.06 11.59 000 00O
161586 0.0 111 00O
171586 3.12 000 200
1815.86 6.24 000 300
191586 9.36 000 400
2015.86 11.86 000 00O
2100 3.12 000 200
2200 6.24 000 300
230.0 936 000 400
240.0 1098 000 00O
2517.32 3112 000 200
2617.32 6.24 000 300
2717.32 9.36 000 400
2817.32 1194 000 00O

O©oO~NO U, WNE

DRIFT
I'N1 N2 N3 N4 N5
1 2345

ELEMENT

I'N Sect | J i | output
1 7 1200
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4 7 4500
5 1 67 00
8 1 9100 0
9 1 11120 0
12 1 14150 O
13 7 16 170 O
16 7 19200 O
17 5 212 0O
18 2 2 7 0O
20 2 12170 O
21 5 17250 0
22 5 223 00
23 2 3800
25 2 13180 O
26 5 1826 0 O
27 5 234 00
282 4900
30 2 14190 0
31 5 19270 0
32 6 24500
333 51000
35 3 15200 O
36 6 20280 O
PROPS

1 FRAME
300210 ' W12x87 Viga columna XX

2.013E11 7.7E10 1.652E-02 4.163E-03 3.186E-04 1270.0 ' E G A As | wgt
0.03 0.03

-2848000 -569600 435048 483387 738171 435048 3690855 0
5.896.190.2 8.54

2 FRAME

301210 I W14x38 Viga columna

1.942E11 7.7E10 7.226E-3 2.820E-3 1.639E-4 554.8 ' E G A As | wgt
0.030.03

-92873 -92873 -116092 116092 M1 M2V1V2

-1525104 -305021 202693 225214 322950 202693 1614749 0
10.010.2 0.6 12.0

3 FRAME

301200 ' W10x17 Viga columna

2E11 7.7E10 3.219E-03 1.565E-03 3.409E-05 2.482E+02 ' E G A As | wgt
0.030.03

-6687 -6687 -8359 8359 M1 M2V1V2

-397882 -79576 68480 76089 159873 68480 799365 0

4 FRAME

330210 I ST 8x4x1/4 xx riostra COMP
2E11 7.7E10 5.213E-03 1.935E-03 8.574E-06 4.012E+02 'E G A As | wgt
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0.03 0.03
-336200 -67247 51634 57372 1 516341 0
1.53.070.23 4.64

5 FRAME

301200 ' W14x38 Viga columna

2E11 7.7E10 7.226E-3 2.820E-3 1.602E-4 554.8 ' E G A As | wgt
0.03 0.03

-8592 -8592 -35311 35311 M1 M2V1V2

-1525104 -305021 202693 225214 322950 202693 1614749 0

6 FRAME

301200 ' W10x17 Viga columna

2E11 7.7E10 3.219E-03 1.565E-03 3.409E-05 2.482E+02 ' E G A As | wgt
0.03 0.03

-619 -619 -2543 2543 M1 M2V1V2

-397882 -79576 68480 76089 159873 68480 799365 0

7 FRAME

300210 I W12x87 Viga columna YY

1.987E11 7.7E10 1.652E-2 1.267E-02 9.630E-05 1270.0 ' E G A As | wgt
0.03 0.03

-2848000 -569600 199067 221186 738171 199067 3690855 0

5.896.19 0.2 8.54

WEIGHT 0

2 674300
3 674300
4 73610
5 147200

LOADS I Loads representing gravity loads
InFx Fy Mz

20

30

28 0

SHAPE
12 188896
13 392323
14 482981
15515358
28 0.0

EQUAKE
510.01172 1.
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ANEXO 4

Tablas de resultados de simulacion de Montecarlo

1 2 3 4 5 6 7 8 9
Item Variable Media () | Desviacion oly Ecua- Limite | Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
1| 'acelmax’ 1,447E-01| 8,351E-02| 5,770E-01 0,25| 0,1029 | 0,1029
2 | 'epsilon’ -4,118E-03 | 2,839E-01| -6,894E+01 N.A. N.A. N.A.
3 | 'omegag' 1,145E+01 | 3,024E+00 | 2,640E-01 N.A. N.A. N.A.
4 |'nug' 1,442E-01| 6,142E-02 | 4,259E-01 N.A. N.A. N.A.
5]y 3,388E+08 | 3,284E+07 | 9,693E-02 N.A. N.A. N.A.
6 | 'me' 2,001E+11| 3,984E+09 | 1,991E-02 N.A. N.A. N.A.
7]'at’ 1,006E-02 | 1,994E-04 | 1,982E-02 N.A. N.A. N.A.
81 1,768E-04 | 3,532E-06 | 1,997E-02 N.A. N.A. N.A.
9|'a2' 6,645E-03 | 1,353E-04 | 2,036E-02 N.A. N.A. N.A.
10| 'i2' 1,186E-04 | 2,357E-06 | 1,987E-02 N.A. N.A. N.A.
11| 'coefd' 1,051E+00 | 4,971E-02| 4,730E-02 N.A. N.A. N.A.
12 | 'coefl' 6,252E-01| 2,099E-02 | 3,358E-02 N.A. N.A. N.A.
13| ‘a4’ 3,606E-03 | 7,230E-05| 2,005E-02 N.A. N.A. N.A.
14T 3,989E-05| 8,056E-07| 2,020E-02 N.A. N.A. N.A.
15 | 'desp_max_1' 1,392E-03 | 1,377E-03| 9,893E-01 6.12| 0,02808 | 0,0002| 0,0002
16 | 'desp_min_1"' -1,293E-03 | 1,205E-03 | -9,318E-01 6.12| -0,02808 | 0,0001| 0,0001
17 | 'desp_max_2' 1,888E-03 | 1,291E-03 | 6,840E-01 6.12| 0,02808 | 0,0000| 0,0000
18 | 'desp_min_2' -1,728E-03 | 1,233E-03 | -7,137E-01 6.12| -0,02808 | 0,0000| 0,0000
19 | 'comp_max_1' -5,995E+05 | 1,135E+04 | -1,893E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
20 | 'comp_max_5' -1,147E+06 | 2,788E+05| -2,430E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
21| 'trac_max_5' -3,392E+05 | 2,317E+05| -6,830E-01 6.4 | 2236000| 0,0000| 0,0000
22 | 'comp_max_9' -1,161E+06 | 2,766E+05 | -2,383E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
23 | 'trac_max_9' -3,533E+05 | 2,338E+05| -6,618E-01 6.4 | 2236000| 0,0000| 0,0000
24 | 'comp_max_13' -5,999E+05 | 1,201E+04 | -2,002E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
25 | 'mom_max_1-1' 1,041E+04 | 4935E+03 | 4,741E-01| 6.2,(11)| 178900| 0,0000| 0,0000
26 | 'mom_min_1-1' -5,483E+02 | 5,480E+03 | -9,995E+00| 6.2, (11)| -178900| 0,0000| 0,0000
27 | 'mom_max_1-2' -5,597E+03 | 4,679E+03 | -8,361E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
28 | 'mom_min_1-2' -1,477E+04 | 4,168E+03 | -2,822E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
29 | 'mom_max_5-1' 1,548E+04 | 1,391E+04 | 8,985E-01| 6.2,(11)| 178900| 0,0000 | 0,0000
30 | 'mom_min_5-1' -1,880E+04 | 1,939E+04 | -1,031E+00| 6.2, (11)| -178900| 0,0023 | 0,0023
31| 'mom_max_5-2' 1,085E+04 | 1,134E+04 | 1,045E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
32 | 'mom_min_5-2' -5,210E+03 | 8,257E+03 | -1,585E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
33 | 'mom_max_9-1' 1,766E+04 | 1,849E+04 | 1,047E+00| 6.2,(11)| 178900| 0,0019| 0,0019
34 | 'mom_min_9-1' -1,657E+04 | 1,455E+04 | -8,782E-01| 6.2, (11)| -178900| 0,0000| 0,0000
35 | 'mom_max_9-2' 5,625E+03 | 8,688E+03 | 1,544E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
36 | 'mom_min_9-2' -1,036E+04 | 1,048E+04 | -1,011E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
37 | 'mom_max_13-1' 1,953E+02 | 4,941E+03 | 2,530E+01| 6.2,(11)| 178900| 0,0000| 0,0000
38 | 'mom_min_13-1" | -1,079E+04 | 5438E+03 | -5,040E-01| 6.2,(11)| -178900| 0,0000| 0,0000
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1 2 3 4 5 6 7 8 9
Item Variable Media () | Desviacion oly Ecua- Limite | Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia! | dencia?
39 | 'mom_max_13-2' 1,508E+04 | 4,609E+03 | 3,056E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
40 | 'mom_min_13-2' 5861E+03 | 4,182E+03 | 7,135E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
41 | 'axial_max_37' 2,026E+05 | 1,665E+05| 8,218E-01 6.4| 805933| 0,0142| 0,0024
42 | 'axial_max_38' 1,702E+05 | 1,217E+05| 7,152E-01 6.4| 805933| 0,0021| 0,0000
43 | 'axial_max_39' 9,369E+04 | 5,503E+04 | 5,873E-01 6.4| 805933| 0,0000| 0,0000
44 | "axial_max_40' 4,967E+04 | 2,712E+04 | 5,460E-01 6.4 805933| 0,0000| 0,0000
45 | 'axial_min_41' -2,068E+05 | 9,242E+04 | -4,470E-01 6.5 -275900 0,0714
46 | 'axial_min_42' -1,722E+05 | 9,031E+04 | -5,244E-01 6.5 -275900 0,0329
47 | 'axial_min_43' -9,494E+04 | 5,009E+04 | -5,276E-01 6.5 -275900| 0,0039 | 0,0039
48 | 'axial_min_44' -3,761E+04 | 2,536E+04 | -6,743E-01 6.5| -275900| 0,0000| 0,0000
49 | 'axial_min_45' -2,040E+05 | 9,404E+04 | -4,610E-01 6.5 -275900 0,0723
50 | 'axial_min_46' -1,695E+05 | 9,170E+04 | -5,412E-01 6.5 -275900 0,0324
51 | "axial_min_47' -9,194E+04 | 5,082E+04 | -5,528E-01 6.5| -275900| 0,0037 | 0,0037
52 | 'axial_min_48' -4,711E+04 | 2,656E+04 | -5,638E-01 6.5 -275900| 0,0000 | 0,0000
53 | 'axial_max_49' 2,011E+05| 1,647E+05| 8,192E-01 6.4| 805933| 0,0138| 0,0016
54 | "axial_max_50' 1,687E+05| 1,205E+05| 7,141E-01 64| 805933| 0,0019| 0,0019
55 | 'axial_max_51' 9,155E+04 | 5424E+04 | 5,925E-01 6.4| 805933| 0,0000| 0,0000
56 | axial_max_52' 3,310E+04 | 2,656E+04 | 8,026E-01 6.4| 805933| 0,0000| 0,0000
57 | 'mom_max_18-1' | -6,690E+04 | 8,142E+03 | -1,217E-01 6.9 187300| 0,0000| 0,0000
58 | 'mom_min_18-1' | -8,833E+04 | 7,848E+03 | -8,885E-02 6.9 -187300| 0,0000| 0,0000
59 | 'mom_max_18-2' | -8,909E+04 | 9,230E+03 | -1,036E-01 6.9 187300| 0,0000| 0,0000
60 | 'mom_min_18-2' | -1,150E+05| 9,730E+03 | -8,461E-02 6.9 -187300| 0,0007 | 0,0007
61 | 'cort_max_18-1' -1,090E+05 | 3,717E+03 | -3,410E-02 6.10 | 292100 | 0,0000| 0,0000
62 | 'cort_min_18-1' -1,188E+05 | 3,554E+03 | -2,991E-02 6.10 | -292100| 0,0000| 0,0000
63 | 'cort_max_18-2' 1,290E+05 | 3,717E+03 | 2,881E-02 6.10 | 292100 | 0,0000| 0,0000
64 | 'cort_min_18-2' 1,192E+05 | 3,554E+03 | 2,981E-02 6.10 | -292100| 0,0000| 0,0000
65 | 'mom_max-19-1' | -9,133E+04 | 5,007E+03 | -5,482E-02 6.9 187300| 0,0000| 0,0000
66 | 'mom_min_19-1' | -9,976E+04 | 4,221E+03 | -4,231E-02 6.9 -187300| 0,0000| 0,0000
67 | 'mom_max_19-2' | -9,190E+04 | 4,596E+03 | -5,001E-02 6.9 187300| 0,0000| 0,0000
68 | 'mom_min_19-2' | -1,004E+05| 4,598E+03 | -4,580E-02 6.9 -187300| 0,0000| 0,0000
69 | 'cort_max_19-1' -1,171E+05| 1,984E+03 | -1,694E-02 6.10 | 292100 | 0,0000| 0,0000
70 | 'cort_min_19-1' -1,206E+05 | 1,823E+03 | -1,512E-02 6.10 | -292100| 0,0000| 0,0000
71 'cort_max_19-2' 1,209E+05 | 1,984E+03 | 1,641E-02 6.10 | 292100 | 0,0000| 0,0000
72 | 'cort_min_19-2' 1,174E+05 | 1,823E+03 | 1,553E-02 6.10 | -292100| 0,0000| 0,0000
73 | 'mom_max_20-1' | -8,826E+04 | 9,542E+03 | -1,081E-01 6.9 187300| 0,0000| 0,0000
74 |'mom_min_20-1" | -1,141E+05| 9,256E+03 | -8,112E-02 6.9 -187300| 0,0005| 0,0005
75| 'mom_max_20-2' | -6,772E+04 | 7,667E+03 | -1,132E-01 6.9 187300| 0,0000| 0,0000
76 | 'mom_min_20-2' | -8,899E+04 | 8,192E+03 | -9,206E-02 6.9 -187300| 0,0000| 0,0000
77 | 'cort_max_20-1' -1,189E+05 | 3,685E+03 | -3,099E-02 6.10| 292100 0,0000| 0,0000
78 | 'cort_min_20-1' -1,287E+05 | 3,521E+03 | -2,736E-02 6.10 | -292100| 0,0000| 0,0000
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1 2 3 4 5 6 7 8 9

Item Variable Media () | Desviacion oly Ecua- Limite | Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad

(0) que exce- | exce-
aplican dencia! | dencia?

79 | 'cort_max_20-2' 1,191E+05 | 3,685E+03 | 3,094E-02 6.10| 292100 0,0000| 0,0000

80 | 'cort_min_20-2' 1,093E+05 | 3,5621E+03 | 3,221E-02 6.10| -292100| 0,0000 | 0,0000

81| F.2-46_1-1 4,082E-01| 5173E-02 | 1,267E-01 6.11 0,9] 0,0013| 0,0003
82 | F.2-46_1-2 4,446E-01| 4,324E-02 | 9,727E-02 6.11 0,9] 0,0010| 0,0001
83 | F.2-46_5-1 6,802E-01| 2,059E-01| 3,026E-01 6.11 0,9 0,0253
84 | F.2-46_5-2 6,502E-01| 1,798E-01| 2,765E-01 6.11 0,9 0,0152
85 | F.2-46_9-1 6,850E-01| 2,045E-01| 2,981E-01 6.11 0,9 0,0274
86 | F.2-46_9-2 6,563E-01| 1,776E-01| 2,706E-01 6.11 0,9] 0,1025| 0,0150
87 | F.2-46_13-1 4,115E-01| 5,351E-02| 1,300E-01 6.11 0,9] 0,0013| 0,0003
88 | F.2-46_13-2 4,473E-01| 4,538E-02 | 1,014E-01 6.11 0,9] 0,0010| 0,0002

89 | despl abs max 2,072E-03| 1,639E-03 | 7,908E-01 6.12| 0,0281] 0,0003| 0,0003

90 | despl abs max 2,072E-03 | 1,639E-03 | 7,908E-01 D. leve 0,0025| 0,3598 | 0,3598

91 | despl abs max 2,072E-03| 1,639E-03| 7,908E-01| D.mod.| 0,0286| 0,0002| 0,0002

92 | despl abs max 2,072E-03| 1,639E-03 | 7,908E-01 D.sev.| 0,1219| 0,0000 | 0,0000

93 | despl abs max 2,072E-03| 1,639E-03| 7,908E-01| Colapso 0,2053 | 0,0000 | 0,0000

Notas: (1) Calculada con respecto a valores de resistencia nominales
(2) Calculada con respecto a valores de resistencia aleatorios

Tabla A4.1. Resultados de simulacion de Montecarlo en el portico bajo arriostrado
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Item Variable Media (u) | Desviacion oly Ecua- Limite | Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(o) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
1| 'acelmax’ 1,460E-01| 8,488E-02| 5,815E-01 0,25| 0,1033 | 0,1033
2 | 'epsilon’ 4,115E-03 | 2,873E-01| 6,981E+01 N.A. N.A. N.A.
3 | 'omegag' 1,150E+01 | 3,024E+00 | 2,629E-01 N.A. N.A. N.A.
4 |'nug' 1,418E-01| 6,255E-02| 4,410E-01 N.A. N.A. N.A.
5]y 3,392E+08 | 3,257E+07 | 9,603E-02 N.A. N.A. N.A.
6| 'me' 2,000E+11 | 3,954E+09 | 1,977E-02 N.A. N.A. N.A.
7]t 1,652E-02 | 3,263E-04| 1,975E-02 N.A. N.A. N.A.
8] 3,081E-04 | 6,114E-06| 1,984E-02 N.A. N.A. N.A.
9|'a2 7,225E-03 | 1,425E-04| 1,973E-02 N.A. N.A. N.A.
10| 'i2' 1,639E-04 | 3,290E-06 | 2,007E-02 N.A. N.A. N.A.
11 | 'coefd' 1,050E+00 | 4,936E-02| 4,703E-02 N.A. N.A. N.A.
12 | 'coefl 6,251E-01| 2,096E-02| 3,352E-02 N.A. N.A. N.A.
1317’ 1,003E-04 | 1,990E-06 | 1,984E-02 N.A. N.A. N.A.
14 | 'comp_max_1' -7,604E+05 | 1,019E+05| -1,340E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
15 | 'comp_max_13' -7,630E+05 | 9,855E+04 | -1,292E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
16 | 'comp_max_5' -7,523E+05 | 3,668E+03 | -4,876E-03|  (6.11) NA| NA| NA
17 | 'comp_max_9' -7,572E+05 | 5,155E+03 | -6,808E-03|  (6.11) NA| NA| NA
18 | 'cort_max_18-1' -3,263E+04 | 3,885E+04 | -1,191E+00 6.10 339700 | 0,0000| 0,0000
19| 'cort_max_18-2' 2,054E+05 | 3,885E+04 | 1,892E-01 6.10 339701 0,0000| 0,0000
20 | 'cort_max_19-1' -3,049E+04 | 4,090E+04 | -1,341E+00 6.10 339702 | 0,0000| 0,0000
21 | 'cort_max_19-2' 2,075E+05 | 4,090E+04 | 1,971E-01 6.10 339703 | 0,0000| 0,0000
22 | 'cort_max_20-1' -3,551E+04 | 4,259E+04 | -1,199E+00 6.10 339704 | 0,0000| 0,0000
23 | 'cort_max_20-2' 2,025E+05 | 4,259E+04 |  2,103E-01 6.10 339705 0,0000| 0,0000
24 | 'cort_min_18-1' -2,013E+05 | 4,317E+04 | -2,145E-01 6.10 -339706 | 0,0000| 0,0000
25 | 'cort_min_18-2' 3,677E+04 | 4,317E+04 | 1,174E+00 6.10 -339705| 0,0000| 0,0000
26 | 'cort_min_19-1' -2,061E+05 | 4,155E+04 | -2,016E-01 6.10 -339704 | 0,0000| 0,0000
27 | 'cort_min_19-2' 3,193E+04 | 4,155E+04 | 1,302E+00 6.10 -339703 | 0,0000| 0,0000
28 | 'cort_min_20-1' -2,036E+05 | 3,937E+04 | -1,934E-01 6.10 -339702 | 0,0000| 0,0000
29 | 'cort_min_20-2' 3,443E+04 | 3,937E+04 | 1,144E+00 6.10 -339701| 0,0000| 0,0000
30 | 'desp_max_1' 1,961E-02 | 1,299E-02| 6,625E-01 6.12 0,02808
31| 'desp_max_2' 2,277E-02| 1,370E-02| 6,016E-01 6.12 0,02808
32 | 'desp_min_1"' -1,914E-02 | 1,240E-02| -6,482E-01 6.12| -0,02808
33 | 'desp_min_2' -2,207E-02| 1,319E-02| -5,976E-01 6.12]| -0,02808
34 | 'mom_max_1-1' 1,709E+05 | 7,993E+04 | 4,677E-01| 6.2, (11) 362300 | 0,0000| 0,0000
35 | 'mom_max_1-2' 9,462E+04 | 7,134E+04 |  7,540E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
36 | 'mom_max_13-1' 1,621E+05 | 9,385E+04 | 5,790E-01| 6.2, (11) 362300 0,0011| 0,0011
37 | 'mom_max_13-2' 1,128E+05 | 4,422E+04 |  3,921E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
38 | 'mom_max_18-1' 1,222E+05 | 1,279E+05| 1,047E+00 6.9 225200
39 | 'mom_max_18-2' 1,186E+05 | 1,390E+05| 1,172E+00 6.9 225201
40 | 'mom_max_19-1' 1,313E+05 | 1,359E+05| 1,035E+00 6.9 225202
41 | 'mom_max_19-2' 1,288E+05 | 1,375E+05| 1,068E+00 6.9 225203
42 | 'mom_max_20-1' 1,209E+05 | 1,376E+05| 1,138E+00 6.9 225204
43 | 'mom_max_20-2' 1177E+05 | 4,004E+06 | 3,402E+01 6.9 225205
44 | 'mom_max_5-1' 4,306E+05 | 1,973E+09| 4,582E+03| 6.2, (11) 362300
45 |'mom_max_5-2' | 2,228E+05| 1,112E+05| 4,990E-01|  (6.11) N.A.
46 | 'mom_max_9-1' 4,322E+05 | 1,929E+05| 4,463E-01| 6.2, (11) 362300
47 | 'mom_max_9-2' 2,189E+05 | 1,133E+05| 5,176E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
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Item Variable Media (4) | Desviacion oly Ecua- Limite | Proba- | Proba-

estandar ciones bilidad | bilidad

(0) que exce- | exce-

aplican dencia’ | dencia?

48 | 'mom_min_1-1' -1,659E+05 | 9,360E+04 | -5,642E-01| 6.2, (11) -362300 | 0,0011| 0,0011

49 | 'mom_min_1-2' -1,111E+05 | 4,375E+04 | -3,938E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.

50 | 'mom_min_13-1' -1,753E+05 | 7,967E+04 | -4,545E-01| 6.2, (11) -362300 | 0,0000 | 0,0000

51| 'mom_min_13-2' -9,305E+04 | 7,109E+04 | -7,641E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
52 | 'mom_min_18-1' -2,665E+05 | 7,368E+04 | -2,765E-01 6.9 -225200
53 | 'mom_min_18-2' -2,780E+05 | 6,626E+04 | -2,383E-01 6.9 -225199
54 | 'mom_min_19-1' -2,763E+05 | 6,889E+04 | -2,493E-01 6.9 -225198
55 | 'mom_min_19-2' -2,788E+05 | 6,742E+04 | -2,418E-01 6.9 -225197
56 | 'mom_min_20-1' -2,758E+05 | 6,764E+04 | -2,453E-01 6.9 -225196
57 | 'mom_min_20-2' -2,694E+05 | 7,238E+04 | -2,687E-01 6.9 -225195
58 | 'mom_min_5-1' -4,407E+05 | 1,904E+05| -4,321E-01| 6.2, (11) -362300
59 | 'mom_min_5-2' -2,162E+05 | 1,132E+05| -5,237E-01 (6.11) N.A.
60 | 'mom_min_9-1' -4,389E+05 | 1,903E+05| -4,337E-01| 6.2, (11) -362300
61| 'mom_min_9-2' -2,205E+05 | 1,114E+05| -5,052E-01 (6.11) N.A.
62 | 'trac_max_5' -7,394E+05 | 1,092E+04 | -1,477E-02 64| 3690855
63 | 'trac_max_9' -7,356E+05 | 1,392E+04 | -1,893E-02 64| 3690855
64 | F.2-46_1-1 1,140E+00 | 4,779E-01 4,193E-01 6.11 0,9
65 | F.2-46_1-2 8,306E-01 | 3,385E-01 4,075E-01 6.11 0,9
66 | F.2-46_5-1 1,277E+00 | 4,434E+03 | 3,472E+03 6.11 0,9
67 | F.2-46_5-2 7,786E-01| 2,640E-01 3,391E-01 6.11 0,9
68 | F.2-46_9-1 1,277E+00 | 4,296E-01 3,364E-01 6.11 0,9
69 | F.2-46_9-2 7,800E-01| 2,662E-01 3,412E-01 6.11 0,9
70 | F.2-46_13-1 1,150E+00 | 4,678E-01 4,067E-01 6.11 0,9
71| F.2-46_13-2 8,408E-01| 3,293E-01 3,917E-01 6.11 0,9
72 | despl abs méx 2,353E-02| 1,468E-02| 6,239E-01 6.12 0,02808
73 | despl abs max 2,353E-02| 1,468E-02| 6,239E-01|D. leve 1,601E-02
74 | despl abs max 2,353E-02| 1,468E-02| 6,239E-01 | D. mod. 3,622E-02

75 | despl abs méx 2,353E-02 | 1,468E-02| 6,239E-01 |D. sev. 1,446E-01| 0,0000 | 0,0000

76 | despl abs méx 2,353E-02| 1,468E-02| 6,239E-01 | Colapso | 2,684E-01| 0,0000 | 0,0000

Notas: (1) Calculada con respecto a valores de resistencia nominales
(2) Calculada con respecto a valores de resistencia aleatorios

Tabla A4.2. Resultados de simulacion de Montecarlo en el pértico bajo no arriostrado
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Item Variable Media (u) | Desviacion olp Ecua- Limite | Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad

(o) que exce- exce-

aplican dencia' | dencia?

1| 'acelmax’ 1,437E-01| 8,453E-02| 5,880E-01 2,500E-01] 0,0992 | 10,0992
2 | 'epsilon’ 1,120E-03 | 2,834E-01| 2,531E+02 N.A. N.A. N.A.
3 | 'omegag' 1,158E+01 | 3,045E+00| 2,630E-01 N.A. N.A. N.A.
4 |'nug' 1,434E-01| 6,150E-02| 4,288E-01 N.A. N.A. N.A.
5|y 3,395E+08 | 3,288E+07 | 9,685E-02 N.A. N.A. N.A.
6| 'me' 2,000E+11 | 3,977E+09 | 1,988E-02 N.A. N.A. N.A.
7]'al' 2,574E-02| 5/170E-04| 2,008E-02 N.A. N.A. N.A.
8|1 1,657E-04 | 3,319E-06 | 2,003E-02 N.A. N.A. N.A.
9|'a2' 1,232E-02 | 2,448E-04| 1,987E-02 N.A. N.A. N.A.
10 | 'i2' 7,242E-05| 1,445E-06| 1,995E-02 N.A. N.A. N.A.
11]'ad 2,573E-02| 5,094E-04 | 1,980E-02 N.A. N.A. N.A.
12 i3’ 5,158E-04 | 1,033E-05| 2,002E-02 N.A. N.A. N.A.
13 |'a4' 1,233E-02 | 2,484E-04| 2,015E-02 N.A. N.A. N.A.
144’ 2,219E-04 | 4,/486E-06 | 2,021E-02 N.A. N.A. N.A.
15 |'ab’ 6,645E-03 | 1,321E-04| 1,989E-02 N.A. N.A. N.A.
16 |5’ 1,185E-04 | 2,369E-06| 1,998E-02 N.A. N.A. N.A.
17 | 'coefd' 1,050E+00 | 4,881E-02| 4,646E-02 N.A. N.A. N.A.
18 | 'coefl 6,251E-01| 2,084E-02| 3,335E-02 N.A. N.A. N.A.
19 | 'a6' 3,220E-03 | 6,408E-05| 1,990E-02 N.A. N.A. N.A.
20 | 'i6' 3,409E-05| 6,733E-07| 1,975E-02 N.A. N.A. N.A.
21]'a9 5215E-03 | 1,043E-04| 2,000E-02 N.A. N.A. N.A.
22 ("9 8,578E-06 | 1,727E-07| 2,014E-02 N.A. N.A. N.A.
23| 'a11’ 4426E-03| 8,813E-05| 1,991E-02 N.A. N.A. N.A.
241111 7,534E-06 | 1,477E-07| 1,960E-02 N.A. N.A. N.A.
25 | 'desp_max_1' 4,292E-03 | 1,327E-02| 3,092E+00 6.12| 2,808E-02| 0,0018| 0,0018
26 | 'desp_min_1' -4,153E-03 | 1,531E-02 | -3,686E+00 6.12| -2,808E-02 | 0,0021| 0,0021
27 | 'desp_max_2' 6,474E-03 | 1,537E-02| 2,374E+00 6.12| 2,808E-02| 0,0103| 0,0103
28 | 'desp_min_2' -6,288E-03 | 1,872E-02 | -2,978E+00 6.12| -2,808E-02 | 0,0087| 0,0087
29 | 'desp_max_3' 7,590E-03 | 1,508E-02| 1,987E+00 6.12| 2,808E-02| 0,0053| 0,0053
30 | 'desp_min_3' -7,391E-03 | 1,826E-02 | -2,471E+00 6.12| -2,808E-02| 0,0048| 0,0048
31| 'desp_max_4' 9,150E-03 | 1,550E-02 | 1,694E+00 6.12| 2,808E-02| 0,0169| 0,0169
32 | 'desp_min_4' -8,935E-03 | 1,879E-02| -2,103E+00 6.12| -2,808E-02| 0,0125| 10,0125
33 | 'desp_max_5' 9,280E-03 | 1,493E-02| 1,608E+00 6.12| 2,808E-02| 0,0010| 0,0010
34 | 'desp_min_5' -9,106E-03 | 1,788E-02 | -1,964E+00 6.12| -2,808E-02 | 0,0017| 0,0017
35 | 'desp_max_6' 8,963E-03 | 1,476E-02| 1,647E+00 6.12| 2,808E-02| 0,0009| 0,0009
36 | 'desp_min_6' -8,776E-03 | 1,780E-02 | -2,028E+00 6.12| -2,808E-02 | 0,0017| 0,0017
37 | 'desp_max_7"' 9,757E-03 | 1,483E-02| 1,520E+00 6.12| 2,808E-02| 0,0008| 0,0008
38 | 'desp_min_7"' -9,429E-03 | 2,003E-02 | -2,125E+00 6.12| -2,808E-02| 0,0018| 0,0018
39 | 'comp_max_1' -1,252E+06 | 1,110E+05| -8,869E-02| (6.11) N.A. N.A. N.A.
40 | 'mom_max_1-1' 5,915E+04 | 5,070E+04 | 8,571E-01]6.2, (11) | 1,982E+05| 0,0293| 0,0293
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Item Variable Media (4) | Desviacion olp Ecua- Limite | Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad

(0) que exce- exce-

aplican dencia' | dencia?

41 | 'mom_min_1-1' -4,685E+04 | 5,367E+04 | -1,146E+00 | 6.2, (11) | -1,982E+05| 0,0230 | 10,0230
42 | 'mom_max_1-2' 8,656E+03 | 2,313E+04 | 2,673E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
43 | 'mom_min_1-2' -3,646E+04 | 2,041E+04 | -5597E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
44 | 'comp_max_4' -6,473E+05 | 5,844E+04 | -9,029E-02| (6.11) N.A. N.A. N.A.
45 | 'mom_max_4-1' 4,654E+04 | 2,264E+04 | 4,865E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
46 | 'mom_min_4-1' -2,133E+04 | 2,426E+04 | -1,137E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
47 | 'mom_max_4-2' 2,165E+04 | 2,661E+04 | 1,229E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
48 | 'mom_min_4-2' -5,135E+04 | 2,492E+04 | -4,854E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
49 | 'comp_max_8-1' -4,504E+06 | 1,409E+06 | -3,127E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.

50 | 'mom_max_8-1' 1,308E+05 | 7,654E+04 | 5,851E-01|6.2, (11) | 1,982E+05
51 | 'mom_min_8-1' -1,436E+05 | 1,850E+05| -1,288E+00 | 6.2, (11) | -1,982E+05 ‘ ‘
52 | 'mom_max_8-2' 3,252E+04 | 4,289E+04 | 1,319E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
53 | 'mom_min_8-2' -2,991E+04 | 3,661E+04 | -1,224E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
54 | 'trac_max_11' 2,152E+05 | 3477E+05| 1,616E+00 6.4| 2,754E+06 | 0,0000| 0,0000
55 | 'comp_max_11' -1,729E+06 | 5,587E+05| -3,232E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
56 | 'mom_max_11-1' | 4,600E+04 | 3,454E+04 | 7,509E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
57 | 'mom_min_11-1" | -4,759E+04 | 5,137E+04 | -1,079E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
58 | 'mom_max_11-2' | 4,402E+04 | 5523E+04 | 1,255E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
59 | 'mom_min_11-2" | -4,199E+04 | 3,734E+04 | -8,892E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
60 | 'comp_max_15' -4,515E+06 | 1,397E+06 | -3,094E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
61| 'mom max 15-1' | 1401E+05| 1834E+05| 1,300E+00 | 6.2, (11) 1,982E+05-
62 | 'mom_min_15-1" | -1,343E+05| 7,561E+04 | -5,630E-01 6.2, (11) | -1,982E+05

63 | 'mom_max_15-2' 3,074E+04 | 3,783E+04 | 1,231E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
64 | 'mom_min_15-2' | -3,184E+04 | 4,087E+04 | -1,284E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
65 | 'trac_max_18' 2,085E+05 | 3,524E+05| 1,690E+00 6.4| 5,753E+06 | 0,0000| 0,0000
66 | 'comp_max_18' -1,741E+06 | 5596E+05| -3,214E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
67 | 'mom_max_18-1' | 4,630E+04 | 4970E+04 | 1,074E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
68 | 'mom_min_18-1' | -4,726E+04 | 3,590E+04 | -7,597E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
69 | 'mom_max_18-2' | 4,330E+04 | 3,936E+04 | 9,090E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
70 | 'mom_min_18-2' | -4,256E+04 | 5295E+04 | -1,244E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
71| 'comp_max_22' -1,254E+06 | 1,124E+05| -8,961E-02| (6.11) N.A. N.A. N.A.
72 |'mom_max_22-1' | 4,533E+04 | 5179E+04 | 1,142E+00| 6.2, (11)| 1,982E+05| 0,0223 | 0,0223
73 | 'mom_min_22-1' | -6,084E+04 | 5257E+04 | -8,641E-0186.2,(11)|-1,982E+05| 0,0316| 0,0316
74 | 'mom_max_22-2' 3,708E+04 | 2,160E+04 | 5,827E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
75 |'mom_min_22-2' | -7,994E+03 | 2,178E+04 | -2,725E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
76 | 'comp_max_25' -6,475E+05 | 5,788E+04 | -8,939E-02| (6.11) N.A. N.A. N.A.
77 |'mom_max_25-1' | 2,061E+04 | 2,326E+04 | 1,129E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
78 | 'mom_min_25-1" | -4,731E+04 | 2,366E+04 | -5000E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
79 | 'mom_max_25-2' 5,228E+04 | 2,623E+04| 5,017E-01| (6.11) N.A. N.A. N.A.
80 | 'mom_min_25-2' | -2,099E+04 | 2,543E+04 | -1,212E+00| (6.11) N.A. N.A. N.A.
81| 'mom_max_30-1' | -2,844E+04 | 4,732E+04 | -1,664E+00 6.9 1,875E+05| 0,0023 | 0,0023
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Item Variable Media (4) | Desviacion olp Ecua- Limite | Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- exce-
aplican dencia' | dencia?
82 | 'mom_min_30-1' | -1,342E+05 | 4,243E+04| -3,163E-01 6.9 .1 875E+05
83 |'mom_max_30-2' | -3,490E+04 | 4,827E+04 | -1,383E+00 6.9 1,875E+05
84 | 'mom_min_30-2' | -1,436E+05 | 4,305E+04 | -2,998E-01 6.9 .1 875E+05
85 | 'cort_max_30-1' | -8463E+04 | 1900E+04 | -2.246E-01|  6.10| 3,244E+05| 0,0000| 0,0000
86 | ‘cort_ min_30-1" | -1,207E+05| 1,909E+04 | -1472E-01|  ©610|.3244E+05| 0,0001| 0,0001
87 | 'cort_max_30-2' | 1,320E+05| 1,909E+04| 1436E-01| 610 3244E+05| 0,0000| 0,0000
88 | 'cort_min_30-2 8,805E+04 | 1914E+04 | 2174E-01|  610|.3244E+05| 0,0000| 0,0000
89 | 'mom_max_31-1' | -6,181E+04 | 4,222E+04| -6,832E-01 6.9| 1,875E+05| 0,0010| 0,0010
90 | 'mom_min_31-1' | -1,113E+05 | 3,698E+04 | -3,322E-01 6.9]_1,875E+05| 0,0850 | 0,0142
91 | 'mom_max_31-2' | -6,310E+04 | 4,025E+04 | -6,379E-01 6.9| 1,875E+05| 0,0005| 0,0005
92 | 'mom_min_31-2' | -1,123E+05 | 3,870E+04 | -3446E-01 6.9|.1,875E+05 | 0,0989| 0,0156
93 | 'cort_max_31-1' | -9777E+04 | 1,714E+04| -1,754E-01|  6.10 | 3,244E+05| 0,0000| 0,0000
94 | 'cort_min_31-1" | -1,193E+05| 1,641E+04| -1,376E-01| 610 .3244E+05| 0,0000| 0,0000
95| 'cort_max_31-2' | 1,199E+05| 1,721E+04 | 1435E-01|  610| 3244F+05| 0,0000| 0,0000
96 | ‘cort_min_31-2 9,836E+04 | 1,646E+04 | 1,674E-01| 610 .3244E+05| 0,0000| 0,0000
97 | 'mom_max_32-1' | -3,326E+04 | 4.981E+04 | -1,498E+00 6.9| 1,875E+05
98 | 'mom_min_32-1' | -1,424E+05| 4,154E+04| -2,917E-01 6.9 .1 875E+05
99 | 'mom_max_32-2' | -3,008E+04 | 4,581E+04 | -1,523E+00 6.9| 1,875E+05
100 | 'mom_min_32-2' | -1,354E+05 | 4417E+04| -3.262E-01 6.9 .1 875E+05
101 | 'cort_max_32-1' | -8,737E+04 | 1,977E+04 | -2,263E-01|  6.10| 3,244E+05| 0,0000| 0,0000
102 | 'cort_min_32-1' | -1,324E+05 | 1,842E+04 | -1,391E-01| 610 .3 244E+05| 0,0000| 0,0000
103 | 'cort_max_32-2' | 1,302E+05| 1,983E+04 | 1,523E-01| 610 3244E+05| 0,0002| 0,0002
104 | 'cort_min_32-2' 8,534E+04 | 1,844E+04 | 2,160E-01| 610 .3244F+05| 0,0000| 0,0000
105 | 'mom_max_45-1' | -2,535E+03 | 3,941E+04 | -1,555E+01 6.9 | 1,875E+05
106 | 'mom_min_45-1' | -1,568E+05 | 3,966E+04 | -2,529E-01 6.9 .1 875E+05
107 | 'mom_max_45-2' | -2,429E+03 | 4526E+04 | -1,864E+01 6.9 1,875E+05
108 | 'mom_min_45-2' | -1,737E+05 | 4,070E+04 | -2,343E-01 6.9 .1 875E+05
109 | ‘cort_max_45-1' | -7,312E+04 | 1,698E+04 | -2,322E-01|  6.10| 3,244E+05| 0,0000| 0,0000
110 | 'cort_min_45-1" | -1411E+05| 1,796E+04 | -1273E-01| 610 .3244E+05| 0,0000| 0,0000
111 'cort_max_45-2' | 1444E+05| 1705E+04 | 1,181E-01| 610 3244E+05| 0,0000| 0,0000
112 | 'cort_min_45-2' 7,661E+04 | 1,801E+04 | 2,351E-01| 610 .3244E+05| 0,0000| 0,0000
113 | 'mom_max_46-1' | -8,239E+04 | 1,704E+04 | -2,069E-01 6.9| 1,875E+05| 0,0001| 0,0001
114 | 'mom_min_46-1' | -9,116E+04 | 1,159E+04 | -1.272E-01 6.9|_1,875E+05| 0,0001| 0,0001
115 | 'mom_max_46-2' | -8,309E+04 | 1,542E+04 | -1,856E-01 6.9| 1,875E+05| 0,0001| 0,0001
116 | 'mom_min_46-2' | -9,177E+04 | 1,209E+04 | -1415E-01 6.9|.1,875E+05 | 0,0002| 0,0002
117 | 'cort_max_46-1' | -1,060E+05| 7,169E+03 | -6,763E-02|  6.10| 3,244E+05| 0,0000| 0,0000
118 | 'cort_min_46-1' | -1,112E+05| 6,659E+03 | -5,988E-02| 610 .3 244E+05| 0,0000| 0,0000
119 | 'cort_max_46-2' | 1,116E+05 | 7,248E+03 | 6498E-02| 10| 3244E+05| 0,0000| 0,0000
120 | 'cort_min_46-2' 1,064E+05 | 6,690E+03 | 6,288E-02| 610 .3.244E+05| 0,0000| 0,0000
121 | 'mom_max_47-1' | -9,071E+02 | 4564E+04 | -5,032E+01 6.9| 1,875E+05| 0,0012| 0,0012
122 | 'mom_min_47-1' | -1,722E+05 | 4,003E+04 | -2,325E-01 6.9 1,875E+05 [OBM 0,067
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Item Variable Media (4) | Desviacion olp Ecua- Limite | Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- exce-
aplican dencia' | dencia?
123 | 'mom_max_47-2' | -4,140E+03 | 3,882E+04 | -9,376E+00 6.9 1,875E+05| 0,0016| 0,0016
124 | 'mom_min_47-2' | -1,580E+05 | 4,053E+04 | -2,565E-01 6.9 .1,875E+05 0,0041
125 | ‘cort_max_47-1' | -7,599E+04 | 1,823E+04 | -2,399E-01|  6.10| 3,244E+05| 0,0000| 0,0000
126 | 'cort_min_47-1' | -1439E+05| 1,674E+04 | -1,163E-01| 610 .3244E+05| 0,0000| 0,0000
127 | 'cort_max_47-2' | 1414E+05| 1,824E+04| 1290E-01| 610 3244E+05| 0,0000| 0,0000
128 | 'cort_min_47-2' 7,378E+04 | 1671E+04 | 2,265E-01| 6101 .3244F+05
129 | 'axial_min_64' -4,517E+05 | 1,100E+05 | -2,436E-01 6.5 | -3 427E+05
130 | ‘axial_max_65' 9,538E+05 | 5,313E+05| 5,571E-01 6.4 | 1,165E+06
131 | "axial_min_66' -4,520E+05 | 1,116E+05 | -2,469E-01 6.5 | -3 427E+05
132 | 'axial_max_67" 1,004E+06 | 5,375E+05|  5,357E-01 6.4 | 1,165E+06
133 | 'axial_min_68' -4,487E+05 | 1,181E+05| -2,631E-01 6.5 | -3 427E+05
134 | 'axial_max 69 | B8447E+05| 5176E+05| 6,128E-01] 6.4/ 1,165E+06
135 | ‘axial_min_70' -4,517E+05 | 1,090E+05 | -2,413E-01 6.5 | -3 427E+05
136 | 'axial_max_71' 9,559E+05 | 5,309E+05 | 5,554E-01 6.4 | 1,165E+06
137 | ‘axial_min_72 -4,521E+05 | 1,105E+05 | -2,445E-01 6.5 | -3 427E+05
138 | 'axial_max_73' 1,005E+06 | 5,373E+05| 5,346E-01 6.4 | 1,165E+06
139 | 'axial_min_74' -4,486E+05 | 1,171E+05| -2,611E-01 6.5 | -3,427E+05
140 | 'axial_max_75' 8416E+05 | 5145E+05| 6,113E-01 6.4 | 1,165E+06
141 | "axial_min_76' -3,907E+05 | 9,861E+04 | -2,524E-01 6.5 | -2,982E+05
142 | ‘axial_max_77" 7A94E+05 | 4 A41E+05|  5926E-01 6.4 | 9,890E+05
143 | "axial_min_78' -3,749E+05 | 1,123E+05| -2,996E-01 6.5 | -2,982E+05
144 | 'axial_max_79' 4,598E+05 | 3270E+05| 7,112E-01 6.4 | 9,890E+05
145 | 'axial_min_80' -2,536E+05 | 1,115E+05 | -4,397E-01 6.5 | -2,982E+05
146 | 'axial_max_81' 2,536E+05 | 1,325E405|  5,226E-01 6.4 | 9,890E+05
147 | 'axial_min_82 -9,725E+04 | 5638E+04 | -5798E-01 6.5 | -2,982E+05
148 | 'axial_max_83' 9,006E+04 | 5664E+04 | 5718E-01 6.4 | 9,890E+05
149 | 'axial_min_84' -3,909E+05 | 9,755E+04 | -2,496E-01 6.5 | -2,982E+05
150 | 'axial_max_85' 7A46E+05 | 4425E+05|  5944E-01 6.4 | 9,890E+05
151 | 'axial_min_86' -3,753E+405 | 1,114E+05 | -2,968E-01 6.5 | -2,982E+05
152 | ‘axial_max_87" 4,567E+05 | 3216E+05|  7,043E-01 6.4 | 9,890E+05
153 | 'axial_min_88' -2,537E405 | 1,112E+05 | -4,382E-01 6.5 | -2,982E+05
154 | 'axial_max_89' 2,539E+05 | 1,320E+05| 5,199E-01 6.4 | 9,890E+05| 0,0000| 0,0000
155 | 'axial_min_90' -6,290E+04 | 3,308E+04 | -5,260E-01 6.5 | -2,082E+05 | 0,0000|  0,0000
156 | ‘axial_max_91' 6,096E+04 | 3,272E+04 | 5368E-01 6.4 | 9,890E+05| 0,0000| 0,0000
157 | F.2-46_1-1 4,065E-01| 1,682E-01| 4,139E-01|  6.11| 9,000E-01| 0,0151| 0,0151
158 | F.2-46_1-2 3420E-01| 7,617E-02| 2227E-01| 6.11| 9,000E-01
159 | F.2-46_8-1 1,082E+00 | 4,677E-01| 4,324E-01| 611 9000E-01
160 | F.2-46_8-2 9427E-01| 3251E-01| 3449E-01| 611| 9000E-01
161 | F.2-46_15-1 1,085E+00 | 4,616E-01| 4,255E-01| 11| 9,000E-01
162 | F.2-46_15-2 9460E-01| 3,225E-01| 3409E-01| 611| 9,000E-01
163 | F.2-46_22-1 4,093E-01| 1687E-01| 4121E-01| 611| 9000E-01| 0,0157| 0,0035
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Item Variable Media (4) | Desviacion olp Ecua- Limite | Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad

(0) que exce- exce-

aplican dencia' | dencia?

164 | F.2-46_22-2 3435E-01| 7,761E-02| 2,259E-01| 611| 9,000E-01| 0,0010] 0,0007
165 | F.2-46_4-1 5,286E-01| 1,561E-01| 2,953E-01|  6.11| 9,000E-01| 0,0294| 0,0026
166 | F.2-46_4-2 5,553E-01| 1,696E-01| 3,054E-01| 6.11| 9,000E-01| 0,0516| 0,0045
167 | F.2-46_11-1 8580E-01| 3573E-01] 416401 61| 9,000E-01 | |

168 | F.2-46_11-2 8,527E-01| 3669E-01| 4,303-01| 61| 9000E-01

169 | F.2-46_18-1 8,626E-01| 3561E-01| 4,128E-01| 611| 9,000E-01 | |
170 | F.2-46_18-2 8572E-01| 3652601 4.260E-01]  B11] 9,000E-01 | |
171 | F.2-46_25-1 5324E-01| 1595E-01| 2,995E-01| 611| 9000E-01| 0,0327| 0,0027
172 | F.2-46_25-2 5596E-01| 1741E-01| 3112E-01| 811| 9000E-01| 0,0596| 0,0043
173 | despl abs max 1014E-02 | 2,534E-02| 2499E+00|  6.12| 2,808E-02| 0,0299| 0,0299
174 | despl abs max 1,014E-02 | 2,534E-02| 2,499E+00 | D.leve | 3,370E-03| 0,8979| 0,8979
175 | despl abs max 1,014E-02 | 2,534E-02| 2,499E+00 | D.mod. | 5588E-02| 0,0027 | 0,0027
176 | despl abs max 1,014E-02 | 2,534E-02| 2,499E+00 | D.sev. | 9,266E-02| 0,0018| 0,0018
177 | despl abs max 1,014E-02 | 2,534E-02| 2,499E+00 | Colapso | 1,671E-01| 0,0013| 0,013

Notas:

(1) Calculada con respecto a valores de resistencia nominales
(2) Calculada con respecto a valores de resistencia aleatorios

Tabla A4.3. Resultados de simulacion de Montecarlo en el portico medio arriostrado
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Item Variable Media (u) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(o) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
1 |'acelmax’ 1,449E-01| 8,529E-02| 5,885E-01 2,500E-01] 0,1032 | 0,1032
2 | 'epsilon’ 6,191E-04 | 2,864E-01| 4,626E+02 N.A. N.A. N.A.
3 | 'omegag' 1,152E+01 | 3,058E+00| 2,655E-01 N.A. N.A. N.A.
4 |'nug' 1,429E-01| 6,230E-02| 4,360E-01 N.A. N.A. N.A.
5| 'coefl 6,252E-01| 2,062E-02| 3,298E-02 N.A. N.A. N.A.
6]'a9 9,482E-03 | 1,884E-04| 1,987E-02 N.A. N.A. N.A.
719 3,330E-04 | 6,654E-06| 1,998E-02 N.A. N.A. N.A.
8|y 3,383E+08 | 3,304E+07 | 9,765E-02 N.A. N.A. N.A.
9| 'me' 2,000E+11| 4,006E+09 | 2,003E-02 N.A. N.A. N.A.
10| 'at' 4,368E-02 | 8,692E-04 | 1,990E-02 N.A. N.A. N.A.
111 3,088E-04 | 6,254E-06| 2,025E-02 N.A. N.A. N.A.
12| 'a2' 2,884E-02| 5,769E-04 | 2,000E-02 N.A. N.A. N.A.
13]'i2' 1,820E-04 | 3,655E-06| 2,009E-02 N.A. N.A. N.A.
14 | 'ad' 4,367E-02| 8,715E-04 | 1,996E-02 N.A. N.A. N.A.
15]"i3' 1,007E-03 | 2,024E-05| 2,010E-02 N.A. N.A. N.A.
16 | 'ad' 2,885E-02| 5,770E-04 | 2,000E-02 N.A. N.A. N.A.
174’ 5,950E-04 | 1,198E-05| 2,014E-02 N.A. N.A. N.A.
18 | 'ab' 1,838E-02 | 3,649E-04| 1,985E-02 N.A. N.A. N.A.
191"’ 7,282E-04 | 1,448E-05| 1,989E-02 N.A. N.A. N.A.
20 | "coefd' 1,049E+00 | 4,867E-02| 4,637E-02 N.A. N.A. N.A.
21 |'desp_max_2' 1,086E-02 | 8,399E-03| 7,734E-01 6.12 2,808E-02 | 0,0606 | 0,0606
22 | 'desp_min_2' -1,083E-02 | 8,414E-03| -7,769E-01 6.12| -2,808E-02| 0,0609 | 0,0609
23 | 'desp_max_3' 1,017E-02 | 8,280E-03| 8,141E-01 6.12 2,808E-02| 0,0515| 0,0515
24 | 'desp_min_3' -1,005E-02 | 8,305E-03| -8,264E-01 6.12| -2,808E-02| 0,0505| 0,0505
25 | 'desp_max_4' 1,282E-02 | 1,134E-02| 8,849E-01 6.12 2,808E-02
26 | 'desp_min_4' -1,271E-02| 1,136E-02| -8,937E-01 6.12| -2,808E-02
27 | 'desp_max_5' 1,236E-02 | 1,044E-02| 8,445E-01 6.12 2,808E-02 | 0,0966 | 0,0966
28 | 'desp_min_5' -1,225E-02| 1,043E-02| -8,514E-01 6.12| -2,808E-02| 0,0994 | 0,0994
29 | 'desp_max_6' 8,847E-03 | 6,153E-03| 6,954E-01 6.12 2,808E-02 | 0,0100| 0,0100
30 | 'desp_min_6' -8,638E-03 | 6,130E-03 | -7,096E-01 6.12| -2,808E-02| 0,0089 | 0,0089
31| 'desp_max_7"' 8,685E-03 | 5,186E-03 | 5,972E-01 6.12 2,808E-02 | 0,0025| 0,0025
32 | 'desp_min_7"' -8,044E-03 | 5,180E-03| -6,439E-01 6.12| -2,808E-02| 0,0018 | 0,0018
33 | 'comp_max_1' -1,599E+06 | 4,513E+05| -2,822E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
34 | 'mom_max_1-1' 2,160E+05 | 1,564E+05| 7,241E-01| 6.2, (11) 4,459E+05-
35 | 'mom_min_1-1' -2,052E+05| 1,575E+05| -7,678E-01| 6.2,(11)| -4,459E+05
36 | 'mom_max_1-2' 1,249E+05 | 1,002E+05| 8,025E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
37 | 'mom_min_1-2' -1,464E+05| 9,969E+04 | -6,809E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
38 | 'comp_max_4' -7,344E+05 | 1,443E+05| -1,965E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
39 | 'mom_max_4-1' 1,478E+05 | 1,080E+05| 7,309E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
40 | 'mom_min_4-1' -1,230E+05 | 1,154E+05| -9,381E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
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Item Variable Media (4) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
41| 'mom_max_4-2' 1,001E+05 | 9,378E+04 | 9,368E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
42 | 'mom_min_4-2' -1,289E+05 | 7,953E+04 | -6,170E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
43 | 'comp_max_8' -1,390E+06 | 6,445E+04 | -4,637E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
44 | 'mom_max_8-1' 5610E+05 | 4,167E+05| 7,428E-01| 6.2, (11) 4,459E+05
45 | 'mom_min_8-1' -5,620E+05 | 4,159E+05| -7,388E-01| 6.2,(11)| -4,459E+05
46 | 'mom_max_8-2' 2,835E+05 | 2,061E+05| 7,270E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
47 | 'mom_min_8-2' -2,800E+05 | 2,056E+05| -7,345E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
48 | 'trac_max_11' -6,542E+05 | 2,956E+04 | -4,519E-02 6.4| 6,444E+06| 0,0000 | 0,0000
49 | 'comp_max_11' -6,942E+05 | 2,825E+04 | -4,069E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
50 | 'mom_max_11-1' 3,172E+05 | 2,598E+05| 8,192E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
51 |'mom_min_11-1" | -3,201E+05| 2,596E+05| -8,111E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
52 | 'mom_max_11-2' 2,519E+05 | 1,827E+05| 7,253E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
53 | 'mom_min_11-2' | -2,502E+05| 1,826E+05| -7,298E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
54 | 'comp_max_15' -1,392E+06 | 6,531E+04 | -4,691E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
55 | 'mom_max_15-1' 5621E+05| 4,174E+05| 7,426E-01| 6.2,(11)| 4,459E+05
56 | 'mom_min_15-1' | -5619E+05| 4,152E+05| -7,389E-01| 6.2, (11)| -4,459E+05 ‘
57 | 'mom_max_15-2' 2,809E+05 | 2,049E+05| 7,294E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
58 | 'mom_min_15-2' | -2,827E+05| 2,070E+05| -7,324E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
59 | 'trac_max_18' -6,516E+05 | 3,049E+04 | -4,680E-02 64| 6,444E+06| 0,0000 | 0,0000
60 | 'comp_max_18' -6,984E+05 | 2,906E+04 | -4,161E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
61| 'mom_max_18-1' 3,172E+05 | 2,615E+05| 8,243E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
62 | 'mom_min_18-1' | -3,202E+05| 2,582E+05| -8,065E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
63 | 'mom_max_18-2' 2,515E+05| 1,819E+05| 7,236E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
64 | 'mom_min_18-2" | -2,508E+05| 1,836E+05| -7,321E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
65 | 'comp_max_22' -1,602E+06 | 4,472E+05| -2,791E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
66 | 'mom_max_22-1' 2,050E+05| 1,578E+05| 7,699E-01| 6.2, (11) 4,459E+05-
67 | 'mom_min_22-1" | -2,159E+05| 1,560E+05| -7,227E-01| 6.2, (11)| -4,459E+05
68 | 'mom_max_22-2' 1,469E+05 | 9,949E+04 | 6,773E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
69 | 'mom_min_22-2' | -1,243E+05| 1,005E+05| -8,085E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
70 | 'comp_max_25' -7,347E+05 | 1417E+05| -1,929E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
71| 'mom_max_25-1' 1,224E+05 | 1,161E+05| 9,488E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
72 |'mom_min_25-1' | -1,485E+05| 1,075E+05| -7,237E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
73 | 'desp_max_1' 7,707E-03 | 5,769E-03 | 7,486E-01 6.12 2,808E-02 | 0,0024 | 0,0024
74 | 'desp_min_1' -7,648E-03 | 5,778E-03| -7,554E-01 6.12| -2,808E-02| 0,0029 | 0,0029
75 | 'mom_max_25-2' 1,297E+05 | 7,932E+04 | 6,116E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
76 | 'mom_min_25-2' | -9,926E+04 | 9,429E+04 | -9,500E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
77 | 'mom_max_30-1' 2,358E+05 | 2,356E+05| 9,993E-01 6.9| 7,727E+05| 0,0460 | 0,0016
78 | 'mom_min_30-1" | -3,853E+05| 2,323E+05| -6,030E-01 6.9 .7,727E405 0,0123
79 | 'mom_max_30-2' 2,361E+05 | 2,510E+05| 1,063E+00 6.9  7727E405 0,0037
80 | 'mom_min_30-2' | -4,165E+05| 2,400E+05| -5,762E-01 6.9 .7,727E405 0,0259
81 | 'cort_max_30-1' 2,756E+04 | 9,905E+04 | 3,595E+00 6.10 | 8,600E+05| 0,0000 | 0,0000
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Item Variable Media (4) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
82 |'cort_min_30-1' | -2,381E+05| 1,006E+05| -4226E-01 6.10| 8 600E+05| 0,0000| 0,0000
83 | 'cort_max_30-2' | 2447E+05| 9,903E+04 | 4,048E-01 610  8600E+05| 0,0000| 0,0000
84 | 'cort_min_30-2 | -2,055E+04 | 1,007E+05| -4,899E+00 6.10| _8600E+05| 0,0000| 0,0000
85 | 'mom_max_31-1' | 2,570E+05 | 2,622E+05| 1,020E+00 6.9| 7,727E+05| 0,0711| 0,0060
86 | 'mom_min_31-1' | -4,300E+05 | 2,504E+05 | -5,822E-01 6.9 .7727E405 0,0392
87 | 'mom_max_31-2' | 2,555E+05 | 2,635E+05| 1,031E+00 6.9] 7727E+05 0,0061
88 | 'mom_min_31-2' | -4,308E+05| 2496E+05| -5,794E-01 6.9 .7,727E405 0,0366
89 | 'cort_max_31-1'" | 3478E+04 | 1,085E+05| 3,063E+00 6.10| 8,600E+05| 0,0000| 0,0000
90 | 'cort_min_31-1" | -2,515E+05| 1,069E+05 | -4,251E-01 6.10| .8 ,600E+05| 0,0000| 0,0000
91 |'cort_max_31-2' | 2,519E+05| 1,085E+05| 4,227E-01 610  8600E+05| 0,0000| 0,0000
92 |'cort_min_31-2 | -3,399E+04 | 1,089E+05| -3,146E+00 610 _8600E+05| 0,0000| 0,0000
93 |'mom_max_32-1' | 2,372E+05 | 2499E+05| 1,053E+00 6.9| 7,727E+05| 0,0569| 0,0038
94 | 'mom_min_32-1' | -4,156E+05| 2,408E+05| -5795E-01 6.9| .7727E+05 0,0250
95 | 'mom_max_32-2' | 2,352E+05 | 2,365E+05| 1,005E+00 6.9| 7727E+05 0,0013
96 | 'mom_min_32-2' | -3,859E+05| 2,317E+05| -6,005E-01 6.9| .7727E+05 0,0133
97 |'cort_max_32-1'" | 2,132E+04 | 1,003E+05| 4,705E+00 6.10| 8,600E+05| 0,0000| 0,0000
98 | 'cort_min_32-1' | -2,442E+05| 9,937E+04 | -4,069E-01 610 _8600E+05| 0,0000| 0,0000
99 | 'cort_max_32-2' | 2,385E405| 1,003E+05| 4,205E-01 610  8600E+05| 0,0000| 0,0000
100 | 'cort_min_32-2' | -2,673E+04 | 9,939E+04 | -3718E+00 6.10| .8 600E+05
101 | 'mom_max_45-1' | 1,259E+05 | 1,587E+05| 1,261E+00 6.9| 3969E+05
102 | 'mom_min_45-1' | -2,835E+05 | 1,294E+05| -4,565E-01 6.9] .3969E+05
103 | 'mom_max_45-2' |  1,235E+05 | 1,668E+05| 1,351E+00 6.9] 3969E+05
104 | 'mom_min_45-2' | -3,011E+05| 1,276E+05| -4,238E-01 6.9| .3969E+05
105 | 'cort_max_45-1" | -2,001E+04 | 5911E+04 | -2,955E+00 6.10| 5530E+05| 0,0000| 0,0000
106 | 'cort_min_45-1' | -1,937E+05| 6,132E+04 | -3,165E-01 6.10| _5530E+05| 0,0000| 0,0000
107 | 'cort_max_45-2' | 1,981E+05 | 5909E+04 | 2,983E-01 6.10|  5530E+05| 0,0000| 0,0000
108 | 'cort_min_45-2' 2,419E+04 | 6,135E+04 | 2,537E+00 6.10 | .5530E+05
109 | 'mom_max_46-1' | 1,391E+05 | 1,694E+05| 1,218E+00 6.9| 3969E+05
110 | 'mom_min_46-1' | -3,119E+05 | 1,306E+05 | -4,187E-01 6.9] .3.969E+05
111 | 'mom_max_46-2' | 1,368E+05 | 1,705E+05| 1,246E+00 6.9|  3969E+05
112 | 'mom_min_46-2' | -3,132E+05| 1,296E+05| -4,139E-01 6.9] .3969E+05
113 | 'cort_max_46-1' | -1465E+04 | 6,175E+04 | -4,215E+00 6.10| 5530E+05| 0,0000| 0,0000
114 | 'cort_min_46-1' | -2,025E+05 | 6,213E+04 | -3,068E-01 6.10| .5530E+05| 0,0000| 0,0000
115 | 'cort_max_46-2' | 2,035E+05 | 6,172E+04 |  3,033E-01 6.10|  5530E+05| 0,0000| 0,0000
116 | 'cort_min_46-2' 1551E+04 | 6.216E+04 |  4,009E+00 610 _5530E+05| 0,0000| 0,0000
117 | 'mom_max_47-1' | 1,256E+05 | 1,659E+05 | 1,321E+00 6.9| 3,969E+05 0,0005
118 | 'mom_min_47-1' | -2,996E+05 | 1,285E+05 | -4,289E-01 6.9| .3969E+05 0,0017
119 | 'mom_max_47-2' | 1,236E+05 | 1,595E+05 | 1,291E+00 6.9] 3 969E+05 0,0002
120 | 'mom_min_47-2' | -2,848E+05 | 1,285E405 | -4,514E-01 6.9| .3969E+05 0,0017
121 'cort_max_47-1'" | -2,340E+04 | 6,100E+04 | -2,607E+00 6.10| 5530E+05| 0,0000| 0,0000
122 | 'cort_min_47-1' | -1,972E+05| 5942E+04 | -3,013E-01 610 _5530E+05| 0,0000| 0,0000
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Item Variable Media (4) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-

estandar ciones bilidad | bilidad

(0) que exce- | exce-

aplican dencia’ | dencia?

123 | 'cort_max_47-2' | 1,947E+05| 6,096E+04 | 3 132E-01 6.10|  5530E+05| 0,0000| 0,0000

124 | 'cort_min_47-2' 2,076E+04 | 5945E+04 | 2,863E+00 6.10| .5530E+05| 0,0000| 0,0000
125 | F.2-46_1-1 5,167E-01| 2,808E-01| 5,435E-01 6.11| 9,000E-01
126 | F.2-46_1-2 4,094E-01| 1974E-01| 4,822E-01 6.11| 9,000E-01
127 | F.2-46_8-1 5,580E-01| 2,768E-01| 4,961E-01 6111 9,000E-01
128 | F.2-46_8-2 3,685E-01| 1,393E-01| 3,779E-01 6.11|  9,000E-01
129 | F.2-46_15-1 5,585E-01| 2,770E-01|  4,960E-01 6.11|  9,000E-01
130 | F.2-46_15-2 3,686E-01| 1,396E-01| 3,788E-01 6.11|  9,000E-01
131 | F.2-46_22-1 5178E-01| 2,796E-01| 5400E-01 6.11|  9,000E-01
132 | F.2-46_22-2 4,109E-01| 1,965E-01| 4,782E-01 6.11|  9,000E-01
133 | F.2-46_4-1 4,709E-01| 2,775E-01| 5,894E-01 6.11| 9,000E-01
134 | F.2-46_4-2 4,278E-01| 2,182E-01| 5,101E-01 6.11|  9,000E-01
135 | F.2-46_11-1 4,738E-01| 2,724E-01| 5748E-01 6.11|  9,000E-01
136 | F.2-46_11-2 4,022E-01| 1,896E-01| 4,715E-01 6.11|  9,000E-01
137 | F.2-46_18-1 4749E-01| 2,727E-01| 5,743E-01 6.11|  9,000E-01
138 | F.2-46_18-2 4,031E-01| 1,900E-01| 4,714E-01 6111 9000E-01
139 | F.2-46_25-1 4,726E-01| 2,760E-01| 5.841E-01 6111 9,000E-01
140 | F.2-46_25-2 4,300E-01| 2,176E-01| 5,060E-01 611|  9,000E-01
141 | despl abs méx 1407E-02 | 1,215E-02|  8,637E-01 6.12| 2,808E-02
142 | despl abs max 1407E-02 | 1,215E-02| 8,637E-01 | D. leve 1,938E-02

143 | despl abs max 1407E-02 | 1,215E-02|  8,637E-01 | D. mod. 4,409E-02 | 0,0387 | 0,0387

144 | despl abs max 1407E-02 | 1,215E-02| 8,637E-01 | D. sev. 9,996E-02 | 0,0001| 0,0001

145 | despl abs max 1407E-02 | 1,215E-02| 8,637E-01 | Colapso |  1,696E-01| 0,0000 | 0,0000

Notas: (1) Calculada con respecto a valores de resistencia nominales

(2) Calculada con respecto a valores de resistencia aleatorios

Tabla A4.4. Resultados de simulacion de Montecarlo en el portico medio no arriostrado
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad

(o) que exce- | exce-

aplican dencia’ | dencia?

1| 'acelmax’ 1,46E-01| 8,45E-02 5,79E-01 2,50E-01| 0,1046 | 0,1046
2 | 'epsilon’ 2,70E-03 | 2,89E-01 1,07E+02 N.A. N.A. N.A.
3 | 'omegag' 1,16E+01 | 3,03E+00 2,62E-01 N.A. N.A. N.A.
4| 'nug' 142E-01| 6,25E-02 4,39E-01 N.A. N.A. N.A.
5|'ar 2,57E-02| 5,10E-04 1,98E-02 N.A. N.A. N.A.
6|7 5,16E-04 | 1,03E-05 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
7|'a8' 1,23E-02 | 2,50E-04 2,03E-02 N.A. N.A. N.A.
8|'i8' 2,22E-04| 4,42E-06 1,99E-02 N.A. N.A. N.A.
9]'a9' 6,64E-03| 1,32E-04 1,99E-02 N.A. N.A. N.A.
10 |9’ 1,19E-04 | 2,36E-06 1,99E-02 N.A. N.A. N.A.
11 | 'coefd' 1,05E+00 | 4,89E-02 4,66E-02 N.A. N.A. N.A.
12 | 'coefl 6,25E-01| 2,08E-02 3,32E-02 N.A. N.A. N.A.
13 |'a10' 3,22E-03| 6,45E-05 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
14110’ 341E-05| 6,81E-07 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
15|'a13' 4,25E-03| 8,39E-05 1,97E-02 N.A. N.A. N.A.
16|13 1,25E-05| 2,51E-07 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
17 | 'a15' 6,71E-03 | 1,34E-04 1,99E-02 N.A. N.A. N.A.
18115’ 1,02E-05| 2,05E-07 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
19| 'a17' 521E-03| 1,04E-04 1,99E-02 N.A. N.A. N.A.
20 | i7" 8,57E-06 | 1,71E-07 1,99E-02 N.A. N.A. N.A.
21]'a19' 443E-03| 8,86E-05 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
22119 7,53E-06| 1,51E-07 2,01E-02 N.A. N.A. N.A.
23|y 3,39E+08 | 3,31E+07 9,76E-02 N.A. N.A. N.A.
24 | 'me' 2,00E+11| 4,03E+09 2,01E-02 N.A. N.A. N.A.
25| 'at’ 5,28E-02| 1,05E-03 1,99E-02 N.A. N.A. N.A.
26|11 3,90E-04 | 7,83E-06 2,01E-02 N.A. N.A. N.A.
27 | 'a2' 3,99E-02| 7,99E-04 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
28 |2 2,76E-04 | 5,59E-06 2,02E-02 N.A. N.A. N.A.
29 | 'ad' 2,57E-02| 5,16E-04 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
30 [ 'i3' 1,66E-04 | 3,28E-06 1,98E-02 N.A. N.A. N.A.
31| 'a4' 1,23E-02 | 2,44E-04 1,98E-02 N.A. N.A. N.A.
32 |'¢4' 7,24E-05| 1,44E-06 1,99E-02 N.A. N.A. N.A.
33| 'ad' 5,28E-02|  1,06E-03 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
34 ("% 1,29E-03 | 2,58E-05 1,99E-02 N.A. N.A. N.A.
35| ‘a6’ 3,99E-02| 7,91E-04 1,98E-02 N.A. N.A. N.A.
36 | 'i6' 8,91E-04 | 1,80E-05 2,02E-02 N.A. N.A. N.A.
37 | 'desp_max_1' 2,52E-03| 2,71E-03 1,07E+00 6.12 2,81E-02| 0,0010| 0,0010
38 | 'desp_min_1"' -2,46E-03| 2,79E-03| -1,13E+00 6.12 -2,81E-02| 0,0011| 0,0011
39 | 'desp_max_2' 4,08E-03| 4,89E-03 1,20E+00 6.12 2,81E-02| 0,0085| 0,0085
40 | 'desp_min_2' -3,96E-03| 4,96E-03| -1,25E+00 6.12 -2,81E-02| 0,0089 | 0,0089
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad

(0) que exce- | exce-

aplican dencia’ | dencia?

41| 'desp_max_3' 4,99E-03| 4,92E-03 9,87E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0095| 0,0095
42 | 'desp_min_3' -4,86E-03| 4,97E-03| -1,02E+00 6.12 -2,81E-02| 0,0089 | 0,0089
43 | 'desp_max_4' 5,35E-03 |  4,50E-03 8,41E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0019| 0,0019
44 | 'desp_min_4' -5,23E-03| 4,52E-03 -8,64E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0023 | 0,0023
45 | 'desp_max_5' 6,19E-03 | 4,77E-03 7,71E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0013| 0,0013
46 | 'desp_min_5' -6,08E-03| 4,77E-03 -7,85E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0010| 0,0010
47 | 'desp_max_6' 6,89E-03| 5,12E-03 7,43E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0016 | 0,0016
48 | 'desp_min_6' -6,73E-03|  5,13E-03 -7,63E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0018| 0,0018
49 | 'desp_max_7"' 7,76E-03 |  6,02E-03 7,76E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0080 | 0,0080
50 | 'desp_min_7' -7,58E-03 |  6,05E-03 -7,98E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0094 | 0,0094
51 | 'desp_max_8' 8,23E-03 |  6,04E-03 7,34E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0075] 0,0075
52 | 'desp_min_8' -8,03E-03| 6,07E-03 -7,56E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0084 | 0,0084
53 | 'desp_max_9' 8,41E-03| 5,90E-03 7,02E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0058 | 0,0058
54 | 'desp_min_9' -8,24E-03|  5,94E-03 -7,21E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0062 | 0,0062
55 | 'desp_max_10' 8,70E-03 | 6,08E-03 7,00E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0079| 0,0079
56 | 'desp_min_10' -8,51E-03| 6,11E-03 -7,18E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0081| 0,0081
57 | 'desp_max_11' 8,55E-03 | 5,83E-03 6,82E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0047 | 0,0047
58 | 'desp_min_11' -8,37E-03|  5,85E-03 -6,99E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0045| 0,0045
59 | 'desp_max_12' 8,24E-03| 5,57E-03 6,76E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0033 | 0,0033
60 | 'desp_min_12' -8,05E-03 | 5,59E-03 -6,95E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0027 | 0,0027
61 | 'desp_max_13' 9,09E-03| 6,10E-03 6,72E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0061| 0,0061
62 | 'desp_min_13' -8,79E-03| 6,13E-03 -6,97E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0063 | 0,0063
63 | 'comp_max_1' -2ATE+06 | 2,63E+05 -1,07E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
64 | 'mom_max_1-1' 7,19E+04 | 6,52E+04 9,07E-01] 6.2, (11) 2,27TE+05| 0,0186| 0,0186
65 | 'mom_min_1-1' -5,82E+04 | 6,56E+04 | -113E+00| 6.2, (11)| -2,27E+05| 0,0150| 0,0150
66 | 'mom_max_1-2' -1,90E+03 | 1,45E+04| -7,64E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
67 | 'mom_min_1-2' -2,89E+04 | 1,30E+04 -4,49E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
68 | 'comp_max_4' -1,89E+06 | 2,18E+05 -1,15E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
69 | 'mom_max_4-1' 4,30E+04 | 2,61E+04 6,08E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
70 | 'mom_min_4-1' -8,70E+03 | 2,83E+04 | -3,26E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
71| 'mom_max_4-2' 422E+03 | 2,26E+04 5,34E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
72 | 'mom_min_4-2' -4,12E+04 | 2,06E+04 -5,00E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
73 | 'comp_max_7"' -1,28E+06 | 1,52E+05 -1,19E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
74 | 'mom_max_7-1' 545E+04 | 2,70E+04 4,95E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
75 | 'mom_min_7-1' -2,23E+04 | 327E+04 | -1,47E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
76 | 'mom_max_7-2' 1,99E+04 |  3,24E+04 1,63E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
77 | 'mom_min_7-2' -5,61E+04 | 2,57E+04 -4,58E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
78 | 'comp_max_10' -6,44E+05| 7,61E+04 -1,18E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
79 | 'mom_max_10-1' 4,46E+04 | 2,00E+04 4,48E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
80 | 'mom_min_10-1' -1,77E+04 | 2,32E+04 | -1,31E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
81| 'mom_max_10-2' 1,95E+04 | 2,57E+04 1,32E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
82 | 'mom_min_10-2' -5,09E+04 | 2,32E+04 -4,56E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
83 | 'comp_max_14' -6,23E+06 | 2,40E+06 -3,85E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
84 | 'mom_max_14-1' 1,87E+05 | 1,29E+05 6,91E-01| 6.2, (11) 2,27TE+05
85 | 'mom_min_14-1' -1,91E+05| 2,13E+05| -1,12E+00| 6.2, (11)| -2,27E+05 ‘
86 | 'mom_max_14-2' 1,27TE+04 | 4,28E+04 3,38E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
87 | 'mom_min_14-2' -1,23E+04 | 4,52E+04 | -3,68E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
88 | 'trac_max_17' 1,85E+05 | 1,36E+06 7,34E+00 6.4 8,89E+06 | 0,0000 | 0,0000
89 | 'comp_max_17' -4,11E+06 | 1,57E+06 -3,82E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
90 | 'mom_max_17-1' 3,38E+04 | 5,98E+04 1,77E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
91 | 'mom_min_17-1' -3,29E+04 | 5,87E+04 | -1,78E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
92 | 'mom_max_17-2' 1,44E+04 | 3,39E+04 2,36E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
93 | 'mom_min_17-2' -1,52E+04 | 3,48E+04| -2,29E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
94 | 'trac_max_20' -3,31E+05| 5,96E+05| -1,80E+00 6.4 5,75E+06 | 0,0000 | 0,0000
95 | 'comp_max_20' -2,29E+06 | 7,36E+05 -3,21E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
96 | 'mom_max_20-1' 4,95E+04 | 4,86E+04 9,82E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
97 | 'mom_min_20-1' -4,80E+04 | 4,36E+04 -8,92E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
98 | 'mom_max_20-2' 3,79E+04 | 3,36E+04 8,85E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
99 | 'mom_min_20-2' -3,91E+04 | 4,21E+04 | -1,08E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
100 | 'trac_max_23' -3,96E+05 | 1,48E+05 -3,73E-01 6.4 2,75E+06 | 0,0000 | 0,0000
101 | 'comp_max_23' -9,27E+05| 1,84E+05 -1,99E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
102 | 'mom_max_23-1' 3,30E+04 | 2,61E+04 7,91E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
103 | 'mom_min_23-1' -3,22E+04 | 2,04E+04 -6,35E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
104 | 'mom_max_23-2' 3,58E+04 | 2,31E+04 6,47E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
105 | 'mom_min_23-2' -3,64E+04 | 2,96E+04 -8,14E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
106 | 'comp_max_27"' -6,26E+06 | 2,39E+06 -3,82E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
107 | 'mom_max_27-1' 1,88E+05| 2,11E+05 1,13E+00 | 6.2, (11) 2,27E+05-
108 | 'mom_min_27-1' -1,91E+05| 1,30E+05 -6,82E-01| 6.2, (11)| -2,27E+05
109 | 'mom_max_27-2' 1,20E+04 | 4,54E+04 3,77E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
110 | 'mom_min_27-2' -1,29E+04 | 4,28E+04 | -3,31E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
111 | 'trac_max_30' 1,58E+05| 1,37E+06 8,63E+00 6.4 8,89E+06 | 0,0000 | 0,0000
112 | 'comp_max_30' -4,14E+06 | 1,57E+06 -3,79E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
113 | 'mom_max_30-1' 3,28E+04 | 5,77E+04 1,76E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
114 | 'mom_min_30-1' -3,39E+04 | 597E+04| -1,76E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
115 | 'mom_max_30-2' 1,57E+04 | 3,52E+04 2,24E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
116 | 'mom_min_30-2' -1,39E+04 | 342E+04 | -2,46E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
117 | 'trac_max_33' -3,53E+05| 6,02E+05| -1,70E+00 6.4 5,75E+06 | 0,0000 | 0,0000
118 | 'comp_max_33' -2,32E+06 | 7,35E+05 -3,17E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
119 | 'mom_max_33-1' 4,75E+04 | 4,39E+04 9,25E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
120 | 'mom_min_33-1' -5,10E+04 | 4,88E+04 -9,56E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
121 | 'mom_max_33-2' 4,03E+04 | 4,20E+04 1,04E+00 (6.11) N.A. N.A. N.A.
122 | 'mom_min_33-2' -3,69E+04 | 3,37E+04 -9,14E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad

(0) que exce- | exce-

aplican dencia’ | dencia?

123 | 'trac_max_36' -407E+05| 1,50E+05|  -3,68E-01 64|  2,75E+06| 0,0000| 0,0000
124 |'comp_max_36' | -941E+05| 184E+05| -196E-01| (6.11) NA.| NA| NA
125 | 'mom_max_36-1' | 3,14E+04| 2,05E+04| 652E-01| (6.11) NA.| NA| NA
126 | 'mom_min_36-1' | -339E+04| 2,62E+04 | -774E-01| (6.11) NA.| NA| NA
127 | 'mom_max_36-2' | 3,73E+04| 296E+04|  7.93E-01| (6.11) NA.| NA| NA
128 | 'mom_min_36-2' | -349E+04| 2,32E+04| -665E-01| (6.11) NA.| NA| NA
129 | 'comp_max_40' | -248E+06| 2,62E+05| -1,06E-01| (6.11) NA.| NA| NA
130 | 'mom_max_40-1' | 568E+04| 6,69E+04| 1,18E+00| 6.2,(11)| 2,27E+05| 0,0138| 0,0138
131|'mom_min_40-1" | -7,33E+04| 6,42E+04| -876E-01| 6.2,(11)| -2,27E+05| 0,0180| 0,0180
132 | 'mom_max_40-2' | 2,91E+04| 128E+04|  439E-01| (6.11) NA.| NA| NA
133 | 'mom_min_40-2' | 1,93E+03| 145E+04| 7,53E+00|  (6.11) NA.| NA| NA
134 | 'trax_max_43' 1,20E+06 | 2,09E+05|  -1,62E-01 64|  889E+06| 0,0000| 0,0000
135 | 'comp_max_43' | -1,89E+06| 2,17E+05| -1,15E-01| (6.11) NA.| NA| NA
136 | 'mom_max_43-1' | B8AOE+03| 2,82E+04 | 3,35E+00|  (6.11) NA.| NA| NA
137 | 'mom_min_43-1'" | -4,33E+04| 2,63E+04| -6,08E-01| (6.11) NA.| NA| NA
138 | 'mom_max_43-2' | 416E+04| 204E+04 |  492E-01| (6.11) NA.| NA| NA
139 | 'mom_min_43-2' | -373E+03| 2,31E+04| -620E+00|  (6.11) NA.| NA| NA
140 | 'trac_max_46' -855E+05| 144E+05|  -1,69E-01 64| 575E+06| 0,0000| 0,0000
141|'comp_max_46' | -1,28E+06| 151E+05| -118E-01| (6.11) NA.| NA| NA
142 |'mom_max_46-1' | 2,15E+04| 329E+04| 153E+00| (6.11) NA.| NA| NA
143 | 'mom_min_46-1'" | -554E+04| 2,68E+04 | -485E-01| (6.11) NA.| NA| NA
144 |'mom_max_46-2' | 569E+04| 256E+04 |  449E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
145 | 'mom_min_46-2' | -1,92E+04| 3.25E+04| -1,70E+00|  (6.11) NA.| NA| NA
146 | 'trac_max_49' -4,36E+05| 7,00E+04|  -1,61E-01 64|  2,75E+06| 0,0000 | 0,0000
147 |'comp_max_49' | -643E+05| 746E+04| -1,16E-01| (6.11) NA.| NA| NA
148 | 'mom_max_49-1' | 1,71E+04| 2,32E+04| 1,36E+00| (6.11) NA.| NA| NA
149 | 'mom_min_49-1' | -454E+04| 2,00E+04 | -440E-01| (6.11) NA.| NA| NA
150 | 'mom_max_49-2' | 518E+04| 2,33E+04|  450E-01| (6.11) NA.| NA| NA
151 | 'mom_min_49-2' | -1,89E+04| 2,59E+04 | -1,37E+00|  (6.11) NA.| NA| NA
152 | 'mom_max_54-1' | -4,90E+04 | 3,62E+04 | -7,38E-01 6.9 1,87E+05| 0,0044 | 0,0011
153 | 'mom_min_54-1'" | -1,20E+05| 3,04E+04 | -2,54E-01 6.9  .1,87E+05| 0,0437 | 0,0119
154 | 'mom_max_54-2' | -522E+04| 3,62E+04| -6,93E-01 6.9  1.87E+05| 0,0035| 0,0012
155 | 'mom_min_54-2' | -124E+05| 3,04E+04| -246E-01 6.9  .1,87E+05| 0,0492| 0,0138
156 | 'cort_max_54-1' | -9,30E+04| 142E+04 | -153E-01 6.10|  3,24E+05| 0,0000| 0,0000
157 | '‘cort_min_54-1' | -1,23E+05| 142E+04| -1,15E-01 610|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
158 | 'cort_max_54-2' 125E405 | 142E+04|  1,14E-01 610 324E+05| 0,0000| 0,0000
159 | 'cort_min_54-2' 944E+04 | 143E+04|  151E-01 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
160 | 'mom_max_55-1' | -6,81E+04| 2,95E+04 |  -4,33E-01 6.9 1,87E+05| 0,0021| 0,0008
161|'mom_min_55-1'" | -1,05E+05| 2,37E+04 | -2,26E-01 6.9 .187E+05| 0,0205| 0,0099
162 | 'mom_max_55-2' | -6,80E+04| 2,92E+04 |  -424E-01 6.9  1,87E+05| 0,0020 | 0,0009
163 | 'mom_min_55-2' | -1,08E+05| 2,40E+04 | -2,27E-01 6.9] _1,87E+05| 0,0208| 0,0104
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
164 | 'cort_max_55-1' | -1,01E+05| 1,17E+04| -1,16E-01 6.10|  3,24E+05| 0,0000| 0,0000
165 | 'cort_min_55-1" | -1,17E+05| 1,15E+04| -9,84E-02 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
166 | 'cort_max_55-2' 117E405| 1,16E+04|  9,96E-02 6.10|  324E+05| 0,0000| 0,0000
167 | 'cort_min_55-2' 101E+05| 1,16E+04 |  1,15E-01 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
168 | 'mom_max_56-1' | -5,13E+04 | 3,65E+04|  -7,11E-01 6.9|  1,87E+05| 0,0044| 0,0010
169 | 'mom_min_56-1'" | -1,23E+05| 3,04E+04 |  -248E-01 6.9  .187E+05| 0,0474| 0,0127
170 | 'mom_max_56-2' | -5,00E+04| 3,59E+04| -7,17E-01 6.9  1,87E+05| 0,0036| 0,0013
171 | 'mom_min_56-2' | -1,21E+05| 3,04E+04 | -2,52E-01 6.9 .187E+05| 0,0440| 0,0132
172 | 'cort_max_56-1' | -941E+04| 143E+04| -152E-01 6.10|  3,24E+05| 0,0000| 0,0000
173 | 'cort_min_56-1'" | -1,24E+05| 141E+04|  -1,14E-01 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
174 | 'cort_max_56-2' 123E+05| 143E+04|  1,16E-01 610|  324E+05| 0,0000| 0,0000
175 | 'cort_min_56-2' 9,33E+04 | 142E+04|  1,52E-01 610 _3.24E+05| 0,0000| 0,0000
176 | 'cort_max_99-1' | -7,53E+04| 2,11E+04| -2,81E-01 6.10|  3,24E+05| 0,0000| 0,0000
177 |'cort_min_99-1' | -140E+05| 2,30E+04 | -1,64E-01 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
178 | 'cort_max_99-2' 1426405 | 211E+04|  1,48E-01 6.10|  324E+05| 0,0000| 0,0000
179 | 'cort_min_99-2' 772E+04 | 231E+04|  2,99E-01 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
180 | 'mom_max_100-1' | -7,70E+04| 816E+03| -1,06E-01 6.9  1,87E+05| 0,0000| 0,0000
181 'mom_min_100-1' | -9,66E+04| 7,36E+03| -7,62E-02 6.9 .1,87E+05| 0,0000| 0,0000
182 | 'mom_max_100-2' | -7.72E+04| 815E+03| -1,06E-01 6.9  1,87E+05| 0,0000| 0,0000
183 | 'mom_min_100-2' | -9,67E+04| 7A41E+03| -7,66E-02 6.9 .187E+05| 0,0000| 0,0000
184 | 'cort_max_100-1' | -1,04E+05| 499E+03| -4,78E-02 6.10|  3,24E+05| 0,0000| 0,0000
185 | 'cort_min_100-1" | -1,13E+05| 4,96E+03| -4,38E-02 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
186 | 'cort_max_100-2' | 1,13E+05| 4,98E+03|  441E-02 610|  324E+05| 0,0000| 0,0000
187 | 'cort_min_100-2' | 1,05E+05| 500E+03|  4,78E-02 610 _3.24E+05| 0,0000| 0,0000
188 | 'mom_max_101-1' | -2,11E+03| 6,30E+04 | -2,99E+01 6.9 1,87E+05| 0,0157 | 0,0000
189 | 'mom_min_101-1' | -1,66E+05| 4.91E+04 | -2,95E-01 6.9 _187E+05
190 | 'mom_max_101-2' | -9,53E+03| 525E+04| -5,51E+00 6.9  187E+05
191 | 'mom_min_101-2' | -156E+05| 4,73E+04| -3,03E-01 6.9  .187E+05
192 | 'cort_max_101-1' | -7,65E+04| 2,30E+04 | -3,01E-01 6.10|  3,24E+05| 0,0000| 0,0000
193 | 'cort_min_101-1" | -141E+05| 2,12E+04| -1,50E-01 610|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
194 | 'cort_max_101-2' | 141E+05| 2,30E+04|  1,63E-01 610|  324E+05| 0,0000| 0,0000
195 | 'cort_min_101-2' | 7,59E+04| 2,13E+04|  2,80E-01 6.10|  _324E+05
196 | 'axial_min_1' -4,60E+05 | 2,33E+05|  -5,07E-01 6.5 -592E+05
197 | 'axial_min_2' -533E+05| 242E+05|  -4,54E-01 6.5| -592E+405
198 | 'axial_min_3' -4,.86E+05| 241E+05|  -4,95E-01 6.5| -592E+05
199 | 'axial_min_4' -4,62E+05| 2,33E+05|  -5,04E-01 6.5 -592E+05
200 | 'axial_min_5' -537E+05| 241E+05|  -4,49E-01 6.5| -592E+05
201 | 'axial_min_6' -490E+05 | 240E+05|  -4.91E-01 6.5 -592E+05
202 | 'axial_min_7" -468E+05| 155E+05|  -3,31E-01 6.5| -4,05E+05
203 | 'axial_min_8' -4,35E+05 | 1,60E+05|  -3,67E-01 6.5| -4,05E405
204 | 'axial_min_9 -4,01E+05| 1,63E+05|  -4,07E-01 6.5| -4,05E405
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
205 | "axial_min_10' -470E+05| 153E+05|  -3,26E-01 6.5| -4,05E+405
206 | "axial_min_11" -4,38E+05| 159E+05|  -3,62E-01 65| -4,05E+05
207 | "axial_min_12" -404E+05| 1,62E+05|  -4,01E-01 6.5| -4,05E405
208 | 'axial_min_13' -3,60E+05| 1,35E+05|  -3,74E-01 65| -343E+05
209 | 'axial_min_14' -314E405| 1,37E+05| -4,37E-01 65| -343E+05
210 | "axial_min_15' -254E+05| 1,34E+05|  -5,25E-01 6.5| -343E+05
211 | "axial_min_16' -3,62E+05| 1,33E+05|  -3,69E-01 65| -343E+05
212 | "axial_min_17" -3,16E+05| 1,36E+05|  -4,31E-01 6.5| -343E+05
213 | "axial_min_18' -256E+05| 1,33E+05|  -5,19E-01 65| -343E+05
214 | "axial_min_19' -2,21E+05| 1,09E+05|  -4,91E-01 6.5| -2,98E+05
215 | "axial_min_20' 149E+05| 867E+04|  -5,83E-01 6.5| -2,98E+05| 0,0884 | 0,0090
216 | 'axial_min_21' -8,05E+04 | 458E+04|  -5,70E-01 65| -2,98E+05| 0,0014 | 0,0000
217 | "axial_min_22" 1,24E+05| 6,98E+04|  -5,62E-01 6.5| -2,98E+05| 0,0174| 0,0006
218 | 'axial_min_23' -224E405| 1,08E+05|  -4,81E-01 65| -2,98E+05
219 | "axial_min_24' 1 51E+05| 865E+04|  -5,73E-01 6.5| -2,98E+05| 0,0935| 0,0092
220 | "axial_min_25' -8,25E+04 | 456E+04|  -553E-01 65| -2,98E+05| 0,0014 | 0,0000
221 | "axial_min_26' -3,35E404 | 1,82E+04 |  -542E-01 65| -2,98E+05
222 | "axial_max_1' 462E+05| 312E+05|  6,75E-01 64|  950E+05
223 | "axial_max_2' 537E+05| 3,53E+05|  6,57E-01 64|  950E+05
224 | "axial_max_3' 490E+05| 3A41E+05|  6,96E-01 64| 950E+05
225 | "axial_max_4' 460E+05| 312E+05|  6,79E-01 64|  950E+05
226 | 'axial_max_5' 533E+05| 3,53E+05|  6,61E-01 64| 950E+05
227 | "axial_max_6' 48TE+05| 3A40E+05|  6,99E-01 64|  950E+05
228 | 'mom_max_69-1' | -2,40E+04 | 4,84E+04| -2,01E+00 69| 1,87E+05
229 |'mom_min_69-1' | -148E+05| 4,39E+04| -2,97E-01 6.9 .187E+05
230 | 'mom_max_69-2' | -222E+04 | 505E+04| -2,28E+00 6.9  187E+05
231 |'mom_min_69-2' | -1,50E+05| 443E+04| -2,96E-01 6.9 .187E+05
232 | 'cort_max_69-1' | -8,23E+04 | 1,95E+04| -2,37E-01 6.10|  3,24E+05| 0,0000| 0,0000
233 |'cort_min_69-1'" | -1,35E405| 1,98E+04| -147E-01 610 _3.24E+05| 0,0000| 0,0000
234 | "cort_max_69-2' 1,35E405 | 1,95E+04 |  1,44E-01 610|  324E+05| 0,0000| 0,0000
235 | 'cort_min_69-2 8,23E+04 | 199E+04|  2,42E-01 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
236 | 'mom_max_70-1' | -8,00E+04 | 156E+04|  -1,95E-01 6.9 1,87E+05| 0,0000| 0,0000
237 | 'mom_min_70-1' | -9,35E+04 | 151E+04| -1,62E-01 6.9  .1,87E+05| 0,0029 | 0,0029
238 | 'mom_max_70-2 | -8,04E+04 | 156E+04|  -1,94E-01 6.9  1,87E+05| 0,0000| 0,0000
239 |'mom_min_70-2' | -Q40E+04 | 153E+04| -1,62E-01 6.9 .187E+05| 0,0031| 0,0031
240 | 'cort_max_70-1' | -1,05E+05| 744E+03|  -7,06E-02 6.10|  3,24E+05| 0,0000| 0,0000
241 |'cort_min_70-1'" | -1,12E405| 740E+03| -6,59E-02 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
242 | 'cort_max_70-2" 112E405| 7A49E+03|  6,67E-02 610|  324E+05| 0,0000| 0,0000
243 | "cort_min_70-2 1,05E405 | 748E+03|  7,10E-02 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
244 |'mom_max_71-1' | -2,11E+04 | 504E+04| -2,39E+00 6.9 1,87E+05| 0,0019| 0,0019
245 |'mom_min_71-1' | -149E+05| 444E+04|  -2,99E-01 6.9]  _187E+05 0,034
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
246 |'mom_max_71-2' | -251E+04 | 4,86E+04 | -1,94E+00 6.9  187E+05| 0,0015| 0,0015
247 |'mom_min_71-2' | -149E+05| 4,39E+04|  -2,94E-01 6.9  .187E+05 0,0393
248 | 'cort_max_71-1' | -8,19E+04 | 1,98E+04 | -2,42E-01 6.10|  3,24E+05| 0,0000| 0,0000
249 | 'cort_min_71-1'" | -1,35E+05| 1,95E+04|  -1,45E-01 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
250 | 'cort_max_71-2' | 1,36E+05| 1,98E+04|  146E-01 610 324E+05| 0,0000| 0,0000
251 | 'cort_min_71-2" 8,28E+04 | 1,96E+04 |  2,37E-01 610 324E+05| 0,0000| 0,0000
252 |'mom_max_84-1' | -4,04E+03| 654E+04| -1,62E+01 6.9 1,87E+05| 0,0191| 0,0191
253 |'mom_min_84-1' | -167E+05| 502E+04| -3,01E-01 6.9 _187E+05
254 | 'mom_max_84-2' | 532E+02| 690E+04|  131E+02 69| 1 87E+05
255 |'mom_min_84-2° | -1,71E+05| 507E+04| -2,97E-01 6.9 _187E+05
256 | 'cort_max_84-1' | -7,37E+04| 240E+04 |  -3,25E-01 6.10|  3,24E+05| 0,0000| 0,0000
257 |'cort_min_84-1'" | -144E+05| 248E+04| -1,72E-01 610 _3.24E+05| 0,0000| 0,0000
258 | 'cort_max_84-2° | 144E+05| 2,39E+04|  1,67E-01 610 324E+05| 0,0000| 0,0000
259 | 'cort_min_84-2 736E+04 | 248E+04|  3.37E-01 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
260 |'mom_max_85-1" | -8,33E+04| 1,38E+04 | -1,66E-01 6.9| 1,87E+05| 0,0000| 0,0000
261 |'mom_min_85-1' | -9,03E+04| 1,32E+04| -147E-01 6.9 _1,87E+05| 0,0037 | 0,0037
262 |'mom_max_85-2° | -8,35E+04 | 143E+04| -1,71E-01 6.9  1,87E+05| 0,0000| 0,0000
263 |'mom_min_85-2° | -9,06E+04| 1,28E+04| -141E-01 6.9 _1,87E+05| 0,0027 | 0,0027
264 | 'cort_max_85-1' | -1,07E+05| 6,68E+03| -6,25E-02 6.10|  3,24E+05| 0,0000| 0,0000
265 | 'cort_min_85-1' | -1,11E+05| 6,83E+03| -6,17E-02 610 324E+05| 0,0000| 0,0000
266 | 'cort_max_85-2" 111E405 | 6,74E+03|  6,09E-02 610|  324E+05| 0,0000| 0,0000
267 | ‘cort_min_85-2" 1,07E+05| 693E+03|  6,47E-02 610 .324E+05| 0,0000| 0,0000
268 |'mom_max_86-1'" | 2,00E+03| 7,00E+04|  350E+01 69| 1,87E+05
269 | 'mom_min_86-1' | -1,69E+05| 509E+04| -301E-01 6.9 .187E+05 |
270 | 'mom_max 862 | 5.27E+03| 655E+04| -1,24E401 69| 1 87E+05
271 |'mom_min_86-2' | -1,69E+05| 500E+04|  -2,96E-01 6.9  .187E+05 |
272 | 'cort_max_86-1' | -7,29E+04| 2,48E+04 | -3 40E-01 6.10|  3,24E+05| 0,0000| 0,0000
273 | 'cort_min_86-1'" | -143E+05| 240E+04| -1,68E-01 6.10|  _324E+05| 0,0000| 0,0000
274 |'cort_max_86-2' | 144E+05| 248E+04|  1,71E-01 610 324E+05| 0,0000| 0,0000
275 | 'cort_min_86-2" TAAE+04 | 241E+04|  3,24E-01 610 324E+05| 0,0000| 0,0000
276 |'mom_max_99-1' | -7,82E+03| 522E+04| -6,68E+00 69| 187E+05
277 |'mom_min_99-1' | -1,55E+05| 4,74E+04 |  -3,07E-01 6.9 _187E+05
278 |'mom_max_99-2' | -3,82E+03| 6,30E+04 | -1,65E+01 6.9  187E+05
279 |'mom_min_99-2° | -1,68E+05| 4,89E+04 | -2,91E-01 6.9 _187E+05
280 | 'axial_max_7" 4,98E+05| 526E+05|  1,06E+00 64|  1,50E+06
281 | 'axial_max_8' 444E+05| 477E+05|  1,08E+00 64| 1,550E+06| 0,0773| 0,0043
282 | 'axial_max_9' 4,04E+05| 4,30E+05|  1,06E+00 64| 1,50E+06
283 | 'axial_max_10' 4,94E+05| 524E+05|  1,06E+00 64| 1,50E+06
284 | axial_max_11 441E+05| 4,76E+05|  1,08E+00 64| 1,50E+06 | 0,0730| 0,0040
285 | 'axial_max_12' 4,02E+05| 4,28E+05|  1,07E+00 64| 1,50E+06 | 0,0492| 0,0031
286 | 'axial_max_13' 365E+05| 3,90E+05|  1,07E+00 64| 1,16E+06| 0,0900 | 0,0145
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
287 | 'axial_max_14' 3,15E+05| 3,24E+05|  1,03E+00 64| 1,16E+06| 0,0474 | 0,0058
288 | 'axial_max_15' 2,55E405 | 2,26E+05|  8,88E-01 64| 1,16E+06 | 0,0087 | 0,0087
289 | 'axial_max_16' 3,63E+05| 3,89E+05|  1,07E+00 64| 1,16E+06| 0,0876| 0,0158
290 | "axial_max_17' 3,14E+05| 322E405|  1,03E+00 64| 1,16E+06 | 0,0433| 0,0049
291 | "axial_max_18' 2,54E+05| 2,27E+05|  8,93E-01 64| 1,16E+06| 0,0089| 0,0089
292 | 'axial_max_19' 2,20E+05| 187E+05|  844E-01 64| 9,89E+05| 0,0076| 0,0076
293 | "axial_max_20' 150E+05| 1,01E+05|  6,72E-01 64| 9,89E+05| 0,0001| 0,0001
294 | 'axial_max_21 8,12E+04 | 4,94E+04|  6,08E-01 64| 9,89E+05| 0,0000| 0,0000
295 | "axial_max_22' 126E+05| 7,07E+04|  560E-01 64| 9,89E+05| 0,0000| 0,0000
296 | 'axial_max_23 2,20E+05| 1,87E+05|  850E-01 64| 9,89E+05| 0,0083| 0,0083
297 | 'axial_max_24' 148E+05| 1,01E+05|  6,78E-01 64| 9,89E+05| 0,0000| 0,0000
298 | "axial_max_25' 807E+04 | 4,93E+04|  6,11E-01 64|  9,89E+05| 0,0000| 0,0000
299 | 'axial_max_26' 2,96E+04 | 187E+04|  6,29E-01 64| 9,89E+05| 0,0000| 0,0000
300 | F.2-46_1-1 324E-01| 1,09E-01|  3,36E-01 6.11|  9,00E-01| 0,0061| 0,0013
301 | F.2-46_1-2 2,70E-01| 390E-02|  144E-01 6.11|  9,00E-01| 0,0000| 0,0000
302 | F.2-46_14-1 746E-01| 327E-01|  4,56E-01 6111 9 00E-01
303 | F.2-46_14-2 6,09E-01| 2,50E-01|  4,10E-01 6111 9,00E-01
304 | F.2-46_27-1 7A7E-01| 326E-01|  4,54E-01 611 9,00E-01
305 | F.2-46_27-2 6,12E-01| 249E-01|  4,07E-01 6.1 9,00E-01
306 | F.2-46_40-1 325E-01| 109E-01|  3,34E-01 611  900E-01| 0,0059| 0,0013
307 | F.2-46_40-2 271E-01| 389E-02|  144E-01 611 9,00E-01| 0,0000| 0,0000
308 | F.2-46_4-1 309E-01| 6,94E-02|  2,25E-01 6.11|  9,00E-01| 0,0000| 0,0000
309 | F.2-46_4-2 3,06E-01| 599E-02|  1,96E-01 6.11|  9,00E-01
310 | F.2-46_17-1 554E-01| 248E-01|  447E-01 611 9,00E-01
311 | F.2-46_17-2 542E-01| 227E01|  4,20E-01 611 9,00E-01
312 | F.2-46_30-1 558E-01| 247E01|  4,43E-01 6.1 9,00E-01
313 | F.2-46_30-2 546E-01| 227E01|  4,16E-01 611 9,00E-01
314 | F.2-46_43-1 309E-01| 6,95E-02|  2,25E-01 611 9,00E-01| 0,0000| 0,0000
315 | F.2-46_43-2 307E-01| 6,02E-02|  1,96E-01 611]  9,00E-01| 0,0000]| 0,0000
316 | F.2-46_7-1 390E-01| 102E-01|  2,61E-01 6.11]  9,00E-01| 0,0003| 0,0000
317 | F.2-46_7-2 394E-01| 977E-02|  2,48E-01 6.11|  9,00E-01| 0,0001| 0,0000
318 | F.2-46_20-1 521E-01| 2,06E-01|  3,96E-01 611  900E-01| 0,0734| 0,0113
319 | F.2-46_20-2 509E-01| 196E-01|  3,86E-01 611  9,00E-01| 0,0626| 0,0075
320 | F.2-46_33-1 525E-01| 2,06E-01|  3,93E-01 611  900E-01| 0,0776| 0,0118
321 | F.2-46_33-2 512E-01| 196E-01|  3,83E-01 611 900E-01| 0,0668| 0,0077
322 | F.2-46_46-1 392E-01| 1,01E-01|  2,58E-01 611]  9,00E-01| 0,0006| 0,0000
323 | F.2-46_46-2 396E-01| 972E-02|  2,45E-01 611 9,00E-01| 0,0000| 0,0000
324 | F.2-46_10-1 516E-01| 144E01|  2,79E-01 6.11|  9,00E-01| 0,0112] 0,0001
325 | F.2-46_10-2 551E-01| 161E-01|  2,92E-01 6.11|  9,00E-01| 0,0360| 0,0003
326 | F.2-46_23-1 481E-01| 1,39E-01|  2,88E-01 611 9,00E-01| 0,0133] 0,0011
327 | F.2-46_23-2 492E-01| 147E-01|  2,99E-01 6111 9,00E-01| 0,0170] 0,0019
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-

estandar ciones bilidad | bilidad

(0) que exce- | exce-

aplican dencia’ | dencia?

328 | F.2-46_36-1 4,87E-01| 1,39E-01 2,85E-01 6.11 9,00E-01 | 0,0158| 0,0015

329 | F.2-46_36-2 498E-01| 147E-01|  2,96E-01 611 9,00E-01] 0,0197 | 0,0023

330 | F.2-46_49-1 5,20E-01| 1,43E-01 2,76E-01 6.11 9,00E-01| 0,0101| 0,0000

331 | F.2-46_49-2 5,55E-01| 1,61E-01|  2,90E-01 611 9,00E-01| 0,0373| 0,0002

332 | despl abs max 9,54E-03| 7,50E-03 7,86E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0260 | 0,0260
333 | despl abs max 9,54E-03| 7,50E-03 7,86E-01 | D. leve 6,46E-03

334 | despl abs max 9,54E-03|  7,50E-03 7,86E-01 | D. mod. 1,04E-01 | 0,0000 | 0,0000

335 | despl abs max 9,54E-03| 7,50E-03 7,86E-01 | D. sev. 1,50E-01 | 0,0000 | 0,0000

336 | despl abs max 9,54E-03|  7,50E-03 7,86E-01 | Colapso 1,83E-01 | 0,0000 | 0,0000

Notas: (1) Calculada con respecto a valores de resistencia nominales

(2) Calculada con respecto a valores de resistencia aleatorios

Tabla A4.5. Resultados de simulacion de Montecarlo en el portico alto arriostrado
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad

(o) que exce- | exce-

aplican dencia’ | dencia?

1| 'acelmax’ 144E-01| 8,46E-02 5,87E-01 2,50E-01 | 0,1047 | 0,1047
2 | 'epsilon’ 2,22E-03| 2,86E-01 1,29E+02 N.A. N.A. N.A.
3 | 'omegag' 1,15E+01| 3,02E+00 2,63E-01 N.A. N.A. N.A.
4| 'nug' 143E-01| 6,26E-02 4,37E-01 N.A. N.A. N.A.
5]y 3,39E+08 | 3,28E+07 9,68E-02 N.A. N.A. N.A.
6 | 'me' 2,00E+11| 4,03E+09 2,02E-02 N.A. N.A. N.A.
7]'at’ 6,38E-02 | 1,29E-03 2,02E-02 N.A. N.A. N.A.
81 4,95E-04 | 9,74E-06 1,97E-02 N.A. N.A. N.A.
9|'a2' 5,/8E-02| 1,16E-03 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
10| 'i2' 4,37E-04 | 8,77E-06 2,01E-02 N.A. N.A. N.A.
11]'ad' 4,37E-02| 8,68E-04 1,99E-02 N.A. N.A. N.A.
1213 3,09E-04 | 6,26E-06 2,03E-02 N.A. N.A. N.A.
13| ‘a4’ 2,88E-02| 5,78E-04 2,01E-02 N.A. N.A. N.A.
144’ 1,89E-04 | 3,78E-06 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
15| 'ab' 6,37E-02| 1,27E-03 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
16 |5 1,69E-03 | 3,36E-05 1,99E-02 N.A. N.A. N.A.
17 | 'af' 5,718E-02| 1,16E-03 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
18] i6' 148E-03| 2,96E-05 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
19| ‘a7’ 4,37E-02| 8,77E-04 2,01E-02 N.A. N.A. N.A.
20 |7 1,01E-03| 2,02E-05 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
21|'a8' 2,88E-02| 5,68E-04 1,97E-02 N.A. N.A. N.A.
22 '8 5,95E-04 | 1,18E-05 1,98E-02 N.A. N.A. N.A.
23 |'a9 2,72E-02| 5,39E-04 1,98E-02 N.A. N.A. N.A.
249 1,14E-03| 2,30E-05 2,01E-02 N.A. N.A. N.A.
25 | 'coefd' 1,05E+00 | 4,92E-02 4,68E-02 N.A. N.A. N.A.
26 | "coefl 6,25E-01| 2,11E-02 3,37E-02 N.A. N.A. N.A.
27 | 'a10’ 247E-02| 4,82E-04 1,95E-02 N.A. N.A. N.A.
28 |10’ 1,02E-03| 2,07E-05 2,02E-02 N.A. N.A. N.A.
29 | 'a11' 1,84E-02| 3,68E-04 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
30 |11 7,28E-04 |  1,47E-05 2,02E-02 N.A. N.A. N.A.
31]'a12' 9,48E-03| 1,89E-04 1,99E-02 N.A. N.A. N.A.
32|12 3,33E-04| 6,67E-06 2,00E-02 N.A. N.A. N.A.
33 |'a1d' 3,22E-03 | 6,47E-05 2,01E-02 N.A. N.A. N.A.
34113 341E-05| 6,87E-07 2,02E-02 N.A. N.A. N.A.
35 | 'desp_max_1' 513E-03| 4,19E-03 8,17E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0004 | 0,0004
36 | 'desp_max_2' 7,68E-03| 6,37E-03 8,30E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0160 | 0,0160
37 | 'desp_max_3' 7,72E-03| 6,58E-03 8,52E-01 6.12 2,81E-02| 0,0177 | 0,0177
38 | 'desp_max_4' 7,86E-03 | 6,80E-03 8,65E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0203 | 0,0203
39 | 'desp_max_5' 7,55E-03| 6,51E-03 8,62E-01 6.12 2,81E-02| 0,0171| 0,0171
40 | 'desp_max_6' 7,17E-03| 6,06E-03 8,45E-01 6.12 2,81E-02| 0,0122] 0,0122
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
41 | 'desp_max_7" 8,54E-03| 6,96E-03 8,15E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0251| 0,0251
42 | 'desp_max_8' 8,83E-03| 6,99E-03 7,92E-01 6.12 2,81E-02| 0,0244 | 0,0244
43 | 'desp_max_9' 8,44E-03| 6,48E-03 7,68E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0152| 0,0152
44 | 'desp_max_10' 1,08E-02 | 8,43E-03 7,78E-01 6.12 2,81E-02| 0,0511| 0,0511
45 | 'desp_max_11' 1,04E-02| 8,07E-03 7,75E-01 6.12 2,81E-02| 0,0413| 0,0413
46 | 'desp_max_12' 7,65E-03| 5,52E-03 7,21E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0056 | 0,0056
47 | 'desp_max_13' 8,84E-03| 5,37E-03 6,08E-01 6.12 2,81E-02 | 0,0047 | 0,0047
48 | 'desp_min_1' -5,10E-03 |  4,23E-03 -8,29E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0007 | 0,0007
49 | 'desp_min_2' -7,63E-03| 6,44E-03 -8,44E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0153| 0,0153
50 | 'desp_min_3' -7,66E-03 | 6,68E-03 -8,73E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0169| 0,0169
51 | 'desp_min_4' -7,76E-03 |  6,89E-03 -8,89E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0189| 0,0189
52 | 'desp_min_5' -71,46E-03| 6,59E-03 -8,83E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0171| 0,0171
53 | 'desp_min_6' -7,08E-03| 6,10E-03 -8,62E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0130| 0,0130
54 | 'desp_min_7' -8,43E-03| 6,97E-03 -8,27E-01 6.12 -2,81E-02 | 0,0241| 0,0241
55 | 'desp_min_8' -8,70E-03 |  6,98E-03 -8,02E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0239 | 0,0239
56 | 'desp_min_9' -8,30E-03 |  6,45E-03 -1,77E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0159| 0,0159
57 | 'desp_min_10' -1,07E-02| 8,35E-03 -7,83E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0483 | 0,0483
58 | 'desp_min_11' -1,01E-02|  7,94E-03 -7,84E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0377 | 0,0377
59 | 'desp_min_12' -7,36E-03 |  5,45E-03 -7,40E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0037 | 0,0037
60 | 'desp_min_13' -8,12E-03|  5,38E-03 -6,63E-01 6.12 -2,81E-02| 0,0046 | 0,0046
61 | 'comp_max_1' -3,22E+06 | 9,55E+05 -2,96E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
62 | 'mom_max_1-1' 2,25E+05 | 1,76E+05 7,80E-01| 6.2, (11) 4,92E+05-
63 | 'mom_min_1-1' -2,15E+05| 1,83E+05 -8,53E-01| 6.2, (11)| -4,92E+05
64 | 'mom_max_1-2' 1,26E+05| 1,11E+05 8,81E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
65 | 'mom_min_1-2' -1,48E+05| 1,12E+05 -7,54E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
66 | 'comp_max_4' -2,35E+06 | 6,23E+05 -2,65E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
67 | 'mom_max_4-1' 1,83E+05 | 1,42E+05 7,74E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
68 | 'mom_min_4-1' -1,49E+05| 1,44E+05 -9,62E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
69 | 'mom_max_4-2' 147E+05| 1,41E+05 9,62E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
70 | 'mom_min_4-2' -1,83E+05| 1,39E+05 -7,63E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
71| 'comp_max_7"' -1,51E+06 | 3,42E+05 -2,27E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
72 | 'mom_max_7-1' 1,55E+05 | 1,10E+05 7,10E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
73 | 'mom_min_7-1' -1,21E+05| 1,11E+05 -9,21E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
74 | 'mom_max_7-2' 1,07E+05| 1,03E+05 9,59E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
75 | 'mom_min_7-2' -1,44E+05| 1,01E+05 -7,01E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
76 | 'comp_max_10' -7,00E+05| 1,20E+05 -1,72E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
77 | 'mom_max_10-1' 1,26E+05| 8,11E+04 6,43E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
78 | 'mom_min_10-1' -9,51E+04 | 8,51E+04 -8,95E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
79 | 'mom_max_10-2' 7,48E+04 | 7,07E+04 9,45E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
80 | 'mom_min_10-2' -1,10E+05| 6,36E+04 -5,80E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
81 | 'comp_max_14' -2,78E+06 | 1,73E+05 -6,24E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?

82 | 'mom_max_14-1' 6,08E+05 | 4,95E+05 8,15E-01| 6.2, (11) 4,92E+05
83 | 'mom_min_14-1' -6,11E+05| 4,97E+05 -8,14E-01| 6.2,(11)| -4,92E+05 ‘
84 | 'mom_max_14-2' 2,81E+05| 2,27E+05 8,08E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
85 | 'mom_min_14-2' -2,78E+05| 2,26E+05 -8,11E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
86 | 'trac_max_17' -1,83E+06 | 1,28E+05 -7,01E-02 6.4 1,29E+07 | 0,0000 | 0,0000
87 | 'comp_max_17' -2,08E+06 | 1,27E+05 -6,12E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
88 | 'mom_max_17-1' 3,71E+05| 3,13E+05 8,44E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
89 | 'mom_min_17-1' -3,69E+05 | 3,16E+05 -8,55E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
90 | 'mom_max_17-2' 3,65E+05 | 3,09E+05 8,45E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
91 | 'mom_min_17-2' -3,69E+05 | 3,07E+05 -8,34E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
92 | 'trac_max_20' -1,24E+06 |  7,52E+04 -6,08E-02 6.4 9,76E+06 | 0,0000 | 0,0000
93 | 'comp_max_20' -1,38E+06 | 7,51E+04 -5,43E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
94 | 'mom_max_20-1' 3,24E+05| 2,53E+05 7,84E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
95 | 'mom_min_20-1' -3,18E+05| 2,55E+05 -8,04E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
96 | 'mom_max_20-2' 2,75E+05 | 2,24E+05 8,17E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
97 | 'mom_min_20-2' -2,80E+05| 2,23E+05 -7,95E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
98 | 'trac_max_23' -6,42E+05| 3,09E+04 -4,81E-02 6.4 6,44E+06 | 0,0000 | 0,0000
99 | 'comp_max_23' -6,91E+05| 3,05E+04 -4,41E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
100 | 'mom_max_23-1' 2,60E+05| 1,92E+05 7,39E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
101 | 'mom_min_23-1' -2,57E+05| 1,95E+05 -7,60E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
102 | 'mom_max_23-2' 2,01E+05| 1,45E+05 7,20E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
103 | 'mom_min_23-2' -2,04E+05 | 1,42E+05 -6,98E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
104 | 'comp_max_27' -2,78E+06 | 1,75E+05 -6,28E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
105 | 'mom_max_27-1' 6,08E+05 | 4,97E+05 8,17E-01| 6.2, (11) 4,92E+05-

106 | 'mom_min_27-1' -6,10E+05 | 4,96E+05 -8,12E-01| 6.2, (11)| -4,92E+05
107 | 'mom_max_27-2' 2,80E+05| 2,26E+05 8,08E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
108 | 'mom_min_27-2' -2,80E+05 | 2,27E+05 -8,10E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
109 | 'trac_max_30' -1,83E+06 | 1,29E+05 -7,08E-02 6.4 1,29E+07 | 0,0000 | 0,0000
110 | 'comp_max_30' -2,09E+06 | 1,28E+05 -6,14E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
111 | 'mom_max_30-1' 3,65E+05| 3,15E+05 8,64E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
112 | 'mom_min_30-1' -3,76E+05| 3,14E+05 -8,36E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
113 | 'mom_max_30-2' 3,73E+05| 3,07E+05 8,23E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
114 | 'mom_min_30-2' -3,61E+05| 3,09E+05 -8,55E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
115 | 'comp_max_33' -1,24E+06 | 7,67E+04 -6,21E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
116 | 'trac_max_33' -1,39E+06 | 7,58E+04 -5,47E-02 6.4 9,76E+06 | 0,0000 | 0,0000
117 | 'mom_max_33-1' 3,13E+05| 2,55E+05 8,16E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
118 | 'mom_min_33-1' -3,28E+05 | 2,54E+05 -7,74E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
119 | 'mom_max_33-2' 2,84E+05| 2,22E+05 7,82E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
120 | 'mom_min_33-2' -2,71E+05| 2,25E+05 -8,31E-01 (6.11) N.A. N.A. N.A.
121 | 'trac_max_36' -6,40E+05| 3,20E+04 -4,99E-02 6.4 6,44E+06 | 0,0000 | 0,0000
122 | 'comp_max_36' -6,94E+05| 3,17E+04 -4,56E-02 (6.11) N.A. N.A. N.A.
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
123 |'mom_max_36-1' | 2,53E+05| 1,94E+05|  7,68E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
124 | 'mom_min_36-1" | -2,65E+05| 1,94E+05| -7,30E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
125 | 'mom_max_36-2' | 207E+05| 142E+05| 6,87E-01| (6.11) NA.| NA| NA
126 | 'mom_min_36-2' | -1,98E+05| 145E+05| -7,31E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
127 | 'comp_max_40' | -3,23E+06| 9,54E+05| -2,95E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
128 | 'mom_max_40-1' | 214E+05| 1,83E+05| 857E-01| 6.2,(11)| 4,92E+05| 0,0993| 0,093
129 | 'mom_min_40-1" | -2,26E+05| 1,76E+05| -7,79E-01| 6.2,(11)| -4,92E+05
130 | 'mom_max_40-2' | 149E+05| 111E+05| 7A47E-01| (6.11) NA.| NA| NA
131|'mom_min_40-2' | -125E+05| 111E+05| -8,91E-01| (6.11) NA.| NA| NA
132 | 'trac_max_43' -8,65E+05| 6,20E405|  -7,17E-01 64|  1,20E+07 | 0,0000| 0,0000
133 | 'comp_max_43' | -2,36E+06| 6,23E+05| -2,64E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
134 | 'mom_max_43-1' | 147E+05| 144E+05| 977E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
135 | 'mom_min_43-1'" | -1,85E+05| 142E+05| -7,67E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
136 | 'mom_max_43-2' | 1,84E+05| 1,39E+05|  7,56E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
137 | 'mom_min_43-2' | -145E+05| 142E+05| -977E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
138 | 'trac_max_46' -6,45E+05| 3,239E+05|  -5,26E-01 64| 9,76E+06| 0,0000| 0,0000
139 | 'comp_max_46' | -151E+06| 342E+05| -2,26E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
140 | 'mom_max_46-1' | 1,19E+05| 1,1E+05| 9,36E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
141|'mom_min_46-1" | -158E+05| 110E+05| -7,00E-01| (6.11) NA.| NA| NA
142 | 'mom_max_46-2' | 146E+05| 1,01E+05| 6,90E-01| (6.11) NA.| NA| NA
143 | 'mom_min_46-2' | -1,05E+05| 1,03E+05| -978E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
144 | 'trac_max_49' -3,87E+05| 1,18E+05|  -3,04E-01 64|  644E+06| 0,0000| 0,0000
145 | 'comp_max_49' | -7,03E+05| 1,19E+05| -1,70E-01| (6.11) NA.| NA| NA
146 | 'mom_max_49-1' | 9,30E+04| 8A44E+04| 9,07E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
147 |'mom_min_49-1' | -1,28E+05| 819E+04| -6,38E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
148 | 'mom_max_49-2' | 1,11E+05| 6,38E+04| 573E-01| (6.11) NA.| NA| NA
149 | 'mom_min_49-2' | -7,35E+04| 7,08E+04| -9,63E-01|  (6.11) NA.| NA| NA
150 | 'mom_max_54-1' | 2,56E+05| 2,72E+05|  1,07E+00 6.9 1,18E+06| 0,0113| 0,0007
151 | 'mom_min_54-1' | -4,08E+05| 2,71E+05| -6,66E-01 6.9]  _1,18E+06| 0,0234| 0,0018
152 | 'mom_max_54-2' | 262E+05| 2,88E+05|  1,10E+00 6.9  1,18E+06| 0,0161] 0,0022
153 | 'mom_min_54-2' | -4,38E+05| 2,85E+05| -6,51E-01 6.9  .118E+06| 0,0332| 0,0034
154 | 'cort_max_54-1' | 3,59E+04| 1,16E+05|  3,24E+00 6.10|  1,23E+06| 0,0000| 0,0000
155 | 'cort_min_54-1' | -2,48E+05| 1,17E+05| -4,70E-01 6.10|  _123E+06| 0,0000| 0,0000
156 | 'cort_max_54-2 | 2,54E+05| 1,16E+05|  4,58E-01 6.10|  123E+06| 0,0000| 0,0000
157 | '‘cort_min_54-2° | -3,05E+04| 117E+05| -3,82E+00 6.10|  _123E+06| 0,0000| 0,0000
158 | 'mom_max_55-1' | 2,85E405| 3,06E+05|  1,07E+00 6.9  1,18E+06| 0,0235| 0,0017
159 | 'mom_min_55-1" | -457E+05| 3,01E+05| -6,58E-01 6.9  .118E+06| 0,0412| 0,0088
160 | 'mom_max_55-2' | 2,83E+05| 3,06E+05|  1,08E+00 6.9 118E+06| 0,0210| 0,0033
161 | 'mom_min_55-2' | -459E+05| 3,01E+05| -6,57E-01 6.9  .118E+06| 0,0426| 0,0079
162 | 'cort_max_55-1' | 4,64E+04| 127E+05|  2,73E+00 6.10|  1,23E+06| 0,0000| 0,0000
163 | 'cort_min_55-1" | -2,63E+05| 1,226E+05| -4,81E-01 610 .123E+06| 0,0000| 0,0000
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad

(0) que exce- | exce-

aplican dencia’ | dencia?

164 | 'cort_max_55-2' | 2,64E+05| 127E+05|  4,80E-01 610 123E+06| 0,0000| 0,0000
165 | 'cort_min_55-2° | -4,56E+04 | 1,26E+05| -2,77E+00 6.10|  _123E+06| 0,0000| 0,0000
166 | 'mom_max_56-1' | 2,63E+05| 2,88E+05|  1,09E+00 6.9| 1,18E+06| 0,0168| 0,0008
167 | 'mom_min_56-1" | -4,37E+05| 2,85E+05| -6,53E-01 6.9  .118E+06| 0,0313| 0,0056
168 | 'mom_max_56-2' | 2,54E+05| 2,73E+05|  1,08E+00 6.9  1,18E+06| 0,0123| 0,0012
169 | 'mom_min_56-2' | -4,09E+05| 2,71E+05| -6,63E-01 6.9 _1,18E+06| 0,0244| 0,0007
170 | ‘cort_max_56-1' | 3,16E+04| 1,16E+05| 3,69E+00 6.10|  123E+06| 0,0000| 0,0000
171 | 'cort_min_56-1' | -2,53E+05| 1,16E+05| -4,61E-01 610 .123E+06| 0,0000| 0,0000
172 | 'cort_max_56-2' 2,49E+05| 1,16E+05|  4,68E-01 610|  1,23E+06| 0,0000| 0,0000
173 | 'cort_min_56-2° | -3,50E+04 | 1,16E+05| -3,32E+00 610 .123E+06| 0,0000| 0,0000
174 | 'mom_max_69-1' | 2,27E+05| 2,68E+05|  1,18E+00 6.9 1,07E+06| 0,0187 | 0,0025
175 | 'mom_min_69-1' | -397E+05| 2,64E+05| -6,65E-01 6.9] _1,07E+06| 0,0224| 0,0090
176 | 'mom_max_69-2' | 247E+05| 2,81E+05| 1,14E+00 6.9 1,07E+06| 0,0239| 0,0064
177 | 'mom_min_69-2' | -4,06E+05| 2,75E+05| -6,77E-01 6.9  .1,07E+06| 0,0278| 0,0098
178 | ‘cort_max_69-1' | 2,35E+04 | 1,13E+05| 4,82E+00 6.10|  1,12E+06| 0,0000| 0,0000
179 | 'cort_min_69-1'" | -2,43E+05| 1,14E+05| -4,67E-01 610|  _112E+06| 0,0000| 0,0000
180 | 'cort_max_69-2 | 240E+05| 1,13E+05|  4,71E-01 610 112E+06| 0,0000| 0,0000
181 | 'cort_min_69-2° | -2,50E+04| 1,13E+05| -4,53E+00 610 .1 12E+06| 0,0000| 0,0000
182 | 'mom_max_70-1' | 2,76E+05| 3,07E+05| 1,11E+00 6.9 1,07E+06| 0,0366 | 0,0084
183 | 'mom_min_70-1' | -4,44E+05| 2,97E+05| -6,68E-01 6.9 _1,07E+06| 0,0405| 00177
184 | 'mom_max_70-2' | 2,71E+05| 3,06E+05| 1,13E+00 6.9  1,07E+06| 0,0354 | 0,0092
185 | 'mom_min_70-2' | -4,48E+05| 2,98E+05| -6,64E-01 6.9 _1,07E+06| 0,0430| 0,0179
186 | ‘cort_max_70-1' | 4,24E+04| 1,26E+05| 297E+00 6.10|  1,12E+06| 0,0000| 0,0000
187 | 'cort_min_70-1" | -2,58E+05| 1,26E+05| -4,87E-01 610 .1,12E+06| 0,0000| 0,0000
188 | ‘cort_max_70-2° | 2,50E+05| 1,26E+05|  4,86E-01 610 1 12E+06| 0,0000| 0,0000
189 | 'cort_min_70-2° | -4,00E+04 | 1,26E+05| -3,14E+00 6.10|  _1,12E+06| 0,0000| 0,0000
190 | 'mom_max_71-1' | 2,51E+05| 2,81E+05| 1,12E+00 6.9 1,07E+06 | 0,0260 | 0,0055
191 |'mom_min_71-1" | -4,03E+05| 2,75E+05| -6,82E-01 6.9  .1,07E+06| 0,0261| 0,0106
192 | 'mom_max_71-2' | 222E+05| 2,68E+05| 1,21E+00 6.9 107E+06| 0,0182| 0,0041
193 | 'mom_min_71-2' | -4,00E+05| 2,64E+05| -6,61E-01 6.9 _1,07E+06| 0,0245| 0,0080
194 | 'cort_max_71-1'" | 2,70E+04| 114E+05| 4,21E+00 6.10|  1,12E+06| 0,0000| 0,0000
195 | 'cort_min_71-1" | -2,39E+05| 1,13E+05| -4,74E-01 610 .1 12E+06| 0,0000| 0,0000
196 | 'cort_max_71-2' 244E+05| 1,14E+05|  4,66E-01 610|  1,12E+06| 0,0000| 0,0000
197 |'cort_min_71-2° | -2,11E+04| 1,13E+05| -5:35E+00 610 .1 12E+06| 0,0000| 0,0000
198 | 'mom_max_84-1' | 1,61E+05| 1,97E+05|  1,23E+00 6.9| 7,73E+05| 0,0170| 0,0032
199 | 'mom_min_84-1' | -3,33E+05| 1,92E+05| -5,77E-01 6.9 .773E+05| 0,0461| 0,0106
200 |'mom_max_84-2 | 1,80E+05| 2,06E+05| 1,14E+00 6.9  7,73E+05| 0,0236| 0,0055
201 |'mom_min_84-2' | -3,37E+05| 1,99E+05| -592E-01 6.9  .773E+05| 0,0508| 0,0120
202 | 'cort_max_84-1' | -514E+03| 826E+04| -1,61E+01 6.10|  860E+05| 0,0000| 0,0000
203 | 'cort_min_84-1" | -2,16E+05| B831E+04| -3,85E-01 610|  _860E+05| 0,0000| 0,0000
204 | 'cort_max_84-2' | 2,12E+05| 826E+04|  3,89E-01 610] g 60E+05| 0,0000| 0,0000
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Item Variable Media (p) | Desviacion olp Ecua- Limite Proba- | Proba-
estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
205 | 'cort_min_84-2" 179E+03 | 8,30E+04|  4,64E+01 610  _g60E+05| 0,0000| 0,0000
206 |'mom_max_85-1' | 2,06E+05| 229E+05| 1,11E+00 6.9| 7,73E+05| 0,0388| 0,0087
207 |'mom_min_85-1' | -374E+05| 2,19E+05| -5,85E-01 6.9 _773E405| 0,0789| 0,0236
208 | 'mom_max_85-2' | 201E+05| 2,29E+05|  1,14E+00 6.9  773E+05| 0,0364 | 0,0083
209 | 'mom_min_85-2' | -3,78E+05| 2,19E+05| -578E-01 6.9] _7,73E+05]| 0,0790| 0,0238
210 | 'cort_max_85-1" 128E+04 | 931E+04|  7,25E+00 6.10|  860E+05| 0,0000| 0,0000
211 | 'cort_min_85-1'" | -2,20E+05| 9,32E+04|  -4,07E-01 610|  _860E+05| 0,0000| 0,0000
212 |'cort_max_85-2° | 231E+05| 931E+04|  4,04E-01 610 g 60E+05| 0,0000| 0,0000
213 | 'cort_min_85-2' | -1,11E+04| 9,32E+04| -8,40E+00 610| 8 60E+05| 0,0000| 0,0000
214 |'mom_max_86-1' | 1,84E+05| 206E+05| 1,12E+00 6.9|  7,73E+05| 0,0241| 0,0059
215 |'mom_min_86-1' | -3,32E+05| 2,00E+05| -6,01E-01 6.9 _773E405| 0,0499| 0,0118
216 |'mom_max_86-2° | 157E+05| 197E+05| 1,25E+00 6.9  7,73E+05]| 0,0179| 0,0029
217 |'mom_min_86-2° | -3,38E+05| 192E+05| -570E-01 6.9 _773E405| 0,0464| 0,0104
218 | 'cort_max_86-1' | -199E+02| B829E+04| -4,18E+02 6.10|  8,60E+05| 0,0000| 0,0000
219 | 'cort_min_86-1' | -2,11E+05| 827E+04| -3,93E-01 610  _g60E+05| 0,0000| 0,0000
220 | 'cort_max_86-2" 217E+05| 8230E+04|  3,82E-01 610|  860E+05| 0,0000| 0,0000
221 | 'cort_min_86-2 6,79E+03 | 8.27E+04|  1,22E+01 610  _860E+05| 0,0000| 0,0000
222 |'mom_max_99-1' | B8,08E+04| 1,25E+05|  1,55E+00 6.9 397E+05| 0,0363| 0,0001
223 |'mom_min_99-1' | -249E+05| 1,10E+05| -4,43E-01 6.9  .397E+05
224 |'mom_max_99-2' | B864E+04| 1,29E+05|  1,50E+00 6.9  397E+05
225 |'mom_min_99-2' | -2,52E+05| 1,12E+05| -4 44E-01 6.9  397E+05
226 | 'cort_max_99-1' | -392E+04| 4,91E+04| -1,25E+00 6.10|  553E+05| 0,0000| 0,0000
227 |'cort_min_99-1' | -1,79E+05| 4,97E+04|  -2,79E-01 610  553E+05| 0,0000| 0,0000
228 | 'cort_max_99-2' 178E+05| 492E+04|  2,76E-01 610]  553E+05| 0,0000| 0,0000
229 | 'cort_min_99-2" 390E+04 | 4,97E+04 |  1,28E+00 610  553E+05| 0,0000| 0,0000
230 | 'mom_max_100-1' | 1,01E+05| 140E+05|  1,38E+00 69| 397E+05
231 |'mom_min_100-1" | -2,71E+05| 1,17E+05| -4,33E-01 6.9 _397E+05
232 |'mom_max_100-2' | 9,72E+04| 140E+05|  144E+00 69| 397E+05
233 | 'mom_min_100-2' | -2,74E+05| 1,7E+05| -427E-01 6.9 .397E+05
234 | 'cort_max_100-1' | -3,02E+04| 531E+04| -1,76E+00 6.10|  553E+05| 0,0000| 0,0000
235 | 'cort_min_100-1' | -1,85E+05| 532E+04| -2,87E-01 610| _553E+05| 0,0000| 0,0000
236 | 'cort_max_100-2 | 1,87E+05| 532E+04|  2,84E-01 610|  553E+05| 0,0000| 0,0000
237 | 'cort_min_100-2' | 320E+04| 532E+04|  1,66E+00 610| _553E+05| 0,0000| 0,0000
238 |'mom_max_101-1' | 9,04E+04 | 1,29E+05|  1,43E+00 6.9| 397E+05| 0,0464 | 0,0001
239 |'mom_min_101-1" | -248E+05| 1,12E+05|  -4,50E-01 6.9 _397E+05 0,0002
240 | 'mom_max_101-2' | 7,71E+04 | 1,25E+05| 1,62E+00 6.9]  397E+05 0,0001
241 |'mom_min_101-2' | -252E+05| 1,10E+05| -4,37E-01 6.9 _397E+05 0,0003
242 | 'cort_max_101-1' | -3,72E+04| 4.97E+04 | -1,33E+00 6.10|  553E+05| 0,0000| 0,0000
243 | 'cort_min_101-1' | -1,77E+05| 4,91E+04| -2,78E-01 610  553E+05| 0,0000| 0,0000
244 | 'cort_max_101-2' | 1,80E+05| 497E+04|  2,76E-01 610|  553E+05| 0,0000| 0,0000
245 |'cort_min_101-2' | 4,08E+04| 491E+04|  1,20E+00 610]  553E+05| 0,0000| 0,0000
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estandar ciones bilidad | bilidad
(0) que exce- | exce-
aplican dencia’ | dencia?
246 | F.2-46_1-1 495E-01| 2,50E-01|  5,06E-01 6.11|  9,00E-01| 0,0920| 0,0266
247 | F.2-46_1-2 417E-01| 185E-01|  4,44E-01 6.11|  9,00E-01| 0,0327 | 0,0034
248 | F.2-46_14-1 507E-01| 224E01|  4,42E-01 611  900E-01| 0,0784| 0,0199
249 | F.2-46_14-2 364E-01| 1,09E-01|  2,99E-01 611 9,00E-01| 0,0001| 0,0000
250 | F.2-46_27-1 507E-01| 224E01|  4,42E-01 611 900E-01| 0,0782| 0,0199
251 | F.2-46_27-2 364E-01| 109E-01|  2,99E-01 611 900E-01| 0,0003| 0,0000
252 | F.2-46_40-1 3,80E-01| 159E-01|  4,18E-01 611 900E-01| 0,0155| 0,0000
253 | F.2-46_40-2 419E-01| 1,85E-01|  4,42E-01 611  900E-01| 0,0333| 0,0027
254 | F.2-46_4-1 415E-01| 2,06E-01|  4,98E-01 6.11|  9,00E-01| 0,0421]| 0,0095
255 | F.2-46_4-2 414E-01| 2,04E-01|  4,93E-01 6.11|  9,00E-01| 0,0412| 0,0079
256 | F.2-46_17-1 381E-01| 160E-01|  4,19E-01 611 900E-01| 0,0155| 0,0000
257 | F.2-46_17-2 3,80E-01| 157E01|  4,13E-01 611]  9,00E-01| 0,0135] 0,0000
258 | F.2-46_30-1 3,82E-01| 160E-01|  4,18E-01 611  900E-01| 0,0157| 0,0000
259 | F.2-46_30-2 3,80E-01| 157E-01|  4,13E-01 611 900E-01| 0,0132] 0,0000
260 | F.2-46_43-1 416E-01| 2,07E-01|  4,96E-01 611  900E-01| 0,0433| 0,0087
261 | F.2-46_43-2 415E-01| 2,04E-01|  491E-01 611 900E-01| 0,0423| 0,0079
262 | F.2-46_7-1 4,08E-01| 1,98E-01|  4,86E-01 6.11|  9,00E-01| 0,0358| 0,0062
263 | F.2-46_7-2 302E-01| 184E-01|  4,69E-01 6.11]  9,00E-01| 0,0276| 0,0003
264 | F.2-46_20-1 391E-01| 1,75E-01|  4,49E-01 611 900E-01| 0,0228| 0,0006
265 | F.2-46_20-2 364E-01| 154E-01|  4,23E-01 611  900E-01| 0,0096| 0,0000
266 | F.2-46_33-1 3,74E-01| 1,60E-01|  4,29E-01 611 900E-01| 0,0144| 0,0000
267 | F.2-46_33-2 346E-01| 139E-01|  4,03E-01 611  9,00E-01| 0,0027| 0,0000
268 | F.2-46_46-1 411E-01| 198E-01|  4,83E-01 611 900E-01| 0,0372| 0,0065
269 | F.2-46_46-2 395E-01| 184E-01|  4,66E-01 611]  9,00E-01| 0,0286| 0,0012
270 | F.2-46_10-1 415E-01| 2,08E-01|  502E-01 6.11|  9,00E-01| 0,0378| 0,0074
271 | F.2-46_10-2 378E-01| 169E-01|  4,46E-01 6.11|  9,00E-01| 0,117 ] 0,0000
272 | F.2-46_23-1 411E-01| 2,08E-01|  507E-01 611  900E-01| 0,0371| 0,0079
273 | F.2-46_23-2 351E-01| 152E-01|  4,33E-01 611 9,00E-01| 0,0009| 0,0000
274 | F.2-46_36-1 413E-01| 2,08E-01|  5,03E-01 611]  9,00E-01| 0,0375] 0,0073
275 | F.2-46_36-2 352E-01| 152E-01|  4,32E-01 611 9,00E-01| 0,0009| 0,0000
276 | F.2-46_49-1 420E-01| 2,08E-01|  4,95E-01 611  900E-01| 0,0393| 0,0075
277 | F.2-46_49-2 382E-01| 169E-01|  4,42E-01 611 900E-01| 0,0115| 0,0000
278 | despl abs méx 119E-02| 9,02E-03|  7,55E-01 6.12|  281E-02| 0,0651| 0,0651
279 | despl abs méx 0,01194 | 0,00901928 |  0,755383 | D. leve 2,30E-02
280 | despl abs méx 0,01194 | 0,00901928 | 0,755383 | D. mod. 6,94E-02| 0,0008 | 0,0008
281 | despl abs méx 0,01194 | 0,00901928 |  0,755383 | D. sev. 1,12E-01 | 0,0000 | 0,0000
282 | despl abs méx 0,01194 | 0,00901928 |  0,755383 | Colapso 2,08E-01| 0,0000 | 0,0000
Notas: (1) Calculada con respecto a valores de resistencia nominales

(2) Calculada con respecto a valores de resistencia aleatorios
Tabla A4.6. Resultados de simulacion de Montecarlo en el portico alto no arriostrado
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