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ANALISIS DINAMICO DE SISTEMAS DE
UN GRADO DE LIBERTAD

Dr Octavio A Rascén Chaver™

1.- INTRODUCCION

Cuando ocurre un sismo en una localidad, éste excita a las estructuras que ahi se
“ubican y las hace vibrar. Las caracteristicas del movimiento de cada estructura
dependen tanto de las propiedades geométricas como de los materiales de que estén
construidas; asimismo, Se relaciona estrechamente con ‘la evolucion de los
“desplazamientos del terreno durante el temblor en el lugar donde éstas se desplantan.
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Por tanto, para calcular los desplazamientos que sufre una estructura ‘durante un

temblor, es necesario “modelar” su geometria, ast como el comportamlento de o
materiales, de los componentes estructurales y de Jas conexiones entre ellos. Asimismo,
se requiere contar con informacién acerca del movimiento del terreno, en términos d
“acelerogramas”, que son registros de aceleraciones versus tiempo (Figs 1.1y 1.2) 0 &f
de' los “espectros de respuesta” (respuestas maximas versus periodos naturales de‘%
las estructuras) que se calculan con los acelerogramas, como se vera mas adelante.

Por otra parte, si bien se reconoce que todas las estructuras de edificios estan
conformadas por vigas, columnas, losas y muros que son de naturaleza “continua”, en
la practica profesional se acostumbra simpiificar su topologia mediante la formulacion
de modelos reoldgicos que idealizan su comportamiento, produciendo sistemas
discontinuos o “discretos” como se ejemplifica a continuacion, con lo cual se
simplifican considerablemente los procesos de analisis que se realizan para calcular el
compbrtamiento dinamico de las estructuras.

En estos apuntes se presenta un resumen de los aspectos conceptuales basicos del
comportamiento dinamico de estructuras idealizadas con un solo “grado de libertad”,
-cuando son excitadas por sismos y fuerzas dindmicas externas. En la exposicion oral
que se da en la clase se amplian y comentan muchos de los conceptos.

*  Director Generat del Instituto Mexicano del Transporte y Profesor en ia Division de Estudios de Posgrade, Facuitad de

Inaenieria. UNAM
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Definicion

Tr

Grado de libertad es el nimero de coordinadas generalizadas (desplazamientos o
giros) que se requiera para ubicar la posicién de un sistema vibratorio en cualquier

instante, -

Ejemplos

1, Estructura de un nivel, simétrico en masas y rigideces laterales, para analisis

dinamico en una direccion horizontal. Si se considera razonable suponer que la masa
(o piso) se puede concentrar en el nivel superior (azotea), y que los movimientos

. verticales se pueden despreciar por ser muy pequefios, 1a estructura se puede
idealizar o modelar como si fuese un sistema vibratorio de un grado de libertad,
en que la coordenade - :neralizada es el despiazamiento x, como se ilustra en la
figura 1.a. '

2. Estructura de un piso con asimetria en masas y/o rigideces en dos direcciones
ortogonales. En este caso el sistema es de tres grados de libertad, dos. de
traslacién con coordenadas generalizadas X Yy z, ¥y uno de rotacion torcional con
coordenada angular 6, como se muestra en la figura 1.3.

3. Estructura de n pisos con simetrias en masas y rigideces en todos ellos, para analisis
dinamico en una direccién. Si se considera razonable suponer que el peso de la
estructura se concentra en los niveles de piso, entonces se puede idealizar {(modelar)
como un sistema de “n grados de libertad”, todos en traslacién, como se ilustra
en la figura 1.4. Por otra parte, si hubiese excentricidades de masas o rigideces,
entonces cada nivel tendria 3 grados de libertad y el sistema 3n.

4, Estructura continua en masas y rigideces, como vigas, losas o chimeneas. La
estructura tiene un numero infinito de grados de [ibertad, pero se puede
“discretizar” considerando que las masas se “concentran” en cierto numero de
puntos (Figs 1.52 y 1.5b).



2.  SISTEMAS ESTRUCTURALES DE UN GRADO DE LIBERTAD

Se define a un sistema de un grado de libertad a la estructura discreta mas simple
representada mediante el concepto de la particula, segun se muestra en la Fig 2.1(a). En
dicha figura, la masa de la estructura (m) se considera concentrada en un punto, que se
mueve en una sola direccion (medida mediante la funcién desplazamiento u(t)), y se
encuentra sometida a las fuerzas elasticas o restauradoras, £, a las fuerzas disipadoras o

amortiguadoras, f,, a las fuerzas externas o excitadoras, f,, y desde luego a las fuerzas
de inercia, f,, como se indica en la Fig 2.1(b).

. De acuerdo con la mecanica estructural, as fuerzas que actian en el sistema de un grado
. de libertad, en el contexto lineal, se pueden cuantificar mediante fas siguientes
expresiones:

Fuerza restauradora = [ =ku(t) o - (2.0)
Donde & es el coeficiente de rigidez del sistema de un grado de libertad SRRV
, d
Fuerza amortiguadora. = 7, =cd—u(!) (2.2)
!

“ Donde ¢ es el coeficiente de amortiguamiento viscoso del sistema de un 'E};ado de
~fibertad et

L T
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Fuerza de inercia = [ = —m—g—:u(t) (2.3)
%
Fuerza externa = f, = plt) , (2.4)
. donde:"
d . . . S
;u(l} = velocidad del sistema de un grado de libertad (2.5)
(
;d::-u(r) = aceleracion del sistema de un grado de libertad (2.6)
t



2.1 Ecuaciones de equilibrio dinamico

De acuerdo con la mecanica estructural, la ecuacion de equilibrio del sistema de un grado
de libertad de la Fig 2.1(b) se puede representar mediante ia siguiente expresion:

fi+f,+f+f,=0 (2.7)

Al sustituir las ec 2.1 a 2.4 en la ec 2.7 se obtiene {a siguiente expresion
d’ d
m—u(t)+c—u(t)+ kuft) = f, = p(1) (2.8)
dr dr

que es la representacidén formal de las leyes de la mecdnica newtoniana para la
estructura que representa al sistema de un grado de libertad, denominadas tambien,
ecuaciones.de equilibrio dindmico del sistema de un grado de libertad. Tales ecuaciones
corresponden, desde el punto de vista matematico, a un problema de valores iniciales:
para su solucion se necesitan establecer las siguientes condiciones iniciales:

u(t) = u, o (2.9) |

d .
Eu(t} = U, (2.10)

=0

Cuando la fuerza externa del sistema de un grado de libertad se debe a la accién de un
sismo, la Ec 2.4 se expresa de |a siguiente manera:

Jo =)= - i (1) (2.11)

donde

(1) = j—ug(r) = aceleracion del terreno (2.12)
!

-



Al sustituir la Ec 2.11 en la Ec 2.8, se obtiene la ecuacion de equilibrio dinamico de un
sistema lineal de un grado de libertad sometido a la accion de un sismo, y resulta ser:

5

md—-,u(r)+c£—u(t)+ku(t) = -mii (1) (2.13)
dar dt

que puede escribirse de la siguiente manera
Lty £ um+ Luw = iy (2.14)
dr m dt m

En la ec 2.14 se acostumbra definir los siguientes conceptos:

" (2.15)

- ¥

2h=

<
m
.k o .
w, = — = cuadrado de la frecuencia circular natural del sitema (2.16)
m

Al sustituir las ec 2.15 y 2.16 en la ec 2.14, se obtiene la forma usual de {as ecuaciones "
de equilibrio del sistema de un grado de libertad sujeto a un sismo, y resuita ser: :

d—:u(t)+2hiu(r)+a)§u(t) = -i,(t) (2.17)
dr dr

2.2  Vibracion libre

Se dice que un sistema de un grado de libertad esta sometido a un régimen de vibracidn
libre cuando ia fuerza externa es nula. De acuerdo con la ec 2.11, esta condicion se indica
como:

fo=p)= -mi (=0 (2.18)

Al sustituir la ec 2.18 en la ec 2.17, se obtiene la ecuacién de equilibrio dinamico para el
problema de vibracion libre, y resutta ser;

d . d 2
F”(’)*zh"a?“(’)’i'wo”(‘) =0 (2.19)

5



De acuerdo con la teoria de {as ecuaciones diferenciales lineales homogéneas, la solucion
general de la ecuacién diferencial dada por la ec 2.19 se puede escribir como:

u(t) = Ae* + A,e™ (2.20)

donde A y A, son las raices del polinomio caracteristico de la ecuacion diferencial (ec
2.19), es decir:

A 2hA+el=0 (2.21)

cuyas raices resultan ser:
A =—h+iw, (2.22)
A, =—h—io, - (2.23)

donde:
w, =Jw; —h* = frecuencia circular natural amortiguada del sistema (2.24)

Al sustituir las ec 2.22 a 2.24 en la ec 2.20, y al utilizar la formula de Euler, se obtiene la
solucion de la ecuacion diferencial (ec 2.19).

utt) = e (Csenw_ t+C, cosw,1) (2.25)

Las constantes de integracion C; y C; se obtienen al hacer que la solucion dada por la ec
2.25 satisfaga las condiciones de iniciales (ec 2.9 y ec 2.10) y resultan ser:

C = %”—“— (2.26)
C.=u, 7 (2.27)

]

Al sustituir las ec 2.26 y 2.27 en la ec 2.25, y al reordenar términos, se obtiene la
siguiente solucion de la ecuacion de equilibrio dindmico para el problema de vibracidn
libre:

u(t) = Ae™ cos(w 1 -6) - (2.28)



donde las nuevas constantes de integracion, Ay &, resultan ser:

A=Jci+C (2.29)

o= tan'!(-g'—J ' (2.30)

2

En fa Fig 2.2 se muestra la representacion grafica de la ec 2.28, en donde se destacan los
siguientes conceptos:

2r

T =—= ——%7[—1- = periodo natural amortiguado (2.31)
@, -\/(!)6 -k
= ]
] w; -k’ g
f, === B M 77 Jrecuencia natural amortiguada (2.32')'%
. 27 2z
2.3  Caso limite de la vibracion libre ;ﬁ
hA
Para el caso en que se presente Ia siguiente condicion:
h=w,c (2.33)

al sustituir la ec 2.33 en las ec 2.24 a la ec 2.27 se obtienen las expresiones siguientes:

®, =0 (2.34)
C =w (2.35)
C,=u, (2.27)
ult) = uge™ (2.36)



En Ia Fig 2.3 se muestra la representacion grafica de la ec 2.36, en donde se puede
observar que no representa a un movimiento de vibracién. Por tanto, para el caso —
definido por la ec 2.33, el amortiguamiento correspondiente al sistema de un grado de
libertad se le conoce como amortiguamiento critico, cuyo coeficiente de amortiguamiento
critico, ¢, se obtiene de las ecuaciones 2.15, 2.16 y 2.33, es decir:

20,= C2 22 X (2.37)

por lo que el coeficiente de amortiguamiento critico, ¢_, resulta ser:

er?

c. =2Jkm (2.38)

De acuerdo con las ec 2.15 y 2.16, la definicién de la fraccidn del amortiguamiento critico, -
¢, se puede expresar de.ia siguiente manera:

c 2hm

b h

_C  2hm _h 2.39

PSRN/l Faa (2:39)
m

de do’nde el parametro, h, de la definicion dada por la ec 2.15 se puede expresar,
tambien, mediante la siguiente ecuacién

h=ws (2.40)

La frecuencia natural amortiguada, w,, del sistema de un grado de libertad se puede
expresar como:

0, =yl —h =0} ~w}s’ =w1-¢ ~w, (2.41)

y la solucidn de la ecuacidn de equilibrio dindmico para el problema de vibracién libre,
dada por la ec 2.28 se puede representar como;

u(t) = Ae™ cos(w 1 —8) (2.42)



El valor de la fraccion del amortiguamiento critico usualmente se encuentra en el rango:
0<¢<0.1. Para el caso ¢=0.1, @, =0.995w, , lo que indica que en el rango indicado

ambas frecuencias practicamente son iguales, segun se indica en la ec 2.41.

2.4 Determinacion experimental de la fraccidon del amortiguamiento critico, ¢

Desde el punto de vista teorico, se define como decremento logaritmico, L, al logaritmo
natural del cociente de dos amplitudes consecutivas del movimiento de vibracion libre. De
acuerdo con el inciso 2.2, L se puede expresar como:

u(t) _ In Ae™™ cos(w,1 —6) -In Ae™ cos(w,t - 8) (2.43)a
u(tr+T)) Ae™ T codlw, (147 ,) - 6] Ae e s coslw, 1 -0 +27]

que también se puede escribir como:

L=Ine*" =T = a)cgz—jT = w6 27 == 2o 275 (2.43)b

@, wo\jl \/1_';:

Desde el punto de vista experimental, la vibracion libre se provoca con la aplicacion de
alguna o ambas de las condiciones de frontera especificadas mediante las ec 2.9 y 2.10.
Para-el caso de que se registren -las-aceleraciones del movimiento de vibracion libre
amortiguado, en la Fig 2.4 se muestra, de manera, esquematica este proceso. Y de
acuerdo con la ec 2.43b se puede escribir que:

L (2.44)
2r

2.5 Ejemplo de problemas de vibracion libre

A la estructura mostrada en la Fig 2.5 se le aplica una fuerza horizontal de £, = 20000 kgf
en su masa, y le provoca un desplazamiento estatico horizontal, u(t=0)=02cm. Al

liberar la fuerza aplicada se genera un movimiento de vibracion libre, con un periodo
T, =025 yla amplitud del segundo cicio, u(r=0+7,) =0.14 cm. Calcular:

ek
-l



2.5.1 Llarigidez k, de I estructura

De acuerdo con la ec 2.1 se puede escribir que:

= 20000(kef) ) 0000 &) | (2.45)
u(z) 02(cm) (cm)

2.5.2 F£lpeso W, dela estructura

La ec 2.31, de acuerdo con las ec 3.16 y 2.41, se puede escribir como:

p o2 2x_ 2w 2mlW (2.46)
Cw, @, |k Jek
m
de donde el peso de la-estructura, w, resulta ser:
TP . (025)

We=li gro 981 cm/52)(100,000 kef /em) = 99396 kef  (2.47
471_28' 4(3.1416)2( cm/s” ) gf /cm) gf ( )

2.5.3 Las frecuencias naturales amortiguadas, w, y f,, del sistema

De acuerdo. con la ec 2.31, la frecuencia natural amortiguada, . @, , de! sistema-se-puede
expresar coma: ‘

w, =28 2613160 3 46 rad s (2.48)
T, 0.2
] I
=— = =50cps=5.0H 2.49
Jo= T = on,s 20 ‘ (2:49)
254 Cuantificar el decremento logaritmico, L, la fraccion del amortiguamiento

critico, ¢ v los coeficientes de amortiguamiento viscoso del sistema, ¢, ¥ c.

De acuerdo con la ec 2.432 se tiene que:
L=1In u(0) —In 0.20
u(0+T))  0.14

=in1.43=0.357 (2.50)

10




Con base en fa ec 2.44 resuita que:

g:—.-zi-L—=0§57 =0.0568 = 5.68 % (2.51)
¥4 T

De acuerdo con la ec 2.38 se tiene que:

¢, = 2Jlom = 2,/100,000(kgf /cm) X 99,396(kgf )/ 981(cm / s*) = 6.366 (kgf )(s)/cm (2.52)
De acuerdo con la ec 2.39 se tiene que:

c =g, =0.0568X6.366 =362 (kgf }(s)/ cm (2.53)

2.6  Vibracion forzada

De acuerdo con ia teoria de las ecuaciones diferenciales, la solucion general de las
ecuaciones de equilibrio dinamico del sistema de un grado de libertad, ec 2.8, se puede
expresar de la siguiente manera:

) = )+ (0 (2.54)

donde, u,fr, denominada solucion homogénea, es la solucidon de la ecuacion diferencial
para el caso en que la fuerza excitadora es nula ( /. = p()=0), es decir, la solucion para

el caso de vibracion libre, dada por la ec 2.25, que al tomar en cuenta ia ec 2.33 se puede
escribir como; ‘

uft) = e (Csenw t+C,cosw,t) (2.55)

y, u,t), denominada solucion particular, es una funcion que satisface la ecuacion
diferencial (ec 2.8).

11



Entonces, la solucion general de las ecuaciones de equilibrio dinamico del sistema de un
grado de libertad se puede expresar, al tomar en cuenta las ec 2.54 y 2.55, de la
siguiente manera:

ut) = e (Cisenw,t+C,cosw,t) +u 1) (2.56)

donde las constantes de integracion C; y C; se obtienen al hacer que la solucion dada por
la ec 2.56 satisfaga las condiciones iniciales (ec 2.9 y ec 2.10), que se rescriben a

continuacion:

u(t)|‘=0 = u, (2.9)

d .
Eu(t) =y, (2.10)

=0

2.6.1 Vibracion forzada sin amortiguamiento debida a una funcion escalon infinita

La Fig 2.6 muestra la fuerza excitadora funcion escalén- infinita. Puesto que el
amortiguamiento es nulo, se tiene gue:

c=c=0 (2.57)
w, =, ‘ (2.58)

y las ecuaciones de equilibrio dindmico resultan ser:

m;jd—.:u(l)-% ku(t) = p, (2.59)

!

Al abservar la ec 2.59 se puede establecer que la solucion particular, u (1), resulta ser:

ut) = £ (2.60)

12



Al sustituir las ec 2.57 y 2.58 en la ec 2.56, se obtiene la siguiente expresion:

uft) = Csenwyt +C,coswy! +% (2.61)

Al considerar nulas las condiciones iniciales, las ec 2.9 y 2.10), que se escriben como:

u(t) =0 (2.62)

iu(t) =0 (2.63)
dr

=0

Al hacer que la ec 2.61 satisfaga las condiciones iniciales dadas por las ec 2.62 y 2.63, las
constantes de integracion resultan ser:

C,=0 (2.64)
C,= —% (2.65)

Al sustituir las ec 2.63 y 2.64 en Ia ec 2.61 se obtiene que

uft) = % (1-cosawyr) (2.66)

En la vibracidn forzada se acostumbra denominar como factor de amplificacién dinamica,
B, al cociente de la respuesta dinamica entre la respuesta estatica, es decir:

p—‘(i—coswor) .
B= 0 & =(]—cosw0t) (2.67)
Uos P

k
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B =2Y1=T/273T/2,. (2.68)

En la Fig 2.7 se muestra la variacion del factor de amplificacion dinamica de la ec 2.67.

2.6.2 Vibracion forzada sin amortiguamiento debida a una funcion escaion finita

La Fig 2.8 muestra la fuerza excitadora funcion escaldn finita. Este problema tiene las dos
etapas siguientes:

2.6.2.1 Vibracion forzada 0<z<¢,

En esta region, la solucion de las ecuaciones de equilibrio corresponden a las del inciso
anterior. (inciso 2.6.1), es decir:

uft) = %(}—coswot) (2.69)
iu(!) = 200 s (2.70)
dr k °

2.6.2.2 Vibracion libre ¢ > ¢,

En esta region, la solucién de las ecuaciones de equilibrio es la correspondiente a las de
vibracion libre, es decir:

u(t) = Csenayt +C, coswyt (2.71)

con {as siguientes condiciones iniciales:

uft)

= U= Eki(l - cosw,t,) (2.72)

1=ty

14



%u(t) = ig= 2L senay, 2.73)

=t

Las constantes de integracion, de acuerdo con las ec 2.26, 2.27, 2.72 y 2.73, resultan ser:

C = %senwoto (2.74)
_ P
C,= T(]-—coswoto) (2.75

A=.Cl +Ci = %\/se:rzwoto +(1-coswyt, ) = %\/2(1 —coswyl, ) (2.76)

4= %9-[23671%0)0[0) 2.77)
o= tan'i[g—;) —tan" [gﬁj (2.78)
uft') = Acos(w,'-8) = %(ZSen%motojcos(wot'—H) (2.79)
donde:
'=t-1, (2.80)



El factor de amplificacion dinamica, B, resulta ser:

P [2sen % @yl Jcos(wot'-—e)

B = uft )= k =(2senlwolu)005(wo"_9)
" Po 2
k
1 Tl
B, = 2sen—ayl, =2sen—
2 T
donde:
w, I =27
B,.. = 2 cuando Th. %

En la Fig 2.9 se muestra la representacion gréfica de B,

2.6.3 Vibracion forzada debido a un impulso

Si en la funcion escalén del inciso anterior se tiene la siguiente condicion:

t, T, w,
51 -%—<<l entonces Sen— =——

T
y de acuerdo con la ec 2.79 se puede escribir:

u, (') = mad {%(25@—;—wnro)cos(mot'—ﬁ)J

le

(2.81)

(2.82)

(2.83)

(2.84)

(2.85)

(2.86)



u_ (1')= 2py il _ 2P Woly _ Polo _ ! (2.87)
k T mk 2 mw, mo,
m
donde:
Impulso = ] = p, 1, = Area bajo la excitacién (2.88)

Si la funcion impulso es arbitraria, como se muestra en la Fig 2.10, el Impulso, 7, se
cuantifica como se indica a continuacion:

Impulso=17= fp(z)dr - (2.89)

De acuerdo con fa representacidn de la segunda ley de Newton en términos del impulso,

I,y la cantidad de movimiento, mdiu(:) , e puede escribir la siguiente expresion:
!

1= mSun (2.90)
di

La velocidad que le imprime el impulso, 7, al sistema de un grado de libertad que queda
vibrando libremente, es la velocidad inicial dada por la siguiente expresion

io= Ly =1L (2.91)
dt m

=0
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2.6.4 Vibracion libre debido a un impulso

La magnitud del despiazamiento que un impulso, 7, le provoca al sistema de un grado de
libertad es despreciable, es decir:

o, = u(t),_, =0 ’ (2.92_)

A continuacion se describen los casos amortiguados y no amortiguados.

2.6.4.1 Vibracion libre con amortiguamiento

De acuerdo con las ec 2.25 y 2.33, la solucion de las ecuaciones de equilibrio dinamico
resulta ser:

ut') = e (C,senew t'+C, cosw,t") (2.93)

Las constantes de integracion C; y C; se obtienen al hacer que Ia solucion dada por la ec
2.92 satisfaga las condiciones de iniciales {(ec 2.9 y ec 2.10) y resultan ser:

i-§-0
Cl___u0+hu0=m - ! (2‘94)
o, Wy, naw,
C.=0 (2.95)

Al sustituir las ec 2.94 y 2.95 en la ec 2.93 se obtiene que:

!

ma,

u(r') = e senw,t’ (2.93)



2.6.4.2 Vibracion libre sin amortiguamiento

En este caso se tienen las siguientes condiciones:

g=c= 0 (294)

, = o, (2.95)

Al sustituir fas ec 2.94 y 2.95 en la ec 2.93 se obtiene que:

u(t') = ! senw,t' (2.96)

me,

2.6.5 Vibracion debido a una fuerza ariitraria

En fa Fig 2.11 se muestra la fuerza excitadora arbitraria. La fuerza aplicada en un tiempo,
t=r, para una diferencial, dr << T, le provoca un incremento instantaneo en fa velocidad
de la masa igual a:

iy = Lypy = 2T (2.97)
dt m
y un incremento instantaneo nulo en el despiazamiento inicial, es decir:
uy = u(j=0 (2.98)
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De acuerdo con fas ec 2.25 y 2.33, la solucién de las ecuaciones de equilibrio dindamico
para el tiempo, -, resulta ser:

u,'(t) = ¢ I[C senw, (1 —1)+ C, cose, (1~1)] Vi1 (2.99)

Las constantes de integracion C, y C; se obtienen al hacer que la solucion dada por la ec
2.99 satisfaga las condiciones de iniciales (ec 2.97 y ec 2.98) y resultan ser:

p(ndr
c = Uy thuy, _p(ndr (2.100)
: @, w, mao, ’
C.=0 (2.101)

uft) = -—lsenwu(r—r)e""""“"’ Vit (2.102)

Puesto que el sistema es lineal, es posible superponer los efectos ocasionados por los
impulsos aplicados en cada, r, que hayan ocurrido antes del instante de interés, ¢, lo
que conduce a obtener la solucion particular del sistema, y resulta ser:

u (1) = L u (t)dr= L p()e™ senw (t-1)dr Vizt (2.103)

nl(.t)”
A la ec 2.103 se le conoce con el nombre de integral de Duhamel. De acuerdo con fa ec

2.54, la solucion general de sistema lineal de un grado de libertad resulta ser, al tomar en
cuenta la solucion particular dada por la ec 2.28:
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mao,

uft) = Ae™™ cos{w,t —;9) + Lp(r)e'“’";"")sena)a (r—-1)dr Vi2r (2.104)

Las constantes de integracion, 4, &, se determinan de acuerdo con las ec 2.29 y 2.30
con base en los valores de ias constantes, C, y C,, que se obtienen al hacer que la
solucidn dada por la ec 2.102 satisfaga las condiciones iniciales (ec 2.9 y ec 2.10), que se
rescriben a continuacion:

(2.9)

u(t)

= U
t=0 0

d .
Eu(t) = 4, (2.10)

1=0

2.6.6 Vibracion debido a una fuerza excitadora senocidal de duracion indefinida

La fuerza excitadora senoidal de duracion indefinida se representa mediante ia siguiente
expresion:

p(1)= p,senQ (2.105)

donde;
P, = Magnitud de la fuerza (2.106)
Q = Frecuencia circular de excitacion (2.107)

Al sustituir la ec 2.103 en fa ecuacion de equilibrio dinamico dada por i3 ec 2.17 se
obtiene ia siguiente expresion:

N d .
-(1—:”(1)+2wogzu(tj+a)5u(t) = P8 encu (2.17) (2.108)
m

dt
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sometida a [as siguientes condiciones iniciales:

uft) , = % (2.9)
d .
—uft = U
dr (), °

=()

(2.10)

2.6.6.1 Obtencién de la solucién particular para sistemas amortiguados

De acuerdo con la teoria de las ecuaciones diferenciales, la solucién particular, u (1), de
la ec 2.106 es de la forma siguiente:

u,(t) =C,senfit +C, cosu (2.109)

Al sustituir la ec 2.109 y sus correspondientes derivadas en la ec 2.108, se obtiene Ia
siguiente expresion:

(—QEC3 —20,QC, +w.C, )sen.Qt :!-(—QZC‘ +20,Q26C, +w,C, )cosQf = 20 sencur

(2.110)
m
Para que se cumpla la ec 2.110, se deben satisfacer las siguientes ecuaciones:
(-Q° +0)C, - 2w,0¢C, =22 (2.111)
m

20,QC, +(-0 +w;)C, =0 (2.112)
Al resolver el sistema de ecuaciones se obtienen los siguientes valores de los
coeficientes, C, y C,

C %(QB _ws) (2.113)

3 = F " v 1-1 .
lw; -0 +(20,Q¢)?
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—&(ZCUOQQ‘)
C, =p—_ ; 2.114) "
(w: -2 f +(20,90)’ @19

Al sustituir las ec 2.113 y 2.114 en la ec 2.109, se obtiene la siguiente expresion:

Po
w, () = l(a)g -QETT(Za)GQg)Z][(wg —Qz)renQr —ZwOQgcoth] (2.115)

que puede escribirse como:

Po .
u (1) = " — sen{Q — §) (2.116)
’ [(a)g —03) +(2wOQg):f )

que también puede escribirse como: -

u () = _ & —— sen(Q — §) (2.117)

donde:
Q
DU O (2.118)
k C3) I—Qj -
@,
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2.6.6.2 Obtencion de la solucion particular para sistemas no amortiguados

En este caso se tiene que:

5=0 (2.119)

g
[
£

(2.120)

Al sustituir las ec 2,119 y 2,120 en las ec 2.117 y 2.118 se obtienen las siguientes
ecuaciones:

Po Po
u, ) =-— m - senfy = - senQt _(2.121)
_ 2 ‘
e
donde:
4 C 0
=tan”| -— i=@an”| —— |= 2.122
¢ n [ Cj} an ]_g ( )
@,
2.6.6.3 Obtencidn de la solucién general para sistemas no amortiguados

Al sustituir las ec 2.119 a la 2.121 en la ec 2.56 se obtienen la expresion de las
ecuaciones de equilibrio dindmico del sistema siguiente expresion:

FPo
uft) = Csenwi+C,coswl +—2— sen(l (2.123)

2 k

@y —
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sometida a las siguientes condiciones iniciales:

”(t)[,so = u, (2.9)
Q) =4, (2.10)
dr 10 .

Al hacer que la ec 2.123 satisfaga las ec 2.19 y 2.10 se obtienen Ios siguientes valores
para las constantes, C, y C,.

2]
C, =% | (2.124)

C, =0 -7 (2.125)
Al sustituir 1as ec 2.124 y 2.125 en la ec 2.123 se obtiene la siguiente expresion:

Po 1’-'701
uft) =—(-——’"T3)(serzﬂr-9—sena)0!}= 7% [seth-—gsena)oIJ (2.126)

2 o
;

En la Fig 2.12 se muestra la representacion de la ec 2.126

2.6.6.4 Excitacion armonica en la base de la estructura

Si Ia solicitacion del apoyo de la estructura corresponde a una solicitacidn armonica como
la mostrada en {a siguiente ecuacion:

u, (1)=asenfu (2.127)
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Entonces la aceleracion del terreno resulta ser:

d;z u, (1)=-aQ’ senf (2.128)

Al sustituir en la ec 2.117 el término, 22, por la cantidad, -aQ?, se obtiene la siguiente
m

expresion:

—a sen(Sx — ) (2.129)

Al cuantificar el factor de amplificacion dinamica de desplazamientos, B,, se obtiene Ia_
expresion siguiente:

B, = ! (2.130)

il

En la Fig 2.13 se muestra representacion grafica de la ec 2.130

2.6.6.5 El fenomeno de resonancia

Se define ala fendmeno de resonancia cuando la frecuencia de excitacion es igual a la
frecuencia natural del sistema, es decir, cuando se cumple la condicion dada por la
siguiente expresion:

Q2 (2.131)

Al sustituir la ec 2.131 en la ec 2.125 se obtiene la siguiente expresion:

u () =%_—asen(Qt—¢) (2.132)
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(8,), =— (2.133)

La respuesta maxima ocurre cuando:;

Q=w,l-¢° ' (2.134)

B,),, =—— (2.135)
2:1-¢

Se observa que si: ; =0, entonces (B,) =

Al establecer la solucién de las ecuaciones de movimiento del sistema para el caso de

. Q . - ¥ . i
resonancia, — =1, se necesita la solucion particular, « (1), para tal Caso. La ec 2.117 se
0)0
transforma en:

u ) = —--‘%2—1":05 N (2.136)

=

Al sustituir las ec 2.136 en fa ec 2.56 se obtiene la expresion de las correspondientes
ecuaciones de equilibrio dinamico dei sistema:

ufty = e (Csenw 1 +C, cosw,!) -%-zl—coswot (2.137)
=4

sometida a las siguientes condiciones iniciales:
u(t)!gu = u, (2.9)
d .
:{;u(t) = 1, (2.10)

=0
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Al hacer que la ec 2.123 satisfaga las ec 2.19 y 2.10 se obtienen los siguientes valores

para las constantes, C, y C,.
1
(2.138)

(2.139)

Al sustituir las ec 2.138 y 2.139 en la ec 2.137 se obtiene la siguiente expresion:

(2.140)

ol e )
Bo L jgms| £ sena)ar+coswatj-cosa)ol

I = —
u() k2 ,.__..1_;:

Para el caso de amortiguamiento pequefio, (c — 0), la ec 2.140 se puede escribir como:

(2.141)

En la Fig 2.14 se muestra la variacion de la ec 2.141

Al obtener el limite de la ec 2.141 para, (s =0), al aplicar la regia de L' Hospital se obtiene

la siguiente expresion:

(2.142)

(senwyt — wyt cos cuot)

En la Fig 2.15 se muestra la variacion de la ec 2.142, donde se puede observar que la
respuesta tiende a infinito graduaimente,
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2.7 Caracteristicas dindmicas de los dispositivos para registrar sismos

-

. .’ . e I P
Si la aceleracion de la base de un instrumento, g ug (1) , 85 armonica, dada por la
siguiente expresion:

-

s u, () = asenl
dt”
(2.143)

Al comparar las ecuaciones 2.128 y 2.143 se puede establecer que el factor de
amplificacién dindmica de desplazamientos, B,, se obtiene de la ec 2.130 y resulta ser:

By = ] (2.144)

En fa Fig 2.13 se muestra el factor de amplificacién dinamica de desplazamientos, B, , y

, Q
en ella se observa que para £=0.7,se tieneque B, =1, enelrango 0<— <06, se

wo

concluye que el desplazamiento de la masa de un sistema es proporcional a la
aceleracion de su base, si se tiene un amortiguamiento del 70% y si las excitaciones
que se tratan de registrar tienen frecuencias inferiores al 60% de la frecuencia natural
del sistema. Si esto se cumple el dispositivo de medicion resulta ser un acelerometro.

En ingenieria sismica, la maxima frecuencia de interés es del orden de 10 cps (T=0.1s),
por lo que los acelerometros tienen frecuencias naturates de 16 ¢cps a 20 cps.

Si la excitacion del suelo esta dada por la ec 2.127, es decir:

u, (1) = asenfu (2.127)
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la aceleracion del terreno esta dada por la ec 2.128, es decir:

d? 2
dt—zug (1) = —aQ)” senflt

(2.128)

entonces, el factor de amplificacion dindmica de desplazamientos, B,, resulta ser ei de la
ec 2.129, y sus valores estan dados por la siguiente ecuacion:

B, = Zs (2.145)

Su representacion grafica se muestra en la Fig 2.16, en donde se observa que si - =05 y
Q > w,, el desplazamiento de la masa es proporcional al del suelo, si esto se

cumple, el dispositivo de medicion resulta ser un desplazometro, también conocido
como sismometro.

2.8 . Determinacion experimenta! del amortiguamiento mediante pruebas de vibracion
forzada

Si se determina experimentaimente el factor de amplificacidn dindmica de
desplazamientos, B,, mediante una serie de pruebas de vibracion forzada con fuerzas

armonicas, se puede determinar la fraccion del amortiguamiento critico, ¢, mediante el
meétodo conocido con el nombre del ancho de banda de la mitad de potencia. Se basa en
determinar las frecuencias que corresponden al valor de la rms (raiz cuadrada del valor

. . . . /
medio cuadratico) de la amplitud de la resonancia, el cual vale: (B.s) mas 3

Sean, 5, y p., las correspondientes relaciones de frecuencias y, de acuerdo con la
expresion de B, se tiene que:
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1 p P (2.146)
V2 2B ma  WJ(1-B7) +(258)°

Al resolver la ec 2.146 se obtiene que:

pr=1-257+2:01+5° (2.147)

Al despreciar el término cuadratico (;°) del radical de Ia ec 2.147, se puede escribir que:

Bl x1-2¢-25° (2.148)

Bl =1+2:-2 (2.149)
cuyas raices resultan ser:

B xi-g-g (2.150)

Bxl+c-57 (2.151)

De acuerdo con las ecs 2,150 y 2.151, resulta que;

B.-pB =2 (2.152)

por lo que la fraccion de! amortiguamiento critico, -, se puede estimar mediante:

;zﬁ:‘ﬁ' (2.153)

C 2

En la Fig 2.17 se ejemplifica este metodo.
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2.9 Vibracion debida a la accion de un sismo

La ecuacién de equilibrio ante la accion de un sismo se presenta en la ec 2.17. Al tomar
en cuenta la ec 2.40, se puede escribir como:

2+ 2006 L uty+ 03u) = - ay (2.154)
dr dr

La integracion de la ec 2.154 en el intervalo,s, <+ <t +Ar, donde Ar representa el

tamafio del paso o intervalo de integracion, se hace con las siguientes condiciones
iniciales:

wy =, (2.155)
Lu) =u (2.156)
dt

ire,

2.9.1 Solucion general para acelerogramas representados con variacion lineal en cada
paso de integracion.

En la Fig 2.18 se muestra un registro tipico de la aceleracion en un terreno duro debido a
un sismo. Si se selecciona el paso de integracion de tal manera que la variacion de la
aceleracion del terreno se pueda representar como una variacion lineal, entonces, su
ecuacion se puede expresar como:

Ue(1)= g lt, )+ (1) Vi SISt +AL (2.157)

En la Ec 2.157 se define lo siguiente:

;{:m = plr-1) (2.158)
donde:
he A, U 1, +Ay-U (1) _ Uy -4, _ (2.159)
Ar A[ A!
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Al sustituir la ec 2.158 en la ec 2.157 se obtiene que:

Uy () =g, + plt—1,) Vi <t<t +A (2.160)

Al sustituir la ec 2.160 en la ec 2.154 se obtiene la ecuacion de equilibrio de un sistema
lineal de un grado de libertad, sometida a la accion de un sismo representado por un
acelerograma con variacion lineal en el paso de integracion, y resulta ser:

:j-';,u(t)+2w0;diu(t)+w§u(t) = g, —plt—-t) Vi <r<r + A (2.161)
¢ t

La solucion general de la ecuacion de movimiento (ec 2.161) esta dada por la.ec 2.56, es
decir: .

ut) = e ?(C senw,r+C.cosw,r) )+up(t) (2.56)

Al ob_servar la ec 2.161, la solucion particular de la ec 2.56, u, (1) , resulta ser de la forma
siguiente:

u )=C,+Cy Vi SISt + A (2.162)
Al sustituir la ec 2.162 en ia ec 2.161 se obtiene:
0+2wycC, + @, (C, +C,t) = -1, - plt ~1,) Vi st<r+a (2.163)
Al hacer que se cumpla la ec 2.163 se establecen las siguientes ecuaciones:

@,C; +20,cC, = -y, + pi, Vi <1<t 4+ A (2.164)

w,C, = -p Vi <1<t + A (2.165)
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Al resolver el sistema de ecuaciones dado por las ec 2.164 y 2.165 se obtiene:

C,= 11 [ipg-az,%-pth Vi <t + A (2.166)
W, \ @
C,=-—p Vi <1<t +A (2.167)
wU

Al sustituir las ec 2.166 y 2.167 en la ec 2.162 se obtiene:

u ()= — (ip;-aﬁp;,} Loyt Visrsi+a (2.168)
Wy \ Wy @q

Al sustituir la ec 2.168 en la ec 2.56 se obtiene que:

1 {2 I
uft) = e™™ (CIsena)at-i-Czcosa)ur)+—,[—p;-ug,+p!tj-——,pt Vi, <t<1,+A(2.169)
7| 5 o

Wy 0 0
Al derivar respecto al tiempo la ec 2.169 se obtiene la expresion de la velocidad.

ay) = e'C o, cosw,t ~wcsenw,t )-e  C,(w, senw 1 +wys cosw,t )

Lp Vi St + M (2.170)

Wy

Al hacer que las ec 2.169 y 2.170 satisfagan ias condiciones iniciales dadas por las ec
2.155 y 2.156 se obtienen las siguientes expresiones:

cw 1 (2
uft) =u=e""(C,senw,t, +C,cos0,t) )+ — | — ps - g (2.171)
o Wy \ Wy
ut),  =u=eC, (v, cosw, 1, - w,csenw,t, ) —e C,(w,senw,i, + @, cosw,1, )
1 (2.172)
- 3 p
wﬂ
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las ec 2.171y 2.172 se pueden escribir como:

Wy ol
o o 5%, 2
Cisenw,t, +C. cosw,1,= u,e" + ——| gy, ~— pg (2.173)
@ @y
C,(w, cosw,t, —o.zenw,t, )- C. (o, senw 1, + w,ccosw,t, = e [a: +m£~] (2.174)
0

La solucion del sistema de ecuaciones algebraicas dadas por las ec 2.174 y 2.175 resultan
ser:

AC
C, === (2.175)
A .
AC
c, = 2% (2.176)
2 A .
donde:
| senaw,! cosa,t |
A = a“t a ] = _a)ﬂ (2'177)
@, COSW I, —W,SSENW !, =@, SENW,l, — W, CosSw, 1,
1 2 |
W, T | Uy~ — PS5 cosw, !, >
AC = e“’o;a wo 0)0 '
I p |
U, + - - senw, !l — w5 COSw, 1,
. Wy i
© 2prw, U u
= w222 % o, u, +—= |isenw t, - wog| u, +— | +u, + P (1—2;2) cosa,t,
W, W, w, Wy @,

(2.178)
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1 2 '
sena,t, U, +—|lg——PS
@ W,

AC - e‘”ng' 0 !
: . !
la)a cosmat1 - wD_S'ENCUaIl ul +_2 :
@y i
2pcw u U 2
= enn | ZPE2e gy 1y 2 B0 N cosw, +| wog| u, + 5 |+ u, + L (1- 257 ) |senao, 1,
w, W, @y @, @,

(2.179)

Al sustituir las ec 2.177, 2.178 y 2.179 en las correspondientes ec 2.72 y 2.73 se obtienen
las siguientes expresiones: ’

. . . AC
C,=e""(C =™’ —* =
A -
2 pe ; .
= || 2£5 1. ur-i-ﬁ‘f,i senewt, - &; u, -r-&- 22y p, L(l—zg'ﬂcoswur‘
w5 wO 0)6 a?)u CUC’— wa w()- w.’.’ J
. (2.180)
— . . AC,
C.=e%“""C, =e"™ = =
B ) A
- .
= | =Px L u, +£*’7' cosw, I, + 2('—; u, +u—"’f +i+£;—L(1—2;3ﬂsenwur,
L w(; wU CU(; wu w(; a)(.’ (1)6 a)l.' ‘_‘
(2.181)

Al cuantificar las ec 2.169 y 2.170 al final del paso de integracion, se obtiene que:‘

wie + Ay = e‘“‘v*“"“'{{(;, senew, (1 +Ar)+C, cosaw, (7, +A1)]+L, (—2— Sty + pAtJ} (2.182)

W, | @y

it + Ay = ¢PTVC [CU(. cosw, (I, + Atj— wyssenw, (1 +Ar)]

(2.183)

I ]
—eTT W [wu senw, (1, + At) + W, COsw (1, +A1)]- - P
@y
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Puesto que:
P R R (2.184)

Al sustituir las ec 2.180, 2.181 y 2.184 en las ec 2.182 y 2.183 se obtienen las siguientes
expresiones:

g 3T, 9
uft, + At) = e-woa:{[c sena, (t, + &)+ T, cosaw, {1, + Ar)]+ € (; po-tg +PNJ} (2.185)

Wy \ W,

i + 8y = G o, cosw (1, + A - w,csenw, (1, + A)]

(2.186)

1
T P
Wy

—e T, o, senw 1, + A+ w s cosa (1, + At)]-

Al cuantificar la ecuacion de equilibric dinamico dada por la ec 2.161 al final del paso de
integracion, se obtiene la siguiente expresion:

(t, + At + 2w, 20(1, + A+ wyult, + Ay = -g, (1, +At) (2.187)

Al usar las ecuaciones 2.185, 2.186 y 2.187 se puede cuantificar la aceleracion al final del
paso de integracién mediante la expresion siguiente:

ur, + Aty = - 2w,qift, + Aty = wgufl, +AY -4, (1r +At) (2.188)

2.9.2 Resumen del algoritmo de la solucion cerrada para acelerogramas con variacion
lineal en el paso de integracion.

A continuacion se resume la secuencia de calculo para la integracion de la ecuacion de
equilibrio dinamico de un sistema lineal de un grado de libertad, sometido a ia accion de
un sismo representado por su acelerograma, considerando variacion lineal en el paso de
integracion:

a) Definir los datos del sistema lineal de un grado de libertad:

Datos del sistema: k, 5, m
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b) Cuantificar las propiedades dinamicas del sistema:

~ k .. :
@; =— =cuadrado de la frecuencia circular natural del sistema (2.16)
m
27 . . .
T, =— =periodo natural de vibracién (2.31)
a)D
W, =0, -} - =1fcuo' -, gz =w_1-2

oy - = e (2'41)

. T "
Seleccionar  Ar < 1—6 y calcular e

c)

Para el inicio de cada paso de integracion, ¢, cuantificar:

u(t),. =u

(2.155)
it - (2.156)
— : = u .
d[ vlEr v
Au. L1+ AL - '
o2 iy + A0 - (1) Uy =t (2.159)
Ar, At Ar
. 2ps | -
C, :” p‘_ -—-(u: +u—ﬁ'}:lsena)ar_ -‘:w" :(u +E;J7i+%i(]-2gz)}cosw,fl}
1 a)(: w(' L a)f: wi m(; a)a a)(; a)ﬂ
(2.180)

— 2ps i g 2
C}:” p: —_(u;+—F_J-lcoswzti+{£)i;[u'+_a—‘:'-J-:-£'—-+L1—I——(1-2:')}Sena)r }
o] o, \ @ z o; ' B

w, w; w,

(2.181)
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d) Para el final de cada paso de integracion, ; =t, +Ar, cuantificar:

- _ o, (9
u(l, + Aty= g {[Clsena)a (r, +A)+C,cosmw, (t, + AI)]+ £ (— PS -l PA"J}
@

D, W,
(2.185)
aft, +Ary=e C, [, cosw, (1. + A1) - w cvenw, (1, + AD)]
- e C, [w,senw, (1, + A) + @ ¢ cosw, (1, + An)]- ]: p (2.186)
u(r, + AN = -20qu(t, + M) - o ult, + Ar)- U, (1, + A1) (2.188)

2.9.3 Solucidn numerica mediante el método i de Newmark

Newmark considera que si la aceleracion relativa de! sistema lineal de un grado de
libertad tiene una variacion lineal en el intervalo de integracion,  <t<r +4ar, y al

suponer que se conocen los valores de la respuesta dinamica al inicio de cada paso

{u(r).,ﬂ‘ =u,, %u({] - =, y-;—-:u(!),= = u,}, por integracion directa se obtienen las

siguientes ecuaciones.

dll u(’).‘:gvm = u!,--_\.: (2.189)
ul,n‘k: :u: + _A?i (HJ + ul,+.}.:) . (2.190)
U, ., =U, +%u, +% (Zul +1, W) (2.191)
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De acuerdo con su experiencia numérica Newmark propuso las siguientes aproximaciones
para las ecuaciones 2.190 y 2.191

U o =8 +(1-y) A1l + YA, (2.192)

u, ., =t +4Am0, +(%-ﬂ} Ar'a, +,8A13a‘ " (2.193)

-

El parametro £ esta relacionado con la estabilidad del método (para ﬁ=‘l1, el método

es incondicionalmente estable) y el parametro y esta relacionado con la estabilidad y la
convergencia del método debido a la aproximacion matematica que se induce (para

, las

[

. . . . 1
yz%, no existe aproximacion matematica), Para el caso en que ﬁ=g y ¥=

ecuaciones del método g de Newmark coinciden con las respectivas ecuaciones 2.190
y 2.191

Al cuantificar la ecuacion de equilibrio dindmico, dada por la ec 2.161, al final del paso
de integracion, se obtiene la siguiente expresion:

“u =-u, (1, +At) (2.194)

oo - Al

al,+A| + 2600912!,4-31 T
y la expresion de la aceleracion al final del paso de integracion y resulta ser:

U .\ =20.a, , -0u, -4, +A4l) (2.195)

1= Al

Al sustituir las ec 2.192 y 2.193 en la ec 2.195 se obtiene

#,,y =-0.u, - (20,5 +w; A, -{2%;(1 -¥)AL+ @] (% - )at? ]uf

- 2w, o1+ 0} prae }z,l,m -t (1, + At) (2.196)
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que puede escribirse como:
2 SNV PO 2,1 2 _aly
u!i AL -{wouf + (2&)05 + coom)uz + [2&)0, (d-9)At+ oy (5 - At ]u’. + ﬂg (ri _\t)};
(I + 20, s¥Al + @] fAL )
(2.1597)

2.9.4 Resumen del algoritmo del método B de Newmark

a) Definir datos del sistema las propiedades del sistema lineal de un grado de
libertad: :

datos del sistema: k, ¢, m

b} Cuantificar las propiedades dinamicas del sistema:

-k o .
w, = — = cuadrado de la frecuencia circular natural del sistema (2.16)
m
2r : . .
T, = — = periodo natural de vibracion (2.31)
a)o
w, =yo;-h’ =0 -w.; =0,/1-¢" rw, (2.41)

Establecer valores para Ar < ?—0 Byy

¢) Calcular:  a, =1+2w gyAr+w] pAr’ (2.198a)
a,=w; /a, (2.198b)
a.=Qwi+wlA)/a, (2.198c¢)
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a, ={2mog(l -y)A + @] [—li -ﬂJAIZ ]fao (2.198d)

(2.198&).

__a,=Va,
a, = (1 -7)A!L (2.198f)
a, = yAt (2.198g)
a,=Ar (2.198h)
a, =(% i ﬁ)m’ (2.198i)
a, = A . (2.198))
d) Para el inicio de cada paso de integracion, ¢, , cuantificar:
u(t),., =4, (2.155)
iu(:);,=r =y, (2.156)
di '
e) Para el final de cada paso de integracion, 7, =1, + Ar, cuantificar:
at, - A =-alul - a:ul -a3a: _a-tug ([f +AI) (2'199)
0, .o =0, +all, vad, (2.200)
U, o SU T, Al +ad, |, (2.201)
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2.9.5 Espectros de respuesta estructural

Cuando la fuerza excitadora corresponde a un sismo, su expresion esta dada por la ec
2.11, y de acuerdo con la ec 2.104, la integracion de las ecuaciones de equilibrio
cuando, actia un sismo, esta dada por:

] o
u(t) = Ae™ cos(w,t-0)-— .[t t,(r)e™ " senw, (t-7)dr Vt2T
w, +=

(2.202)

De la observacion de fa ec 2.202 se concluye que el desplazamiento relativo, u(r) , es
funcion del tiempo, 1 , de la fraccion del amortiguamiento critico, ¢, y la frecuencia

. . . . 27 ;
circular natural, o, (o del periodo natural de vibracion 7, =~ }, es decir:
Wy

u(t)y=f(t,w,.5) (2.203)
Se establece el siguiente procedimiento para cuantificar la ec 2.203:

a) Se fija un valor de ¢, por ejemplo: ;=
b) Se le asignan valores a w,, por ejemplo: w,,, w,,, @, ec, hasta cubrir un

: intervalo de interés
c) Para cada caso se cuzntifica la ec 2.203, y se obtiene:

u(N=ftw,)= 1) (2.204)1
uy ()= f1(t.w,,) = f,(1) (2.204)2
u](")zf.}([-waj):f-}([) (2204)3

d) Se definen {as siguientes cantidades:

D, = max f,(1) = D{w,,.c) (2.205)1
D. =max f,(1) = D(wy,.5) (2.205)2
D, =max f,(1) = D(w,,, 5) (2.205)3
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e) Se construye una grafica, como la Fig 2.19, con los valores dados por las ec
2.205, en donde el eje de las abscisas corresponde a w,, Y el eje de las

ordenadas corresponde a las cantidades D,. A esta grafica se le denomina—
espectro de respuesta de desplazamientos para ; =0.

f) Se repite el proceso al fijar otros valores de ¢, por ejemplo:
¢=0.02,0.05,0.10.0.20, etc, y se obtienen los espectros de respuesta de
desplazamientos correspondientes

g) De manera analoga se pueden obtener los espectros para otros tipos de
respuesta, tales como: velocidad relativa, aceleracion absoluta, etc, que
son, respectivamente:

i

V= ma’txiu(t)fwk (2.206)
A=max iﬁ(f)'*'”g(f)i:_% | (2.207)

2.9.6 Pseudo espectros

Estadisticamente se han encontrado las siguientes relaciones:
S =w, D=V (2.208)
S,=w;Dx~ A= wlV (2.209)

A S, se le llama pseudo espectro de velocidades y 2 S,, pseudo espectro de
aceleraciones.

De la ec 2.208 se puede escribir la siguiente ecuacidn:
log D=logV -logw, =logV +logT - log2x (2.210)

De la ec 2.209, se puede escribir la siguiente ecuacion:

log A=logV +logaw, =logV -logT +log2x (2.211)
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Las ecuaciones 2.210 ;( 2.211 corresponden a lineas rectas en papel logaritmico. La ec
2.210 con pendiente igual @ -1, y la ec 2.211 con pendiente igual 8 +1, sise usaala
frecuencia circular natural de vibracion, «,, como variable independiente. Si se usa

como variable independiente al periodo natural de vibracion, T, la ec 2.210 tiene
pendiente igual 2 +1, mientras que la ec 2.211 pendiente igual a -1. En la Fig 2.20 se
muestran los espectros de respuesta en este formato, para el acelerograma de la Fig
2.18.
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Fig 2.6 Excitacion debida a una funcién escalon infinita
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Fig 2.11 Excitacidn debida a una fuerza arbitraria
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para el sistema del inciso 2.6.6.4



Fig 2.14 El fenomeno de resonancia para
amortiguamiento pequeno
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Fig 2.16 Factor de amplificacion dinamica
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SISTEMAS NO LINEALES DE UN GRADO DE LIBERTAD

ECUACION DE MOVIMIENTO:

Mx + O(y,y) = P(t) ; y = x-x_ = DESPLAZAMIENTO RELATIVO
ST (v, y) = KY + CY SE TIENE EL SISTEMA ELASTICO LINEAL

MODELOS PARTICULARES

. . ~ A
1. RIGIDN-PLASTICO Q
\A-v
Q2
y- >y
QI
}
6 :-Ql + Cy, SI v<0
Q = 0, + Cy, SI v<0 EN DONDE C = CONSTANTE.SE HA EMPLEADO COMO

MODELO EN EL ANALISIS DE TALUDES VY CORTINAS DE PRESAS DE TIERRA

Y ENROCAMIENTO
2 ELASTO-PLASTICO AQ,

>
ye yu Y

a0 =Q,(v) + Cy
SE EZMPLEL COMO MODELD EN EL ANALISIS DE ESTRUCTURAS DﬁCTILES.

FACTOR DE DUCTILIOD = w = y /v,

t3

Y, © DESPLAZAMIENTO MAXIMO QUE PUEDE SOPORTAR EL SISTEMA SIN

FALLAR.



9

3. SISTEMA BILINEAL
A
Q
- )
t
]
" !
| Y, > Y I >y
CON ENDURECIMIENTO CON ABLANDAMIENTO
SE USA COMO MODELO PARAE ANALISTS SE USA COMO MODELO DE SISTEMAS
DE PUENTES COLGANTES QUE SE DEGRADAN POR AGRIETA-
MIENTO (MUROS DE MAMPOSTERIA,
POR EJEM),
4. TIPO MASING
G a (INCLUYE A LOS ANTERIORES COMO CASOS ESPECIALES)

&Ojj;7 Q- Qs Yy - Y,
/ ) > —— = @ (——)
A Y

’____GbEsqueleto de la

curva

= TUERZA EN vy = v
O -0

i®)
|

DESPLAZAMIENTO EN EL CUAL LL PROCESO SE INVIRTIC (y CAMBIO

<«
1

DE SIGNC) POR ULTIMA VEZ

CAS0O PARTICULAR DEL ESQUELETO

g— =2 . a(g—)r (*{ODEZLO RAMBER - 0OSGOOD)
Y Q Q
1 1 1

DONDE yl, Ql’ e y r SON CONSTANTES POSITIVAS
G4 .
/"2-0(:0
xX=0.1,r=4
>

Y




e,

EJEMPLO: CASO BILINEAL

Q 4 -
Yo
8
/ /“'/
fb 4’_
? A ;
<0
N
EJEMPLO CASO ELASTOPLASTICO
‘ !

METODC € DE NEWMARK

PARA EL ANALISIS DE SISTEMAS NO LINEALES SE PUEDE USAR EL_METODO 8

DE NEWHMARY DESCRITO ANTERIORMENTE.




EJEMPLO

‘Qions
2 =1 -
o (1) M=2 ton.sed cm o
—— /)] +—Ks= L8 ton/cm
2 304 —~-
f=0
«——K= 32 ton/cms
747 7777 il 4 0 0.9375 cms >y
ons
50AP
oY S .
0 é_r) » t segs.
ECUACION DE EQUILIBRIO DINAMICO |, MY + Q(?) = P(t)
v o= 2eE) - oY) _ P(f) - 0 (v) (1)

PARA LA APLICACION DEL METODO DE NEWMARK SE TIENEN LAS SIGUIENTES

EXPRESIONES:
Eig1 = & * AL
Yi+l = Yi + (ki + Yi+l) at/2
v =Y, + Q At + (0.5 - B); (At)2 + B § (At)2
Yivl T 1 Ty ' Ti i+l

CONSIDERANDO 84t = 0,10 SEG., VY 8 = 1/6 SE PUEDE ESCRIBIR:



- - 1 e L I ]
- ——— v
Yivr = Yy v g Yi,) (II)
- 1 LE ] L ]

EL PROCEDIMIENTO DE CALCULO ES COMOC SIGUE:

g
E !
SE ASUME a1
SE CALCULA Y, ., CON LA ECUACION (II)
-4 SE CALCULA Y . CON LA ECUACION (III)

SE CALCULA UN MEJOR VALOR DE Yi+l CON LA ECUACION (I},

ETC.

.

PARA LA FUNCION DE RESISTENCIA Q@ SE TIENEN LOS SIGUIENTES CASOS:

Q‘_‘_.___._ - — __ Qmdx
|
[
5 f
|
§>O 'Y< 0 I
Qo——— '[ ' }
| A |
| I
| I
S l
| |
| |
l 1 |
| | l
0 Yo y y md}’
1. COMPORTAMIENTO ELASTICO , Q = 32 Y TONS
2. CAMBIO DE RIGIDEZ , Q = 30 + 18 (Y-Y_) TON
3. DESCARGA ’ Q = dex - 32(YMAX_Y) TONS

ESTA ULTIMA EXPRESION MANTIENE SU VALIDEZ HASTA QUE, (¥yny-¥) 22Y



YO =
PARA t =0, gy =
PARA t = 0.10,
ler, CICLO
SEA ;i+l = 20
§i+l
Yi+1
0 =
;
i+l
20. CICLO
v
i+l
Yi+l
0 =
y.1'-;-1
3er. CICLO

0.9375 CMS ; Q, = 30.0 TON
P 50 :
y; =Yy; =0; vy, =25

COMO PRIMER TANTEO. EN TAL CASO

1
0 + 55(20 + 25) = 2,25

=0+ 0.10 x 0 + 3%6 (2 x 25 + 20) = 0.1167
32 x 0.1167 = 3.7330

50 - 3.733 L 53034 g

- (25423.134)2 = 2.407

= 73.134/600 = 0.1219 <0.9375

32 x 0.1219 = 2.9000

= (50 - 3.9)/2 = 23.050 #23.134

< 0.9375



40.

CICLO

t
N
w
L]
=)
wn
(N

Yigr T

Yipp = (25+23.052)2 =2.4026

Vig1 = 73,052/600 = 0.12175 <(.9375

0 = 32 x 0.,12175 = 3,8960

(50 - 3.8960)/2 = 23.052 ... ETC.

I< :
!



LOS CP:LCULOS BASICOS SE MUESTRAN EN LA TABLA SIGUIENTE:

£ D Y _, v g Y 0
SERS TONS CM SEG CM SEG CcMS TONS
0.0 50.00 25.000 0.00 0.00 0.00
0.10 50.00 20.000 2.2500 0.1167 3.7330

23,134 2.4070 0.1219 3.9000
23.050 2.4025 0.12175 3.3960
23.052 2.4026 0.12175 3.8960
0.20 50.00 20.000 4.5552 0.4722 15.110
17.445 4.4270 0.46793 14.970
17.513 4.4310 0.46804 14.977
17.511 4.43075 0.46204 14.977
0.30 50.00 10.000 5.8060 0.98610 30.8750
9.560 5.7840 0.98540 | 30.8620
9.569 5.7848 0.9854320.737% 30.8639
0.40 50.00 0.00 6.2630 1.5958 41.849
4.0750 | 6.4670 1.6026 41,972
4.0141 | 6.4640 1.6025 41.970
4.0150 | 6.4640 1.60250 41.979
0.50 50.00 0.00 6.6650 2.2623 53.846
-1.9230
-1.9000 | 6.56975 2.2591 53.789
-1.8944
~-1.8946 | 6.5700 2.25912 53.789
0.50+ 5.00 ~24,3946 6.5709 2,25912 53.789
0.60 5.90 -30.000 3.8503 2.7848 63.251
-29.126 3.8940 2.78626 63.278
-29.136 3.89347 2.78624 63.277
-29.,138 3.89347 2.78624 63.277
0.70 5.00 -32.000 0.83657 3.025127 67.577
-31.289
-31.320 0.87057 3.02626 67.598
-31,299 °
-31.301 0.87147 3.02641 67.600
0.7278 5.00 ~31.620 | -0.00313 3.03850 67.818
-31.409
-31.420 1| -0.000352 | 3.03853 67.818
~-31.4093 | -0.000205 | 3.03853 67.818
En t=0.5 + SEG, Ay =-45/2 = -22.5 .. -22.5 - 1.89946 = -24.3946

[ap= o) bro

e @aé

c2mbro ¢

S 970 de
%

cam’
>



CONTINUACION DEL CUADRO ANTERIOR

t P Y Y Y Q
0.80 5.0 -28.000 -2.1449 2,959611 65.293
-30.146
-30.000 -2.21708 2.957874 65.237
‘ -30.118
-30.117 ~2,22127 2,95777 65,234
0.90 5.0 -27.00 -5.07712 2.59025 53.473
-24.236
-25.00 ~-4,97712 2.558358 532.580
-24,290
-24.294 -4,94182 2,59476 53.617
-24,308 -4.94242 2.59474 53.617
1.90 5.0 ‘~14.00 -6,85782 1.99614 34.4¢61l
~14.730% o ‘
-14.7200 -6.89382 1.99494 34.423
-14.,7120 -6.89342 1.99495 34.423

EN ESTOS CALCULOS SE INTRODUJO t = 0.50° ¥ 0.50° ,PORQUE PARA ESTE
INSTANTE SE PRODUCE UN CAMBIO BRUSCO EN LA CARGA P(t) DE 50.00 TONS
A 5.00 TONS, CON LO CUAL SE PRODUCE UN CAMBIO BRUSCO EN LA ACELERA-
c1d DEL SISTEMA Y. N ESTE INSTANTE NO SE PRODUCEN CAMBIOS EN Y

Yy Y. EL TIEMPO t = 0.7273 SEG, SE INTRODUJO POR LA NECESIDAD DE
CALCULAR LOS VALORES DE Y Y DE O, PUES A PARTIR DE DICHO INSTANTE

SF INICIE LA DESCARGA DEL SISTEMA. ESTA CONDICION SE ENCONTRU SOBRE

\ 2T b P v - 4 v
L2 BASE DE APROXIMAR Y A CERC, OBTENIENDQOSE YMAX=3.03853 CMS y

Ouiy = 67.818 TON.

EN EL CUADRO SIGUIENTE SE PRESENTA UN RESUMEN DE LOS RESULTADOS.



t Y(supuesta) P Yy 0 y(calculado) § NOTAS
Seq. Cm Scch2 Ton cm, Ton Cm Se(;g_2 Cm Seg—1
0.0 - - 5n.00| 0.00 0.00 25.00 0.00
0.10 23.0520 50.00] 0.12175| 3.896 23.0520 2.40260
0.20 17.5110 50.00| n.46804| 14.977 17.5110 4.43075
0.30 9.5690 50.001 0.98543) 30.863 9.5690 5.78480 -} CAMBIO DE RIGIDE!
0.40 4.0150 50.00n| 1.60250| 41.970 4.0150 6.4640
0.50" -1.8946 50.00{ 2,25912| 53,789 -1.8946 6.5700
0.50+ -~ - 5.00( 2.25912] 53.789 -24.3945 6.5700 -}— CAMBIO DE CARGA
0.60 ~29,1380 5.00| 2.78624| 63.277 -29,1380 3.89347
0.70 -31.3010 5.00| 3.02641] 67.600 -31,3010 0.87147
0.7278 | -31.4093 5.00] 3,03853] 67.818 ~31,4093 ~0.000205 -~ om&x, Ym&x.
0.800 | -30.1170 5.00{ 2.95777{ 65.234 -30.1170 -2.22127 | feverse e c2ga
0.90 -21.3080 5.00| 2,59474 | 53.617 ~24.3080 ~4.94242
1.00 -14.7120 5.00| 1.99495 | 34.423 ~14.7120 ~6.89342
, {? mix = 3.03853 cms
RESPUESTA MAXTMA
Q mdx = 67,818 tons



A0

2.0

X mdx = 3,03853

|

0,728 seg
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ST 777D




CRITERTOS PARA TRAZAR ESPECTROS DE DISENO ELASTOPLASTICOS A PARTIR DEL ELASTICO

1. CRITERIO DE IGUAL DESPLAZAMIENTO MAXIMO DEL SISTEMA ELASTICO

Y EL ELASTOPLASTICO DE IGUAL PERIODO:

. Q | _Bax @

Q, = Ky, = ==
u u
Qe———-— -= P 7
e
vl ! -
Qp |- 7 | YMAx T De = wyy, = uDy
| |
; {: D = 2?.
Y, | yy p M
yméxz/M'Yy )
2. CRITERIO DE IGUAL ENERGIA ABSORVIDA POR LA ESTRUCTURA:
? Q '
KYe
Qp =
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1. INTRODUCCION

Uno de los temas del Curso Internacional de Ingenieria Sismica que cada afo organiza fa
Division de Educacion Continua de la Facultad de Ingenieria, UNAM, es la cuantificacién
de las fuerzas que un sismo de disefio te ocasiona a un edificio, de acuerdo con los
métodos que recomienda algun cddigo que refleje las experiencias del comportamiento
de tales edificaciones ante la ocurrencia sistematica de dichos fenomenos naturales de
magnitudes significativas, como es el Regiamento de Construcciones para el Distrito
Federail vigente (RCDF).

El hablar de edificios implica una geometria muy especial (trabes, columnas, muros, losas,
etc) construida con determinados materiales (concreto, acero, mamposteria, etc) que
durante su vida Utit va a estar sometida a una serie de solicitaciones que tiene que
resistir, entre las que se cuenta las debidas a 10s sismos. Durante el desarrollo de la
tecnologia que conduce a construir edificaciones seguras y economicas, el ingeniero ha
desarrollado una serie de métodos que involucran los conceptos sefialados (geometria,
material y cargas), que en conjunto conducen al concepto de estructura; y ,desde luego,
que el concepto de cargas, a medida que se define con mayor precision se tiene que
relacionar cada vez mas con l0s otros dos (geometria y material).

El tratar de cuantificar a uno (fuerzas) de los tres conceptos que definen a las estructuras
(geometria, material y fuerzas) independientemente de tos modelos estructurales del cual
forman parte, es practicamente imposible sin involucrar hipdtesis simplificadoras que
necesariamente deben conducir a resultados conservadores.

|
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Los métodos basados en hipotesis simplificadoras y modelos estructurales simplificados se
utilizaron con mucha frecuencia cuando la herramienta para operarios consistia
unicamente, en calculadora, papel y iapiz. Todavia existen algunos métodos y modelos
que aun se utifizan tanto con las herramientas originales como con las computadoras. Es
necesario aclarar que la programacion de estos métodos es menos integral que los que se
desarroliaron para ser utilizados con una computadora.

En este tema se presentan los conceptos que permiten aplicar los métodos que el RCDF
recomienda para la cuantificacion de {as fuerzas que un sismo de diseno le ocasiona a un
edificio, a fin de determinar los elementos mecanicos y cinematicos que dicho sismo de
disefio provoca y poder asi determinar los estados limites de falla y de servicio que el
mismo RCDF establece para lograr un diseno racional de dichas edificaciones.



2. MODELACION ESTRUCTURAL DE LAS EDIFICACIONES

De acuerdo con el analisis estructural, que es ia teoria que involucra a los conceptos de
geometria, material y cargas con las leyes de la mecanica newtoniana, se pueden
construir  modelos que son extraordinariamente simples o bien extraordinariamente
refinados, segun fa herramienta de trabajo (calculadora, computadora, etc) de que se
disponga para su manejo. Desde luego gue los modelos refinados (grandes geometrias,
fuerzas dinamicas, no linealidad geométrica, no linealidad del material, etc.) implican,
necesariamente, €l uso de la computadora.

Art 189 del RCDF establece que: Las fuerzas internas (elementos mecanicos) y las
deformaciones (elementos cinematicos) producidas por las acciones se determinaran
mediante un analisis estructural realizado con un método reconocido que tome en cuenta
las propiedades de los materiales ante el tipo de cargas que se consideren”.

Las normas tecnicas complementarias (NTC) para disefio y construccion de estructuras de
concreto y de estructuras metalicas del RCDF, establecen que dichas estructuras se
pueden analizar con métodos que supongan un comportamiento elastico, lineal.

Con base en lo anterior el RCDF permite utilizar el modelo mas simple del analisis
estructural: Material elastico lineal (material de Hooke), desplazamientos pequenos
(tensor de deformaciones infinitesimales), que es un modelo matematico lineal basado en
la teoria de la elasticidad fineal y la teoria de la mecanica de materiales.
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2.1 Representacién esquematica

A fin de tener una referencia de los elementos que definen a un edificio, en la Fig 2.1 se
representa, de manera esquematica, a los siguientes elementos.

2.1.1 Elementos de la superestructura

De acuerdo con la Fig 2.1 los elementos que conforman a la superestructura son aquéllos
que sobresalen del suelo en el que se apoya el edificio, y son:

a) Trabes (elementos barra tridimensionales contenidos en pilanos horizontales
denominadas losas).

b) Columnas (elementos barras tridimensionales contenidos en pianos verticales).

c) muros (elementos solidos tridimensionales contenidos en uno solo o en varios
planos verticales).

d) Losas (Elementos tridimensionales contenidos en planos horizontales, idealizados
ya como diafragmas flexibles o bien como diafragmas rigidos).

Los elementos de la superestructura se construyen con materiales especificados y
controlados por el ingeniero.

2.1.2 Elementos del suelo

El soporte de la estructura lo constituye el suelo, material de dos fase (fase sdlida,
denominada esqueleto, y fase fiuida, generalmente agua y gas) construido de manera
natural, por lo que el ingeniero ha desarroliado la tecnologia apropiada para su
modelacion.

2.1.3 Elementos de la cimentacion

Los elementos de ta cimentacion se construyen con materiales especificados y controlados
por el ingeniero y pueden ser ios siguientes.

a) Contratrabes (elementos barra tridimensionales contenidos en planos horizontales
denominadas losas de cimentacion, trabes de liga, etc.).

b) Zapatas aisladas o corridas (losas y contratrabes).

c) Muros verticales contenidos en planos verticales,

d) Losas y cascarones (elementos tridimensionales contenidos en una superficie).

e) Pilas y pilotes.

2.2 Elementos estructuraies

Con base en los elementos estructurales de fas edificaciones indicados de manera
esquematica en la seccion 2.1, en esta seccion se resumen 10s conceptos formales de
tales elementos estructuraies en relacion con su participacion en {a ccnstrucion de las
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ecuaciones de equilibrio de ia edificacion., -

El método mas versatil y poderoso para formular, resolver y manejar las ecuaciones de
equilibrio de las estructuras, es el metodo de las rigideces o de los desptazamientos (para
los elementos barras, asociados a las estructuras esqueletales 0 marcos) y el método del
elemento finito en su formulacion de los desplazamientos (para los elementos solidos
bidimensionales, placas planas y cascarones de las estructuras denominadas continuas).
La versatilidad y poderio de ios métodos anteriores estan asociados a su adecuacion a!
uso de las computadoras.

Las ecuaciones de equilibrio de ios elementos estructurales se establecen en téerminos de
los puntos nodales gue se requieren para definir su geometria. A 10s puntos nodales de
cada elemento finito ie corresponden diferentes grados de libertad (numero de
componentes de desplazamiento lineales y angulares).

Para el caso de fuerzas estdticas, las ecuaciones de equilibrio de cada elemento
estructural se puede escribir, de manera general, de 1a siguiente manera:

=71+ ko 2.1
= TU-"TU

donde los vectores y la matriz de la ecuacion anterior estan asociados a los elementos
mecanicos y cinematicos de los puntos nodales del elemento estructural, y los nombres
mas comunes que reciben son los siguientes.

f° = Vector de fuerzas equilibrantes
" = Vector de fuerzas de empotramiento
¢ = ko = Vector de fuerzas de desptazamiento N (2.2)
k = Matnz de rigideces

= Vector de desplazamientos

En las Ec 2.1 y 2.2 la magnitud vy el numero de los componentes de los vectores y de la
matriz dependen del numero de puntos nodales y de sus correspondientes grados de
libertad que definen al elemento estructural.

2.2.1 Elementos barra

Son elementos tridimensionales para representar a trabes, columnas, tontratrabes, pilas y
pilotes (Fig 2.2). Geometricamente bastan dos puntos nodales que deimen un eje (casi

-
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siempre recto) y sus secciones transversales (casi siempre constantes y, por tanto, con
una basta). Sus ecuaciones de equilibrio se obtienen con base en la teoria de la mecanica
de materiales y para su integracion no se requiere def método del elemento finito (MEF),
para las barras de gje recto y seccion constante. A cada punto nodal se le consideran seis
grados de libertad, tres lineales y tres angulares. Se presentan caso particulares como son
las barras pianas con tres grados de libertad por nudo (dos lineales y un angular), las
barras de reticula de entrepiso con tres grados de libertad por nudo (uno lineal y dos
angulares), las barras de_armaduras (barras axiales o barras doblemente articuladas) con
tres (tridimensionales) y dos (bidimensionales) grados de libertad por nudo (que son
desplazamientos lineales, ya que los anguldares son linealmente dependientes por
correspongder a articulaciones). En general, los vectores tienen seis componentes.

2.2.2 Elementos soélidos bidimensionales (muros planos)

Son elementos tridimensionales que Unicamente pueden soportar cargas vy
desplazamientos contenidos en su superficie media (plana). Geométricamente se pueden
definir mediante un trianguio (tres o mas puntos nodales) o un cuadrildtero (con cuatro o
mas puntos nodales), segun se indica en la Fig 2.2. A cada punto nodal normalmente se
le asignan dos componentes de desplazamiento lineal. Las ecuaciones de equilibrio se
establecen mediante alguna de las teorias de la mecanica del medio continuo {como la
teoria de Ia elasticidad lineal) y para su solucion se utiliza el MEF.

2.2.3 Elementos placas planas (losas)

Son elementos tridimensionales que generalmente se utilizan para soportar cargas
transversales a su superficie media (plana). Geométricamente se pueden definir mediante
un triangulo (tres 0 mas puntos nodales) o un cuadrildtero (con cuatro © mas puntos
nodales), segun se indica en la Fig 2.2. A cada punto nodal normaimente se le asignan
tres componentes de desplazamiento (uno lineal y anguiares). Las ecuaciones de
equilibno se establecen mediante alguna de las teorias de la mecanica del medio continuo
(como la teoria de la elasticidad lineal) y para su solucidn se utiliza el MEF.

2.2.4 Elementos cascarones (muros tridimensionales)

Son elementos tridimensionales que generaimente se utilizan para soportar tanto cargas
fransversales a su superfice media (losd) como cargas contenidas en su superficie
(membrana). Geomeétricamente se pueden definir mediante un tridangulo (tres 0 mas
puntos nodaies)

0 un cuadritdtero (con cuatro 0 mas puntos nodales), segln se indica en la Fig 2.2.
Ademas de los tres componentes de desplazamiento correspondientes a los elementos
losas se le adicionan los tres desplazamientos del elemento membrana(dos lineales
contenidos en su superficie y uno angular normal a su superficie). Las ecuaciones de
equilibrio se establecen mediante alguna de las teonas de la mecanica del medio continuo
(como la teoria de'la elasticidad fineal) y para su solucion se utiliza el MEF.



2.2.5 Diafragmas flexibles

Los diafragmas son elementos planos (en los edificios) que unen a varios elementos
estructurales que los obliga a desplazarse en conjunto, como si fuera una membrana.
Desde luego que existen desplazamientos relativos entre los elementos unidos por el
diafragma. A cada punto noda!l de los elementos estructurales contenido en el diafragma
le corresponden dos desplazamientos lineales y un angular, que desde luego son
independientes para cada punto nodal (Fig 2.2). Los diafragmas flexibles se modeian
mediante el elemento finito cascaron del inciso 2.2.4.

2.2.6 Diafragmas rigidos

Cuando los desplazamientos relativos entre los elementos unidos por el diafragma

(descrito en el inciso 2.2.5) son pequefios y se pueden considerar nulos, se dice que €}

diafragma es rigido y, por tantp, los desplazamientos de los puntos nodales contenidos en
el diafragma son lineaimente dependientes de los tres desplazamientos del diafragma
(dos lineales y un angular). Desde luego que el numero de desplazamientos
independientes del diafragma rigido (Unicamente tres, Fig 2.2)) resulta ser mucho menor
que el correspondiente a los del diafragma flexible (seis por el nimero de puntos nodales
contenidos en dicho diafragma). g

2.3 Modelos estructurales

Con el ensamble de los elementos estructurales descritos en el inciso 2.2 se puede
construir una gran variedad de modelos estructurales gue se pueden utilizar en el analisis
estructural de los edificios. Independientemente de ios elementos estructurales gue
participan en su ensamble,- las ecuaciones de equilibrio de los modelos estructuraies
sometidos a cargas estaticas resultan ser.

RC=F (2.3)

Los vectores y la matriz de 1os modelos estructurates dados por la Ec 2.3 se denominan.
E! numero de componentes de los vectores de la estructura (Ec 2.4) es igual al niUmero de

C = Vector de desplazamientos de la estructura (desconocido)
F = Vector de fuerzas de la estructura (conocido) (2.4)

R = Matriz de rigideces de la estructura (conocida)

componentes de desplazamiento (lineales y angulares) desconocidos, lineaimente
independientes, de los puntos nodales de la estructura {grados de libertad de la
estructura). Los modelos estructurales mas comunes se describen a continuacion.

.
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2.3.1 Marcos tridimensionales

Es un modelo estructural formado exclusivamente con los elementos barras barra
descritos en el inciso 2.2.1. Necesariamente debe contener barras tridimensionales, pero
también pueden existir combinaciones de barras planas, barras de reticula de entrepiso y
barras axiales. -

2.3.2 Muros tridimensionales

Este modelo se construye con el ensamble de elementos sdlidos bidimensionales (inciso
2.2.2), elementos placas planas (inciso 2.2.3) y elementos cascarones (inciso 2.2.4),
segun el tipo de carga que actla en sus respectivas regiones.

2.3.3 Muromarcos tridimensionales

El modelo de muromarcos tridimensionales es una combinacion de los modelos marcos
tridimensionales y muros tridimensionales.

2.3.4 Marcos planos

Este modelo es un caso particular de los marcos tridimensionales y se obtiene mediante el
ensamble de barras planas, por lo que su geometria y cargas estan contenidas en un
plano. .

2.3.5 Muros planos

Este modelo es un caso particular de tos muros tridimensionales y se obtiene mediante el
ensamble de elementos solidos bidimensionales, por lo que su geometria y cargas estan
contenidas en un piano.

2.3.6 Muromarcos planos

El modelo de muromarcos planos es una combinacion de los modelos marcos planos y
muros planos.

2.3.7 Rigideces de entrepiso (resortes)

Este modelo estructural unicamente sirve para simplificar el analisis de marcos planos
ante fuerzas honizontales. Con algunas hipotesis simplificadoras se hace extensivo a
Muros pianos y a8 muromarcos planos.

Como se muestra en |a Fig 2.3, la estructura plana original (marco, muro 0 muromarco)
se reemplaza por una estructura a base de resortes. La constante del resorte,
denominada rigidez de entrepiso, se cuantifica de acuerdo con la siguiente expresion.



k, = %- = Rigidez de entrepiso ) (2.5)

u,

Los elementos de la Ec 2.5 se muestran en la Fig 2.8 y se definen como.

Ay, = Desplazamiento relativodel i - ésimo entrepiso = y, -y,
= Desplazamiento honizontal del i - ésimo nivel

(2.6)

u,., = Desplazamiento horizontal del (1-1) - ésimo nivel

V/, = Faerza cortante del i1 - ésimo entrepiso

Desde luego que en la Ec 2.5 no se conocen los desplazamientos horizontales de los
niveles y para cuantificar los valores de 1as rigideces de entrepiso se hacen hipdtesis
respecto a l0s desplazamientos angulares y fuerzas cortantes en los entrepisos y mveles
adyacentes (como es el caso de las formulas de Wilbur).

Por supuesto que Ias rigideces de entrepiso se pueden cuantificar mediante el uso de la
computadora al estimar las fuerzas horizontales que actian en las estructuras planas,

pero resulta mucho menos eficiente que utilizar los métodos de analisis que existen y que -

fueron disefados para ser manejados por una computadora.
2.4 Modelos estructurales para e} analisis de edificios ante fuerzas sismicas

Un concepto basico para cuantificar las fuerzas sismicas en las edificaciones es el modelo
estructural utilizado. En este inciso se describen, de manera esquematica, ios modelos
estructurales que se utilizan en ef analisis sismico de ias edificaciones.

2.4.1 Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragmas flexibles

El modeto estructural del edificio se forma con los modelos estructurales correspondientes
a marcos y muromarcos tridimensionales (incisos 2.3.1 y 2.3.3) unidos mediante un
diafragma flexible (inciso 2.6), segun se muestra en la Fig 2.4.

El numero de ecuaciones de equilibrio estd asociado a los componentes de
desplazamiento (lineales y angulares) inealmente independientes de los puntos nodales
del edificio, que aun para edificios relativamente peguefios resulta ser un numero grande
comparado con otros modelos. Este modelo puede provocar problemas de aproximacion
debido a que la modelacion de la rigidez en el plano del diafragma resulta ser muy
grande.

Desde luego que este modelo estructural dnicamente se puede manejar con una
computadora y se construye al utilizar los programas de propositos generales basados en
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el MEF (NISA, SAP2000, etc).
2.4.2 Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragmas rigidos

Algunos programas de propositos generales basados en el MEF (SAP2000) contemplan la
posibilidad de hacer que puntos nodales contenidos en un diafragma sean linealmente
dependientes respecto a un punto (centro de masas). Esto obliga a que cada diafragma
tenga tres grados de libertad, lo que reduce significativamente el numero de ecuaciones
que genera el modelo del inciso anterior (inciso 2.4.1) y elimina ios problemas de
aproximacion debido a las rigideces grandes en el plano del diafragma.

2.4.3 Subestructuras formadas con marcos y muromarcos tridimensionaies
unidos con diafragmas rigidos (ETABS)

Existen programas de computadora de propositos especiales (La sigla ETABS se refiere a:
Extended Three dimensional Analysis of Building System) en los que se toma en cuenta
las particularidades de los elementos que conforman a un edificio (muros, trabes,
columnas, juntas, diafragma rigido).

La construccién de este modelo se basa en considerar a ios marcos y mMuromarcos
tridimensionales como una subestructura, segun se observa en la Fig 2.5. De las
ecuaciones de equilibrio de los marcos y muromarcos tridimensionales se condensan las
ecuaciones de los grados de libertad que no estan asociados 2 los tres desplazamientos
del diafragma rigido, mediante una triangulacién parcial. El nimero de ecuaciones de
equilibrio de este modelo es igual a tres veces el nimero de diafragmas rigidos, gue es
mucho menor que el modelo descrito en el inciso 2.4.1 y también menor que el del inciso
2.4.2 en caso de existir muros en el edificio.

Al considerar varias subestructuras unidas con el diafragma rigido, existen elementos que
forman parte de dos o0 mas subestructuras que, desde luego, se proporcionan
desptazamientos independientes, a menos que se establezca un criterio gue reduzca este
problema caracteristico de este modelo. Otra forma de evitar este problema es considerar
una sola subestructura que resulta del tamano del edificio.

2.4.4 Subestructuras formadas con marcos y muromarcos planos unidos con
diafragmas rigidos (TABS)

Este modelo corresponde a la version original del modelo anterior (inciso 2.4.3) en donde
se utilizan como subestructuras a las estructuras planas (marcos, muros y muromarcos),
como se muestra en la Fig 2.6. La sigla TABS se refiere a: Three dimensional Analysis of
Building System.

En este modelo siembre existe la incompatibilidad de ios desplazamientos en los
elementos comunes de las estructuras planas, @ menos que se establezca un criterio que
reduzca este problema. .
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3. PARAMENTROS QUE DEFINEN LA MAGNITUD DE LAS FUERZAS SISMICAS

A continuacion se resumen los parametros que el Reglamento de Construcciones para el )
Distrito Federal (RCDF) considera para cuantificar la magnitud de las fuerzas gue un
sismo de diseno ocasiona a una estructura. .

3.1 Uso de las edificaciones

De acuerdo con el RCDF se tiene que:

Art 174, Para los efectos de este Titulo (VI, Seguridad estructural de Ilas
construcciones) las construcciones se clasifican en tos siguientes grupos:

I. GRUPO A. Construcciones cuya falla estructural podria causar:
La perdida de un numero elevado de vidas, o
Perdidas economicas o culturales excepcionaimente altas, o

Que constituyen un peligro significativo por contener sustancias toxicas o
explosivas,

Asi como construcciones cuyo funcionamiento es esencial a raiz de una emergencia
urbana como:

-4
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Hospitales y escuelas,

Estadios,

Templos,

Salas de espectaculos y hoteles que tengan salas de reunidn que pueden
alojar mas de 200 personas;

Gasolinerias, .

Depositos de sustancias inflamables o toxicas,

Terminales de transporte,

Estaciones de bomberos,

Subestaciones eléctricas y centrales telefonicas y de telecomunicaciones,
Archivos y registros publicos de especial importancia a juicio del DDF,
Museos,

Monumentos y

Locales que alojen equipo especialmente costoso

II. GRUPO B. Construcciones comunes destinadas a:

Vivienda,

Oficinas y locales comerciales,

Hoteles y .
Construcciones comerciales e industriales no incluidas en el grupo A, las que
se subdividen en: '

a) SUBGRUPOQ B1. Construcciones de mas de 30 m de altura 0 con mas
de 6,000 m2 de area total construida, ubicadas
en las zonas 1 y II segun se define en el articulo
175,y
Construcciones de mas de 15 m de altura o
3,000 m2 de area total construida, en zona III,

Y
b} SUBGRUPOQ B2.Las demas de este grupo.

3.2 Coeficiente sismico
De acuerdo con el RCDF se tiene:

Art 206.  El coeficiente sismico, ¢, es el cociente de la fuerza cortante horizontal que
debe considerarse que actua en la base de la construccion por efecto del
sismo (V,) entre el peso de ésta sobre dicho nivel (W,).

Con este fin se tomara como base de la estructura el nivel a partir del cual
sus desplazamientos con respecto al terreno circundante comienzan a ser
significativos. Para caicular el peso total se tendran en cuenta las cargas
muertas y vivas que correspondan segun los capitulos IV Y V de este Titulo
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(VI).

El coeficiente sismico para las construcciones clasificadas como grupo B en
el articuio 174 se tomaran los siguientes valores:

Zona No. Coeficiente sismico (c)
I 0.16

II 0.32

111 0.40

A menos gue se emplee el método simplificado de analisis en cuyo caso se
aplicaran los coeficientes que fijen las NTC, y a excepcion de las zonas
especiales en las que dichas NTC especifiquen otros valores de ¢.

Para las estructuras del Grupo A se incrementara el coeficiente sismico en
50 por ciento.

De acuerdo con lo anterior se puede escribir

¢ = Yo = Coeficiente sismico

W
SO N
v, = ¥ . = Fuerzacortante en la base
l\;'nl\ .,
w, = Y w, = Pesode la construccion (3.1)

F. = Fuerzasismica en el iésimo nivel
w, = Pesode la construccion en el iésimo nivel

3.3 Zonificacion sismica
De acuerdo con el RCDF se tiene

Art 175. Para fines de estas disposiciones, el DF se considera dividido en las zonas I,
II y 111, dependiendo del tipo de suelo.
Las caractenisticas de cada zona y los procedimientos para definir la zona
que corresponde a cada predio se fijan en el capitulo VII (Disefio de
cimentaciones) de este Titulo (VI. Seguridad estructural de las
construcciones).
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Art 219. Para fines de este Titulo (VI) el DF se divide en tres zonas con las siguientes
caracteristicas generales:

Zona 1.

Zona II.

Zona III.

LOMAS, formadas por rocas 0 suelos generalmente firmes
que fueron depositados fuera del ambiente lacustre, pero en
los que pueden existir, superficialmente o incrustados,
depdsitos arenosos en estado suelto 0 cohesivos
relativamente blandos. En esta zona, es frecuente la presencia
de oquedades en rocas y de cavernas y tuneles excavados en
suelos para explotar minas de arena.

TRANSICION, en la que los depdsitos profundos se
encuentran a 20 m de profundidad 0 menos, y que estd
constituida predominantemente por estratos arenosos y
limoarenosos intercalados con capas de arcilla lacustre; el
espesor de éstas es variable entre decenas de centimetros y
pocos metros, v

LACUSTRE, integrada por potentes depdsitos de arcilla
altamente compresible, separados por capas arenosas con
contenido diverso de limo o arcilia. Estas capas arenosas son
de consistencia firme a muy dura y de espesores variables dé
centimetros a varios metros.

Los  depdsitos  lacustres  suelen  estar  cubiertos
superficiaimente por suelos aluviales y rellenos artificiales; el
espesor de este conjunto puede ser superior a 50 m.

La zona a que corresponda un predio se determinara a partir de las investigaciones que
se realicen en el subsuelo det predio objeto de estudio, tal y como lo establecen las NTC.
En caso de construcciones ligeras o medianas, cuyas caracteristicas se definiran en dichas
normas (NTC para cimentaciones) podra determinarse la zona mediante el mapa incluido
en las mismas (ver Fig 1 NTC para cimentaciones), si el predio esta dentro de la porcién
zonificada; los predios ubicados a menos de 200 m de las fronteras entre dos de las zonas
antes descritas se supondran ubicados en la mas desfavorable.

Art 220. La investigacion del subsuelo del sitio mediante exploracion de campo y
pruebas de laboratorio debe ser suficiente para definir de manera confiable:
Los parametros de disefio de fa cimentacion.
La variacion de los mismos en la planta del predio.
Los procedimientos de construccion.
Ademas debera ser tal que permita definir:

L

En la zona I a que se refiere el articulo 219 del RCDF, si
existen en ubicaciones de interés materiales sueltos
superficiales, grietas, oquedades naturales o galerias de
minas, y en caso afirmativo su apropiado tratamiento, y.
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1.  En las zonas II y III del articulo mencionado en la fraccidn
anterior, la existencia de restos arqueologicos, cimentaciones
antiguas, grietas, variaciones fuertes de estratigrafia, historia
de carga del predio o cualquier otro factor que pueda originar
asentamientos diferenciales de importancia, de modo que
todo ello pueda tomarse en cuenta en el disefio.

Las NTC para cimentaciones en su capitulo 2 (Investigaciones del subsuelo) establecen en
la tabla I los requisitos minimos para la investigacion del subsueio para las construcciones
ligeras o medianas de poca extension y con excavaciones someras, y para las
construcciones pesadas, extensas o con excavaciones profundas.

Las NTC para sismo en su capitulo 3 (Espectros para disefio sismico) establecen que el
coeficiente, ¢, que se obtiene del Art 206 del RCDF salvo en la parte sombreada de 13
zona II (ver Fig. 3.1 de dichas NTC) toma los siguientes valores:

¢ = 0.4 para las estructuras del grupo B, y

¢ = 0.6 para las estructuras del grupo-A.

3.4 Condiciones de regularidad

De acuerdo con las NTC para el disefio por sismo, en su capitulo 6, para que una
estructura pueda considerarse regular debe satisfacer ios siguientes requisitos:

1. Su planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales por lo
que toca a masas, asi Como a muros y otros elementos resistentes.

2. La relacion de su altura a la dimension menor de su base no pasa de 2.5.
3. La relacion de largo a ancho de la base no excede de 2.5.

4. En la planta no tiene entrantes ni salientes cuya dimensidn exceda de 20 por
ciento de la dimension de la planta medida paralelamente a la direccion que se
considera de la entrante o la saliente.

3. En cada nive! tiene un sistema de techo o piso rigido y resistente.

6. No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya dimension exceda de 20
por ciento de la dimensidn en planta medida paralelamente a la dimension gue se
considere de |a abertura, las areas huecas no ocasionan asimetrias significativas ni
difieren de posicion de un piso a otro y €l area total de aberturas no excede en
ningan nivel de 20 por ciento del area de fa planta.

7. Et peso de cada nivel, que incluye la carga viva que debe considerarse para disefio
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sismico, no es mayor que el del piso inmediato inferior ni, excepcion hecha del
Ultimo nivel de la construccion, es menor que 70 por ciento de dicho peso.

8.  Ningln piso tiene un 3rea, delimitada por los pafios exteriores de sus elementos
resistentes verticales, mayor que la del piso inmediato inferior ni menor que 70 por
ciento de ésta. Se exime de este Ultimo requisito Unicamente al Gltimo piso de la
construccion.

9. Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en dos direcciones
ortogonales por diafragmas ortogonales y por trabes o iosas planas.

10. La rigidez al corte de ningdn entrepiso excede en mas de 100 por ciento a la del
entrepiso inmediatamente inferior.

11.  En ningun entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente, e,, excede
del 10 por ciento de la dimensidn en planta de ese entrepiso medida paralelamente
a la excentricidad mencionada.

NOTA: En el capitulo 4 (Reduccion de fuerzas sismicas) de las NTC para disefio por
sismo (inciso 4.4.2 de estas notas) se especifica que: "... En e/ diserio
sismico de las estructuras que no satisfacen las condiciones de
regularidad que fija la seccion 6 de estas normas, se multiplicard’
por 0.8 el valorde Q"

3.5 Factor de i:omportamiento sismico
De acuerdo con el RCDF se tiene que

Art 207. Cuando se apligue el método estatico o un método dindmico para analisis
sismico, podran reducirse con fines de disefio las fuerzas sismicas
calculadas, empleando para ello Ios criterios que las NTC, en funcion de las
caracteristicas estructurales y del terreno. Los desplazamientos calcuiados
de acuerdo con estos metodos, empleando las fuerzas sismicas reducidas,
deben multiplicarse por el factor de comportamiento sismico que marquen
dichas Normas.

Los coeficientes que especifiquen las NTC para la aplicacién del método
simplificado de analisis tomaran en cuenta todas las reducciones gue
procedan por los conceptos mencionados. Por ello las fuerzas sismicas
calculadas por este metodo no deben sufrir reducciones adicionaies.

De acuerdo con las NTC para sismo del RCDF en su capitulo 5, ios valores de los factores
del comportamiento sismico, Q, se especifican a continuacion:

L. Se usara Q=4 cuando se cumplan los requisitos siguientes:
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II.

II.

1. La resistencia en todos 10s entrepisos es suministrada exclusivamente:
Por marcos no contraventeados de acero o concreto reforzado, o bien
Por marcos contraventeados 0 con muros de concreto reforzado en ios que
en cada entrepiso los marcos son capaces de resistir, sin contar muros ni
contravientos, cuando menos 50 por ciento de la fuerza sismica actuante.

2. Si hay muros ligados a la estructura en la forma especificada en el caso 1
del articulo 204 del RCDF, éstos se deben tener en cuenta en el analiisis,
pero su contribucion a la capacidad ante fuerzas laterales solo se tomara en
cuenta si estos muros son de piezas macizas, y los marcos, sean 0 no
contraventeados, y los-muros de concreto reforzado son capaces de resistir
al menos 80 por ciento de las fuerzas laterales totales sin la contribucion de
los muros de mamposteria.

3. El minmo cociente de la capacidad resistente de un entrepisc entre la
accion de disefio no difiere en mas de 35 por ciento del promedio de dichos
cocientes para todos los entrepisos. Para verificar el cumplimiento de este
requisito, se calculara la capacidad resistente de cada entrepiso teniendo en
cuenta todos los elementos que puedan contribuir @ la resistencia, en
particular los muros que se hallen en el caso 1 a8 que se refiere el articulo
204 del Reglamento.

4. Los marcos y muros de concreto reforzado cumplen con los requisitos que
fijan las normas técnicas complementarias correspondientes para marcos y
muros ductiles.

5. Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos para marcos ductiles
que fijan ias normas técnicas complementarias correspondientes.

Se adoptara Q=3 cuando se satisfacen las condiciones 2,4 y 5 del caso I y en
cualquier entrepiso dejan de satisfacerse las condiciones 1 ¢ 3 especificadas para
el caso | pero la resistencia en todos los entrepisos es suministrada:

Por columnas de acero 0 d2 concreto reforzado con losas planas,

Por marcos rigidos de acero,

Por marcos de concreto reforzado,

Por muros de concreto reforzado,

Por combinaciones de muros de concreto reforzado y por marcos o por diafragmas
de madera contrachapada.

Las estructuras con tosas pianas deberan cumplir los requisitos que sobre el
particular marcan las normas tecnicas complementarias para estructuras de
concreto.

Se usara Q=2 cuando la resistencia a fuerzas laterales es  suministrada

Por losas planas con columnas de acero o de concreto reforzado,

Por marcos de acero o de concreto reforzado, contraventeados o no,

Por muros o columnas de concreto reforzado,

que no cumplen en algun entrepiso lo especificado por los casos 1 y II de esta
seccion, ©

Por muros de mamposteria de piezas macizas confinados por castillos, dalas
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columnas o trabes de concreto reforzado o de acero que satisfacen los requisitos
de las normas técnicas complementarias respectivas, o diafragmas construidos con
duelas inclinadas o por sistemas de muros formados por duelas de madera
horizontales o verticales combinados con elementos diagonales de madera maciza.
También se usard Q=2 cuando |a resistencia es suministrada por elementos de
concreto prefabricado o presforzado, con la excepciones que sobre el particular
marcan las normas técnicas compiementarias para estructuras de concreto.

IV.  Seusara Q=1.5 cuando la resistencia a fuerzas laterales es suministrada en todos
l0s entrepisos
Por muros de mamposteria de piezas huecas, confinados o con refuerzo interior,
que satisfacen los requisitos de las normas técnicas complementarias respectivas,
0
Por combinaciones de dichos muros con elementos como los descritos para los
casos II y III, o por marcos y armaduras de madera.

V. Se usara Q=1 en estructuras cuya resistencia a fuerzas laterales es suministrada
al menos parcialmente por elementos o materiales de los arriba especificados, a
menos que se haga un estudio que demuestre, a satisfaccion del Departamento
del Distrito Federal, que se puede emplear un valor mas alto que el Que aqui se
especifica.

En todos los casos se usard para toda la estructura en la direccidn de analisis e! valor
minimo de Q que corresponde a los diversos entrepisos de la estructura en dicha
direccion.

El factor Q puede diferir en las dos direcciones ortogonales en que se analiza la
estructura, segun sean las propiedades de ésta en dichas direcciones.

3.5.1 Condiciones para marcos ductiles de concreto

Con base en tos puntos 1.4 y II del inciso 3.5, se reproduce el Capitulo 5, Marcos ductiles,
de ias NTC para disefo y construccion de estructuras de concreto del RCDF.

3.5.1.1 Requisitos generales

Los requisitos de este capitulo se aplican a marcos colados en e! lugar, disefiados por
sismo con un factor de comportamiento sismico, Q=4. También se aplican a los marcos
de estructuras coladas en el lugar disefiadas con Q=4, formadas por marcos y muros de
concreto reforzado que cumplan con el inciso 4.5.2 (de las NTC para disefio y
construccion de estructuras de concreto del RCDF), que debe incluir el inciso b) de esa
Seccion, 0 marcos y contravientos que cumplan con el inciso 4.6 (de las NTC para disefio
y construccion de estructuras de concreto del RCDF), en las que la fuerza cortante
resistida por l0s marcos sea, al menos, el 50 por ciento de la total y, asi mismo, a los
marcos de estructuras coladas en el lugar, disefiadas con Q=3 y formadas por marcos y
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muros O contravientos que cumplan con el inciso 4.5.2 (de las NTC para diseno y
construccion de estructuras de concreto del RCDF), que debe incluir el inciso b) de esa
seccion, 0 marcos Yy contravientos que cumplan con el inciso 4.5.2 (de las NTC para
disefio y construccion de estructuras de concreto del RCDF), que debe incluir el inciso b)
de esa seccion, o el inciso 4.6 (de las NTC para diseno y construccion de estructuras de
concreto del RCDF), en las que la fuerza cortante resistida por los marcos sea menor que
el 50 por ciento de la total. En todos ios casos anteriores, los requisitos se aplican también
a los elementos estructurales de la cimentacion.

Sea que la estructura esté formada solo de marcos 0 de marcos y muros o contravientos,
ningun marco se debe disefiar para resistir una fuerza cortante horizontal menor que el
25 por ciento de la que le corresponderia si trabajara aislado del resto de la estructura.

La resistencia especificada del concreto, f, no debe ser menor de 200 kgf/cm?.

Las barras de refuerzo deben ser corrugadas de grado no mayor que el 42 y deben
cumplir con los requisitos de las normas NOM-B6. Ademas, las barras longitudinales de
vigas y columnas deben tener fluencia definida, bajo un esfuerzo que no exceda al
esfuerzo de fluencia .especificado en mas de 1300-kgf/cm?, y su resistencia real debe ser,
al menos, igual a 1.25 veces su esfuerzo real de fluencia.

Se deben aplicar las disposiciones de estas normas (NTC para disefio y construccion de
estructuras de concreto del RCDF) que no se modifiquen en este capitulo.

3.5.1.2 Miembros a flexion
Los reqdisitos de este inciso se aplican a miembros principales que trabajan

esenciaimente a fiexion. Se incluyen vigas y aquellas columnas con cargas axiales
peguenas, tales que.

P. < 0.1A,f, (3.2)

3.5.1.2.1 Requisitos geométricos
a) El claro libre no debe ser menor que cuatro veces el peralte efectivo.

b) En sistemas de viga y losa monolitica, ta relacion entre la separacion de apoyos
que eviten el pandeo lateral y el ancho de la viga no debe exceder de 30.

C) La relacion entre el peralte y ancho no debe ser mayor que 3.

d) El ancho de fa viga no debe ser menor de 25 cm, ni debe exceder al ancho de las
columnas a las que llega.
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e) El eje de la viga no debe separarse horizontalmente del eje de [a columna mas de
un decimo de Ia dimension transversal de Ia columna normal a la viga.

3.5.1.2.2 Refuerzo longitudinal

En toda seccion se debe disponer de refuerzo tanto en el lecho inferior como en €l
superior. En cada lecho el area de refuerzo no debe ser menor que.

| 0.7.7, 28 (3.3)

hJ

y debe constar, al menos, por dos barras corridas de 12.7 mm de diametro (No 4). El drea
de acero a tension no debe exceder del 75 por ciento de la correspondiente a fa falla
balanceada de fa seccion.

El momento resistente positivo en la union con un nudo no debe ser menor que la mitad
del momento resistente negativo que se suministre en esa seccidn. En ninguna seccion a
lo largo del miembro el momento resistente negativo, ni el resistente positivo, deben ser
menores que la cuarta parte del maximo momento resistente que se tenga en ios
extremos. -

En las barras para flexion se permiten traslapes solo si en la longitud del traslape se -
suministra refuerzo transversal de confinamiento (refuerzo helicoidal o estribos cerrados);
el paso o la separacion de este refuerzo no debe ser mayor que 0.25 d, ni que 10 ¢cm. Las
uniones por trasiapes no se permiten en los casos siguientes:

a) Dentro de los nudos
b) En una distancia de dos veces el peralte del miembro, medida desde el pano del

nudo, y
c) En aquellas zonas donde el analisis indique que se forman articulaciones plasticas.

Con el refuerzo longitudinal pueden formarse paquetes de dos barras cada uno.

Se permiten uniones soldadas o con dispositivos mecanicos, que cumplan con los
requisitos del inciso 3.9 (NTC para disefio y construccion de estructuras de concreto del
RCDF), a condicion de que en toda seccion de union, cuando mucho, se unan barras
alternadas y que las uniones de barras adyacentes no disten entre si menos de 60 ¢cm en
la direccion longitudinal del miembro.

3.5.1.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento

Se deben suministrar estribos cerrados de, al menos, 7.9 mm de didmetro (No 2.5) que
cumplan con los requisitos de los parrafos que siguen, en las zonas siguientes:

a) En cada extremo del miembro sobre una distancia de dos peraltes medida a partir
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del pafio del nudo, y

b) En la porcion del elemento que se halle a una distancia igual a dos peraites (2h) de
toda seccidn donde se suponga, o el analisis lo indique, que se va a formar una
articulacion plastica (si la articulacion se forma en una seccidn intermedia, los dos
peraltes se deben tomar a cada lado de la seccion).

El primer estribo se debe colocar a no mas de 5 ¢cm de la cara del miembro de apoyo. La
separacion de los estribos no debe exceder los valores siguientes:

a) 0.25d

b) Ocho veces el didmetro de la barra longitudinal mas delgada
C) 24 veces el diametro de la barra del estribo

d) 30 cm

Los estribos a que se refiere esta seccion deben ser cerrados, de una pieza, y deben
rematar en una esquina con dobleces de 135 grados, seguidos de tramos rectos de no
menos de 10 didmetros de largo. En cada esquina del estribo debe guedar, al menos, una
barra longitudinal. Los radios de doblez deben cumplir con los requisitos del inciso 3.8
(NTC para diseno y construccion de estructuras de concreto del RCDF). La-localizacion del
remate del estribo debe alternarse uno a otro.

En las zonas definidas en el primer parrafo de esta seccion, las barras longitudinales de la
periferia deben tener soporte lateral que cumpla con el inciso 3.3 (NTC para disefio y
constru_ccién de estructuras de concreto del RCDF).

Fuera de las zonas definidas en el primer parrafo de esta seccidn, la separacion de los
estribos no debe ser mayor que 0.5d a todo lo largo. En toda la viga la separacion de
estripos no debe ser mayor que la requerida por fuerza cortante.

3.5.1.2.4 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos que trabajan principalmente a flexion se deben dimensionar de manera
que no se presente falla por cortante antes que puedan formarse las articulaciones
plasticas en sus extremos. Para ello, ia fuerza cortante de disefo se obtiene del equilibrio
del miembro entre caras de apoyo;, se debe suponer gue en los extremos actlan
momentos del mismo sentido valuados con las propiedades de! elemento en esas
secciones, sin factores de reduccion, y con el esfuerzo en el acero de tension, al menos,
igual a 1.25 f,. A lo largo del miembro deben actuar las cargas correspondientes
multiplicadas por el factor de carga.

Como opcion, pueden dimensionarse con base en la fuerza cortante de disefio obtenida
del analisis, si el factor de resistencia Fg, se le asigna un valor de 0.6, en lugar de 0.8.

PO
(RN



El refuerzo para fuerza cortante debe estar formado por estribos verticales cerrados de
una pieza, de didmetro no menor de 7.9 mm (No 2.5), rematados como se indica en el
inciso 3.5.1.2.3.

3.5.1.3 Miembros a flexocompresion

Los requisitos de esta seccion se aplican a miembros en los que la carga axial de diseio
sea tal que.

P. > 01A,f. (3.4)

3.5.1.3.1 Requisitos geomeétricos

a) La dimension transversal minima no debe ser menor que 30 cm.
b) El area A,, debe cumplir con la condicion,

2 P (35)
0.51; ' .
c) La relacidn entre la menor dimensidon transversal y la dimension transversal .
perpendicular no debe ser menor que 0.4.

d) La relacion entre Ia altura libre y la menor dimensidn transversa! no debe exceder
de 15.

3.5.1.3.2 Resistencia minima a flexion

Las resistencias a flexion de las columnas en un nudo deben satisfacer la siguiente
condicion.

SM. 2 15X\, (3.6)

M = Suma de los momentos resistentes de disefio de las columnas que llegan a ese
nudo, referidas al centro dei nudo

2M; = Suma de los momentos resistentes de disefio de las vigas que llegan al nudo,
referidas al centro de éste

Las sumas anteniores deben realizarse de modo que los momentos de las columnas se
opongan a los de las vigas. La condicion debe cumplirse para los dos sentidos en que
puede actuar el sismo.

Al calcular |2 carga axial de diseno para la cual se valle el momento resistente, Me, de
una columna, la fraccion de dicha carga debida al sismo se debe tomar -gual a! doble de
la caiculada, cuando esto conduzcz a un momento resistente menor. En tal caso, la

7
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columna se debe dimensionar al tomar en cuenta el incremento de carga mencionda. El
factor de resistencia por flexocompresion se debe tomar igual a 0.8.

Como opcidn, las columnas pueden dimensionarse con los momentos y fuerzas axiales de
disefio obtenidos de! anaiisis, si el factor de resistencia por flexocompresién se le asigna el
valor de 0.6. —

3.5.1.3.3 Refuerzo longitudinal

La cuantia del refuerzo fongitudinal, p, debe satisfacer la siguiente condicion.

0.01£p<0.04 ) (3.7)

Solo se deben formar paquetes de dos barras.

El traslapa de barras longitudinales solo se permite en la mitad del elemento; estos
trasiapes deben cumplir con los requisitos del inciso 3.9 (NTC para disefio y construccion
de estructuras de concreto del RCDF). Las uniones soldadas o con dispositivos mecanicos
que cumplan con los requisitos del inciso 3.9 (NTC para disefio y construccion de
estructuras de concreto del RCDF), pueden usarse en cualquier localizacion con tal de que
en una misma seccion cuando mas se unan barras alternadas y que las uniones de barras
adyacentes no disten entre si-menos de 60 cm en la direccidn longitudinal del miembro.

El refuerzo longitudinal debe cumplir con las disposiciones del inciso 3 (NTC para disefio y
construccion de estructuras de concreto del RCDF) que no se modifican en este inciso.

3.5.1.3.4 Refuerzo transversal

Debe cumplirse con los requisitos del inciso 3.3 (NTC para diseno y construccion de
estructuras de concreto del RCDF) y los del inciso siguiente (inciso 3.5.1.3.5), y con los
requisitos Minimos que aqui se establecen. No debe ser de grado mayor gue el 42.

Se deb= suministrar el refuerzo transversal minimo que se especifica enseguida en ambos
extremos de la columna, en una longitud no menor que.

a)  La mayor dimension transversal de ésta
b) Un sexto de su altura libre
c) 60 cm

En la parte inferior de columnas de planta baja este refuerzo debe llegar hasta media
altura de la columna, y debe continuarse dentro de ila cimentacion, al menos, una
distancia igual a la longitud de desarrollo en compresion de la barra mas gruesa (en los
nudos se debe cumplir con los requisitos del inciso 3.5.1.4 que se indican posteriormente.
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a) En columnas de ntcleo circular, la cuantia volumeétrica de refuerzo helicoidal o de
estribos circulares, Ps, debe cumpiir con la siguiente relacion.

p, 2 0.45[5—‘-- }ﬁ
A/, (3.8)

b) En columnas de nucleo rectangular, la suma de las areas de estribos y grapas, Asn,
en cada direccion de ia seccion de la columna debe cumplir con la relacion.

< /6 (3.9)

donde:

A. = Area transversal del nlcleo, hasta iz orilla exterior del refuerzo transversal
A, = Area transversal de la columna

f, = Esfuerzo de fluencia del refuerzo transversal

h. = dimension del nucleo, normal al refuerzo de drea Aq..
s = Separacion del refuerzo transversal

Este refuerzo transversal debe estar formado por estribos de una pieza, sencilios o
sobrepuestos, de diametro no menor que 9.5 mm (No 3) y rematados como se indica en
el inciso 3.5.1.2.3. Puede complementarse con grapas del mismo diametro que los
estribos, espaciados igual que estos a lo largo def miembro. Cada extremo de una grapa
debe abrazar a una barra longitudinal de l2 periferia con doblez de 135 grados, seguido
de un tramo recto de, al menos, 10 diametros de la grapa.

La separacion del refuerzo transversal no debe exceder de la cuarta parte de la menor
dimension transversal del elemento, ni de 10 ¢cm.

La distancia ‘centro a centro, transversal al eje del miembro, entre ramas de estribos
sobrepuestos no debe ser mayor de 45 c¢m, y entre grapas y ramas de estribos
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sobrepuestos no debe ser mayor de 25 cm. Si el refuerzo consta de estnbos senciltos, la
mayor dimension de estos no debe exceder de 45 cm.

En el resto de la columna el refuerzo transversal debe cumplir con los requisitos del inciso
3 (NTC para disefio y construccion de estructuras de concreto del RCDF).

3.5.1.3.5 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos a flexocompresion se deben dimensionar de manera que no fallen por
fuerza cortante antes que se formen las articulaciones plasticas en las vigas. Para elio ia
fuerza cortante de diserio se debe obtener del equilibrio del elemento en su altura libre al
suponer en cada extremo un momento igual a la mitad de 1.5ZMq (definida en la seccion
3.5.1.3.2. En el extremo inferior de columnas de planta baja se debe usar el momento
resistente de disefio de la columna obtenido con Ia carga axial de disefio que conduzca al
mayor momento resistente. En el extremo superior de columnas del Ultimo entrepiso se
debe usar 1.5IM,.

Cuando las columnas se dimensionen por flexocompresion con el procedimiento optativo
incluido en el inciso 3.5.1.3.2, el dimensionamiento por fuerza cortante se debe realizar a
partir de ia fuerza de disefio obtenida del analisis, y utilizar un factor de reS|sten<:|a igual a
0.5.

En elementos a flexocompresion en que la fuerza axial de disefio, incluyendo los efectos
del sismo, sea menor que A,f'/20, al calcular el refuerzo para fuerza cortante, si la fuerza
cortante de diseno causada por el sismo es igual o mayor que la mitad de la fuerza
cortante de diseno calculada segun los parrafos anteriores, se puede despreciar la
contribucion del concreto V..

Ei refuerzo para fuerza cortante debe estar formado por estribos cerrados, de una pieza,
rematados como se indica en el inciso 3.5.1.2.3, o por hélices continuas, ambos de
didmetros no menor que 9.5 mm (No 3) y de grado no mayor que el 42.

3.5.1.4 Uniones viga-columna
3.5.1.4.1 Requisitos generales
Las fuerzas que intervienen en el dimensionamiento por fuerza cortante de la unién se
deben determinar al suponer que el esfuerzo de tension en las barras longitudinales de

las vigas que llegan a fa union es 1.25 f,,.

El refuerzo longitudinal de las vigas que llegan a la union debe pasar dentro del nucieo de
la columna.

En los planos estructurales deben incluirse dIbU]OS acotados y a escala, del refuerzo en
las uniones viga-columna.
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Una unién viga-columna o nudo se define como aquella parte de fa columna comprendida
en el peralte de las vigas que llegan a ella.

3.5.1.4.2 Refuerzo transversal

En un nudo debe suministrarse el refuerzo transversal minimo especificado en el inciso
~ 3.5.1.3.4. Si el nudo esta confinado por cuatro trabes que liegan a él y el ancho de cada
una es, al menos, igual a 0.75 veces el ancho respectivo de la columna, puede usarse ia
mitad del refuerzo transversal minimo.

3.5.1.4.3 Resistencia a fuerza cortante

Se debe admitir revisar la resistencia del nudo a fuerza cortante en cada direccion
principal de la seccion en forma independiente. La fuerza cortante se debe calcular en un
plano horizontal a media altura del nudo.

En nudos confinados como se dice en el inciso 3.5.1.4.2, |2 resistencia de diseno a fuerza
cortante se debe tomar igual a

5.5Fs . f¢ beh (3.11)
En otros nudos se debe tomar igual a.

45Fe - beh (3.12)
be es el ancho efectivo del nudo
h es la dimension transversal de la columna en la direccion de la fuerza.

El ancho b. debe tomar igual al promedio del ancho de la o las vigas consideradas vy la
dimension transversal de 1a columna normal a la fuerza, pero no mayor que el ancho de la
0 las vigas mas h.

3.5.1.4.4 Anclaje del refuerzo

Toda barra de refuerzo longitudinal de vigas que termine en un nudo debe prolongarse -
hasta la cara lejana del nucleo de la columna y rematarse con un doblez a 90 grados,
seguido de un tramo recto no menor de 12 didmetros. La seccion critica para revisar el
anciaje de estas barras debe ser el plano externo dei nucleo de ia columna. La revision se
debe efectuar de acuerdo con la seccion 3.1.1c (NTC para disefio y construccidon de
estructuras de concreto del RCDF), donde es suficiente usar una longitud de desarrolio del
90 por ciento de la alli determinada.
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Los diametros de las barras de vigas y columnas que pasen rectos a través de un nudo
deben seleccionarse de modo que cumplan las relaciones siguientes:

h(columna)/d, (barras de viga) = 20
(3.13)

h(viga)/d,(barras de columna) > 20

donde h(columna) es la dimension transversal de la columna en la direccion de las barras
de viga considerazas.

Si en la columna superior del nudo se cumple que:

Po 503 (3.14)
Afc
se puede tomar la relacion siguiente:
h(viga)/d, (barras de columna) = 15 (3.15)

La relacion dada por Ia Ec 3.15 también es suficiente cuando en la estructura los muros
de concreto reforzado resisten mas del 50 por ciento de la fuerza lateral total.

/

3.5.1.5 Sistemas losa plana-columnas para resistir sismo

Si la altura de fa estructura no exceds de 20 m y, ademas, existen al menos tres crujias
en cada direccion o jay trabes de borde, para el disefic por sismo se puede usar Q=3;
también puede aplicarse este valor cuando el sistema se combine con muros de concreto
reforzado que cumplan con 4.5.2, incluyendo el inciso b de esa seccion (NTC para disefio
y construccion de estructuras de concreto del RCDF), y que resistan no menos del 75 por
ciento de la fuerza lateral. Cuando no se satisfagan las condiciones anteriores, se debe
usar Q=2. Con relacion a los valores de Q, debe cumplirse, ademas, con los
correspondientes incisos anteriores (que es el Cap 5 de las NTC para disefio y
construccion de estructuras de concreto del RCDF). En todos los casos se deben respetar
las disposiciones siguientes:

I Las columnas deben cumplir con los requisitos de 3.5.1.3 para columnas de
marcos ddctiles, excepto en lo referente al dimensionamiento por flexocompresion,
el cual sélo se debe realizar mediante el procedimiento optativo que se establece
en el inciso 3.5.1.3.2.
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II Las uniones losa-coiumna deben cumplir con los requisitos de 3.5.1.4 para uniones
viga-columna, con las saivedades que siguen:

No es necesaria la revision de la resistencia del nudo a fuerza cortante, sino basta cumplir
con el refuerzo transversal prescrito en 3.5.1.4.2 para nudos confinados.

Los requisitos de anclaje de 3.5.1.4.4 se deben aplicar al refuerzo de la losa que pase por
el nucleo de una columna. Los didmetros de las barras de la fosa y columnas que pasen
rectas a traves de un nudo deben seleccionarse de modo que se cumplian [as relaciones
sigulentes:

h(columna)/d, {barras de losa) = 20

(3.16)

h(losa)/dh(bzirras decolumna) = 13

donde h(columna)} es la dimension transversal de la columna en la direccion de las barras
de losa consideradas.

3.5.2 Condiciones para estructuras ductiles de acero

Con base en los puntos 1.4 y II del inciso 3.5, se reproduce el Capituto 11, Estructuras
ductiles, de fas NTC para disefio y construccion de estructuras metalicas del RCDF.

3.5.2.1 Aicance

En este capitulo se indican los requisitos que deben cumpiirse para que puedan adoptarse
valores del factor de comportamiento sismico Q iguales a 4.0 0 3.0.

3.5.2.2 Marcos ductiles
3.5.2.2.1 Requisitos generales

Se indican aqui los requisitos que debe satisfacer un marce rigido de acero estructural
para ser considerado un marco ductil. Estos requisitos se aplican a marcos rigidos
disefados con un factor de comportamiento sismico Q igual a 4.0 o a 3.0, que formen
parte de sistemas estructurales que cumplan las condiciones enunciadas en el capitulo 5,
partes 1 y II, de las NTC para diseno por sismo, necesarias para utilizar ese valor del
factor de comportamiento sismico.

Tanto enlos casos en gque la estructura esta formada sélo por marcos como por aguelios
en que estd compuesta por marcos y muros 0 contravientos, cada uno de los marcos se
debe disefiar para resistir, como minimo, fuerzas horizontales iguales a:*25 por ciento de
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las que le corresponderian si trabajase aislado del resto de la estructura.

La grafica esfuerzo de tensién-deformacion del acero empleado debe tener una zona de
cedencia, de deformacion creciente bajo esfuerzo practicamente constante,
correspondiente a un alargamiento maximo no menor de uno por ciento, seguida de un
endurecimiento por deformacion. El alargamiento correspondiente a la ruptura no debe
ser menor de 20 por ciento.

3.5.2.2.2 Miembros en fiexion

Los requisitos de esta seccion se aplican a miembros principales que trabajan
esenciaimente en flexion. Se incluyen vigas y columnas con cargas axiales pequenas,
tales que P, no exceda de P,/10.

3.5.2.2.2.1 Requisitos geomeétricos

Todas las vigas deben ser de seccion transversal I o rectanguiar hueca, excepto en los
casos cubiertos en el inciso 3.5.2.2.5.

El claro libre de las vigas no debe ser menor que cinco veces el peralte de su seccién
transversal, ni el ancho de sus patines mayor que el ancho del patin o el peralte del alma
de la columna con la que se conecten.

El eje de las vigas no debe separarse horizontalmente del eje de las columnas mas de un
decimo de la dimensidn transversal de la columna normal a la viga.

Las secciones transversales de las vigas deben ser tipo 1, de manera que han de
satisfacer los requisitos geométricos que se indican en los incisos 2.3.1 y 2.3.2 (NTC para
disefio y construccion de estructuras metalicas del RCDF). Sin embargo, se permite que la

refacion ancho/grueso del aima llegue hasta 5300/. £, 12si en las zonas de formacién de

articulaciones plasticas se toman las medidas necesarias (refuerzo del alma mediante
atiesadores transversales 0 placas adosadas a ella, soldadas adecuadamente) para
impedir que el pandeo local se presente antes de la formacion del mecanismo de colapso.

Ademas, las secciones transversales deben tener dos ejes de simetria, una vertical, en el
plano en que actuan las cargas gravitacionales, y otro horizontal. Cuando se utilicen
cubreplacas en los patines para aumentar la resistencia del perfil, deben conservarse los
dos ejes de simetria.

Si las vigas estan formadas por placas soldadas, ia soldadura entre almas y patines debe
ser continua en toda |2 longitud de la viga, y en las zonas de formacién de articulaciones
plasticas debe ser capaz de desarrollar la resistencia total en cortante de ias almas.

Cuando se empleen vigas de resistencia variable, ya sea por adicién de cubreplacas en
algunas zonas O porgue su peralte varie a io largo del claro, el momento resistente nunca
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debe ser menor, en ninguna seccién, que la cuarta parte del momento resistente maximo,
que se tendra en los extremos.

En estructuras soldadas_deben evitarse los agujeros, siempre que sea posible, en Is zonas
de formacion de articulaciones piasticas. En estructuras atornilladas o remachadas, los
agujeros que sean necesarios en la parte del perfil que trabaje en tension se deben
punzar a un didmetro menor y se agrandan después, hasta darles el didmetro completo,
con un taladro o un escarificador. este mismo procedimiento se debe seguir en
estructuras soldadas, si se requieren agujeros para montaje o con algun otro objeto. Para
los fines de los dos parrafos anteriores, las zonas de formacion de articulaciones plasticas
se consideran de longitud igual @ un peralte, en los extremos de las vigas, y a dos
peraltes, medido s uno a cada lado de la seccidn en la que aparece, en teoria, la
articulacion plastica, en zonas intermedias.

En aceros cuyo esfuerzo minimo especificado de ruptura en tensiéon, F,, €s menor 1.5
veces el esfuerzo de fluencia minimo garantizado, F,, no se debe permitir la formacion de
articulaciones plasticas en zonas en que se haya reducido el area de los patines, ya sea
por agujeros para tornillos o por cualquier otra causa.

No se deben hacer empalmes de ningun tipo, en las vigas propiamente dicha o en sus
cubreplacas, en zonas de formacion de articulaciones plasticas.

3.5.2.2.2.2 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos que trabajan principalmente en flexion se deben dimensionar de manera
que no se presenten fallas por cortante antes de que se formen las articulaciones
plasticas asociadas con el mecanismo de colapso. Para ello, la fuerza cortante de diseio
se obtiene del equilibric del miembro entre las secciones en que se forman las
articutaciones plasticas, en los que se supone que actuan momentos del mismo sentido y
de magnitudes iguales a ios momentos plasticos resistentes del elementc en esas
secciones, sin factores de reduccion, y evaluados al tomar el esfuerzo de fiuencia de!
material igual a 1.25 F,. Al plantear la ecuacion de equilibrio para calcular la fuerza
cortante se deben tener en cuenta las cargas transversales que obran sobre €l miembro,
multiplicadas por el factor de carga.

Como una opcion se permite hacer el dimensionamiento al tomar como base las fuerzas
cortantes de disefio obtenidas en el analisis, pero utilizar un factor de resistencia Fr igual
a 0.7, en lugar del valor de 0.9 especificado en el articulo 3.3.3 (NTC para disefio y
construccion de estructuras metalicas del RCDF).

Las articulaciones plasticas se forman, en la mayoria de los casos, en los extremos de los
elementos que trabajan en flexion. Sin embargo, hay ocasiones frecuentes en {as vigas de
los niveles superiores de los edificios, en que una de ellas se forma en la zona central del
miembro. Cuando esto suceda, la fuerza cortante debe evaluarse al tener en cuenta la
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posicion real de la articulacion plastica.
3.5.2.2.2.3 Contraventeo lateral

Deben soportarse lateralmente todas las secciones transversales de las vigas en las-que
puedan formarse articulaciones plasticas asociadas con el mecanismo de colapso.
Ademds, la distancia entre cada una de estas secciones y la siguiente seccion soportada
lateralmente no debe ser mayor que la dada a continuacion.

L, = 1250 —= (3.17)
-/F,

Este requisito se aplica a un soio lado de la articulacion plastica cuando ésta se forma en
un extremo de ia viga, y en ambos lados cuando aparece en una seccion intermedia. La
expresion anterior es valida para vigas de seccion transversal I o H, flexionadas atrededor
de su eje de mayor momento de inercia.

En zonas que se conservan en el intervalo elastico al formarse el mecanismo de colapso,
la separacion entre puntos no soportados lateraimente puede ser mayor que la indicada
en el parrafo anterior, pero no debe exceder el valor de L, , calculado de acuerdo con el
inciso 3.3.2.2 (NTC para disefio y construccion de estructuras metalicas del RCDF).

Los elementos de contraventeo deben proporcionar soporte lateral, directo ¢ indirecto, a
los dos patines de las vigas. Cuando el sistema de piso proporcione soporte tateral al patin
superior, el desplazamiento lateral del patin inferior puede evitarse por medio de
atiesadores verticales de rigidez adecuada, sotdados a los dos patines y al aima de la viga.

3.5.2.2.3 Miembros en flexocompresion

Los requisitos de esta seccion se aplican a miembros que trabajan en flexocompresion, en
los que ia carga axial de disefio, P,, es mayor que P./10. La mayoria de estos miembros
son columnas, pero pueden ser de algun otro tipo; por ejemplo, vigas que forman parte
de crujias contraventeadas de marcos rigidos han de disenarse, en general, como
elementos flexocomprimidos.

3.5.2.2.3.1 Requisitos geométricos

Si fa Seccion transversal es rectangular hueca, la relacion de ia mayor a la menor de sus
dimensiones exteriores no debe exceder de 2 y la dimension menor debe ser mayor 0
igual a 20 cm.

Si la seccion transversal es H, el ancho de los patines no debe ser mayor que el peralte
total, la relacion peralte-ancho del patin no debe exceder de 1.5, y el ancho de los patines
debe ser mayor 0 igual a 20 cm.
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La relacion de esbeltez maxima de las columnas no debe exceder de 60.
3.5.2.2.3.2 Resistencia minima en flexion

La resistencia en flexion de las columnas que concurren a un nudo deben satisfacer la~
condicion dada por la Ec 5.8.5 del inciso 5.8.5 (NTC para disefio y construccion de
estructuras metalicas del RCDF), con las excepciones que se indican en este inciso.

Como una opcion, se permite hacer el dimensionamiento al tomar como base los
elementos mecanicos de disefio obtenidos en el andlisis, y reducir el factor de resistencia
Fr utilizado en flexocompresion de 0.9 a 0.7.

3.5.2.2.3.3 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos flexocomprimidos se deben dimensionar de manera que no fallen
prematuramente por fuerza cortante. Para ello, la fuerza cortante de disefo se obtiene del
equilibrio del miembro, al considerar su longitud igual a la altura libre y suponer que en
sus extremos obran momentos del mismo sentido y de magnitud igual a los momentos
maximos resistentes de fas columnas en el plano de estudio, que valen Z(F,-f.). El
significado de {as literales que aparecen en esta expresion se explica con referencia a la
Ec 5.8.5 del inciso 5.8.5 (NTC para disefio y construccion de estructuras metalicas del
RCDF). .

Cuando fas columnas se dimensionen por flexocompresion con el procedirmiento optativo
del inciso 3.5.2.2.3.2, la revision por fuerza cortante se debe realizar con la fuerza de
disefio obtenida en el andlisis y utilizar un factor de resistencia de 0.7.

3.5.2.2.4 Uniones viga-columna

Las uniones viga-columna deben satisfacer las recomendaciones de ia seccion 5.8
"Conexiones rigidas entre vigas y columnas” (NTC para disefic y construccion de
estructuras metalicas del RCDF), con las modificaciones pertinentes cuando las columnas
sean de seccion transversal rectangular hueca.

3.5.2.2.4.1 Contraventeo

Si en alguna junta de un marco ductil no llegan vigas al alma de la columna, por ningun
lado de esta, o si el peralte de la viga o vigas que llegan por aima es apreciablemente
menor que el de las que se apoyan en los patines de la columna, estos deben ser
soportados {ateraimente al nivel de los patines inferiores de ias vigas.

3.5.2.2.4.2 Vigas de alma abierta (armaduras)

En esta seccidn se indican los requisitos especiales que deben satisfacerse cuando se
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desea emplear vigas de alma abierta (armaduras) en marcos ductiles. Deben cumplirse,
ademas, todas las condiciones aplicables de este capitulo.

Las armaduras pueden utilizarse como miembros horizontales en marcos ductiles, si se
diserian de manera que la suma de las resistencias en flexion ante fuerzas sismicas de las
dos armaduras gue concurran en cada nudo intermedio sea igual 0 mayor 1.25 veces la
suma de {as resistencias en flexion ante fuerzas sismicas de las columnas que liegan al
nudo. En nudos extremos, el requisito anterior debe ser satisfecho por la unica armadura
que forma parte de ellos.

Ademas, deben cumplirse las condiciones siguientes:

a) Los elementos de las armaduras que trabajan en compresidn o en
flexocompresion, sean cuerdas, diagonales o montantes, se deben disefiar con un
factor de resistencia, Fg, igual a 0.7. Al determinar cuales elementos trabajan en
compresion o en flexocompresion deben tomarse en cuenta los dos sentidos en
que actua el sismo de disefio.

b) Las conexiones entre las cuerdas de las armaduras y las columnas deben ser
capaces de desarrollar la resistencia correspondiente al flujo plastico de las
cuerdas. :

c) En edificios de mas de un piso, el esfuerzo en las columnas producido por ias
fuerzas axiales de disefio no deben ser mayores de 0.30 F,, y la relacion de
esbeltez maxima de las columnas no debe exceder de 60.

3.6 Espectros para diseno sismico
De acuerdo con las NTC para disefio por sismo, cuando se aplique el analisis dindmico
modal que especifica Iz seccion 9 de sus normas, se adoptan las siguientes hipotesis para

el analisis de la estructura:

La ordenada del espectro de aceleraciones para disefio sismico, a, expresada como
fraccion de la aceleracion de ia gravedad, esta dada por las siguientes expresiones:

a = l(]*STJC YT<T,
i\ Ta

a=c YT,<T<T, (3.18)
(T

a= ¥T1T>
!\lec Ts
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T es el periodo natural de interés; T, Ta, ¥ To estan expresados en segundos; ¢ es el
coeficiente sismico, y r un exponente que depende de la zona en gque se halla la
estructura, y se especifica en la tabla 3.1 de ias NTC para disefio por sismo, reproducida a
continuacion.

El coeficiente sismico ¢ se obtiene del Art 206 del RCDF, salvo que la parte sombreada de

ia zona I de Ia Fig 3.1 de las NTC para disefio por sismo (NTC-sismo) se debe tomar ¢ =
0.4 para las estructuras del grupo B, y ¢ = 0.6 para las del grupo A.

| Tabla 3.1 Valoresdec, Ty, Tp, Y I N
Zona c T.(s) To(s) r
I 0.16 0.2 0.6 1/2
Ir 0.32 0.3 1.5 2/3
I 0.40 0.6 3.9 1 ]
Notas: Coeficiente sismico para construcciones del Grupo B

* No sombreada (Fig 3.1, NTC-sismo)
+ Y parte sombreada de zona II (Fig 3.1, NTC-sismo)



4, FUERZAS SIMICAS

En este capitulo se describen los metodos que considera el RCDF para cuantificar. las
fuerzas que se deben considerar en el diseno de una edificacion para soportar los efectos
de un sismo.

4.1 Analisis dinamico

De acuerdo con las NTC para diseno por sismo, toda estructura puede analizarse
mediante un método dinamico. Se aceptan como métodos de analisis dinamico:

a) El modal (modal espectral)
b) El paso a paso de respuestas a sismos especificos

A fin de explicar los metodos para analizar las estructuras ante cargés dinamicas, se
presentan I0s siguientes desarrollos:

4.1.1 Ecuaciones de equilibro dinamico de las edificaciones

Las ecuaciones de equilibrio dinamico de los modelos estructurales lineales para
edificaciones se pueden expresar como:

M9 ay - C d oty - Ray = Fqy (4.1)
dt’ dt
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Con las siguientes condiciones inicialtes

di oty .., = ¥, = vector dé velocidades conocido (4.2)a
1
a(t),., = 0o = vector de desplazamientos conocido (4.2)b

donde, para la edificacion en particular, se definen los siguientes conceptos.

M = Matriz de masas
C = Marriz de amortiguamientos

R = Mainz de rigideces

u(t) = vector de desplazamientos (4.3)
di a(ty = vector de velocidades
{
d—: a(t) = vector de aceleraciones
dt

F(t) = vector de cargas

En el caso de fuerzas sismicas, el vector de cargas se puede expresar en términos del
vector de aceleraciones del terreno (acelerograma), u, (1), de acuerdo con la expresion

siguiente:

F=-MTug(y (4.4)
donde
TT = [1 | S 1]= vector con componentes unitarias (4.5)

4.1.2 Métodos directos de integracion paso a paso

Los métodos que actualmente se utilizan para integrar paso a paso las ecuaciones de
equilibrio dinamico de las edificaciones se agrupan en:

3) meétodos directos
b) métodos de superposicion modal

El método directo que mas se utiliza es el denominado método $ de Newmark. Este
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método se basa en la aproximacion lineal de la aceleracion en el tamano del paso de
integracion, segun se muestra en la Fig 4.1.

De acuerdo con Ia hipotesis de la aceleracion lineal, los elementos de tas ecuaciones de
equilibrio dinamico (Ec 4.1) al final del paso de integracién se pueden escribir como.

3

d’ &
— Oear & =5 e
. t dt
d d ] d’ a&
— Upr = — :+_AI_ l'l+_ t 4'6
o T Tl (dt_.ua dt:u) (4.6)
d l d
Al 1+AI_ - At 1At + 7 t
Qi-a = 0 4 6 )( u a d[u)
La aproximacion de Newmark consiste en:
d d 2 2
= Oea = —n1+(1-:f)md—ul*rm d S Oea = 37 AL d S Tiea
dt dt dt” dat’ dt’
d 1 d (4.7)
Bl':ﬁl = U!."Al o D|+(_'B A[) _BI*B(AI) Ux A be(AI) Dl + At
di 2 dt dr’
donde:
d 2
a-= dIUt*(I'}’}AI d_:ﬂl
a (4.8)

- d 1 -d
b=n,-at= g -pray Sy,
0 LR BX il

El parametro B esta relacionado con la estabilidad del método {(para 8 = 1/4, el método es
incondicionalmente estable) y ei parametro y se relaciona con la estabilidad vy

convergencia del método debido al amortiguamiento matematico gue puede inducirse
(para y = 1/2, no se presenta el amortiguamiento matematico).Para el caso en gque B =
1/6y v = 1/2, las Ec 4.7 se reducen a las correspondientes Ec 4.6.

Al valuar las ecuaciones de equilibrio dinamico (Ec 4.1) al final del paso de integracion (en
t =t + At) y al sustituir en la ecuacion resultante a las Ec 4.7 se obtiene la siguiente

ecuacion.
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o hl

ML gt C(H sy S u..mJ + K[B +pary & U:om} =Fra (4.9)
dt” dt dt”

La Ec 4.9 puede escribirse como:

2

gL 0. =p (4.10)
dt”

donde:

R = M+yalC+p(atyR

4.11
p = FI'AI-CH-KB ( )

La Ec 4.10 permite cuantificar la aceleracion al fina! del paso es un sistema de ecuaciones
algebraicas lineales, simétricas, de coeficientes constantes, si el paso de integracion se
conserva constante durante el proceso de integracion.,

En la dinamica estructural se acostumbra cuantificar a la matriz de amortiguamientos de
la estructura de acuerdo con el criterio de Rayleigh, expresadc mediante {a siguiente
ecuacion.

A}

C=aM~uR (4.12)
Al sustituir la Ec 4.12 en las Ec 4.11 se obtiene.

R' = (1= aya0N - [mat + paty' R
) . (4.13)
f’ = Fl-A:'aMH'R(P‘E + b)

El algoritmo det metodo de integracion paso a paso del método B de Newmark, resumido
por tas £Ec 4.10 y 4.13, necesariamente se debe llevar a cabo en una computadora debido
al numero de operaciones que involucra.

4.1.3 Método directo paso a paso de superposicion modal

Otra forma de integrar paso a paso las ecuaciones de equilibrio dinamico de las
estructuras (Ec 4.1) es mediante fa solucion del problema de eigenvalores, segun se
indica a continuacion.
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4.1.3.1 Solucion del problema de valores caracteristicos (eigenvaliores) de

las ecuaciones de equilibrio dinamico

Este caso corresponde @ un problema de vibraciones libres no amortiguadas, cuyas

ecuaciones resultan ser.

M d— g(t)=Ra() = 0
dt”

En las vibraciones libres el movimiento es armonico, es decir,

4 o) = - 0)
dr

y las ecuaciones de vibracion libre resultan ser

Rt = o Mo

que es el clasico problema de eigenvalores usualmente expresado como:

Ax = 1Bx

(4.14)

(4.15)

(4.16) -

(4.17)

Varios son los métodos que existen para resolver el problema de eigenvalores. Los

utilizados con las computadoras, entre otros, se pueden nombrar a

. El metodo de Jacobi

. El método de {a iteracion del subespacio

Cuando se emplean calculadoras de escritorio para los modelos estructurales mas simples
(rigideces de entrepiso y masas con movimientos unidireccionales) se utilizan los

siguientes metodos:
. El método de Stodolla-Vianelio-Newmark

. El método de Holzer
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4.1.3.2 Desacoplamiento de las ecuaciones de equilibrio dinamico

La transformacion que permite desacoplar las ecuaciones de equilibrio dinamico se puede
expresar como.

donde
T = vector del nuevo sistema coordenado
R = [T' 7o r“]= Matriz modal (4.19)
" = n-€simo eigenvector

De acuerdo con la transformacién de coordenadas anterior (Ec 4.18) las expresiones de
los vectores de velocidad y de aceleracion resultan-ser:

dt

: . (4.20)
i, a() = R g,y(t)
at’ dt’

d ogt) = R d (1)
dt

De acuerdo con {as Ec 4.18 y 4.20 las ecuaciones de equilibrio dinamico (Ec 4.1) en el
sistema de referencia transformado se expresan como:

MR j S~ CR ; w0~ RRY() = F() (4.21)
]

Al premultiplicar la Ec 4.21 por la transpuesta de la matriz modal se obtiene la siguiente
expresion. _

R'MR ; v+ R'CR ; vty - R'RRy(1) = R'F()
;

(4.22)

Al gefinir los siguientes conceptos



¥ = 1T MR = Matriz de masas transformada

& =T CR = Matnz de amortiguamientos transformada (4.23)

£’ =R’ RR = Marriz de rigideces transformada

£ (1) = g " F(t) = vector de cargas transformado

De acuerdo con la propiedad de ortogonalidad de los eigenvectores respecto a las
matrices de masas y de rigideces, 18 matriz de masas transformada y la matriz de
rigideces transformada resultan ser matrices diagonales. Si la matriz de amortiguamientos
se selecciona de tal manera que también |a matriz de amortiguamientos transformada sea
una matriz diagonal, las ecuaciones de equilibrio dinamico transformadas (Ec 4.22) se
pueden escribir como.

. d . d . . '
ML 50+ SR v = B (4.24)
dt dt , -

y resulta ser un sistema de ecuaciones diferenciales desacoplado, cuya ecuacion i-ésima
se puede escribir como:

-

d .d . - :
v+ = 4.25
dl:y,(t) C dl}.(t) Ky () =) ( )

m,

La Ec 4.25 representa la ecuacion de equilibrio dinamico de un sistema de un grado de
libertad. Por lo anterior se puede decir que un sistema de N grados de libertad se
transforma en N sistemas de un grado de libertad. Los coeficientes de las ecuaciones de
un grado de libertad resuitan ser:

hY

m = Sm(nf (4.26)
o = 2wf (4.27)
k. = o m (4.28)
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= — u (1) =-c,—<u,(t) (4.29)
dt

en donde:

mu = masa asociada al grado de libertad k - ésimo
r, = componente k - ésimo del i - ésimo eigenvector(modo)
w, = frecuencia natural de vibracién del i - éstmo modo . (4.30)

{, = fraccion del amortiguamiento critico del i - ésimo modo

2l =coeficiente de participacion del i - ésimo modo

4.1.3.3 Integracion paso a paso de las ecuaciones de movimiento
desacopladas

Como fas ecuaciones de movimiento desacopladas (Ec 4.25) corresponden a las de un
grado de libertad, los métodos de integracion son los tradicionales.

Exacto, para el caso de aproximar la funcion f’(t) en tramos seccionalmente
continuos con una variacion lineal (que es lo usual).

Aproximado, mediante un método numerico como el método B de Newmark-
Wilson.

El paso de integracion se define en el inciso 4.1.2
4.1.3.4 Cuantificacion de la respuesta de la estructura

De acuerdo con el inciso anterior para el tiempo de integracion considerado se
cuantifican, para cada paso de integracion, los siguientes vectores.
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y(t) = vector de desplazamientos transformado

g 9(t) = vector de velocidades transformado (4.31)
t
d2

dt’

y(t) = vector de aceleraciones transformado

Al sustituir las Ec 4.31 en las Ec 4.18 y 4.20 se obtiene |la respuesta de la estructura
representada por los vectores de desplazamiento relativo, de velocidad relativa, y de
aceleracion relativa, es decir.

a(t) = Ry(1)
d d
—a(t) = R—y(t 4.32
5 10 = R250) (4.32)
Lo = R L g0y
dt dt”
4.1.3.4 Obtencion de los elementos mecanicos y cinematicos de la

estructura debidos al sismo
Conocida ia historia de! vector de desplazamientos de la estructura (segun se indica en el
inciso anterior) se puede determinar la historia de los elementos mecanicos y cinematicos
en los puntos que se requieran de la estructura.
4.1.4 Método de la respuesta espectral

Este metodo corresponde al denominado analisis en las NTC para disefio por sismo. Su
secuencia se resume a continuacion.

4.14.1 Solucidn del problema de valores caracteristicos (eigenvalores) de
las ecuaciones de equilibrio dinamico

El procedimiento es el mismo que el descrito en el inciso 4.1.3.1 del método directo de
superposicion modal.

4.1.4.2 Desacoplamiento de las ecuaciones de equilibrio dinamico

Ei procedimiento es el mismo que el descrito en el inciso 4.1.3.2 del método directo de
superposicion modat.
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4.1.4.3 Obtencidn de la respuesta espectral de cada una de las ecuaciones
de equilibrio desacopladas

De acuerdo con el RCDF se calcula mediante la siguiente expresion.

v = o (4.33)
;i

donde:

y. .. = respuestaespectralde desplazamentos transformados del modo1 - ésimo

w, = Frecuencianaturalde vibractondel modoi - ésimo

: , 2 4.34
A, = Ordenadadel espectrode aceleracianes para el periodo T, = - ( )
o,
¢, = Coeficiente de participacon del modoi - ésimo
4.1.4.4 Cuantificacion de los vectores de respuesta maximos de Ila

estructura para cada modo

De acuerdo con la Ec 4.323, el vector de desplazamientos maximo de la estructura,
correspondiente al modo i-ésimo, o’ , resuita ser:

O = 7' Yo (4.35)

donde:

~ f' = Eigenvector asociado al modoi - ésimo (4.36)

De acuerdo con ia EC 4.36, a cada modo de la estructura le corresponde un vector de
despiazamientos maximo. Con base en fa formutacion de las ecuaciones de equilibrio de
las estructuras, @ cada vector de desplazamientos le corresponden un conjunto de
elementos mecanicos y cinematicos (fuerzas normales, fuerzas cortantes, momentos
flexionantes, momentos de volteo, desplazamientos relativos, etc.)
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4.1.4.5 Obtencidn de la respuesta total de la estructura

Una vez conocidos los elementos mecanicos y cinematicos (fuerzas normaies, fuerzas
cortantes, momentos flexionantes, momentos de volteo, desplazamientos relativos, etc)
asociadas a cada modo, representado por S, para obtener la respuesta de fa estructura,
representada por S, se procede como se indica a continuacion.

4.1.4.5.1 Método de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados (SRSS)

S= %S (4.37)

yor=l

4.1.4.5.2 Método de la combinacion cuadratica completa (CQC)

NN
= 'TTSp,S, (4.38)
yoredo )=l
donde:
8 Ll wwlwTiw)
pn = . -:-- : . - u)J u}](f)J -2 - - (4'39)
w w445 0w, (o o)+ 4 o)W w;
g, Valor del amortiguamiento critico del modo i-ésimo (que se supone constante para

todos ios modos)
w, frecuencia natural de vibracion del modo i-esimo
4.2 Analisis estatico

Las NTC para Diseno por Sismo del RCDF proponen un método relativamente simple para
cuantificar las fuerzas horizontales que un sismo de disefio ocasiona a una edificacion
cuya altura no exceda de 60 m.

4.2.1 Distribucion de las aceleraciones horizontales

De acuerdo con el inciso 8.1 de las NTC para Disefio por Sismo del RCDF, la hipotesis
sobre la distribucion de aceleraciones en las masas de las edificaciones se muestra en la
Fig <.2. Para la masa del nivel i-ésimo, la fuerza que la distribucién de aceleraciones le
ocasiona a la masa se puede escribir como.
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' Fl = m:UI = Elul (4'40)
g
donde se definen los componentes respectivos.

F, = Fuerza horizonial del niveli- (simo
m, = masa del niveli- Csimo
(4.41)

W, = = m,g = pesodel mveli-Csimo

i, = aceleracin del niveli- Csimo

De acuerdo con la Fig 4.2, la expresion de la aceleracion de la masa i-ésima resulta ser.

a0 = My, (4.42)
hn

Al sustituir 13 Ec 4.42 en {a Ec 4.40 se obtiene.

Fo= U wh, (4.43)

4.2.2 Fuerzas sismicas horizontales

De acuerdo con fa definicion de fuerza cortante basal, se puede expresar la siguiente
ecuacién.

V.= YF = [:w.h.J (4.44)

Al considerar la definicion de coeficiente sismico, ¢, se puede escribir la siguiente
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expresion.

u N
. \,“w.h.)

c= Yo L (4.45).
Wo T W,
=]
Con base en la Ec 4.45 se obtiene la expresion siguiente.

N

Y w,
D = ¢ (4.46)
B Swn

Al sustituir ta Ec 4.46 en la Ec 4.43, la expresion de la fuerza sismica estética se puede
expresar como.

L Wk, (4.47)

4.2.3 Estimacion del periodo fundamental de la estructura

Las NTC para disefio por sismo del RCDF recomienda una expresion para estimar el
periodo de vibracion del primer modo, T, de acuerdo con ia modelacion estructural a
base de rigideces de entrepisg, segun se indica a continuacion.

a) Los datos de partida se muestran en la Fig 4.3 y son.

k, = Rigideces del entrepisoi - ésimo
W, =

(4.48)

Pesos del mvels - esimo

b) Cuantificacion de las fuerzas sismicas, F, de cada nivel de acuerdo con la Ec 4.47.
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d)

9)

h)

Cuantificacion de ias fuerzas cortantes, V,, de cada entrepiso.

V.= TR (4.49)

=1

Obtencion de los desplazamientos, Au;, asociados a las fuerzas cortantes de
entrepiso.

Ay = Yk_ (4.50)

Obtencion de los desplazamientos, x, que provocan las fuerzas sismicas, con base
en la Ec 4.50.

XI=O

. (4.51)
X, = xuTAuy vi=2..N

Obtencion de las aceleraciones armonicas correspondientes a los desplazamientos
del inciso anterior (Inciso e), asociados a ia frecuencia natural de vibracion, w;.

X = Wi X, (4.52)

obtencion de las fuerzas dinamicas asociadas a las aceleraciones armonicas del
Inciso anterior {inciso f).

Fo = mx = Ny (4.53)

rs

Cuantificacion de los trabajos que realizan las fuerzas F(Ec 4.47) y Fx (EC. 4.53)
gebido a los desplazamientos x, (Ec 4.51).

N
W'h = E Fl X
- (4.54)
W,Hr = 'ml ZW’IXI:
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Obtencion de la frecuencia natural de vibracién T,, al igualar los trabajos dados por
las Ec 4.54.

™
EFIX|
w = g-E—
ZW;X.:
- (4.55)
2 ;;w,x.‘
T = — = 2n ¢
W L 2Y Fx

' 1=]

4.2.4 Reduccion de las fuerzas cortantes estaticas

Las NTC para disefo por sismo del RCDF establecen que las fuerzas sismicas descritas en
el inciso 4.2.2, obtenidas con ia Ec 4.55, pueden adoptarse vaiores i0s menores que se
indica a continuacion.

a)

b)

donde:

El periodo fundamental de vibracion se obtiene con ia Ec 4.55.

Si Ty < T, el valor del coeficiente sismico, ¢, en la Ec 4.47 se sustituye por el valor
de |a ordenada del espectro de aceleraciones, a, dado por {a Ec 3.38, y resulta ser.

F.= a-tt—- W. h, (456)

(4.57)
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YW,
k = ql-r(l-q)]2—
S W.h
*w

e

k: = 1.5rq(1-q) 27— (4.58)
Y Wik}

-]

4.3 Método simplificado

Las NTC para disefio por sismo estabiece el cumplimiento simultaneo de las siguientes
condiciones para que sea aplicable el denominado método simplificado de analisis.

4.3.1 Consideraciones generales

L

I

11

En cada planta, al menos el 75 por ciento de las cargas verticales estan soportadas
por muros ligados entre si mediante losas monoliticas u otros sistemas de piso
suficientemente resistentes y rigidos al corte. Dichos muros tendran distribucion
sensiblemente simétrica con respecte a dos ejes ortogonales y deben satisfacer las
condiciones que establecen las NTC correspondientes. Es admisible cierta asimetria
en la distribucion de tos muros cuando existan en todos los pisos dos muros de
cargas perimetrales paralelos, cada uno con longitud al menos igual a la mitad de
la dimensidon mayor en planta del edificio. Los muros a que se refiere este parrafo
pueden ser de mamposteria, concreto reforzado o madera; en este uitimo caso
deben estar arriostrados con diagonales.

La relacion entre longitud y ancho de fa planta del edificio no excede de 2.0 a
menos que, para fines de analisis sismico, se pueda suponer dividida dicha planta
en tramos Independientes cuya relacion longitud a anchura satisfaga esta
restriccion y cada tramo resista segun el criterio que se indica en la tabla 7.1 de las
NTC para disefio por sismo.

La relacion entre la altura y la relacién minima de la base del edificio no excede a
1.5 v la altura del edificio no es mayor de 13 m,

4.3.2 Consideraciones especificas

Para aplicar este método se hace caso omiso de los desplazamientos horizontales,
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torsiones y momentos de volteo.

Se debe verificar unicamente que en cada piso la suma de las resistencias al corte de los
muros de carga, proyectados en la direccion en que se considera la aceleracién , sea
cuando menos igual a la fuerza cortante total que obre en dicho piso, calculada segun se
especifica en el inciso 4.2.2.

Los coeficientes sismicos que se deben empiear se indican en la tabla 7.1 de las NTC para
disefio por sismo, correspondientes a las construcciones del grupo B. Para Ias
construcciones del grupo A dichos coeficientes se deben multiplicar por 1.5.

Tabla 7.1 Coéficientes sismicos reducidos para el método simplificado,
correspondiente a estructuras del grupo B (NTC para diseno por
sismo RCDF).

MUROS DE PIEZAS MACISAS O | MUROS DE PIEZAS HUECAS O
DIAFRAGMAS DE MADERA DIAFRAGMAS DE DUELAS DE
CONTRACHAPEADA MADERA’
- ZONA ALTURA DE LA CONSTRUCCION
(m)
H<4 4<H<7 7<H<13 4<H 4<H<7 7<H<13
I 0.07 0.08 0.08 0.10 0.11 0.11
[ylll 0.13 0.16 0.19 0.15 0.19 0.23°
* Diafragmas de duelas de madera inclinadas o sistemas de muros formados por
duelas de madera verticales u horizontales arriostradas con elementos de madera
maciza.

4.3.3 Consideraciones de las NTC para diseiio y construccion de estructuras de
mamposteria

En el inciso 4.1.3 de las NTC para disefio y construccion de estructuras de mamposteria
se establece lo siguiente.

El analisis para la determinacion de los efectos de las cargas laterales debidas a sismo se
hace con base en las rigideces relativas de los distintos muros. Estas de determinan
tomando en cuenta [as deformaciones de cortante y de flexion. Para estas ltimas se
considera la seccion transversal agrietada del muro cuando la relacion de carga vertical a
momento flexionante es tal que se presentan tensiones verticales. Se debe tomar en
cuenta la restriccion que impone a la rotacion de los muros la rigidez de los sistemas de
piso y techo y la de ios dinteles.
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Es admisible considerar que la fuerza cortante que toma cada muro es proporcional a su
area transversal, ignorar los efectos de torsidn y de momento de volteo.

La contribucion a ia resistencia a fuerzas cortantes de los muros cuya relacion de altura
de entrepiso, H, a longitud, L, es mayor que 1.33 se debe reducir al muitiplicar 1a
resistencia por el coeficiente (1.33 L/H)°.

4.4 Reduccion de fuerzas sismicas

Las NTC para disefio por sismo del RCDF establecen que las fuerzas sismicas descritas en
los incisos 4.1 y 4.2 se pueden reducir al dividirias entre el factor reductivo Q'.

4.4.1 Estructuras regulares

Para las estructuras que satisfacen las condiciones de regularidad indicadas en el inciso
4.2.4, Q' se obtiene con las siguientes expresiones.

Q=0Q si T se desconoce -
Q' =Q vT2T, ' (4.59)

Q' = 1*%(0-1) YT<T,

donde:

a) T es igual al periodo fundamental de vibracién (inciso 4.2.3) cuando se emplee el
metodo estatico (inciso 4.2.2) e igual al periodo de natural de vibraciéon del modo
que se considere cuando se emplee el método de anadlisis modal (inciso 4.1.4).

b} Ta es un periodo caracteristico del espectro de disefio utilizado (inciso 4.2.6). -

C) Los desplazamientos de disefio sismico se obtienen al multiplicar por el factor de
comportamiento sismico, Q, a los desplazamientos obtenidos con las fuerzas
sismicas reducidas.

d) Cuando se adopten dispositivos especiales capaces de disipar energia por
amortiguamiento o comportamiento inelastico, se pueden emplear criterios de
diseno sismico que difieran de los aqui especificados, pero congruentes con ellos,
con la aceptacion del DDF.

4.4.2 Estructuras irregulares

Para fas estructuras que no satisfacen las condiciones de regularidad indicadas en el
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inciso 4.2.4, Q' se obtiene con las expresiones del inciso anterior (Ec 4.59) multiplicado
por 0.8.

4.5 Efectos de torsion

Las NTC para disefio por sismo del RCDF establecen que para fines de disefio, el
momento torsionante se debe tomar por 10 menos igual a ia fuerza cortante de entrepiso
multiplicada por la excentricidad que para cada marco o muro resulte mas desfavorable
de s siguientes

eqg = 1l.5¢ +0.1b

- 4.60
e = ¢-01b ( )
donde:

e; = Excentricidad torsional de rigideces calculada del entrepiso, igual a la
distancia entre el centro de torsion "del nivel correspondiente y la fuerza
cortante en dicho nivel.

b = Dimension de la planta que se considera, medida en la direccion de e;.

La excentricidad. de disefo, eq, €n cada sentido no se debe tomar menor gue |a mitad del
maximo valor de ia excentricidad calculada, e, para los. entrepisos gue se hallen abajo del
que se'considera, ni se debe tomar el momento torsionante de ese entrepiso menor que
la mitad del maximo calculado para los entrepises que estan arriba de! considerado.

4.6 Efectos de segundo orden

Las NTC para disefic por sismo del RCDF establecen que se deben tomar en cuenta
explicitamente en el analisis los efectos de segundo orden, esto es, los momentos y
cortantes adicionales provocados por las cargas verticales al obrar en la estructura
desptazada lateralmente, en toda estructura en que la diferencia en desplazamientos
laterales entre dos niveles consecutivos, Au, dividide entre la diferencia de altura
correspondientes, h,, es tal que:

Su L g0s Y (4.62)
h W
donde:
V = Fuerza cortante en el entrepiso considerado
W = Peso de la construccion encima del entrepiso, que incluye cargas muertas y vivas
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4.7 Efectos bidireccionales

Las NTC para disefio por sismo del RCDF establecen que los efectos de ambos
componentes horizontales del movimiento del terreno se deben combinar al tomar en
cada direccidn en que se analice la estructura, el 100 por ciento de los efectos del
componente que-obra en esa direccion y el 30 por ciento de los efectos del que obra
perpendicularmente a elle, con los signos que para cada concepto resulten mas
desfavorables.
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5. FUERZAS SISMICAS EN LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES RESISTENTES
DE LAS EDIFICACIONES . '

El concepto de fuerzas sismicas en elementos estructurales resistentes de -una edificacion
es la manera de especificar la magnitud de las fuerzas sismicas que actuan en cada uno
de los elementos . estructuraies resistentes en los metodos: que utilizan simplificaciones
estructurales para cuantificar las fuerzas sismicas.

5.1 En los modelos estructurales donde se utilizan las ecuaciones de
equilibrio dinamico de las edificaciones

En los modelos estructurales que formulan fas ecuaciones d= equilibrio a través del
concepto de subestructuras unidas a un diafragma (nivel), rigido o no, la informacién que
se maneja de manera sistematica es e equilibrio de cada uno de los elementos
estructurales que la forman. Entonces, el concepto de fuerzas sismicas en i0s elementos
estructuraies es transparente ya que se cuenta con ta informacion integral de cada uno de
los elementos estructurales de la edificacion, al establecer las ecuaciones de equilibrio.

5.2 En los modelos estructurales donde se utiliza el concepto de rigidez de
entrepiso

El modelo donde se emplea el concepto de rigidez de entrepiso es el modeio mas simple
donde se utiliza el concepto de diafragma rigido. Es un modelo en extincion ya que los
modelos a que hace referencia el inciso 5.1 son mas generales. Se presenta porque el
RCDF hace referencia a algunos conceptos que utiliza. Se basa en las siguientes hipdtesis:
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a) Se considera el equilibrio en un solo diafragma (nivel) rigido en donde la carga que
actia es la fuerza cortante en el entrepiso correspondiente, localizada en su centro
de masas.

b) Las fuerzas que resisten a la fuerza cortante las proporcionan {as rigideces de
entrepiso (resortes) del entrepiso correspondiente que definen el centro de torsion
(o0 de rigideces).

) Las rigideces de entrepiso las forman los marcos (0 muromarcos) planos,
sensibiemente paralelos en dos direcciones ortogonales.

d) En los desarrolios que siguen se considera que el edificio tiene una distribucion de
rigideces reqular en elevacion. Es decir, que las columnas de un diafragma (nivel)
unicamente estan unidas con niveles consecutivos.

En la Fig 5.1 se muestra la idealizacién del modelo estructural descrito en los incisos
anteriores.

5.2.1 Centro de rigideces (de torsion) del entrepiso o

Debido a que los elementos resistentes de un entrepiso se representan mediante fas - ..~ . -
rigideces del mismo, se define como centro de rigidez (o de torsion) al punto en donde al

actuar las fuerzas cortantes Unicamente provocan despiazamientos lineales. =4
5.2.1.1 Fuerzas cortantes directas en los resortes paralelos al eje y de X
referencia "”'

Con base en la Fig 5.2, la fuerza que soporta cada resorte (rigidez de entrepiso) paralelo
al eje y resulta ser

VE o= R (5.1)

De acuerdo con la condicion de equilibrio de fuerzas paralelas al eje y se puede escribir
como.

Ny Ny

\.‘ = :\\'J\ = \r:kp (5-2)

p 11

Con base en fas Ec 5.1 y 5.2 se obtienen las siguientes expresiones.



v= o (5.3)

NX
2K
1=l
¢« _ Ky -
Vi T W (5.4)
Ekl‘
I
5.2.1.2 Fuerzas cortantes directas en los resortes paralelos al eje x de

referencia

Al seguir un razonamiento similar al inciso 5.2.1.1 y utilizar {a Fig 5.3 se obtienen las
siguientes ecuaciones.

\!f\ = kl\u (S-S)
Yy Y
V.=Vl = UTk, (5.6)
1=] 1=] T
\," ' .
U= (5.7)
Tk
-
vi= Moy (5.8)
vkl\

et

5.2.1.3 Coordenadas del centro de torsion

Se denomina centro de torsion (CT) o centro de rigideces (CR) al punto localizado sobre el
diafragma rigido donde al actuar la fuerza cortante correspondiente Unicamente le
provoca desplazamientos lineales.

Al apiicar la definicion de CT a la fuerza cortante paralela al eje y, al establecer el
equilibrioc de momentos resulta.

Ny

Ny N\ kf\ ::x'kn
. - - o= ,
)\I\'\ - Ea\i\‘:‘ - EXJ\\ vV, = .,;"—\/». (5'9)
' H T.k‘]\. Tk]\

)4 11



De acuerdo con la EC 5.9 se obtiene la expresion de la abscisa del centro de torsion.

AN
E XKy
N — (5.10)

Al aplicar {a definicion de CT a la fuerza cortante paralela al eje x, se obtiene la siguiente
expresion de la ordenada del centro de torsion,

Y
E yikn
Y, = S (5.11)

Tk
-1

5.2.2 Excentricidades

Las fuerzas sismicas asociadas a los diafragmas rigidos actiian en el punto denominado
centro de masas (CM) y no en el centro de torsion, que pueden ser diferentes. A las
distancias paralelas a la direccion de las fuerzas cortantes se les denominan
excentricidades.

5.2.2.1 Excentricidades calculadas

Las excentricidades correspondientes a las dos fuerzas cortantes ortogonales se pueden
escribir como.

€v = Am- A : (5.12)a
donde:
e.. = Excenmncidad de la fuerza Conante v,
». = Abscisa del centro de masas (5.12b)
v, = Abscisadel centro de torsion
R SR ) (5.13)a
donde:
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e, = Excentricidad de la fuerza Conante v,
y,, = Ordenada dél centro de masas (5.13)b

y, = Ordenada del centro de torsion

5.2.2.2 Excentricidades de diseno

Las NTC para disefio por sismo del RCDF establecen que a cada excentricidad calculada
se le debe asociar dos excentricidades de disefio, segiun se indica a continuacion.

a) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante V,.

1.5, +0.1p,

5.14
e. - 0.1b, ( )

(=1

L}

€ L+8Y

donde:

bx es la dimension de la planta que se considera medida en la direccion de eg
(perpendicular a Ia fuerza cortante V,). -

b) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante V,.

ey, = I.SC“ “‘O.Ib\

(5.15)
Co. = €. Otb\

donde:

b, es la dmension de la planta que se considera medida en la direccion de e,
(perpendicular a {a fuerza cortante V,).

5.2.3 Fuerzas cortantes debidas a la torsion

De acuerdo con el inciso 5.2.2 para efectos de disefio se deben considerar los efectos de
un momento torsionante, M, cuantificado con las siguientes expresiones. ‘

Moo= ML= eV
= Mo = el Vo

(5.16)

Con base en la Fig 5.4 se puede afirmar que e! momento torsionante se equilibra con las
fuerzas cortantes que provoca en todos fos resortes. El movimiento de cuerpo rigido que
el par torsionante le provoca al diafragma rigigo se mide mediante el desplazamiento
angular {giro), 8.
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Los correspondientes desplazamientos lineates en ios resortes paralelos a cada uno de los
ejes de referencia resultan ser, al considerar que el desplazamiento angular 6 es
pequeno, de tal manera que el seno y la tangente del mismo se pueda aproximar por el
valor del dngulo:

u = 08y

- (5.17)
‘.J = 8XJ
donde:
ooMTh (5.18)
}-J = y}-}l‘
Las fuerzas cortantes debidas al par torsionante resultan ser.
\I'-ll\ = kll 1 = eku :'
s . (5.19)
Vi = kv, = Ok, -
Al establecer el equilibrio de pares respecto al centro de torsion se obtiene que.
Y S
M= Viy =XV,
N “1 (5.20)
= gi :}\I \'I:*:k)\ \fi

De fas Ec 5.20 se obtiene el valor del desplazamiento angular (giro) de cuerpo rigido.

0 = M (5.21)

s R

Shay =Nk

Al sustituir la EC 5.21 en las Ec 5.19 se obtienen las expresiones de las fuerzas cortantes
que el momento torsionante ocasiona a los resortes (rigideces de entrepiso).

Vi = Ko ¥ M (5.22)

AR . \.\.
: i\ll }: - Ekh XA,



Vi = ST (5.23)

N S
Z Kny, * S Kn X;

1=} 1=t
5.2.4 Fuerzas cortantes de disefio en los resortes (rigideces de entrepiso)

Con base en los desarroltos de los incisos anteriores, la fuerza cortante que cada resorte
(rigidez de entrepiso) soporta es la suma de la fuerza cortante directa mas la fuerza
cortante debida a la torsidn, como se expresa a continuacion.

\,l\ = \"::\ - \A,-II\

, (5.24)
Ve = ViV,

il

Para cuantificar ia Ec 5.24a se hace uso de is EC 5.8 y 5.22, mientras que para la Ec 5.24b
se utilizan las Ec 5.4 y 5.23.

- 5.3 En el método simplificado

En este método se hace casc omiso del efecto de torsion, por lo que unicamente se
consideran las fuerzas cortantes directas. .

Las NTC para disefio y construcCion de estructuras de mamposteria establecen que es
admisible considerar que la fuerza cortante que toma cada muro es proporcional a su area
transversal



6. EJEMPLOS DESARROLLADOS PASO A PASO

En este capitulo se presentan los ejemplos que permiten aplicar los conceptos descritos
en este curso. Los ejemplos, por tratar de aplicar paso a paso los aspectos operativos de
los métodos, corresponden unicamente a meétodos que se pueden desarrollar 'sin un

nimero exagerado de operaciones, de tal manera que se pueden llevar a cabo “con
calculadora, I3piz y papel.

6.1 Edificacion utilizada

En la Fig 6.1 se muestra la planta y elevacion de un edificio de interés social que sirve de
base para llevar a cabo los ejemplos de aplicacion. Las particularidades del edificio se
indican a continuacion.

6.1.1 Uso de las edificaciones

Con base en el inciso 3.1, el uso de la edificacion es vivienda, por lo que le corresponde el
Grupo B.

Por tratarse de una edificacion de 667 m? < 6000 m?, con una altura de 12.5m < 30 m,
se ubica en el subgrupo B2.

6.1.2 Zonificacion sismica

La edificacion se localiza en la zona 1.



6.1.3 Coeficiente sismico

De acuerdo con el inciso 3.2, y los datos especificados en los incisos 6.1.1 y 6.1.2, el
coeficiente sismico que le corresponde a la edificacion es ¢ = 0.16.

6.1.4 Condiciones de regularidad

~ Con base en los datos de la edificacion (Fig 6.1) se obtienen Ios siguientes parametros en
relacion con el inciso 3.4, a fin de definir el coeficiente de reduccion de las fuerzas
sismicas, Q'.

a) Planta sensiblemente simétrica respecto a dos ejes ortogonales (respecto a masas
y elementos resistentes).

b)  Aitura/dimension menor en planta = 12.5/8.4 = 1.49 < 2.5.

) Largo/ancho = 15.9/8.4 = 1.9 < 2.5.

d) De acuerdo con (a3 tabla 6.1 la relacion entre los pesos de los niveles superior a
inferior es iguatl @ uno, con excepcion del quinto nivel (Ultimo) que es 1guai a 0.88.

e) Todos los pisos tienen la misma area, igual a 133.56 m?.

f) En relacion con los conceptos de rigidez al corte y excentricidades se discuten en
ios incisos correspondientes. :

6.1.5 Factor de comportamiento sismico
La resistencia a las fuerzas laterales se suministra por:

a) muros de mamposteria de piezas huecas.

b) confinadas en toda fa altura.

c) de 15 c¢m de espesor.

d)  resistencia al esfuerzo cortante de 2.5 kgf/cm?,

Con base en el inciso 3.5, el factor de comportamiento asociado a las dos direcciones
ortogonales resultan ser.

Qx
Q

6.1.6 Espectro de diseno

i1l

1.5
1.5

Con base en el inciso 3.6 y la tabla 3.1 de la NTC para disefio por sismo, los parametros
de! espectro de respuesta de disefio en la zona I junto con el coeficiente sismico
especificado en el inciso 6.1.3, resultan ser.

Toa=02s
sz 0.65
r=1/2



6.2 Analisis estatico

De acuerdo con el inciso 4.2.2 las fuerzas horizontales que un sismo de disefio ocasiona
a una edificacion estan dadas por la Ec 4.39, reproducida a continuacion.

Swi
F.=c—
Y W.h,

W, h, (4.39)

N
=1
1

En este método no es necesario hacer uso de un modelo estructural para el edificio,
excepto si se desea estimar el periodo fundamental del mismo.

6.2.1 Fuerzas cortantes

Con base en los datos de la geometria y pesos del edificio, asi como los datos
especificados en el inciso 6.1, l0s elementos de la E¢ 4.39 se resumen en la tabla 6.1.

Tabla 6.1 Fuerzas sismicas (método estatico)
Nivel W, h; Wh; Fi Vi
(tf) (m (tfm) (tf) (t)

5 91.2 12,5 1140.0 24.73 24.73
4 104.0 10.9 1040.0 22.57 1 47.30
3 104.0 7.5 780.0 16.92 64.22
2 104.0 5.0 520.0 11.28 75.50
1 104.0 2.5 260.0 5.64 81.14
z 507.2 3740.0

De acuerdo con los valores de las columnas 2 y 4 de la tabla 6.1 se puede cuantificar el

siguiente coeficiente,




N
Tw. ,
e = 01642272 00217 (6.1)
S Wi 3740.0

1=1

6.2.2 Estimacion del periodo fundamental de vibracion

De acuerdo con el inciso 4.2.3 1a estimacion del periodo fundamental se obtiene mediante
la Ec 4.47b, reproducida a continuacion.

(4.47b)

Los valores especificados en las tablas 6.1, 6.5 y 6.6 sirven de base para la cuantificacion
de la Ec 4.47b. .

6.2.2.1 En la direccion del eje x

L as operaciones numéricas para determinar los elementos de la Ec 4.47b se resumen en
la tabla 6.2.

Tabla 6.2 Estimacion del periodo fundamental, T;,, en la direccion del eje x

Nivel Kix Au;, X; Fix; wix;?

(tf/cm) (m) (m (tfm) (tfm?)
5 203.65 0.00121 0.00531 0.13132 0.00257
4 372.46 0.00127 0.00410 0.09254 0.00175
3 528.42 0.00122 0.00283 0.04788 0.00083
2 749.62 0.00101 0.00161 0.01816 0.00027
1 1363.69 0.00060 0.00060 0.00338 0.00004
z 0.29328 0.00546

Al sustituir los valores de las columnas 5 y 6 de a tabla 6.2 en la Ec 4.47b resulta.
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T = gag i 0:00546

2P _ 927365 (6.2)
1 9.81*0.29328

6.2.2.2 En la direccion del eje y

Las operaciones numeéricas para determinar los elementos de fa Ec 4.47b se resumen en
ia tabla 6.3.

Tabla 6.3 Estimacion de! periodo fundamental, T,,, en la direccion del eje y

Nivel Kiy Au;, X; Fixi Wix;?

(tf/cm) (m) (m) (tfm) (tfm?)
5 65.93 0.0037 0.0159 0.3932 0.0231
4 121.28 0.0039 0.0122 0.2754 0.0155
3 173.85 0.0037 0.0083 0.1404 0.0072
2 253.15 0.0030 0.0046 0.0519 - 0.0022
1 515.28 0.0016 0.0016 0.0091 0.0003
Z 0.8699 0.0483

Al sustituir los valores de las columnas 5 y 6 de ia tabla 6.3 en la Ec 4.47b resulta.

043
B T (6.3)
L9.81%0.8699

T,. = 6.28
6.2.3 Factores reductores de las fuerzas sismicas
De acuerdo con el inciso 4.3 los factores reductores de las fuerzas sismicas resultan ser.
6.2.3.1 Factor reductor para fuerzas paralelas al eje x

Al comparar el periodo fundamental Ty, con el valor de T, resulta.



T, = 02736 > T, =0.2
donde : (6.4)

- Q. =0Q =15

Al comparar el periodo fundamental T, con el valor de T, resulta.

T, = 04724 > 1, = 0.2
donde: (6.5)

Q. =Q =

6.2.4 Fuerzas sismicas reducidas

Al dividir las fuerzas sismicas estaticas de la tabla 6.1 entre los correspondientes factores
reductores dados por las EC 6.4 y 6.5 se obtienen las fuerzas sismicas reducidas de la

tabla 6.4.

Tabla 6.4 Fuerzas sismicas estaticas sin reducir y reducidas

Nivel Fi Vi Fixr Vixr Fiye Viyr
(tf) (tH) (tF) (t) (t) (th)

5 24.73 24.73 16.48 16.48 16.48 16.48

4 22.57 47.30 15.05 31.53 15.05 31.53

3 16.92 64.22 11.28 42.81 11.28 42.81

2 11.28 75.50 7.52 50.33 7.52 50.33

1 5.64 81.14 3.76 54.09 3.76 54.09

6.2.5 Reduccion de las fuerzas cortantes con base en el penodo fundamental
de vibracion

De acuerdo con el inciso 4.2.4 existe |a posibilidad de reducir las fuerzas sismicas de la
tabla 6.4, con base en el valor de los periodos fundamentales de vibracidn.

6.2.5.1 En la direccion del eje x

Al ubicar el periodo fundamental en el espectro de disefio sismico se tiene gque.
68



T. =02 <71, =02736<T, = 0.6 (6.6)

De acuerdo con {a Ec 6.6 se concluye que no deben reducirse las fuerzas estaticas en la
direccion del eje x de la tabla 6.4.

6.2.5.2 En la direccion del eje y

Al ubicar ei periodo fundamental en el espectro de disefio sismico se tiene que.

T.=02<T, =04724<T, = 06 (6.7)

De acuerdo con la Ec 6.7 se concluye que no deben reducirse las fuerzas estaticas en la
direccion del eje y de la tabla 6.4.

6.3 Método dinamico (analisis modal espectral)

Este método se describe en el inciso 4.1.4 v su aplicacion implica un modelo estructural
para el edificio. , :

6.3.1 Modelo estructural del edificio

En este ejemplo se utiliza el modelo estructural descrito en el inciso 2.4.5, construido a
base de subestructuras formadas con rngideces de entrepiso (resortes) unidas con
diafragmas rigidos. Este modelo no es el recomendable, pero se utiliza porque permite
ejemplificar algunos conceptos del RCDF y el numero de operaciones gue se tienen gue
realizar resultan ser mucho menor que el de los modelos donde se utiliza una
computadora.

El modelo estructural del edificio se construye mediante subestructuras planas formados
por muros plangs, construidos con mamposteria. La definicion de los muros planos se
hace en las dos direcciones ortogonales en que estan orientados los ejes de la planta del
edificio. Los 9 ejes letra {muros 1-x, 2-x, 3-X, 4-x, 5-X, 6-x, 7-x, 8-x y 9-x) y los 3 ejes
numero {muros 1-y, 2-y y 3-y).

En las Fig 6.2 y 6.3 se muestran las ideaiizaciones de tos muros planos mediante rigideces
de entrepiso, y en la Fig 6.4 se representan los dos modelos estructurales del edificio
asociados a las dos direcciones ortogonales. Cada estructura unidimensional tiene 5
grados de libertad.

Las rigideces de entrepiso de los muros planos se determinaron con el método del
elemento finitc, al considerar que actUa un sistema de fuerzas horizorzaies igual al que

(N a
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proporciona el método estatico (inciso 6.2). Los valores que resultan se muestran en las
Fig 6.2 y 6.3, asi como en las tablas 6.5 y 6.6.

6.3.2 Solucion del problema de valores caracteristicos

Las formas modales (eigenvectores) y las correspondientes frecuencias naturales de
vibracion (eigenvaiores), segun el inciso 4.1.3.1, se pueden obtener con métodos que
utilicen calculadoras o computadoras. En este ejemplo el problema de valores
caracteristicos se resolvid al utilizar el método matricial de Jacobi. Las matrices de
rigideces y de masas para cada modelo unidimensional se construyen como se indica en
las Ec 6.8 vy 6.9. :

Tabla 6.5 Rigideces de entrepiso de los muros paraielos al eje x (tf/cm)
Entrepiso 1-x 2-X 3-x 4-x 5-x
1 310.45 127.57 97.53 97.53 97.53
2 194.45 60.92 47.74 47.74 47.74
3 144.19 41.07 31.58 31.58 31.58
4 104.88" 28.21 21.25 21.25 21.25
5 59.04 15.06 11.09 11.09 11.09

Tabla 6.5 Rigideces de entrepiso de los muros paraielos al eje x (tf/cm)
(continiaa)
Entrepiso 6-x 7-x 8-x 9-x z
1 97.53 97.53 127.57 310.45 1363.69
2 47.74 47.74 60.92 194.45 749.62
3 31.58 31.58 41.07 144.19 528.42
4 21.25 21.25 28.21 104.88 372.46
5 11.09 11.09 15.06 59.04 203.65
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Tabla 6.6 Rigideces de entrepiso de los muros paralelos al eje y (tf/cm)

Nivel 1-y 2-y 3-y z
1 249.88 114.32 151.08 515.28
2 125.33 53.84 73.98 253.15
3 87.23 35.96 50.66 173.85
4 63.14 25.12 33.02 121.28
5 33.86 13.04 19.03 65.93

6.3.2.1 Matriz de rigideces de los modelos unidimensionales

Al establecer las ecuaciones de equilibrio de los modelos estructurales mostrados en las

Fig 6.4 se obtiene |a siguiente matriz de rigideces.

(ki * ks
-k
= 0
0
0

ke 0 0
Kemks -k 0
ke kitks ke

0 -ks katks

0 0 - ks

0
0
- ks
ks

6.3.2.2 Matriz de masas de los modelos unidimensionales

Al establecer las ecuaciones de equilibric de los modelos estructurales mostrados en las

Fig 6.4 se obtiene la siguiente matriz de masas (concentradas).

6.3.2.3 Eigenvalores y eigenvectores

Al sustituir los valores de la tabla 6.1, 6.5 y 6.6 en las ecuaciones 6.8 y 6.9, para cada uno

{
0

L0

0 0 ¢
W 0 0
0w, 0
0 0 w,
0 0 o
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de los modelos estructurales asociados a las dos direcciones ortogonales, y resoiver los
correspondiente problemas de valores caracteristicos, se obtienen ios eigenvectores

{(formas modaies) mostradas en la Fig 6.5.

Los valores de los periodos, frecuencias naturales de vibracion y valores caracteristicos

correspondientes a los eigenvectores de ia Fig 6.5 se se presentan en la tabla 6.7

Tabla 6.7 Periodos y frecuencias naturales de vibracion de los modelos
estructurales del edificio
l:llo Modelo estructural, eje y Modelo estructural, eje x
o .
Tiy Wiy mlv Tix Wix wixz
(s) (rad/s) (rad/s)’ (s) (rad/s) (rad/s)?
1 4719 13.31 177.28 2735 22.97 527.77
2 2006 31.32 981.06 .1158 54.26 2944.03
3 1302 48.26 2328.83 0752 83.55 6981.10
4 0945 66.49 4420.75 .0548 114.66 " 13146.15
5 0676 92.95 8639.06 .0401 156.69 24551.10

6.3.3 Respuesta espectral de desplazamientos de cada modo para el modelo
estructural paralelo a eje y

Con base en los incisos 4.1.4.3 y 4.1.4.4 la respuesta espectral desplazamientos de cada
modo se obtiene con las Ec 4.25 y 4.27, y de acuerdo con el inciso 4.1.3.3 el coeficiente
de participacion se obtiene con la £c 4.22e, que se reproducen a continuacion.

E NI, ;
c = (4.22e)
E Mh (I'L )\
Yo =0 (4.25)
L]

Qe = 7'y o @&2)



6.3.3.1 Primer modo

Las operaciones de 1as Ec 4.25 y 4.27 se presentan en {a tabla 6.8. La columna 2 de dicha
tabla se obtiene de la columna 2 de ia tabla 6.1. .

Tabla 6.8 Respuesta espectral de desplazamientos: Primer modo

Nivel my e mynd mi(rit)? Uimax

k-ésimo tfs?/cm tfs2/cm tfs“/cm cm
1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.1127
2 0.106 2.9613 0.3139 0.9295 0.3337
3 0.106 5.4973 0.5827 3.2034 0.6195
4 0.106 8.2805 0.8777 7.2681 0.9332
5 0.093 11.0399 - 1.0267 11.3348 1.2442
z 2.8070 -22.8418

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente de participacion del
modo 1, que resulta ser.

.
o= 2090 a7 (6.10)
228418

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del primer modo de vibracion, de
acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.

T, =022 T, =04719 < 1, =0.6

) (6.11)
A, = ag =cg =0.16*98] = 156.96 cm/s’

|

La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas para el primer modo,
de acuerdo con l1a Ec 4.25 resulta ser.

vom e = 002732070 < 00127 em (6.12)

- M
w lra

La sexta columna de la tabla 6.8 es la expresion de la Ec 4.27.
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6.3.3.2 Segundo modo

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla 6.9. La columna 2 de dicha
tabla se obtiene de la columna 2 de la tabla 6.1.

Tabla 6.9 Respuesta espectral de desplazamientos: Segundo modo

Nivel my e myri2 m(r)? Ukmax-

k-ésimo tfs?/em tfs?/cm | tfs‘/em cm
1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0208
2 0.106 2.6245 0.2782 0.7301 0.0546
3 0.106 3.4198 0.3625 1.2397 0.0711
4 0.106 1.6282 0.1724 0.2803 0.0339
5 0.093 -4.2387 -0.3942 1.6709 -0.0882
2 0.5249 4.0270 |-

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente de participacion del
modo 2, que resulta ser.

0.5249
c= U2 L0303 6.13
7 0070 (6.13)

La ordenada del espectro de aceleraciones de diseno del segundo modo de vibracion, de
acuerdo con el incisos 3.6y 6.1.6, es.

T.= 02 < T: = 0.2000 < Ty =006

X (6.14)
A: = ag =cg =0.16*Y8] = 15696 cm/g

La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas para el segundo
modo, de acuerdo con I3 Ec 4.25 resulta ser.

=oAL (3031309

Yo ; = 0.0208 cm (6.15)
w: 981.00

La sexta columna de la tabla 6.9 es la expresion de la Ec 4.27.
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6.3.3.3 Tercer modo

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla 6.10. La columna 2 de
dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la tabla 6.1.

Tabla 6.10 Respuesta espectral de desplazamientos: Tercer modo
Nivel M B e e > mksfk?')z Ukmax
k-ésimo tfs“/cm tfs“/cm tfs*/cm cm
1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0074
2 0.106 2.0606 0.2184 0.4501 0.0152
3 0.106 0.6797 0.0720 0.0490 0.0050
4 0.106 -2.6831 -0.2844 0.7631 -0.0197
5 0.093 1.1754 0.1073 0.1285 0.0086
z 0.2213 14967 |

Con base en las columnas' 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente de participacion del
modo 3, que resulta ser. - _ o

0.2213
C = T

= 0.1479 | (6.16)
1.4967

La ordenada del espectro de aceleraciones de diseno del tercer modo de vibracion, de
acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.

T.= 01302 <71, =0.2
A-.=ag=g(l-*3T"')C 6.17)

T. 4

1302 0.
'—“981(!-—30l 0 )O-l-ﬁ
0.2 4

= 115.88 cm/s’

La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas para el tercer modo,
de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

o= e = 022131285 _ 60110 em (6.18)
wi 2328.83

La sexta columna de la tabla 6.10 es la expresion de la Ec 4.27.



6.3.3.4 Cuarto modo

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en Iz tabla 6.11. La columna 2 de
dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la tabla 6.1.

Tabla 6.11 Respuesta espectral de desplazamientos: Cuarto modo

Nivel my re myri? mi(r*)? Uimax

k-ésimo tfs?/em tfs?/cm tfs*/cm cm
1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0039
2 0.106 1.1851 0.1256 0.1489 0.0046
3 0.106 -1.7383 -0.1843 0.3203 -0.0068
4 0.106 0.7849 0.0832 0.0653 0.0031
5 0.093 -0.1501 -0.0140 0.0021 -0.0006
z 0.1165 0.6426 | -

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el vaior del coeficiente de participacion del
modo 4, que resulta ser.

Ca

_01I6S

0.6426

1813

(6.19)

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del cuarto modo de vibracion, de
acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es. :

T. = 0.0945 < T, = 0.2

T'.)c
T. 4

Al

ag = g(l=3

It

98 1(1-3

0.0943 0.16
2

= 9486 cm/ sz

(6.20)

La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas para el cuarto modo,
de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser. .

1 a-—
)m\ - G4

A= 0813

Wy

94,
80 0.00389 cm
75

La sexta columna de la tabla 6.11 es la expresion de ia Ec 4.27.
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6.3.3.5 Quinto modo

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla 6.12. La columna 2 de
dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la tabla 6.1.

Tabla 6.12 Respuesta espectral de desplazamientos: Quinto modo

Nivel m N mynie mksrks)2 Ukmax"

k-ésimo tfs?/cm tfs?/cm tfs*/cm cm
1 . 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0038
2 0.106 -0.5787 -0.0613 0.0355 -0.0022
3 0.106 0.1678 0.0178 0.0030 0.0006
4 0.106 -0.0282 -0.0030 0.0001 -0.0001
5 0.093 0.0025 -0.0002 0.0000 0.0000
2 0.0597 0.1446

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente de participacion del
modo 5, que resulta ser.

057
2 0077

- 4129 (6.22)
0.1346

Cs

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del quinto modo de vibracion, de
acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, €s.

T.= 00670 < T, =0.2

A.=ug=g(]-—3T")c (6.23)
T, 4
0.0676 (.16 X
= 98i(1- 3 : )7, = 79.03 em/g

La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas para el quinto modo,
de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

\ 03
AL yapag 790

. 412 (6.24)
w: §039.06

= 0.003777 cm

La sexta columna de ia tabla 6.12 es la expresion de la Ec 4.27.
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6.3.4 Respuesta espectral de fuerzas cortantes de cada modo para el modelo
estructural paralelo al eje y

Con base en la respuesta espectral de desplazamientos de cada modo (cuantificados en la
columna 6 de ias tablas 6.8 a 6.12, que se repiten en {a columna 2 de las tablas 6.13 a
6.17) se pueden cuantificar las fuerzas cortantes correspondientes, al utilizar los
conceptos relacionados con la definicion de rigidez de entrepiso (Ec 2.5 y 2.6),
reproducidos en la forma en que se utilizan.
Vi = kiduw (2.5)
Aul = w-u (26)

Los valores de las rigideces de entrepiso para el modelo estructural paralelo al eje y se
muestran en la columna 2 de la tabla 6.2 0 bien en la columna 12 de la tabla 6.5, y se
repiten sistematicamente en la columna 3 de las tablas 6.13 3 6.17.

En la revision del cumplimiento de las condiciones de regularidad del edificio respecto a la
rigidez al corte (inciso 3.4), la relacion de rigideces entre el primer y segundo entrepisos
es igual a 2.035. Aungue excede del 100 por ciento (103.5), se considera que la rigidez
del primer entrepiso esta sobrevaluada por la condicion de frontera de empotramiento.
Por tanto, e! edificio es regular y los factores reductores Q' no sufren reducciones
adicionales. :

6.3.4.1 Primer modo

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4 y 5 de la tabla 6.13.

Tabla 6.13 Respuesta espectral de cortantes: Primer modo

Nivel/ Ukmax’ Ky AUmax’ Vimax Vimaxr®
Entrepiso cm tf/cm cm tf tf
1 0.1127 515.28 0.1127 58.12 38.75
2 0.3337 253.15 0.2210 55.95 37.30
3 0.6195 173.85 0.2858 49.68 33.12
4 0.9332 121.28 0.3137 38.05 25.37
5 1.2442 65.93 0.3110 20.50 13.67

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante reducida al dividir los
valores de la quinta columna entre el factor reductor Q';,, que resulta ser.
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T, = 04719 > T, = 0.2
Q;, = Q, = 1.500

6.3.4.2 Segundo modo

(6.25)

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4 y 5 de la tabia 6.14.

Tabla 6.14 Respuesta espectral de cortantes: Segundo modo

Nivel/ Ukmax” Kicy Auymax’ Viemax™ Vimaxr
Entrepiso Cm tf/cm cm Tf tf
1 0.0208 515.28 0.0208 10.72 7.15
2 0.0546 253.15 0.0338 8.56 5.71
3 0.0711 173.85 0.0165 2.87 1.91
4 0.0339 121.28 -0.0372 -4.51 -3.01
5 -0.0882 65.93 -0.1221 -8.05 | -5.37

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante reducida al dividir ios
valores de la quinta columna entre el factor reductor Q';y, que resulta ser.

6.3.4.3 Tercer modo

T. = 02006 > T, = 0.2

Q. = Q. = 1500

. (6.26)

Las operaciones de las EC 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4 y 5 de la tabla 6.15.

Tabla 6.15 Respuesta espectral de cortantes: Tercer modo

Nivel/ Ukmax Ky Auyma® Viemax® Vimaxr
Entrepiso cm tf/cm cm T tf
1 0.0074 515.28 0.0074 3.81 2.87
2 0.0152 253.15 0.0078 1.97 1.49
3 0.0050 173.85 -0.0102 -1.77 -1.33
4 -0.0197 121.28 -0.0247 -3.00 -2.26
5 0.0086 65.93 0.0283 1.87 1.41
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La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante reducida al dividir los
valores de la quinta columna entre el factor reductor Q'3,, que resulta ser.

L= 152 (Q, -1
Q;, I, (Q-VY

6.3.4.4 Cuarto modo

Ts, = 0.1302 < T,

TJ}

= 0.2

1.326

It

(6.27)

Las operaciones de ias Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4 y 5 de la tabla 6.16.

Tabla 6.16 Respuesta espectral de cortantes: Cuarto modo

Nivel/ Ukmix Kiey AUkmax” Vimax ' Vimaxr
Entrepiso cm t/cm cm T tf
1 0.0039 515.28 0.0039 2.00 1.62
2 0.0046 253.15 0.0007 0.18 0.15
3 -0.0068 173.85 -0.0114 -1.98 -1.60
4 0.0031 121.28 0.0099 1.20 0.97
5 -0.0006 65.93 -0.0037 -0.24 -0.19

la sexta columna representa los valores de la fuerza cortante reducida al dividir los
valores de la quinta columna entre el factor reductor Q's,, que resulta ser.

6.3.4.5 Quinto modo

T. = VOYS < T, = 0.2

Q.. = “-_rr"(Q‘-l) = 1.236

(6.28)

Las operaciones de Ias Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4 y 5 de |a tabla 6.17.
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Tabla 6.17 Respuesta espectral de cortantes: Quinto modo

Nivel/ Ukmax Kicy AUymax” Vimix Viamaxr~
Entrepiso cm tf/cm cm tf tf
1 0.0038 515.28 0.0038 1.94 1.66
2 -0.0022 253.15 -0.0060 -1.52 -1.3
3 0.0006 173.85 0.0028 0.49 0.42
4 -0.0001 121.28 -0.0007 -0.08 -0.07
5 0.0000 65.93 0.0001 0.01 0.01

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante reducida al dwvidir los
valores de la quinta columna entre el factor reductor Q's,, que resulta ser.

T, = 0.0676 < T, =02
6.29
Q;\=I*T_;‘-(Q\-l)=l.l69 (6:29)

6.3.5 Respuesta total para el modelo estructural paralelo al eje y

Conocidos los elementos cinematicos (inciso 6.3.3) y los elementos mecanicos (inciso
6.2.4) del modelo estructural en estudio para cada modo de vibracion, se procede a
determinar la respuesta total de dicho modeio estructural.

Las NTC para disefio por sismo del RCDF establecen que debe incluirse el efecto de todos
los modos naturales de vibracion con periodo mayor o igual a 0.4 s, pero en ningun caso
se pueden considerar menos que los tres primeros modos de traslacion en cada direccion
de analisis.

Las NTC para disefio por sismo del RCDF recomienda utilizar el método de la raiz
cuadrada de Iz suma de los cuadrados (SRSS), para calcular la respuesta total, siempre
que los periodos de los modos naturales en cuestion difieran al menos 10% entre si, que
es el caso. el método SRSS se indica mediante la Ec 4.29, que se reproduce a
continuacion.

(4.29)



6.3.5.1 Respuesta total de desplazamientos

En ia tabla 6.18 se resumen las operaciones indicadas por la Ec 4.29 para los vectores de
desplazamientos maximos de cada modo mostrados en |2 columna 6 de las tablas 6.8 a
6.12. En la columna 2 se muestra la combinacion de un solo modo (el primerg), en la
columna 3 la combinacion de ios dos primeres, y asi sucesivamente.

El primer elemento de cada casillero representa el componente de desplazamiento total
mientras que el segundo elemento representa el ¢ociente de ese desplazamiento entre el
desplazamiento total obtenido con la combinacion de todos los modos del modelo
estructural, dados por la columna 6.

Tabla 6.18 Respuesta total de desplazamientos (cm)

Nivel 1 modo 2 modos 3 modos 4 modos 5 modos

1 0.1127 0.1146 0.1148 0.1149 0:1150
0.98 0.99 1.00 1.00 1.00

2 0.3337 0.3381 0.3385 0.3385 0.3385
0.97 1 1.00 1.00 1.00 1.00

3 0.6195 0.6236 0.6236 0.6236 0.6236
0.99 1.00 1.00 1.00 1.00

4 0.9332 0.9338 0.9349 0.9340 0.9340
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00

5 1.2442 1.2473 1.2474 1.2474 1.2474
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00

6.3.5.2 Respuesta total de fuerzas cortantes

En la tabla 6.19 se resumen las operaciones indicadas por Ia Ec 4.29 para los vectores de
fuerzas cortantes maximos de cada modo mostrados en 13 columna 6 de las tablas 6.13 a
6.17. El ordenamiento de esta tabla es enteramente similar al de la tabla 6.18.



Tabla 6.19 Respuesta total de fuerzas cortantes (tf) Vi
Escala
Entrepi | 1 modo |2 modos | 3 modos | 4 modos | 5 modos

1 37.75 38.42 38.53 38.56 38.60 43.28
0.98 0.99 1.00 1.00 1.00

2 37.30 37.73 37.76 37.76 37.79 42.37
0.99 1.00 1.00 1.00 1.00

3 -33.12 33.18 33.20 33.24 33.24 37.27
0.9 1.00 1.00 1.00 1.00

4 25.37 25.55 25.65 25.67 25.67 28.78
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00

5 13.67 14.69 14.75 14.76 14.56 16.55
0.93 0.99 1.00 1.00 1.00

6.3.5.3 Revision por cortante basal

Las NTC para disefio por sismo del RCDF establecen. que si con el método de analisis
dindmico que se haya aplicado se encuentra gue, en la direccion que se considera, |a
fuerza corante basal calculada, V,, debe ser tal que debe cumplir con la siguiente
condicion.

507.2

v. 2 0.8a ‘g = (0.8)(0.16)> (6.30)

1.5

En caso de no cumplirse la condicion anterior, Las fuerzas de disefio y los
- desplazamientos laterales correspondientes se deben incrementar en la proporcién para
que el cortante basal calculado, Vg, cumpla con la igualdad.

De acuerdo con la tabla 6.19, el cortante basat que proporciona el método dinamico es, Vo
= 38.60 ¢, por lo que las fuerzas cortantes que proporciona el método dinamico (columna
6 de la tabla 6.19) se deben multiplicar por el coeficiente, 43.28/38.6 = 1.12. El
escalamiento se indica en la columna 7 de la tabla 6.19.

6.3.6 Comparacion de las fuerzas cortantes obtenidas con los métodos
estatico y dinamico

A fin de tener una idea comparativa de los valores de las fuerzas cortantes que cada
metodo proporciona se construye 1a tabla 6.20 donde se estabiecen tales comparaciones.
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Tabla 6.20 Comparacion de fuerzas cortantes sismicas

Entrepiso Vest Viin Vest/Vdin
(tf) (tF)
1 54.08 43.28 1.25
2 50.33 42.37 1.19
3 42.81 37.27 1.29
4 31.53 28.78 1.10
5 16.48 16.55 1.00

6.4Fuerzas sismicas en los elementos estructurales de a edificacion

6.4.1 Resumen de las ecuaciones utilizadas

En el inciso 5.2 se presenta el procedimiento para cuantificar las fuerzas sismicas para el
modelo estructural que utiliza el concepto de rigideces de entrepiso. Las ecuaciones que

se utilizan se reproducen a continuacion.

6.4.1.1 Coordenadas del centro de torsion

S

Ehlk]\
= r,l\ (5.10)
Yk
)
Y
Y vika
)'I = ‘\:\ (5'11)
Yk
6.4.1.2 Fuerzas cortantes directas
Vi By (5.4)
Tk
Vi My (5.8)
Yk
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6.4.1.3 Excentricidades calculadas

Csa = iXm ™ Xt

(5.12)a
donde: -
e.. = Excentricidad de la fuerza Cortante v,
xm = Abscisa del centro de masas (5.12b)
x, = Abscisa del centro de torsion
& = 1Y, -, (5.13)a
donde:
e.. = Excentricidad de la fuerza Corante v,
y,, = Ordenada de!centro de masas (5.13)b
y, = Ordenada del centro de torsion
6.4.1.4 Excentricidades'de diseno
=135¢e,~0.1
ed.\ es\ b\ (5.14)
easn = €. - O1b,
donde:
bx

es la dimension de la planta que se considera medida en la direccion de e
(perpendicular a la fuerza caortante V,).

b) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante V,.

.= 1.5g,~0.1p.
& (5.15)
=  e.- Ulp,

cd\

donde:

b,

\

es la dimension de la planta que se considera medida en la direccion de e,
(perpendicuiar a |a fuerza cortante V,).

6.4.1.5 Fuerzas cortantes debidas a la torsion

M

1l

M, = en V.
M, = eo V. (5.16)

il
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e, (5.22)

V:l = .\‘l . \,\ .
Ek“ },- ""Zk;_\ X;
=1 =1
. Ky X
Vi, = g ——M (5.23)

Tk " Skpxl
1=} =1

donde:

T (5.18)
Y, = ¥, ¥,

6.4.1.6 Fuerzas cortantes de disefno en los resortes (rigideces de entrepiso)

V. = Vi = Vi
) (5.24)
V, = ViV

Las fuerzas cortantes que se utilizan son las obtenidas con el método estatico, ya que con
el método dinamico se obtuvieron para el modelo estructural paralelo a ta direccion del

eey.
6.4.2 Diafragma del nivei 1

En la Fig 6.6 se muestra |a geometria del diafragma del nivel 1 asi como la distribucidn de
las rigideces de entrepiso que llegan a dicho nivel y la posicion del centro de masas. Con
base en dicha figura y 1as ecuaciones resumidas del capitulo 5 se construyen las tablas
6.21y 6.22

Con base en la tabla 6.21 y la Ec 5.11 se obtiene el siguiente valor de la ordenada del
centro de torsion.

083134
y = - 795 m (6.31)
- 136369

Con los elementos de la tabla 6.21, la fuerza cortante correspondiente y la Ec 5.8 se
obtienen los elementos ae la columna 2 de ia tabia 6.21a.

Los elementos de fa columna 3 de la tabla 6.21a se obtiene mediante la Ec 6.31 y la tabla
6.21.

(9]
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Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso 1, paralelas al eje

X

Eje 7 Y Kix yiKix

=X (m) (tf/m) (th)

1-x 0.00 31045.00 0.00
2-x ) 2.85 12757.00 36357.00
3-x 4.20 9753.00 40963.00
4-x 6.60 9753.00 64370.00
5-x 7.95 9753.00 77536.00
6-x 9.30 9753.00 90703.00
7-x 11.70 9753.00 114110.00
8-x 13.05 12757.00 166479.00
9-x 15.90 31045.00 © "493616.00

s 136369.00 1084134.00

Tabla 6.21a Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso 1, paralelas al eje

x (cont)

Eje Vi ¥, y, Kix y, Kix

=X (t) (m) (t) (tm)

1-x 12.31 -7.95 -246808.0 1962121.0
2-x 5.06 -5.10 -65061.0 331810.0
3-x 3.87 -3.75 -36574.0 137152.0
4-x 3.87 -1.35 -13167.0 17775.0
5-x 3.87 0.00 0.0 0.0
6-x 3.87 1.35 13167.0 17775.0
7-% 3.87 3.75 36574.0 137152.0
8-x 5.06 5.10 65061.0 331810.0
9-x 12.31 7.95 246808.0 1962121.0

3 54.09 4897715.0
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A fin de cuantificar la abscisa del centro de torsion y las demas elementos de las restantes
ecuaciones del capitulo 5 se construye 1a tabla 6.22, con base en la Fig 6.6

Con base en la tabla 6.22 y la Ec 5.10 se obtiene el siguiente valor de la abscisa del
centro de torsion.

_ 174921 _

=340 m (6.32)
51528

X

Con los elementos de la tabla 6.22, la fuerza cortante correspondiente y la Ec 5.4 se
obtienen los elementos de la columna 2 de la tabla 6.22a.

Los elementos de la columna 3 de ia tabla 6.22a se obtiene mediante la EC 6.32 y la tabla
6.22

Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso 1, paralelas al eje

\4
 Eje Xj Kjy - Xjkyy
3y (m) (tf/m) (tf)
1-y 0.00 24988.0 0.0
2-y 4.20 11432.0 48014.0
3-y 8.40 15108.0 126907.0
b2 51528.0 174921.0
Tabla 6.22a Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso 1, paraielas al eje
y {(cont)
Fje Vi A x . Kjy x; Ky
1y (tf)- (m) (tf) (tfm)
1-y 26.23 -3.40 -84459.0 288861.0
2-y 12.00 0.80 9146.0 7316.0
3-y 15.86 5.00 75540.0 377700.0
z 54.09 673877.0

De acuerdo con las coordenadas del dentro de masas especificado en la Fig 6.6 y las Ec
6.31 y 6.32 se obtienen los siguientes valores de las excentricidades calculadas, de
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acuerdo con las EC 5.12 y 5.13.

0.80m
0.00m

o = im-Xn = 4.20-3.40
€ X X1 4 (633)

sy = Yim~ Yy = 7.95-7.95

Con base en las Ec 6.33, 5.14 y 5.15 se obtienen las excentricidades de disefio
correspondientes.

It

1.5(0.8) ~ 0.1(8.4) = 2.04m
0.8-0.1(8.4) =-0.04m

€lds = l‘selh - Olb\

Cidx = els.\ -O'lbx

(6.34)

fl

e, = L3¢, +0.1p, = 1.5(0.0)+0.1(15.9) = 1.59m

(6.35)
e = en-0lp, =  00-01(159) =-1.59m

Con base en las Ec 6.34, 6.35 y 5.16 se obtiene el momento torsionante que las fuerzas
sismicas le ocasionan al diafragma rigido del nivel 1,

MI\_\ = eld.\ \"h = 2-04(54.09) = 110.34 tm

] (6.36)
= e Vy, = 0.04(54.09) = 220wm

M = e Vi, = 1.59(54.09) = 86.00 tm
= e Vi = 1.59(54.09) = 86.00wm

(6.37)

Las NTC para diseno por sismo, en su inciso 8.6, establece gue de los dos momentos
torsionantes de disefio en cada direccion (Ec 6.36 y 6.37) se debe tomar para cada marco
o muro el que resulte mas desfavorable. Para cuantificar las fuerzas cortantes debidas a la
torsion se utilizan ias Ec 5.22 y 5.23, que de acuerdo con las tabias 6.21a y 6.22a y fas Ec
6.36 y 6.37 resultan ser.

Ko 110.34

\"il;\ = [N ) -\I\ !\1“\ = —"__""_‘ku;’i
: : 7715+
Y S 4897715 + 673877 (6.38)
= 0.000019804k,, 7,
vio= o N0 My = 0.000019804k 7, (6.39)

E]\u }, h :kj\ X':

L] [
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K Y,

[
vln - NY

m Miu

zki* ?: - Zkb ;;

kJ\XJ

1=1

[ 33 —
Viy = w%

NN

Tkay, T knx;

1=l

86.00

T 1897715+ 673877

Ku Y,

= 0.0000154354k,. y.

M. = 0.0000154354 . x,

(6.40)

(6.41)

En la Fig 6.7 se presentan ias fuerzas cortantes, cuando el sismo de disefio actia en uno
de sus sentidos, dadas por las Ec 6.38 a 6.41 al utilizar los valores de la columna 7 de las
tablas 6.21 y 6.22. Tales valores se presentan en las columnas 9 a 12 de las tablas 6.21 y
6.22, en donde se inciuyen los dos sentidos en que puede actuar el sismo de diseno.

Las tablas 6.21b y 6.22b se cuantifican de acuerdo con las Ec 5.24, de tal manera que se

obtenga la fuerza cortante mayor.

Tabla 6.21b Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso 1, paralelas al eje

x (cont)

Eje Vin 1 -vi2 ViL3 -viné Vin S

=X (tf) (tf) (tf) (tf) (tf)

1-x -4.89 4.89 3.81 -3.81 17.20
2-x -1.29 1.29 1.00 -1.00 6.35
3-x -0.72 0.72 0.56 -0.56 4.59
4-x -0.26 0.26 0.20 -0.20 4.13
5-x 0.00 0.00 0.00 0.00 3.87
6-x 0.26 -0.26 -0.20 0.20 4.13
7-x 0.72 -0.72 -0.56 0.56 4.59
8-x 1.29 -1.29 -1.00 1.00 6.35
9-x 4.89 -4.89 -3.81 3.81 17.20
z
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Tabla 6.22b Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso 1, paralielas al eje

y {cont)
Eje Vi - Vi, Vi, -ve Vi
Iy (tf) () (th (th) (tf)
1-y -1.67 1.67 1.30 -1.30 27.90
2-y 0.18 -0.18 -0.14 0.14 12.18
3-y 1.50 -1.50 -1.17 1.17 17.36

z
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2. Ecuaciones de movimiento en coordenadas normales.

a. Analisis de la respuesta sismica.
b. Analisis de la respuesta espectral.

3. Combinaciones modales.
4. Valuacion de fuerzas sismicas.

a. Analisis estatico.

b. Meétodo simplificado de analisis.

c. Analisis sismico dinamico modal.
{1). Analisis sismico dinamico madal espectral.
{2). Analisis paso a paso.

D. REFERENCIAS.
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A. EQUILIBRIO DINAMICO.

La ecuacion basica que expresa el equilibrio estatico para sistemas de un grado de libertad, empleada en el método de
anaiisis estructural de 'desplazamientos’ o ‘nigideces’ tiene |a farma:

p= kv (1.1)-

donde g es la fuerza externa aplicada, £ es Ia rigidez de la estructura y v es el despiazamiento resultante. Si la fuerza
aplicada estaticamente se remplaza por una fuerza dindmica dependiente del tiempo g/t/, la ecuacién de equilibrio
estatico se convierte en una de equilibrio dinamico y es:

plt)=mvit)~cv(t)y-kv(t) {1.2)

donde el punto representa el orden de diferenciacion con respecto al tiempo. La comparacion de las des ecuaciones
anteriores muestra dos cambios significativos, ios cuales distinguen el problema estatico del dinamico. En primer lugar
ta carga aplicada y la respuesta resultante ahora son funcion del tiempo, y por tanto la ecuacion 1.2 debe satisfacerse
para cada instante durante el fapso de estudio. Por esta razon usualmente se refiere a esta ecuacion como ecuacion
de movimiento. En segundo lugar |a dependencia del desplazamiento con respecto al tiempo genera dos fuerzas
adicionales que interactian con la carga aplicada y que han sido sumadas al lado derecho de ia igualdad.

La ecuacion de movimiento es consecuencia de |a segunda {ey de Newton, la cual establece que una particufa sobre
la cual obra una fuerza se mueve de forma tal que la rapidez de variacion de su mementa lineal {angular) es igual a la
fuerza ttorquel aplicada:

p;r]:-—g{m—} {1.3
a -

donde ta rapidez de variacion del desplazamiento con respecto al tiempo, dv/dt, es la velocidad, y el momento esta dado
por el producto de fa masa y la velocidad. Recordando que la masa es 1gual al peso dividido entre la aceleracidn de la
gravedad. Sila masa es constante, la ecuacion 1.3 se convierte en:

c

—_ .7 2 s my

- T ‘ .4)
fa cual establece que la fuerza es igual al producto de ia masa v la aceleracion. De acuerdo con el principio de
D"Alambert, la masa desarrolla una fuerza de inercia que es proporcronal a la aceleracion y de sentido opuesto. Por

tanto ef pnmer termino del miembro derecho de ta ecuacion 1.2 se llama fuerza de inercia.

La existencia de fuerzas disipadoras o de amortiguamiento se infiere de la observacion de que las oscilaciones en una
estructura nenden a disminuir con el tiempo una vez que la fuerza excitadora cesa. Estas fuerzas se representan
mediante fuerzas de amortiguamiento viscosc, proporcionales a la velocidad, con una constante de proporcionalidad
conoctda como coefictente de amortiguamiento. El sequndo miembro del fado derecho de la ecuacion 1.2 se conoce
como fuerza de amortiguamiento. Las fuerzas de inercia son las mas significativas de las dos y son una primera
distincion entre los anahsis dinamicos y los estaticos. Cabe senalar que todas ias estructuras estan sujetas a cargas
debidas a la gravedad tales como el peso propio ( carga muerta ) y el de los ocupantes  carga viva ) ademas del
movimiento de la base. En un sistema elastico. ei principio de superposicion es aplicable, de manera que las respuestas
a cargas dinamicas y estalicas pueden considerarse por separado y luege combinarlas para obtener la respuesta
estructural completa. Sin embargo st el comportamiento estructural no es lineal, la respuesta se convierte en
dependiente del mecanismo de cargas y las cargas debidas a ia gravedad deben considerarse conjuntamente con los
movimentos dinamicos.
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Bajo fuertes movimientos sismicas, la estructura desarroftara un comportamiento mas semejante al no lineal;-el cual
puede deberse a comportamiento nolineal de los materiales y/e no linealidades geométricas. El comportamiento ne linea
del material se presenta cuando los esfuerzas en ciertas regiones criticas de la estructura exceden el limite elastico
del material. La ecuacién de equilibrio dinamico para este caso tiene la forma general:

plty=mv(t)-cvit)~k(t)v{t) {151

donde la rigidez  es funcian de las propiedades geomeétricas y del comportamiento de los materiales, que a su vez
pueden serio del tiempo. La no binealidad geometrica es causada por las cargas debidas a la gravedad actuando en
posiciones deformadas de la estructura. Si el desplazamiento lateral es pequeno, éste efecto, conocido como P-delta,
puede ser ignorado. Sin embargo, si los desplazamientos se vuelven mayores, este efecto debe tomarse en cuenta.

Para definir ias tuerzas de inercia por completo, seria necesario considerar la aceleracion de cada particula de masa
de la estructura y los correspondientes desplazamientos. Tal selucion seria prohibitiva por el tiempo requerido para su
solucion. El procedimiento de analisis puede ser simplificado si la masa de la estructura considerarse concentrada en
un numero finito de puntos y la respuesta dinamica de Ia estructura puede ser representada en términos de este
limitado némero de componentes del desplazamiento. El nimero de componentes del desplazamiento requeridos para
especificar |a posicion de los puntos en la masa se conoce como nomero de grados de libertad. Et nimero de grados
de liberta requeridos para obtener una solucion adecuada depende de ia complejidad del sistema estructural. Para
algunas estructuras un solo grade de libertad puede ser suficiente, mientras que para otras pueden requerirse varias

cientos ¢ miles. ‘ .
B. SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD.

La estructura mas simple que puede considerarse en un andiisis dinamico es una estructura de un nivel en la gue el
gnico grado de linertad es |a translacion lateral del nive! del techo, como se muestra en |a figura 1.1.a. En esta
idealizacion se han hecho tres hipotesis fundamentales. Primera: la masa se supone concentrada en el nivet del iécho;
segunda: se idealiza al s1stema de piso como rigide en su plana; y tercera: son despreciabies las deformaciones axiales
en las columnas. De las tupotesis anteriores se concluye que la ngidez lateral es proporcionada por los elementos
verticales comao son columnas, muros y contravientos ubicados entre el techo y la base. La aplicacian de estas hipotesis
da come resultado una estructura discretizada como se muestra en la figura 1.1.b con una fuerza dependiente del
tiempa aplicada en el nivel del techo. La nigidez total £ es ta suma de las rigideces de los elementos del nivel.

Las fuerzas actuando sobre la masa de la estructura se muestran en ia figura 1.1.c. Al sumar las antenores fuerzas
se obtiene |a ecuacion de equilibrio siguiente, la cual debe satisfacerse en todo instante de tiempo: '

Flev - oo - = pyitd {1.6)
donde:

f ity = fuerzadeinercia

(1) = fuerza de amortiguameento (disipadora)

t,(t) = fuerza eldstica restauradora

plt) = fuerza externa apiicada, dependiente del tiempo
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Rescribiendo fa ecuacion 1.6 en términos de los parametros involucrados:
mip(ty+«cv(t)-kv(t)=p(t) (1.7}
Se observa gue ias fuerzas de amortiguamiento y ia de los elementos resistentes dependen de fa velocidad y

desplazamientas relativas, respectivamente, entre los extremos de estos elementos, mientras que la fuerza de inercia
depende de a aceleracion total de la masa. La aceleracidn total de la masa puede expresarse como:

5

GleYy=d (t)y~¥(¢t) {1.8}

donde

vy ¢y = aceleracion de la masa relativa a la base
¢, t) = aceleracion de la base

En este caso, se ha supuesto que la base esta fija y sin movimiento, y por tanto la ecuacion 1.7 para una fuerza
dependiente det tiempo queda de a forma:

myv-¢cv-hkv=pll) (1.8}

7. Excitacién sismica del terrens

Cuando una estructura de un nivel, como lade la figura 1.1.c. se somete a excitacidn sismica del terreno, na se aplican
fuerzas externas a nivel del techo. En lugar de esto, el sistema experimenta una aceleracion de la base. La ecuacian
de equilibno dinamico queda de la forma:

Fiey - vl - A (1) =0 {1.10)
Al substituir los parametros fisicos para f {t],f,(t)yf (t)enlaecuacidn 1.10{a ecuacian de equilibrio dinamico
resuita:

Mmuil i Cvi s hv{r)y=20 - .
Esta ecuacion puede ser rescrita en la forma de lz ecuacion 1.9 s se substituye ia ecuacion 1.8 enla 1.11 y
rearreglando térmings se lieng:

T A I G SN S U A N {11120

donde :
p, {11 = fuerzaefectiva dependiente del tempp =  m ¢ ¢ ¢

Por tanto la ecuacion de movimiento de una estructura sujeta a movimiento en la base es similar a la de una estructura
sujeta a una fuerza dependiente del tiempo, s el movimiento de la base se representa como una fuerza efectiva
dependiente del tiempo, e 1gual al producto de ia masa yia aceleracion del terreno.

2. Vibracian libre

La vibracion libre se presenta cuando una estructura oscila por la accion de fuerzas inherentes a ia estructura sin la
presencia de fuerzas externas dependientes def tiempo 0 movimientos del terreno. Estas fuerzas inherentes pueden ser
resultado de una velocidad y/o un desptazamients iniciales que tiene la estructura al inicic de ia &1 zpa de vibracion libre,
como candiciones Iniciales.
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a. Sistemas no amortiguados.

La ecuacion de movimiento para sistemas de un grado de libertad sin amartiguamiento y en vibracion libre es:
me(ty-kv(t)=0 {1.13)
Ja cual puede ser rescrita como: ‘ ’
() -wv(t)=0 (1.14)
donde ¥ = & /m. Esta ecuacion tiene Ia solucion general:
viti=Asesnwit- Boos w ! 11.15)

donde las constantes de integracian dependen de ias condiciones iniciales:

It

desplazamiento inicial
veiocidad inicial

L]
=
"

vit=a}=v(o)

oY=v(o0)

-
——
"
n
<
n

Al aplicar las condiciones iniciales, {2 sotucion gueda de {a forma:
v
vt = senw - v o5 W/ . {1.16}
w
Varios conceptos importantes del movimiento oscilatorio se desprenden de este resultado. La amplitud de vibracion es
constante, por lo que la vibracion en teoria continuaria indefinidamente con el tiempo. Esto no es fisicamente posible,
debide a que Ia vibracion hibre trende a disminutr con el tiempo, introduciengo el concepto de amortiguamiento. El tiempo
que le toma 3 un punto sobre la curva para completar un ciclo y regresar a su posicién original se conoce como periodo
de vibracidn 7. La cantidad coes ia frecuencia crrgular de vibracion y se expresa en radianes por segundo. La frecuencia
de vibracion f se define coma el reciproco del periodo y se establece en cticlos por segundo o hertz. Las anteriores
propredades dependen solo de ia masa y de la ngidez de a estructura, y se relacionan come sigue:

N L

AP T
w \
Seobserva enla expresin anterior que si dos estructuras tienen igual rigidez, ia que tenga mayor masa tendra el mayor
periodo de vibracion y la menor frecuencia Por otra parte, st dos estructuras tienen igual masa, la que tenga mayor
ngidez tendrd el menor peniodo de vibracién y fa mayor frecuencra.

0 1.17)
l” .

b. Sistemas amortiguados.

En una estructura sujeta a vibracion libre bajo la accién de fuerzas Ia amplitud de vibracion tiende a disminuir con el
tiempo y eventualmente ef movimiento decrece y cesa. Este decremento con el tiempo se debe a la accion de las fuerzas
de amortiguamiento viscoso las cuales pueden ideahizarse como proporcionales a la velocidad. La ecuacion de
movimiento para esta cendicion tiene ta forma.

eyt SRS S B SNV N AU A {1.18}
esta ecuacion tiene , para las condicicnes iniciales v y *. ., lasolucion general:

sen w_ !

bt = e (v« v ouw- voos W) . {1.19)

w.‘
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¢ = — = —— = porcentaje del amortiguamiento con respecto al critico -
W

w,=wy 1 - ¢ = frecuencia circular amortiguada
El.amurtiguamientn del oscitador se expresa como porcentaje de amortiguamiento, donde ef amortiguamiento critico
se define como 2 m «w y es la menor cantidad de amortiguamiento que permitiria al oscilador desplazado regresar a
su posicién original sin oscilacion alguna. Para la mayor parte de las estructuras, Iz cantidad de amortiguamiento
viscoso en el sistema varia entre 3 porciento y 15 porciento del critico. Si se substituye el vaior de 20 porciento,
0.20, en la expresion anterior para la frecuencia circular amortiguada se obtiene w, = 0.98 w. Dado que los dos
valores son casi iguales para valores de amartiguamiento encontrados normalmente en sistemas estructurales, en la
practica la frecuencia circular no amortiguada se emplea en lugar de ia frecuencia circutar amortiguada.

3. Respuesta a cargas de impulso

- Con objeto de desarroliar un metodo de evaluacion de la respuesta estructural de un sistema sujeto a una carga
dinamica cualguiera, es conveniente considerar primero la respuesta de ta estructura a una carga de impulso de corta
duracién como se muestra en 3 figura 1.2.a. Si la duracion, At del pulso p/ v/, aplicado en el tiempo 7 es
relativamente corta con respecto al periodo fundamental de vibracidn de la estructura, 7, entonces los efectos del
impulso pueden considerarse como un camb:o incremental de Ia velocidad. Empleando las relaciones del principio del
impulso y cantidad de movimiento:

pi Ty Ar=m Dv(T) {1.20)

se ohtiene, como velocidad inicial equivalente:

Luego de la apiicacion del impulso, el sistema se comporta con movimiente en vibracion libre y su respuesta esta dada
por la ecuacion 1.16. Aplicando las condiciones iniciales al comienzo de la fase de vibracidn libre,

Vilr s —— | p T osenw it T, o ' 11.21

Para un sistema con amortsguamiento, la respuesta de vibracion libre esta dada por fa ecuacion 1.19. Sustituyendo las
condiciones imiciales, de manera semejante al caso anterior, se tiene para sistemas amortiguados:

Vit —— | T e® T sérw - T (1.22}
mw, -

4. Respuesta a carga general dinamica

El desarrailo anterior de la respuesta dindmica a una carga de impulso de corta duracion puede faciimente extenderse
al caso de sistemas sujetos @ una histona arbitrania de cargas. Cualquier historia arbitraria de cargas puede
descomponerse en una serie de impulsos de corta duracion como se muestra en la figura 1.2.b. Considérese uno de
estos impuisos que termina en el tiempo T después de iniciada {a historia de cargas y con una duracién dr. La
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amplitud de este pulso diferencial es g/ v/ ¢ 7, y produce una respuesta diferencial que esta dada por la expresion:

T wt' a7
dv(T) - p{ };enm 1.23)

La variable tiempo ¢° representa la fase de vibracién libre que sigue al impulso y puede expresarse como:
-7 {1.24)
Al sustituir esta expresion en la ecuacion 1.23 resulta: '

pl(TVsenw [(F-THrdT
m W

dviT} = (1.25)
La repuesta total puede obtenerse sumando las respuestas de fos impulsos diferenciaies en toga fa histonia de carga.
Alintegrar la ecuacion 1.25, el desplazamiento total para sistemas sin amortiguamiento es:

V“):m;m f pLT) senw (t-T) o7 {1.26)
<

la cual se conoce como integral de Duhamel. Al considerar sistemas amortiguados, |a respuesta diferencial esta dada
por la ecuacion 1.22 y fa integral de Duhamel queda:

vit) = . plT) e® 7 smw (1-T) 7 - (127}

‘

¥

5. Respuesta sismica de estructuras elasticas.
a. Historia de respuesta.

Larespuesta a carga debida a sismo puede obtenerse directamente de fa integral de Duhame! siia fuerza dependiente
del trempo p / ¢/ se remplaza con la fuerza efectiva dependiente del tiempa g,/ ¢/, |2 cual es el producto de ia masa
y la aceleracion del terreno, p,(t/ = m d,{t/. Realizando ias sustituciones anteriores en ia ecuacion 1.27 se
ohtiene |3 siguiente expresion para el desplazamiento:

A
O R {1.28}
w
donde el parametro / /¢ / representa la integracion, con unidades de velocidad y esta definida como:
Lo ['c{rT:r“““ Tosenw_ - T T {1.29)

El desplazamiento de la estructura en cualquier instante puede obtenerse empleando la ecuacion 1.28. Es conveniente
expresar las fuerzas que se presentan en la estructura durante un sismo en términos de las fuerzas efectivas de inercia,
la fuerza de wercia es el producto de la masa y la aceleracion total. Empleando la ecuacion 1.11, [a aceleracion total

pUEdE gxpresarse como:
. i
vl by - — vt {1.30

i

Siel término de amortiguamiento puede ser despreciado ya que su contribucion a la ecuacian de equilibrio es pequeda,
la aceleracton total es aproximadamente:

JOSE LUIS TRIGOS FI UNAM EDUCACION CONTINUA CURSD INTERNACIONAL INGENIERiA SISMICA ANALISIS DINAMICO PB/27

&



Gty=-wv(t) (1.31}
La fuerza sismica efectiva esta dada entonces por:
Q(1)=muwiv(t) (1.32)

La expresion antertor da el valor del cortante en |2 base de una estructura de un nivel en un instante cuaiguiera de la
historia del sismo en cuestion. Ef momento de voites actvando en la base de la estructura puede calcularse
multiplicando fa fuerza de mercia por {a altura de la estructura:

Mit)=tbmw v(t) {1.33)

b. Espectro de respuesta.

El calculo de desplazamientos y fuerzas en cada instante, t, durante la historia de un temblor puede requerir un
esfuerzo computacional considerable, aun para estructuras sencillas. Como se mencioné anteriormente, para muchos
problemas practicos y especialmente en diseno estructural, solo se reguieren fos valores maximos de |3 respuesta. El
valor maximo del despiazamiento, calculado conforme la ecuacion 1.28, se denomina despiazamiento espectral:

S = v{t) 11.34

/ mas

Sustituyendo este resultado en {as ecuaciones 1.32 y 1.33 da como resultado las expresiones del cortante en la base
maximo y momento de volteo maxime de un sistema de un grado de libertad:

G = MW S, {1.35)

M, = amw S, (1.36)

mas

Un examen de la ecuacion 1.28 muestra que la velocidad maxima puede calcularse aproximadamente muitiplicando el
desplazamiento espectral por Ia frecuencia circutar. £l parametro asi definido se conoce come pseudovelocidad
espectral y se expresa como:

S cws, (1.37)

o

Oe manera simitar, la ecuacion 1.31indica que ia aceleracion total puede calcutarse aproximadamente como el producto
del desplazamiento espectral y ef cuadrado de la frecuencia circutar. Este producte se conoce como pseudoaceieracion
espectral y se expresa comg:

S, = w S {1.38}

£

Una grafica de los parametros espectraies contra la frecuencia o el pertodo constituye el espectro de respuesta para
ese parametro.

6. Coordenadas generalizadas

Hasta ahaora solo se han considerado estructuras de un mivel que pueden ser ideakizadas come sistemas de un grado
de libertad. El anaiisis de |a mayoria de los sistemas estructurales requiere de una idealizacion mas compiicada aun si
la respuesta puede representarse en términos de un soto grado de libertad. £l método de coordenadas generalizadas
permite representar la respuesta de sistemas estructurales mas complejos en términos de una sola coordenada
dependiente del tiempo, conacida como coordenada generalizada.
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Los desplazamientos de la estructura se refacionan con la coordenada generalizada como:
vix, bty =9 (x)r{t) (1.39)

donde ¥/ ¢/ es la coordenada generalizada y ¢ / x / es una funcion espacial de forma gue relaciona los grados de
libertad de la estructura, v / x, ¢/, con la coordenada generalizada. Para un sistema de un grado de libertad
generalizado, es necesariorepresentar las fuerzas de amortiguamiento y restitutivas en términos de la velocidad relativa
y desplazamiento relativo entre tos extremos del elemento:

Avix.t)=A¢(x)Y(t) (1.40)

Avizs.t)

it

A (x) ¥ (1) 1.41

La mayoria de las estructuras puede ideahzarse como un voladizo vertical, lo cual limita el nimerc de funciones de
desplazamiento que pueden emplearse para representar el desplazamiento horizontal. Una vez que la funcion de
desplazamiento es seleccionada, la estructura es obligada a deformarse de esta forma. Lo anterior implica que Ia
funcion de desplazamiento debe ser seleccionada curdadosamente para obtener una buena aproximacion de las
propiedades dinamicas y de |a respuesta de! sistema.

a. Funciones de desplazamiento y propiedades generalizadas.

La formulacion de fa ecuacion de movimiento en términos de una coordenada generalizada se restringira a sistemas que
consisten de masas conceniradas y eiementos discretos. La resistencia lateral esta dada por os elementos discretos
y sus fuerzas son proporcionales @ los desplazamientos relativas entre los extremos del elemento. Las fuerzas de
amortiguamiento son proporcionales a las velocidades relativas entre tos extremos del elemento discretizado, La
ecuacion de equilibrio dinamico esta dada por fa ecuacién 1.6, fa cual representa un sistema de fuerzas en equilibrio
gn tedo momento. El principio del trabajo virtual en ta forma de desplazamientos establece que "si a un sistema de
fuerzas en equilibrio se les aplica un despiazamiento virtual consistente con las condiciones de frontera, entonces el
trabajo reahizado es igual 3 cero”.

Aplicando este principio a la ecuacién 1.6, se tiene una ecuacion del trabajo virtual de la forma:
Plevbw-Z0nbv-L 0 by -p{t)B =0 11.42)

dande se sobrentiende que v = v{.x, t/y que los desplazamientos virtuales aplicados a la fuerza de amortiguamiento
y elastica de restitucion son desplazamientas relatvos virtuales. £l desplazamiento virtual puede expresarse como:

Svir. )= 3 ¥V 1.43

y ei desplazamiento reiativo virtual como.

SAvia v Adiard Yy . {1.44)
donde:
Avix rlsQiaiYvrr Qi Yt =80 (x)¥(r)

Las fuerzas de inercia, amortiguamiento y restauradoras pueden expresarse £omo:

Flty s meg iy = m@ Vit

fd{fj=cAvtr)=rA¢}"|r) . {1.45)
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F{ty=kbv(t)=kD o V()
Sustituyendo las ecuaciones 1.43, 1.44 y 1.45 en fa 1.42 se obtiene |a siguiente ecuacion de movimiento en términos
de la coordenada generalizada:

moP(E)y - Yy kY )= (1) (1.48)
dondem’, ¢’ k" yp’ se conocen como parametros generalizados y se definen coma:

m = X m ¢}

f. - E c A ¢;E’ “47J
kit =T kA G
rr=Lp0,

Para una aceleracion de |a base funcion del tiempg la fuerza generalizada se transforma en:
R A 11.48}

donde: .
« = ¥ m ¢ = factor de partitipacion {1.49)

Es conveniente expresar al amortiguamrento generalizado en términoes del amortiguamiento critico de [a manera que
sigue:

XAy 29 mw (150t
donde ¢ representa la frecuencia circular del sistema generalizado y dado por:
w ooy i’ m’° {1.51}

El efecto del metode de coordenadas generalizadas consiste en transformar un sistema dinamico de maltiples grades
de libertad en un sistema equivalente de un grado de lbertad en términos de una coordenada generalizada. Esta
transformacion se muestra esquematicamente en ta figura 1.3. El grado en que la respuesta del sistema transformado
represente al sistema onginat dependera de que tanto se aproxime la forma defliectada supuesta a la real. Una vez
obtemida la respuesta dinamica en térmings de la coordenada generalizada, la ecuacion 1.39 puede emplearse para
determinar los desplazamientos en la estructura, y estos a su ve: para calcular las fuerzas en los miembros
estructurales. En princpio. cualguier tuncidn que represente Ias caracteristicas deformadas generales de la estructura
y satisfaga las condiciones de apoyo podria servir. Sin embarge. cualquer forma deformada distinta de la de i2
configuracion natural de vibracion requerira de restricciones externas adicionales para mantener el equilibrio. Estas
restricciones adicionaies tienden a ngidizar el sistema y por lo tanto & incrementar Ia frecuencia calculada. La
conhiguracion real no tendra restnicciones adicionales y por lo tanto tendrd la menor frecuencia de vibracion.

b. Método de Rayleigh.

Eimetodo de Rayleigh se emplea para anakizar sistemas vibratorios empleando la ley de la consstvacion de la energia.
Se emplea para caicular con mucha precision la frecuencia natural de un estructura, Ademas de estimar el periodo
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fundamental el procedimiento puede emplearse para estimar {a funcion de forma & x /).

En un sistema elastico no amortiguado, fa energia potencial maxima puede expresarse en términos del trabajo externo
realizade por las fuerzas aplicadas. En terminos de una coordenada generalizada esta expresion puede escribirse como

- y -
[ £° )rw = :rz 2, ¢r = £ {1.52)
2 2

Similarmente, la energia cinética maxima puede expresarse en términos de la coordenada generaiizada como:

( £0)

s ma

Iy , _ w ¥om

= — z me s —— {1.53)
é ¢

Oe acuerdo con el prinzipio de la conservacion de ia energia para un sistema efastico no amortiguado, estas dos

cantidades deben ser iguales entre si e iguales a la enerpia total del sistema. Igualando las ecuaciones 1.52y 1.53 se

obtiene fa siguiente expresion para la frecuencia circular:

W=y p ., om ¥ . (1,54)
Substituyendo este resultado en |2 ecuacian 1.17 para el periodo resuita en:
T=inym Y-o (1.55)

Multiplicando el numerador y denominador del radical por ¥, y empleando la ecuacion 1.39 se obtiene la expresion para
el periodo fundamentat:

P Tur

- (1.56)
N\ e

7=2n

Las fuerzas que deben aplicarse lateraimente para obtener la forma deflectada ¢ x / o el desplazamiento v/ x /son las
fuerzas de mercia. Si se asume una variacion hneal de Ia aceleracion con la altura de un edificio, se tiene una
distribucion de las fuerzas de mercia en forma de triangulo invertido. Las deflecciones resultantes pueden usarse
directamente en |3 ecuacion 1.56 para estimar ef periodo de vibracién o pueden normalizarse en términos de la
coordenada generalizada para obtener la funcion espacial de forma a emplear en el métode de coordenada generalizada.

c. Andlisis en el tiempo.

Sustituyendo los parametros generalizados de las ecuaciones 1.47 y 1.48 en la selucién de ta integrat de Duhamel,
ecuacion 1.27, se obtiene 1a solucion para el desplazamento:
Qe Vo

CoaL _ . .57
mow

Empleando la ecuacion 1,31, la fuerza de inercia en cuatqueer posician x sobre la base puede calcularse coma:
SreAd i rmixdv o s meoavWw ol ox {1.58)
{a que, empleando la ecuacion 1.57. se convierte en:

, T | [V 25 I b
gra gy DLrIO IR (1.59)

m

El cortante en la base se obtiene sumando las fuerzas de inercia distribuidas en !a altura H de la estructura:
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O(r)=f¢(x.t)dx=:¢wi/{r) (1.60)
m

Las refaciones anteriores pueden emplearse para calcular los desplazamientos y fuerzas en un sistema generalizado d_e

un grado de libertad en cualquier instante.

d. Analisis de la respuesta espectral,

El valor maximo de la velocidad dado por la ecuacidn 1.29, se define como la pseudovelocidad espectral, S, , que se
relaciona con el desplazamiento espectral, S, mediante la ecuacion 1.37. Al substituir este valor en la ecuacion 1.57
se tiene la expresion para el desplazamiento maximo en terminos del desplazamiento espectrat:

dix)s 3,
vix) = ———— (1.61)
iy
Las fuerzas en el sistema pueden calcularse de las fuerzas de inercia, y pueden expresarse como:
Glal, =mixyilal =mix)w via}, 1.62)
Rescribiendo este resultado en términos de la pseudo aceleracion espectral, §,, . se tiene
O m a5, -
g}, = 2 i (1.63)

m"

De considerable interés es ia determinacion del cortante basal. Este parametro es clave para determinar {as fuerzas
sismicas de diseic en la mayoria de los regtamentos. El cortante en la base &, de la expresion anterier, sumando las
fuerzas de inercia y empleando la ecuacion 1.49:
a- 8
Glr), = = {1.64)

« .
mn

Es de interés expresar ef cortante basal en términos del pesc efectvo, definido como

L i s '
Heos {1.65]
Low
Por lo que |2 expresion def cortante basal maximo queda de |3 forma

o w s ¢ 11,661

Esta es simiar a la ecuacion basica empleada en los reglamentos, la cual tiene f3 forma

Q, = Ch {1.67)

~

La fuerza sismica efectiva puede determinarse distribuyendo el cortante en la base en la altura de la estructura. Esta
distribucion depende de la forma de la funcion de desplazamiento y tiene la forma

mo
g := @, — {1.68)

ar

Y el momento de volteo como la suma de los productos de las fuerzas de inercia y sus alturas a la base respectiva:

Mo-Lrg C1.69)
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C. SISTEMAS DE VARIOS GRADOS DE LIBERTAD

En muchos sistemas estructurales no es pasibie modelar la respuesta dindmica en términos de una sola coordenada
del desptazamiento. Estos sistemas requieren un cierto nimero de coordenadas independientes de desplazamiento para
describir el movimiento de las masas en cualquier instante.

Con objeto de simplificar e probiema normalmente se supone para edificios que la masa de l2 estructura estd
concentrada en el centro de masa de cada nivel individual. Esto da por resultado una matriz diagonal de propiedades
de masa. También conviene desarroliar la matriz de rigideces en funcion de las matrices de rigideces individuales de
los elementos de cada nivel. La mas sencilla idealizacion para un edificio de varios niveles se basa en las siguientes
hipotesis: {i} el sistema de piso es rigido &n su plano; (i} las vigas son rigidas con respecto a tas columnas v fiii} las
columnas son flexibles en la direccidn horizontal pero rigidas en la vertical. Si se emplean estas hipotesis, el edificio
se idealiza con tres grados de libertad para cada nivel: un grado de libertad traslacional en cada una de dos direcciones
artogonales, y una rotacion airrededor de un eje vertical gue pasa por el centro de masa. Si el sistema anterior se
reduce al plano, este tendra un grado de libertad traslactenal en cada nivel. Ver figuras 1.3.2. y 1.3.b.

1. Modos de vibrar y frecuencias.

La ecuacion de mevimienta para un sistema de varios grados de libertad sin amortiguamiento puede escribirse en forma
matricial como: _

PMIt Y K ey P10 (1.70)

Dado que el movimiento de un sistema en vibracidn libre es armonico, el vector desplazamiento puede representarse
como:

ety v senw ! (1.71)
Diferencrando dos veces con respecto al tiempo se tiene:

A S N VI O (1.72)
Substituyendo las ecuaciones 1.71y 1.72 enla 1.70 se obtiene |a ecuacion de valores caracteristices:
PR w M ey G 11.73
En virtud de tener un conjunto de ecuaciones de equilibrio homogeneas ¢l determinante de la matnz de coeficientes
debe serigual a cero- ~

get i K - w M G {1.74)

De donde se obtiene un potinomio de grado &. Las & raices del polinomio representan tas frecuencias de los &/ modos
de vibrar. Et modo que tiene 1a menor frecuencia (mayor periodo} se conece como primer modo o modo fundamental.
Una vez conocidas las trecuencias, se sustituyen una a |2 vez en la ecuacion de equilibrio 1.73, la cual puede ser
resuelta para las amphtudes de movimiento de cada componente del desplazamiento del medo particular de vibracion.

2. Ecuaciones de movimiento en coordenadas normales.

El teorema de los trabajos reciprocos de Betu, puede emplearse para desarrallar dos propiedades de ortogonalidad de
los modos de vibrar que simphfican significativamente las ecuaciones de movimiento. La primera de éstas establece
que los modos de vibrar son ortogonales con respecto a la matriz de masas y se expresa en forma matricial como
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o, 1" [M]le t=101 {m=n) (1.75)
Empleando las ecuaciones 1.73 y 1.75, la segunda propiedad puede expresarse en términos de [a matriz de rigideces
como:

o V| Kito 1 =101 {m=n) 11,761
1a cual establece que los modos de vibrar son ortogonales con respecte a la matriz de rigideces. Ademas se supone gue
los modos de vibrar son también ortogonales con respecto a la matriz de amartiguamiento:

o 171 Cilp. =101 (m=n) 1.77)
Dado que cualqurer sistema de varios grados de hibertad tenierdo A/ grados de libertad tiene a su vez A/ modos de vibrar
independientes, es posible expresar la forma deformada de 1a estructura en términes de las amplitudes de estos modos

tratandolos como ceordenadas generalizadas (en ocasiones lamada ceordenadas normales). Dado que el desplazamiento
de un sitio particular, v, /t/, puede obtenerse sumando la contribucion de cada modo se tiene:

A
v{r)= L ¢.q (1) (1.78}

r

De manera similar, el vector de desplazamientos puede expresarse como:
A
tv(e)yi= Z iotg{r)=[{@®}ig(s)" - (1.79)

Es conveniente escribir las ecuaciones de movimiento de manera matricial como

A A R A O R I A A G IV O B I R N IV R {1.801
ta cual es similar a la ecuacion para un sistema de un grado de libertad, ecuacion 1.9. Las diferencias se deben a que
lamasa, amortiguamiento y rigidez se representan ahora por matrices que representan los diferentes grados de libertad,
adicronales, y 1a aceleracion, la velocidad, el desplazamiento, y las cargas aphicadas, por vectores que contienen los

grados de libertad adicionales. La ecuacion de movimiento puede expresarse en términes de las coordenadas normales,
g (t); substituyendo fa ecuazion 1.79 y sus derivadas en la ecuacion 1.80 da como resultado:

A A A O A B R AT SN« (L N S I RN A< A I {1.81}

Multiphcando la ecuacion anterior por la traspuesta de cualquier vector modal,¢,, se tiene:

- A L R I K3 R S R R A (1.82)

Empleando las condiciones de ortogonalidad de las ecuaciones 1.75 a 1.77, el conjunto de ecuaciones se reduce a una
ecuacion de movimiento simiiar a fa de un sistema de un grado de libertad, en términos de las propiedades generalizadas
para el enesimo modo de vibrar y de la coordenada normal ¢, /7 /. Asi:

A O SR G- A N AR S-S 1 NP A {1.83)
donde las propredades generahzadas para el enésimo mado de vibrar son:

Moso, M o

C=19, 1 C . o =2¢ w M (1.84)
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"

Lo, VKT, b= w M

Pl ViP(1))

Las relaciones anteriores pueden emplearse para simplificar aun mas la ecuacion de movimiento a ia forma

Pt

g (1) -20. w ¢ (t)-w g ()= (1.85)

M,'
Debe notarse que las expresiones para las propiedades generalizadas de cualquier modo son equivalentes a las definidas
previamente para el sistema generafizado de un grado de libertad. Por tanto el uso de los modo normales transforma
un sistema de A grados de fibertad en ¥ sistemas generalizados de un grado de libertad; ver figuras 1.3.c. y 1.3.d. La
solucién completa del sistema se chtiene por superpasicion de las soluciones modales independientes. El empleo de este
método implica un aharro significativo en tiempc, ya que en la mayoria de los casoes no es necesario emplear los &
modos de respuesta para representar con adecuada precision la respuesta de la estructura. En la mayor parte de las
estructuras los primeros modos son los de mayor contribucion en la respuesta modal. Por tanto, la respuesta puede

obtenerse con suficiente precision en términos de un nomero limitado de respuestas modales.

a. Analisis de la respuesta sismica. Coma en el caso de los sistemas de un grado de libertad, para el andlisis
sismico la fuerza dependiente del tiempo debe reemplazarse por la carga efectiva, la gue esta dada por el producte de
la masa en cada mivel, M, , y la aceleracion del terreno o, (r ). El vector de cargas efectivas se obtiene como el
producto de Ia matriz de masas y la aceleracion del terreno:

Plci= M iT ¢ (1) (1.86)

donde {I") es un vector de coeficientes de influencia, def que |z componente / representa la aceleracion de la
coordenada / dehida a una aceleracion unitaria en {a base. Para el modelo estructural en el que los grados de libertad
estan representados por fos desplazamientos horizontales de ios niveles, ef vector {1} es igual a un vector con
elementos unidad, dado gue para una aceleracion unitaria de la base en la direccion horizonta!l todos los grados de
libertad tienen una aceleracion horizontat unitania. Empleando fa ecuacion 1.82, ia carga efectiva generaiizada para el
enesimo modo es

Porty=a_g it (1.87)

o §

donde £, = {o,}7 IM]{I"}.

Sustituyendo |2 ecuacion 1.87 en la 1.85 se obtiene la exgresion para la respuesta sismica del enésimo modo de un
sistema de varios grados de libertad:

it sl w g Wit M {1.88)

4

De manera simiar a |2 empleada para el sistema de un grado de libertad, la respuesta de este modo para cualquier
instanie ¢ puede obtenerse empleando la integral de Duhamel, asi;

R A

gy iy - /v_w—— “89'

donde /. /1 /representa la integral:
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SeLw - T

/m(r)=fc'f,('r}e senw (1-7T) dT ' 11.50]
El desplazamiento compieto de la estructura para cualgquier instante ¢ se obtiene por la superposicion de las
contribuciones individuales de cada modo; empleando la ecuacion 1.79:
N

1

bwv ()= $.tg (ty=(Djlgtet): - n.91)

L

Las fuerzas sismicas resultantes pueden expresarse en términos de la aceleracion efectiva, la cual para cadamode esta
dada por e! producto de la frecuencia circuiar y ia amphtud del desplazamiento de la coordenada generalizada:
dow /()

qm(f)=w2_f7.(l‘)=-—-—;j— (1.92)

La aceleracion correspondiente al enésimo modo esta dada por:
RN NS 1.93)
y las correspondientes fuerzas sismicas efectivas:

A s Ml (s M b e g (1) K .34

e » -

1a fuerza sismica total se obtiene sumando las fuerzas modales individuales:

A
Firy =S ity =iMi ©0jwagit} {1.95)

El cortante en la base se abtrene sumandao tas fuerzas sismicas en toda la altura de Ia estructura:
M r
;"{.'::S'J_‘{f):r.':J{'{{I)lf:”e,w./r(r] “gﬁ,
donde M, = &° "M, eslamasa efectiva del enésimo modo.

La suma de las masas efectivas para cada modo es rgual a la masa total de la estructura. Lo anterior permite
determinar el numero de respuestas modales necesario para calcular adecuadamente la respuesta estructural completa.
Siia respuesta tetal ha de ser representada por un numero fimto de modos y la suma de sus correspondientes masas
modales es mayor gue un porcentaje predefinido de ta masa total, el nimero de modas considerade en el analisis es
adecuado. Sreste no es el caso, deden considerarse modos adicionaies. El cortante en |2 base para el enésimo mado,
ecuacion 1,96, puede expresarse en terminos de el peso efectiva, ., como:

i
oo — (.97

",

b+ —— (1.98)

El cortante en la base puede distribuirse en fa altura dei edificio de manera similar a la ecuacion 1.68, con las fuerzas
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sismicas modales expresadas como
(M1t bV (1)

ey
' ¢

1.89)

r

b. Analisis de la respuesta espectrai. e

Las ecuaciones anteriores para la respuesta de cualquier modo de vibracién son exactamente equivaientes a las
expresiones desarrofiadas para el sistema generalizado de un grado de libertad. Por tanto, la respuesta maxima de
cualguier modo puede obtenerse de manera simitar. Por analogia con las ecuacidnes 1.28 y 1.37 el desplazamiento
modat maximo puede escribirse coma:

o :}"” = —— e 2 5:_ (1.100)
Haciendo esta substitucion en la ecuacion 1.8% se obtiene

oo TS M . ' (.10t

La distribucion de los desplazamientos modales en la estructura puede obtenerse multiplicando esta expresion por el
vector modal

R T R

- 1.102)

Las fuerzas sismicas efectivas maximas pueden cafcularse a partir de las aceleraciones modales dadas per la ecuacicn
1.94

{1.103)

a1

M E S,
"

Sumando estas fuerzas en la altura de la estruciura se obtiene la siguiente expresion para el cortante maximo debido
al engsime modo:

S S {1.104)
la cual puede expresarse en términos del peso efectivo como

BRS¢ ‘ (1.105)

donde #¥',. se define en la ecuacion 1.98

Finalmente, el momento de volteo en la base det edificio para el enésimo modo puede determinarse como
O GV - DL (1.106}

=

donde (A} es un vector fila de las alturas de cada entrepiso, por encima de la base.

3. Combinaciones modates.

Empieande el anahisis de la respuesta espect-al en un sistema de varios grados de fibertad, la respuesta modal maxima
se obtiene con el conjunte de modos que se seleccionaron para representar 1a respuesta espectral. La cuestién ahora
es como combinar estas respuestas modales maximas para estmar de la mejor manera la respuesta total. Las
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ecuaciones de fa respuesta modal como la 1.91 y 1.95 dan resultados precisas en tanto que sean evaluadas en el
tiempo. En el analisis espectral, el tiempo ha sido substituido por la respuesta modal maxima. Las respuestas maximas
de cada modo no necesariamente ocurren al mismo tiempo; por tanto se deben combinar de manera que ias respuestas
combinadas se aproximen lo suficiente a la respuesta total maxima.

Una combinacién que se ha empleado es tomar la suma de los valores absolutos de ias respuestas modales (SVA). Esta
combinacion puede expresarse como:
A
Rous & . B | " 1107

SKA ”
st

Dado gue esta combinacion supane gue los maximos ocutren al mismo tiempo y con el mismo signo, se tiene un limite
superior de la respuesta muy conservador para disena.

Un estimador mas razonable, basado en la teoria de las probabilidades, puede obtenerse empleando la raiz cuadrada
de 12 suma de los cuadrados (RCSC); se expresa como:

PR (1.108)

.

!

T

Este método ha mostrado dar buena aproximacion para sistemas estructuraies con frecuencias poco parecidas entre
si, o remotamente acopladas. Esto es:
W= W__

| |
| |
| = 010
' |

"
Para sistemas estrechamente acoplados, se ha propuesto el criterio de ta combinacidn cuadratica compieta {CCC) que
permite ncrementar la precision en fa evatuacion de ia respuesta de ciertos sistemas estructurales. La combinacion
cuadratica completa se expresa como:

A o- .‘_: S rR:- £ {1.109)
donde para amortiguamientos modates constantes, @ = ¢, V1, j:
5@ - A AT
s - {1.1104
I - I R W

El empleo de! método RCSC para sistemas en dos dimensiones y el método de CCC para sistemas en dos o tres
dimensiones da buenas aproximaciones ala respuesta sismica de sistemas elasticos sin requernir de un analisis completo
de |a historia de cargas.

4. Valuacidn de fuerzas sismicas.

Una manera de comparar los efectos de los sismos es empieando espectros de respuesta, los cuales muestran las
caracteristicas de los sismos en funcion de sus efectos {desplazamiento, velocidad, aceleracion) sobre las estructuras.
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Es evidente que durante la vida Gtil de una estructura, mas de una vez estara sujeta a la accidn de sismos. Siinteresan
los espectros para obtener tas aceleraciongs maximas, conviene considerar no solo el espectro de respuesta de un solo
sismo, sino los de todos aquellos gue pudieran tener efecto sobre la estructura. Para cubrir esta posibilidad se utilizan
Espectros de Diseno gue en combinacion con algin métedo de analisis sismico proporciona las fuerzas sismicas de
disefic o revision de la estructura.

Los diferentes métodos para determinar ias fuerzas sismicas que actian en la estructura se especifican en el articulo
203 det RCOF93, en funcitn de las caracteristicas especificadas en la seccion 2 de fas NTC's de Sismo.

a. Andlisis estatico.

El analisis sismice estatico es aplicable a edificios cuya altura no excede 60 m. Para efectuar el analisis se procede de
la manera stguiente -

« Se considera gue las fuerzas de inercia a diferentes niveles de fa estructura forman un conjunto de fuerzas
horizontales actuando sobre cada uno de los puntos donde se suponen concentradas las masas, incluyendo
apandices.

« (ada una de las fuerzas se considera igual al peso de {a masa que corrresponde multiplicado por un coeficiente
proporcienal a la altura de la masa en cuestion sobre el despiante {o nivel a partir def cual las deformaciones
estructurales son apreciables).

La forma como se especifica el calculo de fuerzas horizontales expresa en forma algebraica la variacion lingal de
aceleraciones, de magmitud ajustada para que la fuerza cortante en la base sea igual a; !

¥

W

£ '| Y

La aolicacion de tos parrafos anteriores conduce a que |a fuerza horizontal, £, aphcada en el centro del nivel n esta
dada por la expresion:

T 1111}

donde:;

£.  Coehicente sismico de diseno, art. 206, RCDF93 y seccion 3, NTC's de Sismo.

C.=C/0Q
w Peso del nivel 1.
h Altura del mivel ¢ sobre el desplante.

Puede demostrarse que el analisis estatico es un caso particular del analisis dinamico; en efecto, a partir de la ecuacion
1.88 se tiene

S A S AR T - IS A R A

La amplitud modal maxima esta dada por Ia expresion 1.101:
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Para el primer modo:
€, S,

i M

qml—

El vector de desplazamientos méximos de fa estructura, para ese modo, es:
Dmu H = ¢l qmax H

El vector de fuerzas de inercia correspondiente resulta:

g, . <« '
F o =KD, =Ko ——5 :

Ei vector de fuerzas cortantes respectivas es:

o Y
Vmuf:/'FMAl'=/ M¢75M:ETSN
de donde:
Voo <,
mas = 5
4 me

asi, el vestor de fuerzas de inercia es:

o
£ . - f'f ¢ ~ar

wy
-~

por lo que ta fuerza de inercia en fa masa ; es:

F=m O -

Lomo se menciono en 1.B.6.a. se requiere conocer ia forma deformada de la estructura para conocer las fuerzas que

se generan, en este método se supone que la configuracion deformada correspandiente al primer modo es lineal, asi:
¢) E—

#

y la fuerza de inercia en la masa ; es

o wr
F=n =
Hoooom ok
A
H
W
F={ w h
; R
Yook
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La expreston anterior es equivalente a la de la ecuacion 1.111
Los aspectos sobresalientes def método estatice son los siguientes:

« Salo se considera el modo fundamental.

« ta configuracidén approximada de este modo es fineal; ¢,, = h, [ H
« La masa eguivalente del primer modo es 'igual’ al total de la estructura (Carga Muerta + Carga Viva Maxima)
+ Seempieala ordenada espectralmaxima 'C" del espectro de disefio, independientemente del peniedo estructural.

b. Métedo simplificado de analisis.
Este tipo de analisis es aplicable a estructuras que cumplan simultaneamente os siguientes requisitos:

« Encada planta, al menas el 75 porciento de ias cargas verticales estan soprtadas por mures ligados entre si por
un sistema de piso suficientemente rigido y resistente al corte.

« La relacion entre longitud y ancho en planta es menor que 2.0

» Larelacion ente la altura y el ancho de |a base no excede de 1.5 y la altura del edificio es menor que 13 m.

La razén de las limitaciones anteriores obedece al buen comportamiento sismico que en general han tenido las
estructuras gue cumplen con estos requisitos. Con este método sdlo se necesita verificar que la resistencia al corte
en cada direccion es suficiente; no es necesario calcular ia distribucion de elementos mecanicos en tos distintos muros
que formen la cosntruccidn, tampaco se hace necesario verificar desplazamientos, torsiones y momentos de volteo.

Los coeficentes de disefio para obtener las fuerzas cortantes en cada nivel se presentan en las NTC's de Sismo. Estos
se obtuvieron de acuerdo con el método estatico, aplicando [a reduccion gue alli se permite en funcion del valor de {
y de! penado fundamental de wvibracion del inmueble. Se tomé Q =1 6 1.5 segtn el tipo de muros. El periodo
fundamental se estimé en funcion de ia altura y del tipo de suelo de cimentacidn, Los coeficientes para edificios en las
zonas [y Hiresultaron muy proximos entre si, asi que se adopto su promedio para ambas zonas a fin de simplificar las
tabias { instituto de Ingenieria, UNAM, comentanos a las NTC's de Sismo }.

¢. Andlisis sismico dinamico medal.

Conforme con las NTC's de Sismo toda estructura puede analizarse con un método dindmico, pero con caracter
obhgatorio aguellas cuya aftura exceda 80 m. Los metodes aceptados de analisis dinamico son el andlisis sismico
dinamico modal espectral, ASDME vy el caiculo paso a paso de respuesta a temblores especificos.

{1). Analisis sismico dinamico modal espectral.

Este método es de aplicacién general cuando se requiere determinar ia respuesta lineal de estructuras de varios grados
de libertacd; se basa en el hecho de que la respuesta total es Ia superposicion de las respuestas de los diferentes modos
naturales de vibracidn.

Da acuerdo con las NTC's de Sismo en este método de analisis debe incluirse el efecto de todos les modos naturales

de vibracidn con periodo mayor o igual a 0.4 seq y es obligatorio considerar Ios tres primeros modos de translacion en
cada direccion de analisis.
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Una vez que se han determinade los modos de vibrar de la estructura, es necesario combinarlos para conocer su
comportamiento ante una excitacion dinamica especifica, tomando en cuenta la contribucion de cada modo. La
respuesta final sera la combinacidn de Ias respuestas independientes de cada unc de los modas, multiplicadas por un
factor, denominado coeficiente de participacion, ec. 1.88, gue al desarrollaria, se convierte en la siguiente expresion:

<
« =,
(= — = _.:__, {1.112)
M,_ E mf ¢” 2
donde:
m; Masa de! mvel +.

[

¢, Amplitud del modo ~ parala masa /.
n Nomero de niveles, grados de libertad.

Con este coeficiente de participacion se calculan las respuestas modales y se combinan como se establece en Jas
NTC's de Sismo, para calcular las respuestas totates con las expresiones 1,108 0 1.108:

- :
s g :

s

i
P

not

i

Rove =

4o |

\

para sistemas remotamente acoplades y estrechamente acoplados, respectivamente; ésto es, gue los periodos de los

modas naturaies en cuestion difieran al menos 10% entre si. 0 no. La fuerza cortante basal caiculada con este método
no debe ser menor que 80% de la que corresponde al anahisis estatico.

LI
SYAp R

{2}. Analisis paso a paso.

Para aplicar este método las NTC's de Sismo exigen gue se usen por [o menos cuatro Movimientos representativos.
Con esto se pretende evitar que se adopten disenos gue puedan resultar inseguros porgue la estructura en cuestion
sea poco seasible a las caracteristicas detalladas de un temblor particular, pero responda en condiciones mas
desventajosas ante otro, que difiera en los detalles, pero que sea representativo de ia misma mntensidad, duracion y
conterudo de trecuencia que el pnmero.

En general no se aplica para fines de diseno, por los tiempos de computadora requeridas, sino mas bien para fines de
revision del comportamiento de edificios que han sido sometidos a sismos intensos y han tenido o no dafios importantes.

En este metodo se puede suponer comportamiento efastico de la estructura o bien comportamienta no lineal, segin
diversas tdeaiizaciones.

Aligual que en el método anterior, Ja fuerza cortante basai calculada con este método no debera ser menor que 80
porciento de ia que predice el analisis estauco.
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EJEMPLOS SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD VIBRACIONES FORZADAS SIN AMORTIGUAMIENTO
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METODO DE STODOLA - VIANELLO - NEWMARK.
Este método, en adelante denominado simplemente como método de Newmark, converge al primer modo de vibrar.

Procedimienta: - -
1. Suponer una configuracidn deformada de la estructura: ¢°), ¢*,..
2. Valuar las fuerzas de inercia asociadas a @°, dejando w? como factor comun y¥a que no se ConoCE:
— I
F.f =muw o in
3. Valuar la fuerza cortante en la estructura

VI - l}'_: FJln

(funcién de ®*)

4. Caleular los desplazamientos correspondientes:

=V, /k, =X m¢’  (funciondew?)

5. Obtener {a configuracio catculada ¢ = como ta suma acumulativa de los incrementos de deformacidn de abajo hacia
arriba:

!
P
¢ ic ~ Z bln
1=n
6. Normalizar:
.
<o ¢ in
@
7. Comparar:
- s
¢ =09
con un error de:
r Lo
0 ,-0' |
11 .
£ = ’ l s ToleranciaV,
5
L 9

si no se cumple, repetir el proceso desde el paso 1, haciendo: @ = ¢°
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Aplicacién del método de Newmark ai calculo de los modos superiores

Para calcular el segundo modo de vibrar con este método, se tiene que quitar a la configuracién supuesta la
participacién del pnmer moda: a,®,,, para lo cuai es necesario conocer ¢, y a,. §,, se calcula con el procedimiento
ya conocido; para conocer a, se recurre a {a propiedad de ortogonalidad de los modos.

¢suuuutus - a1¢‘ + az¢2 + ...+ a1¢| + ...

Premultiplicanda por &' M:

O'M O, -8 MO, + 3, O MS,

Aplicando la condicidn de orotogonalidad:

O M = -, x 0«3, x0+ ...

Se desconoce a,;

Por ejemplo, para el Zdo modo:
canocidos ¢,. w,

- 7

r=1/,;5="2

=R -a,
Para el tercer modo:

conocidos: @, w,
O w:

@ =0 -a,0 - a0,

+

+a

a,

a

+ ar@r + as¢s oot an¢k’

al ¢TIM¢I ot ar ¢TrM ¢r + as ¢rrM ¢s * ot aH ¢TrM ¢N

0+ . +ax0+ax0+ .. +a,x0

) ¢Tr M¢SS
" M,

r

Mo,
o Mo,

] ¢T1 M¢53
' Mo,

o, My
¥ M,
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EJEMPLD 1. Calcular i3 frecuencia y configuracion modal del primer modo de vibrar de fa estructura representada por
el modelo matematico siguiente:

Solucion: —_—

Antes de proceder a realizar la tabulacién para seguir los pasos del métode, conviene uniformizar a un mismo valor las
masas y las rigideces.

En este caso se uniformard A.

m=17839x 107 (ton;seg” ) /cm
k= 64995 1on:/ cm

El modelo matematico simplificado resulta:

Calculo del primer modo de vibrar
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1% iteracion

| _ _ _ —

N{E| m K o, | bW 15 w? 51 w? ol | ¢

6| | 033¢m 3940 1.316m 54.577m/k | 3349
6 0.566 k 1316m 2.325m ik

5 m 1824 1824m 52252mik | 3207
5 K 5.140m 5.140 m / k

4 m - | 3 3.412m a7.012mik | 2891
g K 8.552m 8.552m k

3 m 2765 2.765m 38560mik | 2366
3 K 1M37m [ 1317mik

2 m 1941 1841 m 27.283mik | 1672
2 1217k 13256m | 10948 m /K

1 m 1060 m 16.295m/k | 1000
1 0.875 x 14258m | 16.295m/k

0

k= 64995 ton, ¢m

m=[78 39 x [(Y ton;sec cm
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2% iteracién

N[E|] m k P, f,] w? 14 w? O fw? $° | w? b

6| |o033m 1349 1119 m 46403 m ik | 3313
6 0.566 k 118m | 1977mik

5 m 207 | 3207m aa42%6mik | 3172
5 K 432%6m | 4326m/k

4 m - | 280 2891 m 40.100m/k | 2863
4 k 1217m | 7217 mik

3 m 2366 | 2.366m 32883mik | 2348
3 K 9583m | 9.583mik

2 m 1672 1.672m 23300m 1k | 1664
2 1211 & Nn255m | 9.294mik

: m 1000 m 14006m/k | 1000
| 0875k 12225m | 14.008m 1k

0
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3" iteracion

N{E[ m k d, f | w? 14 w? 5/ w? d° | w? o I
§{ | 033am 3313 1107 m 45.968mik | 3308
6 0.566 k 1.107m 1.956m I k

5 m 7 1172m aap2mik | 3168
5 K 4279m 4279 m ik

4 m 2863 2863 m 39.733mik | 2861
4 K 7.142m 7.142m ik

3 m 2348 2.348 m 32591 mik | 2346
3 _ K | sdsom | s4m0mik

2 m 1662 1.664 m 23.10imik | 1663
2 1211k 1n.15am | 9211mik

1 m 1090 m 13.800m/k | 1000
1 0.875 k 12154 m | 13.890m/k

0
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4" jteracion

NIE[ m k P, f | w? Vi w? 8w’ ¢ w? ¢,

6 0.334 m 3309 1.105m 45.923m/k | 3309

s 0.565 k I 1105m | 1.952mik

5 m 3169 " 3.169m a3971mik | 3168
5 k | 4.274m 4274 m]k

2 m 2861 2861 m 39.697mik | 2860
4 K f 7.135m 7.135m ik

3 m 2346 || 2.346m 32562mik | 2346
3 K 9.481 m 9.481mk

2 m 1663 || 1.653m 23.081m/k | 1663
2 1211k n14am 9.202m /&

! m 1000 m 1387am/k | 1000 -
1 0.875 k 12124m | 13.879m/k

| D

w,=(0439:6)(k/m)=0072x64.995/17839x 10° = 26.658 rad / seg”
w;, =3.163 rad ‘ seg

T, =2/w,=2"3165=2217seg

[1.000]
16683
236
280
3168
Kk
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EJEMPLO 2. Paralaestructura representada por el modeio matematico del Ejemplo 1, calcular fa configuracién modal
del sequndo y tercer modo y sus respectivas frecuencias naturales y periodos asociados al segunde y tercer modo de

vibrar

Calculo del sequndo modo de vibrar:

m— e ——e =

f\l il m K o, ¢, | ad, 8,80, | Ho W Siw? -¢= fw? 5

E 0334 m 3309 | 1377 109 -13879 | -0.4636m -2.5980mik -14387
b 0.566 k -0.4636m -0.8191m/k

b m 3168 | 1093 | 104 -11034 | -1.034m -1.7788mik -8581
5 k -1.5670m -1.567 1m/%

h m 2860 § 127 94 -1364 | -0.1364m -0.2130mik 1173
4 k -1.7034m -1.7034mik

¢! m 2346 | 915 17 8073 0.9073m 1.4915m/k " 8259
3 k -0.7961m -0.78681mik

e m 1663 { 1385 55 13799 { 1.3785m 2.2876mik 12668
2 1.217k 0.5834m 0.4818myk

n m 1000 | 1000 33 967 03967m . 1.8058m/k 1000
1 0879k 15801m 1.8058mik

]

=Z M@ @,

a, .
Z mile, )
7
a, = 2192 00033
31142
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2% iteracion

el m kLo | ey | A [&at | e | e 51w ) W 0",
Bl |0334m 3308 |14387] 2 | 14385 | .0.4805m 25053mk | -14513
6 0.566 k 0.4805m | -0.8483mk
AR 368 | 9851 | 2 | 9849 |.0.9843m 1.6564mk | 9585
5 k 1.4654m | -3.4658mi
il om 2866 {1173 2 | 17 {007 01810mk | 1108
4 K 15825m | -1.5825mlk
ol | m 2346 {8258 | 2 | 8261 |08261m 1.3915mk | BOB1
3 K 0.7564m | -0.7564mik
2l | m 1663 12668 | 1 | 12669 | 1.2669m 2.1478mk | 12442
2 121k 0.5105m | 0.4216mik
1 m 1000 | 1000 | -1 | 10001 | 1.0001m 1.7263mk | ~ 10000
] 0.875 k 15105m | 1.7263mik
W "
0 L
alzzm:%% ‘
. - )
> m (@)
a, = 2991 _ 4 0001
31.1422

W' = {3.5457/6)(k/m) - 0.5810 x64.995/178.39 x 10" = 215.308 rad / seg’
W, = 14,673 rad | seg
T, = 21w, =2/14.673 = 0.428 seg
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Calculo del tercer modo de vibrar

: Z ml((p:l ): 4.8343

NE] m k _:m, @, | oY =a,¢s. 3.0, 5| He? Frw? | 81w’ | ¢tw' | &%
Ei |0.334m 3309 | -145% (12701 168 -182 | 12755 | 0.4260m 1.0807m/k 14713" —
] 0.566 k 0.4260m [0.7527mlk i
4] m 3168 | -860 {6893 160 123 | 6856 | 0.6856m 0.3380m/ik | 4503
5 k 1.116m  [1.1116m/k
] m 2885 1 -111 |-11880] 145 -15 112010 | -1.2010m -0.7736mlk [-1043
4 k -0.08%4m }0.0894mk
B m 2346 | BOE }10385| 119 107 {-10611{ -1.0611m -0.6842m/k | -9230
3 k 1.15065m }1.1505mik
2 m 1663 | 1244 | 8424 B4 165 8175 | 0.8175m 0.4663mlk | 6280
2 ].?ll k -0.3330m }0.2750m/k R
1 m 1000 | 1000 110000 5t 133 8816 ) 0.9816m G.?M.’:imfk 18000
1 0.875k 0.6486m [0.7413mlk
0 I
a, - 2 mOnsi 01577 o o,
Zm](q}“): 31.1422
o 0N 9 D064L 01
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2% iteracion

NIE] m K o, | o [ oy | a0 | a9 |0 | i | e | 81wt | ¢! | 0T

B| {0.334m 3309 | -1451 [14713] 55 27 | 14795 | 0.4342m 1.1273mik | 15873
6 0.566 k 0.4942m [0.8731mik

5 m 3168 | -960 |4503{ 52 18 | 4573 | 0.4573m 0.2542mik | 3579
5 k 0.9515m |0.8515mik

" m 2882 | 111 {10436] 47 2 |-10387] -1.0387m 0.6973m/k | 9818
a k .0.0872m 10.0872mik

¢ m 2346 | 806 |-9230| .38 15 | -9206 { -0.9206m 0.6101mik | -8591
3 k -1.0078m }1.0078mik

o m 1663 | 1244 |62%0 | -7 23 | 6294 | 0.6294m 0.3977mik | 5600
z 1.211k .0.3784m {0.3125mik

1 m 1000 § 1000 |10000| -1 19 | 998 | 0.9998m 0.7102mik | 10600
1 0.875k 0.6214m {0.7102mik

0 o

m. O . 0. - 3
a :Z i he il 0.0314:_0_0017

1 hl -
S omie, ¢ 311422

2 M09, 0.0090
Z 'nl((pll ): 48343

=0.0019

a-.
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3" iteracion

NIEi m _k_ 9, ¢, ¢y | 4, g, | ¢ fiwt Flw! | 8lw® | ¢’ ¢_‘,

E| [0.33m 3309 | -145% |15873 4 -1 15878 | 0.5303m 1.1934mik { 16586
] 0.566 k ' 0.5303m ]0.9369m/k

g m 3168 | ‘960 | 3579 4 -1 3584 | 0.3584m 0.2165m/k | 3113
5 k 0.8887m 10.8887mik

] m 2860 | -111 | 9818 4 g -9814 {-0.9814m {0.6722mlk | -9666
4 k -0.0927m }0.0927myk

<] m 2346 | 806 | 859 -3 1 -8589 § -0.8589m -0.5795mik | -8333
3 X -0.9516m 0.9516mik

P m 1663 | 1244 15600 -2 1 5601 | 0.5601m 0.3721mik | 5351
2 1.217k -0.3815m $0.3233mJk

i m 1000 | 1000 (10000 ‘ -1 1 10000 m 0.8954m/k | 10000
1 0.875k 0.6085m |0.6854mjk

0

-0.0001

a

2 M09y -0.0040 _
1 T ol
Zm]((p”)' 31.1422

W, = (89154 /6)(k/m) =~ 14853 x64.995/178.39x 10° = 541.376 rad / seg’
W, = 23.267 rad ! seg

T,=21w. =2i23.267 = 0.270 seg
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~o5D0OS DE STODOLA-VIANELLO-NEWMARK Y DE HOLZER PARA EL CALIULC
DE FRECUENCIAS Y CONFIGURACIONES MODALES

ENRIQUE DEL VALLE C*

Para calcular las frecuencias y configuraciones moda-
les de estructuras ldealizadas como una serie de masas unidas
poer resortes, sin amortiguamiento, en vibracidn libre, se puede
suponer que cada masa se mueve en movimiento armdnico simple de
finido por X=X, cos wt 0 X=X5 sen wt donde X_  define la ampla-

0
tud y w la frecuencia circular del movimiento.

—

et 2
l.ka aceleracidén estard3 dada entonces or X=-w X coOs
c

.t 2 2 . . -
wt & X=-w xo sen wt=-w X y las fuerzas de inercia a gue estara
sometida cada masa, de acuerdo con la secunda ley de Newton, se

Tdn Fi = mX = -mwzx.

Por otro lado, lg fuerza restitutiva que aparece en ca-
da resorte estard dada por FezRAX, donde R es la rigidez de en-
trepiso, gue podemos definir como la fuerza cortante gue es ne-
cesarlo aplicar para producir un desplazamiento unitario entre

fre niveles consecutivos: R = V/AX, para AX=1,

Vemos ertonces, que las fuerzas a que se verd sujeta

: < 2 .
cada rmasa dependeradn de X y de w° {inicamente.

Por otro lado, sabemos gue para conocer un modo de vi
brar necesitamos conocer tanto la frecuencia w (o periddo T) co
me i:a configuracién modal relativa, y gue si la estructura estd
vibrando en un modo dado, la frecuencia del movimiento de cada

masa seré& la misma.

Tomando en cuenta lo anterior, se pueden emplear dos
métodos numéricos para el cilculo de las frecuencias vy configu-

raciones modales.

BT e &

L R Ty n o~ -
rorvesor Titular, Divis:i:6n de Zstdios de PoCaracdes Farm Ao Tesmmi o o ® o ererm iy



Eil

método propuesto por Stodola-Vianello-Newmark, con

Suponer una configuracidén deformada de la estructyu
ra:

X.

isupuesta

valuar las fuerzas de inercia asociadas a esa con-
. - . 2., . 2
figuracidn Fi= -mw Xi, dejando w como factor co-

min cuyo valor no conocemos,

Valuar la fuerza cortante en la estructura, como
Ja suma acumulativa de las fuerzas de inercia de

1

arriba abajo del edificio: V, = 1EnFi (funcidn de w')

Calcular los incrementos de deformacifn correspon-
diertes a las fuerzas cortantes,

Vi

- . 2
— (funcidn de w ).
Ri

aXi =

Dbtener la configuraciéfn calculada de la estructu-
ra como la suma acumulativa de los incrementos de

deformacidén, de abajo hagia arriba.

n
- , 2

X = I AXi = coef. w

i calc 1=1

Esto nos dard un coeficiente multiplicado por w

para cada masa.

5i la estructura estd vibrando en un modo la confi-
guracién calculada serd proporcional a la supuesta,
vy el factor de proporcicnalidad seri w . Estn es,

para cada masa podremos calcular.

X
w supuesta
Coef. de X
calec.
E 1 1 2
n general, los valores de w calculados para cada

masa, no serdn iguales en el primer ciclo, pero el



métndo es de rdpifna convergencia sSi se usa como
nucva configquracidn supuesta la obtenida al final
de cada ciclu, de preferencia normalizadndoia, es-

to es, haciendo que la deformacidén de una de las

masas, por ejemplo la primera, tenga siempre el

mismo valor, con objeto de observar como se modifi-
ca la configuracidn relativa después de cada ciclo.
Los valores de w2 obtenidos en cada ciclo nos dan
también un intervalo de valores gue s& va cerrando
hasta que se obtiene finalmente los mismos valores

para todas las masas.

El método descrito anteriormente converge siempre ha-

cia el modo

mas bajo gque esté presente en la configuracidn su~-

puesta, y dado gue al suponer una configuracidon ésta estard for

mada por una combinacidn lineal de todos los modos posibles, el

modo més baj

indica como

© serf el primerc o fundamental. M&s adelante se

hacer para calcular modos superjores,

Ejemplo. Calcular la frecuencia y configuracién mo-

dal del primer mode de vibrar de la estructura representada por

el modelo matemidtico sigulente.

o m:2 Ty,

A

- o rt-ﬂ/(,m

® 2
I
K -t1oC |
i2=7-OOT.:"" 2: % R:too R:=6c
.m72 - —AAN~— 2 LM -2 '_w—l;_’;,}wlz l
i ) =N ()
-5
" Yaa R



Para realizar los pasos antes 4indicados conviene

usar una tabulacidn como la siguiente:

] Z ' 1

| ton sea” |ton
| I cm cm o 5 v t; T
| Nivel] m R X Fiemw X | V |AX== | Xecalc W Xgy
i | sup R ' P

1 -
e e s e’ , 0.52w2 |7.692 = —c=| 5.2
j i 50 Bw" P.16w4 .
I ¢ 2
o3| 2 3 6w 0.36w? |8.333 = 3 | 3.6
; ! 100 14w’ . 14w? 0.36|
L 2 2 4w’ , 0.22w? |9.091 = 0222 2.2
! | 150 18w° p.12w2 - y
! ! .
S 2 1 2w’ 0.’ po.o =1 |1

200 2002 b.1w2 0.1
O Jﬁ 0 l

uétese que los valores R, V y AX estin defasados, pues corresponden

al entrepiso.

* Para iniciar el cdlculo puede usarse cualquier valor de X. En
gerneral, el método convergiri mads rapido entre mis acertada sea

a configurac:56n supuesta, pero si Se supone por ejemplo .una con-
figuracidn cgue se parezca a un segundo, tercero o cuarto modo, de

cualguier manera, al términc de algunos ciclos mis, llegaremos al

Drimer modo.

- ) 2 . .
** NOtese que en este caso, €l valor de w estarid comprendido en-

“re

! 1

seg<

y 10

)
-

-

seg?

*** En un segundo ciclo, usaremos como nueva configuracidn supues-

ta la obtenida al final del primer ciclo normalizada de tal modo



gue la deformacidn del primer nivel, sea unitaria, esto es, div

diendo la configuracidédn calculada entre 0.1\-'2

en cada nivel.

ficiente:

20. Ziclo
Ni- 2 l
vel m R xsup Fi LX X w xsup
4 5.2 | 10.4w< 5 2' 0.651w< | 7.988 5.425
50 10. 4w 0.208w
2 2 -
3 2 3.6 7.2w 5 5 0.443w 8.126 3.692
| IOOI 17.6w 0.17ew
[
oz | 2 2.2 4.4w , 0.267w2 | 8.240 | 2.225
; i 150 22w 0.147w
. 2 2
| 1 2 1.0 2. w 5 0.120w 8.333 1.0
. ] 200 | 24w 0.120w" -
i} 0
Obsérvese qgue el intervalc de variacién de w se redu-
jo & 7.988 y 8.333 y gue las variaciones en la configuracidn mo-
¢zl fueroun muchc mencres que las gque tuvo el primer ciclo.’
Tomande c¢omo base de partida nuevamente la configura-
ci10n calculade, er un tercer ciclc se tiene:
b oy | ! N ‘ + 2 i
piavel ! m l Ry Xegus E Y ' AX X w Xy
e |z I 5.425 | 1C.85w: ‘ 0.6739w2 | 8.050 | 5.461
! | . 30 | 10.85w% | 0.2170w?
! | J y, 2
3 | 2| | 3.692 | 7.384w" , , [ 0-4569w" | 8.081 | 3.703
i ‘ y 100 15.234w 0.1823w
1
! l ’ ; 2 2
|2 2 2.z 4.45w , , | 0.2746w” | 8.103 [ 2.225
E 150 { 2Z.6B4w 0.1512w
2
I 2 1.0 2.0 w 5 0.1234w° | B8.104 | 1.00
l 200 24.684w" | 0.1234w?
; |
i
! | ]
' ol
v finalmente, en un cuarto ciclo, la aproximacidn se considera su-



. ) _
'vac] m R xsup 8 v AX xcalc w X1
2 2 |
4 2 5.461 | 10.922w ) ,| 0.6775w% | 8061 | 5.468
50 10.922w* | 0.2184w
2 2
3 2 3.703 | 7.406w , ,| 0.4591w% | 5.066 | 3.705
' 100 18.328w° | 0.1833w
- 2 2.225 | 4.45w° , ,| 0.2758u” | B.067 | 2.226
150 22.778w° | 0.1519w
1|2 1.00 2.00w” , ,| 0.1239w%| 8.071 | 1.00
| | 200 24.778w° | 0.1235w |
.
o | T |12.389 L= 1.5363w" | 8.064%
f | - !

5 b - L. S
*El valor final de w 1o obtenemos con mas precisidn dividiendo lJa
suma de X_ entre la suma de coeficientes de X.alc® ESto es m3E

;- 2 .
preci1iso gue promediar los valores de w- de cada naivel.

PR— 271 6.2832
=/38. = 2. 7; = — = —_——= = 2. .
w=/3.064 2.83% T - > 8397 2.213 seg

Cilculo de modos superiores empleando este método

Como se indicd antes, el método converge al modo mas ba-
jo presente er la configuracidn supuesta, y al suponer una combina-

cidn cualguiera ésta, estard constituida por unz combinacifn lineal de los distin

tos modos de vibrar:

X = O, X +C Xi_+C X+, X

sup 1 X1 PCXECX X donde Xi a X, son las configuraciones

1 i4

modales vy Cl son coeficientes de participacidn.

S: gueremos calcular el segundo modo de vibrar empleando

este método, tendremos que guitar a la configquracidén supuesta 1la

particaipacidn del primer modo:clxil, para lo cual necesitamos cono
cer x;l Y Cl. xil le calculamos como se indicé antes vy C1 lo pode-

mos calcular recurriendo a la propiedad de ortegonalidad de los mo-
dos de vibracién gque indica que DIm.X. X. =0 si n¥m, donde X. vy
i7in im in

le son cenfiguraciones modales.



Si multiplicamos la expresidn anterior de xsup por r 1
y sumamos para todas las masas, considerando que los coeficientes

de parLicipéEién son constuntes y pueden salir de la sumatoria,

tendremos:

—_ 2 . .
= C + C.em X, X, m.X. . X., + ...
Cifm X “ 2 * Cf ml 11713

amoX LA .
“Ti711 sup "1 ) 2 1111

donde los términcs gue multiplican a C2, c3, etc. son nulos por la

propiedad de ortogonalidad de los modos, quedando entonces

Esta expresidn es vdlide para cualguier modo n.

Por tantoc, si gueremos calcular el seguﬁdc modo de vi~
mrar, supondremos unc configuracifn gque se parezca a este modo,
e dee.r, quo tenga un punto de dellexidn nulu, calcularemos ¢
valor de C_ con la expresidén anterior y restaremos a la configu-
-racidn supuesta para el segundo modo la participacifén del primer
mocdo Cl xll' lo gue da por resultado una nueva configuracidn su-
puesta para el segundoc modo en la gque el modoc md@s bajo presente
es el segundc y por lo tanto, al aplicar el método habrd conver-
gentia hacia este modc. A la operacidrn antes descrita se le lla-

ma "limpia" ce modos.

S1 gulsiéramos calcular el tercer modo de vibrar, ten-
driamcs gue conocer de antemanc las configuraciones rorrectas de
primero y segundc modoe, y suponer una configuracién gque se parez
ca al tercer modo, (que tenga dos puntos de deflexidén nula); cal
culariamos dos coeficientes de participacidn C1 v C2, correspon-
dientes a los modcs primero y segundo, en la configuracidn supues
tz y la limpiariamecs para que el modo m3s bajo presente en ella

sea el tercero y el métodr, converja a este modo.

Esto es:



= { + X, + C_X, + C, X,
i3sup Cl 1l CZ 12 313 4 14 +...
. Imx. X
myil i3sup ) m 12 13sup
C = - ~ H (- -
! mez ¢ ”mx2
1 “T%i2
X = X, - R = , + X
12s5up 13sup clxi] C2X12 C3x13 cd id4 +...

De manera semejante se procede para calcular otros mo-

dos superiores.

En la préctica, y debido a errores numéricos ¢ de apro

Para

¥ximaci1drn gue van acarréandosenobasta con una sola limpia.

lograr convergencia adecuada da buen resultado limpiar la confi-
guracidn calculada al cabo de cada ciclo, antes de calcular los

2 . . - . :
valores de w . Esa misma configuracidn limpiada, normalizada,

nos sirve comoc nueva configuracidn para un nuevo ciclo. Es con-
venlente llevar cuando menos tres cifras significativas en los

ciélculos.

Para f:3ar 1deas, calcularemos tres ciclos del segundo
moda de viprar de o cntructura para la cual calculamos ante-
riormente €] primer muic .,

H 4 ' i ]

e 2 | 2 - xil |¥ Tiz = v Ax X Cale
!v-l‘ ] i |} l“ artil E axd 4 lu.up Ill‘l‘ = lu llu"z

, ; ¥

: .

Caioa s.468] 10.936 [s9.7m0 | 1.0 -10.93 «0.054 |-1.058 | 2,108 ] 0.033402
‘ 50 ! | -2.100w% | ~0.0422vF
ERE! 37080 7.4 | 27.4%4 o o -0.03 |-0.036 | =0.072w? 0.0088w"
: 100 ' ! «2.100w% | —0.021m?
P22 2.226| 4.452 | 9.910 2.0 %.910 «0.022 | 1.978 3,956 0.0308"
) 130 1.7762 | o.01Im?
: ! :
i1 2 1.00 2.6 ! 2.0 1.0 2.0 -0.010 | 0.990 1.980w? 0.018
200 , 3,75 | 0.0vemt
| & T499.162 I=0.97¢
j |
by !
v
DATOS - 0.974
C1%99.18F ©.009€2

*

La configuracidn supuesta puede ser cualquiera, pero desde luego en conveniente
sue renaga un cambio de signo en la

CUR 82 paresZa &

ur

secunio mods .

eagsrTs asg,




R ; i —C X ' < EED X Z ., -
{‘ ‘meIXCalc Cl o 2calc v i2sup mxiZsupw v X x
Ve.
i
o 2 2 2 .
|4 ‘-0.3033'»4 +0.00696w" | -0.02644w" | 39.86 | ~1.3042 | -2.6084w 5 [70-0314
| | -2, 6084w |-0.05217w’
i . i . 2 2 2 2 -
oz 1 6.0052w 0.0047 2w N.01352w° | -2.6¢ 0.6669 1.3338w . | 0.0207
i : . 1. 2740w2 [-0.01275w
t
! L2 2 2 c 2 c
©2 i 0.1382w 0.00264w 0.03344w“ | 59.15 1.6495 3.2990w . . | 0.0335:
; : 2.0244w” i C,01250w |
! :
: ' . 2
P Losred l GLn01274 | 0.02007W | 49.33 0.990 1.9800v - , | 0.0200:
! : . 4.0044w | 0.02002w
o | |
o | |
| o) !
! Ci-C.i203w" '
| | | | ' J 1
. _0.1283w° 6. 001973602
1% e = -0.0012736w -
** Normalizando con respecto a 0.99 en el primer nivel, para comparar la evolu-
c16rn de ia corfiguracidn.
r\’l my ’ ! o | }-( | < | X ] X 2II
Tl- T 7 - ; (™ *Wmw :
| ves | zllcal TiTn |72 cal | i2sup ™iasdpl Lx
[ . | { l 3
' L 3279G 2 U512 | < y 2
& C.24229w +0.006012 | -0.031386u | 41.55 1 -1.5520| -3.104w® 5 5
: ; | ; | | -3.104w"  10.06208w
1 ' "l ! | ’ ' i |
2 1¢.i3291wT - +0.00000RS f 0.020778% | 3z.10 1.0.74 | 2.05484" | 2
‘ : ; : | | -1.0492w° ~0.01049w%
i ) | i .
o 2 - '
I0.14323W ¢ +0.000C0% | 0.033525w | 49.20 | 1.6577 1 3.3154uw2 5 5 |'
| | | I 2.2662w | 0.01511w |
: | - - - . =
© 1) G.04004w | +0.000002u | 0.020022 | 49.45 | 0.99 1.98w° 5 3 I
: | [ : : 4.2462w | 0.021234 |
S 5 ! i | | !
T =-0.00021w" 7= 2.1231
T l!5.2271
o & T20002w L 500002117 7w0
i 89, .1oL

wex NStese

ajuste en la curva ocurre casi entre las dos (ltimas masas.

2
cue el intervalc de w

Qued

correccidén al limpiar es muy pequefa.

a comprendido entre 32.1 y 49.49 y que el

Obsérvese que la
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T — Y _ T
Ni-| X mX  Xcale | <Cy¥;; X . 22 X, sup
vel
i 2 T 2 2
4 -0.03023w -0.39621w +0.000023 ~0.036207w 42 .86 -1.705
3 O.O2585w2 0.19155w2 +0.000015 0.025865w2 39.72 1.206
2 Ol03634w2 O.16179w2 +0.000009 0.036349W2 45 .61 1.695
| 2 | 2 2
1 0.02723%w 0.04246w +0.000004 0,021234w 46 .62 .99
- i 2
8] c Z=0.00041w L=0.047241w prom.
43,70
44 .94

L =0,119655w< 43.68

- -0.00641w° . (vals. abs)
i 99.162 = =0.0000041w ) -

**»**0) intervalo de variacidn de w2 se ha reducido a 39.72 - 46.62 {(dif. =

6.9) y los ajustes en la curva sonh menores. En uno.o dos c¢i-
clos mds se llegaria al valor correcto de w2 y Xi. Nétese que
para estimar un valor de w2 procediendo como se indicd anterior
mente podemos hacer las sumas de ;sup y de los coeficientes de

Kcalc tomancdo valores absoclutos o tomando en cuenta el signo co
rrespondiente. La variacidn gque se obtiene en este caso es de

3% aprox. S: sacamos el promedioc de w2 se obtiene un valer ca-
s1 1gual al obterido con las sumas de valores absolutos, que es

mas correcto.

5: r¢ hutiéramos hecho la l:mpia en ninguno de los ciclos, al
cabo de 8 habriamos llecado a la confiaquracién del primer medo
{er. vez de 4 ci1cles gue se necesltaron cuando la configuracifin

supuesta se parecla a la del primer modo}.



1.

Anlicacidr del Método de Stodnla-Vianelln-Newmark para

Estructuras de Flexidn

Com, o verd mas adelante, cuando las trabes de los marcos son
~.y flexibles en comparacidén con las columnas, o cuando :as
fuerzas laterales son resistidas por muros que trabajan esen-
cialmente a flexidén, la rigidez de entrepiso no es independien-
te de la distribucidn de fuerzas a que esté sometida la estruc-
<ura y por tanto no puede suponerse constante para el cdlculo de
ins distintns modos de vibrar. En general, la pseudorigidez
eguivalente gue se obtendrfia para un segundo modo serd mayor que
la vorrespondiente al primer modo, pues los efectos de flexidn
flee vonjunte se reducen considerablemente al no tener todas las

fuerzas actuandeo en el mismo sentido. Lo mismo podria decirse

para modns superiores (ref. 1), -

Er. esos ~asos, las propiedades elédstico geométricas de la estruc
tura nc guecardn definidas por rigideces de entrepisc sino por
la variacidén de los productos EI v GA con los cuales se podran
calcular las deformaciones debidas a flexifén y a fuerza cortante

regshectlivamente.

fara calcular las decfnrmaciones por flexidn es conveniente el em
piec de los teoremas de la viga conjugada, gue es, para el caso
7 urn voladlizo, otrc voladizo empotrado en el extremo OPuesto

cargadec con £i diacrama de momentos entre EI, y en el cual los

Q

momentos flexionantes corresponden a las deformaciones de la viga

read.

Ltas cdeformaciones por cortante, gque er el caso de estructuras a
base de muros pueder ser i1mportantes en comparacidn con las de

fiex:5n, sobre todo en los niveles inferiores, se calculan median

V.h
. - 171 . .
te la expresidn axv = a o donde Axv es el incremento de de-
i i i
formac:6n por cortante entre dos niveles consecut:ivos, V., h, ¥
i i

A son, respectivamente la fuerza cortante, la altura y el frea
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efectiva de cortante entre esos mismos niveles y G es el médulo

de elasticidad al cortante del material de la estructura.

Para calcular los modos de vibracién, se supone una confiqura-
)
m.w X. aso-
i ;

-

ifin modal, se calculan las fuerzas de inercia Fi
ciadas a la configuracidén y las fuerzas cortantes corresgondien
tes vy a partir de ellas se valdan los incrementos de momento de
cada entrepiso y los momentos de volteo acumulados de arriba ha
cia abajo, los cuales se dividen entre EI (habri dos valores de
M/EI en un mismo nivel en los casos en que haya cambio de sec-
cién de los muros). La integracién numérica del diagrama de
M/EI nos permitiré& transformar ese diagrama en una serie de car
gas concentradas eguivalentes a él apiicadas en los distintos
niveles con los cuales es muy fd3cil calcular los cortantes equi
valentes correspondientes a cada entrepiso y 10s incrementos de
momento flexionante en la viga conjugada gque serén-iquales a

ios incrementos de deformacidn por flexidn entre dos niveles con
secutivos (es el eguivalente de AX = V/R del caso visto anterioi
mente). A estos 1ncrementos de deformacidn por flexidén se suma-
ran los correspondientes a la deformacién por cortante y con esa
suma se podréd calcular la nueva configuracidn, gue serd como an-
tes funci1dn de w2 y de donde podremos despejar este valor y en
casc de gue no sea 1gual para todas las masas volver a hacer
otro ciclo tomando como configuracidn de partida la encontrada
anteriormente normalizindola con respecto a una de las masas pa-
ra poder comparar la evolucidén de las configuraciones de cada ci
Para fijar ideas, a continuacidn se presenta un ejemplo de anéli
sis de una estructura en gue las fuerzas laterales son resisti-
das por muros, cuyos valores de I y A son los indicados en la fi

gura sigulente:
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== M Tovih,

e 0 Toast, Azt
: i

* _1__ ;‘(\'-o.ls

2
§-64 ”\4'5L:l.2n 2 2 : 9
E=200 00N kg/cm =2 000 000 Ton/m =2x10" Ton/m

3w . F i

FS

!
AL Toeumt Ates
|

,*, —————— A 2 0.1

2
4o G=0,4 E:O.Hx106 Ton/m

e e

1 T T < =T
5 | ;
- Tesnn . { P i 1/m
— . 1 - m
€L cr bt ;ﬁr-mz mz i\ Ton m xZuuimxsupw Taon AM=Vh |Ton-m { E_
i T Z1 4 A ' GA h : v M L:

36 2010 L N | ¢ ;5.0 | 5. 50u° , , |0 Lo

: £.2 112, sx1C% 1 1.2 !0.96x10 3, l 0.5w° | 1.5w i

j Lo | | J | 2 - 2 -6 2
2, .15 : - i 6 1 2.5 }0.3Bw ) 5 1.5 | 0.1172x10 w

: E.4 0 12,521C 1.2 10.96x10 3| 0.88w" | 2.64w

| | f ! i .
| | , i | "
2 2 -6 2

1oz | | e ! 11 lo.rse 5 ,a.18w%] 0.323ax10 2w

. .3 17.0%10° ‘1.6 '1.20%10°0 | & ! ! 1.03w la. 12w 0.2435x10

“ 1 ‘ I | I

i l ' | ' | -6
G | : ! j ! 8.26w2] 0.4859x10 w

| . : . !

E i ! : i

fiempln 4y wiliulo de¢ Jas zonientraciones eguivalentes al dragra-

B - é (2xC + 0.1372 x 10 w o) = 0.0586x10-6w2

(Ver aclaraciérn al pie de la tabla de la pagina sigcuiente)
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W oerm s m e s me memme———— . e s e v n e

i m ! L& X3 m
. : m m
*rw = =
Peq® ved bH= Veq n=iX. bxv BX: ot Xcal
-6 2 -0 2
" 0.0586x10 w -6 5 6 2 -6 2 -6 2 23.0052x10 w
2.2369%10 w 6.710721C w 1.5625x10 "w 8,2732x10 w
0.1172x10 0>
; — 14.732%10 0w’
c.2739%10™w? < 5 . 3 < > . 2
¢ 1.8408%x10 w 5.5224x10 "w 2.75x10 "w B.2724x10 w

- -5 2!
V0. 382010 Tw

1 6.4596x1o'6w2
i -6 2
0.6486%x10 w
o.exozx1o’6w2 3.2408x1o‘6w2 3.2188x10 w2 6.4596x10-6w2
- i .
© 0.B102x10 ﬁu‘ i 0
: 1/Seg£
] TR R
‘ w 1 by ' .
1 SyUp
[ 2173.42 Po3.36
| !
re96.95 | 2.2 %hb,,
v

B
P

G

=N

&

o

jes)

o
>

U
-
|

* Para obtener rarcas concen:iradas eguivalentes al diagrama de
M/EI se puede usar la fS8rmula siguiente:

P = fl (2a+b}; F = {2b+a)

a 5) b 6
dornde h es la distancia entre dos puntos A y B con cordenadas de
M/LI iguales a a y b respectivamente, La variacidén de M/EI entre
Ay E es lineal, por lo que esta expresifn se obtiene consideran-
do dos tridngulos con alturas a y b respectivamente y base h, Pa
Yy Pb son las concentraciones correspondientes en los puntos A y B.

(Ref . 2.

** Recuérdese que el empotramiento de la viga conjugada es el ex-
tremo superior, por lo gue empieza de abajo hacia arriba el cflcu

lo.




**x0Obsérvese que en el primer entrepiso la deformacidén por cor-
tante es prdcticamente igual a la de flexidn por lo gue despre-
ciarla conducirfia a errores muy grandes, Al ir aumentando la
altura de la estructura la deformacién por cortante va reducien-
de su importancia en comparacidn con la de flexidn y puede lle~
gar a ser despreciable. En este caso la deformacidbn por corzante

en el tercer entrepiso es 23% de la debida a flexidn.

. 2
**** Debe rtenerse cuidado con las unidades al valuar w pues es

h

dci1l eguivocarse, obsérvese que xsup estd en cm y X calc resul-

a n~rn metros.

Pl

Mérocdo de Holzer

Como se indicé anteriormente, para conocer completamente un mo-

dc de vibrar necesitamos conocer tanto la configuracidn modal co

LA |

mo la frecuencia del modo. Hemos visto gque en el método Stodola-

Yianello-Newmark se supone una configuracidn relativa y a partir
2

fe ella se calcula el valor de w . Holzer procede exactamente

alr

1]

vés, esto es, supone la frecuenciay apartir de ella se calcu
la la canfiguracidén relativa de abajo hacia arriba de la estruc-
tuera. Dado gue la conflourac:i5n es relativa se puede suponer ‘
tamciér la Zdcformacidrn de la primera masa (por consiguiente el
incremento de deformacién entre la base y la primera masa). El

mé-odo tiere las siculrerntes etapas:

Los catos son las masas y las rigideces de entrepisc, igqual gue

artes.
2
1. Supcner un valor de w
2
2. Cbctener los valores de mw sup para cada masa.
u

3. Supconer la deformacidn del primer nivel: X,:; Conviene supo-

ner un valor unitar:ic. Esto equivale también, como ya se di

Jo a suponer a¥ ..
1



~)

S1

1e.

Calcular la fuerza cortante en la base de la estructura,

(Primer entrepiso) gue serd por definicidén de rigidez de

entrepiso: B

= - { = 1 v = R
v, = R &, s &, e 1
calcular la fuerza de inercia asociada a la masa del pri-

mer nivel:

2
X
1 m1w sup 1

Por definicidén de fuerza cortante, como la suma acumulativa
de las fuerzas arriba.de un cierto nivel, podremos calcular
la cortante del segundo entrepiso restando a la cortante en

ia base la fuerza de inercia del primer nivel, esto es:

V=V'i-F

ta

1

Conocida la fuerza cortante en el entrepiso 2 podemos calcu

lar el incremento de deformacidn en ese entrepiso dividien-

do la cortante entre la rigidez de entrepiso = V2
sz = —
R
2
Sumando X2 a la deformacién del primer nivel obtendremos
la cdeformacidn del segundo nivel X, = x1 + sz y podemos

repetir los pasos 5 a B para todas las masas hasta llegar

al extremo superior de la estructura.

ia frecuencia supuesta corresponde a un modo de vibrar, obten

dremos gue la fuerza de inercia del Qltime nivel es igual a la

fuerza cortante del entrepiso correspondiente (por equilibrio 4i

namico) . Si la frecuencia supuesta no es la correspondiente a

un
la
la

modo de vibrar, se obtendrd una diferencia entre el valor de
fuerza de inercia y el de la fuerza cortante en el extremoc de
estructura. En este caso el métode no es convergente, pero

. 2 .
hacemos otro ciclo con otro valor de w relativamente cercano
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al anterior, encontraremos otra diferencia y podremos trazar

una crafica que nos relacione las frecuencias supuestas (absci
cas) con las diferencias entre fuerza de inercia y fuerza cor-
tante en el extremo superior de la estructura {ordenadas). Una
vez que tenemos dos puntos de esa grafica podremos buscar un

valor de w2 supuesto en la interseccibén con el eje de las abs-
cisas de la linea gue une los puntos antes obtenidos, o su pro

ongacidn s: ambas diferencias tienen el mismo signo. Con es-

[

te tercer valor supuesto para w2 seguramente obtendremos otra
diferencia, menor gue las anteriores, gue nos definird un ter-
cer puntc en la grifica. Podremos entonces trazar una curva
entre los tres puntos y definir asi un nuevo wvalor de w que
seguramente estard muy prdximo a la frecuencia correcta ce uno

de los modos de vibrar de la estructura.

Tuando va se esté cerca del valor correcte, se puede mejorar el

2 :
valor supucsto de w empleando el cociente de Crandall siguien-

te:

-2 2 IV AX
w W ——
IFX

donde w*es el valor cue debemos suponer en el ciclo sigquiente.

E. método presentado sirve para calcular cualguier modo natural
de vibracidn teniendo como datos las masas y las rigideces de en
trepiso de la estructura. El modo de que se trate se obtendr§
de la 1inspecc:6n de la configuracidn modal, tomando en cuenta
que er el primero todas las deformaciones tienen el mismo signo,
er. el segqundc hay un cambic de signe, en el tercero dos cambios

-

de signo y asl sucesivamente.

S1 se conoce la frecuencia del primer modo de vibrar (por haberlo

caiculado empleando el método Stodola-Vianello-Newmark, por eje

Plo), se puede estimar gruesamente el valor de las frecuenciasg de
los modos superiores empleando la relacidn wi = 9w$ : wi - 25w$,

etc.

-~
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(Esta aproximacién puede ser demasiado burda dependiendo de los
valores relativos de las masas y rigideces en cada caso particu

lar, pero sirve como orientacién).

‘Ejemplo:

Calculemos el segundo modo de vibrar de la estructura gque se

usd en el método de Stodola-Vianello-Newmark, suponiendo

W't 9wl =9 x 8 =72 —— 2
2 1 segqg

.
I Ni- 5 -
, vel m R | mw fav.e X+ F v
! * 51.1;_:!‘I
‘ I
4 12 144 -2.751 | =396.1 Dif = 260.7
: 50 2,707 -135.4
|
|
| | 2 184 | -0.044 | - 6.3
. i 100 r1.417 -141.7
| | i
|' 2 )2 144 | 1,373 | =197.7
i l 150 1 6.373 56
1 144 I ‘l 0| 1
! | © 200 | : .01 - * 200
! l L=
w2 = 72
l Sup

*Obsérvese que aunque la diferencia encontrada es fuerte, la configquracién se

parece a un sequndo wodo, pues tiene un cambio de signo.
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2 2
Usando un nuevo valor de w sup de 50,1/seqg , tendremos

[ Ni- | 5 ]
! vel m i R mv.gup A X X F v
'
e N
; 4 2 | | 100 -2.334 |-233.4 |Dif, 66.7
l | 50 -3.1334 -166.7
|
I 2 2 100 1.00 100
1 ! 100 -0.667 -66.7
i 2 - 2 100 1.667 | 166.7
: 5 150 0.667 100
i ' L
: 12 . 100 1.00 1.0 100
| : 206 200
| P L

5 P 2 .
Trazando la grdfica w sup -diferencias encontramos:

{J Oferencias ,
|

|
I
|
|
[

| Yo7 Fg
P _
43 sc 72 wZ

2

te &3 (poéria obtenerse por tridnaulos semejantes, pero sabemos
que aln cuando se hiciera asi el valor no nos llevar$ exactamen-
te a cero diferencia pues la variacifén no es lineal como estamos

suponiendo, excepto en intervalos muy cerrados).



2
Suponiendo entonces w = 44

' Ni- | mj R jmw? AX X F v FX VAX
1 vel 1
| ' Dif.=3.57
i 4 2! 88 -1.844 | -162.27 299.23
[ 50 1-3.174 -158.7 503.71
| 2 2 8¢ 1.33 117 155.61
) ! 100 ~0.417 - 41,7 17.39
|
|
2 2 88 1.747 153.7 268.51
150 0.747 112 83.66
Lo 21 B8 1.0 88 88
i 200 1.0 200 200
(]
boo | I811.35 | 804.76
| | |
-2 B04.76 _ 2
w = 44 m— 43.64 1/SEg
2 2
Usando w = 43.64 1/segqg
sSu
I B -
' Ni-[m R | i Bx X F v
| vel i
| i 1 |
; ! ! !
' P | j
a |2 {87.28 -1.809 i-157.89 |Dif. = 0,05
i 50 ;-3.159 -157.94
1 |
I | 2 87.28 | 1,350 | 117.83
| | ;100 1-0.401 - 40.11
' | I
2 |2 87.28 | 1.751 | 152.83
. 150 0.751 112.72
1 |2 87.28 1.0 87.28
200 1.0 200
0 |
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Como puede verse, la diferencia 2l final de este Gltimo ciclo
cs despreclable, por lo que:

w: = 43,64 1/seg2, w2 = 6.606 1/seg, Tz = 0.951 seg

v la configuracién modal es la indicada,

Suponiendo orro valor mayor que w2 podria calcularse el tercero
+ ~uarto modos. Puede también verificarse gque Ja frecuencia

del primer modo obtenido con el método Stodola-Vianello-Newmark

es correcta,

Tomentarios adicionales

Er. los métodeos presentados para las estructuras a base de mar~
ccs rigicdos se tiene como datos las masas y las rigideces de en
trepisc. Las masas son relativamente ficiles de calcular y de-
pender exclusivamente del peso de los materiales con que esté
necha la estructura y de la carga viva que se considere para fi
nes de andlisis sismico. Las rigideces serfn funcién de las pro
piLedades eldstico-geométricas de los materiales empleados, que
no es sencillo definir v de la estructuracifén, sobre todo de la
relac:idn gue guarden las rigideces relativas de las barras que

forman la estructura, trabes y columnas.

Dado el modelo matemdticc de un edificio como una serie de masas
ur.i1das por resortes, defin:mos como sistema estrechamente acopla
do a aguel ern gue la rigidez de entrepiso es independiente de la
distribucidn de cargas laterales a que se vea sometido el modelo,
esto es, la rididez de entrepiso es invariable independientemen
te de la eladstica que adguiera la estructura al ser sometida a

cargas laterales. Aquf se entiende por rigidez de entrepiso, co
mo se indicé anteriormente, la fuerza necesaria para producir el
desplazamiento unitarioc de un nivel con respecto al otro, esto

es

R = VvV : para AX=1, R=V
AX

-~ 7
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Frn la ficura 2 se muestra &l modelo matemitico de un edificio
de 4 niveles sometido a distintos sistemas de fuerzas. De

acuerdo cnn lo antes dicho, la rigidez debe ser independiente

tdee lan fuerza:. aplicadas (cstec tipo de estructuras Sse& conoce
tambiér como astructura “de cortante”),
' - <3y 1 el
o —— ) (-] — . s , ,
; \ } X | b y
';===E£' c — i . /1 1.'
i 4—:!\ (JC [ b }
. l s:{ J H . \i .
. A ’ \ —
r-z"l _© —> | — ./L
- % ) \
e — | - a_./
e g ' , !
,__,T{?b:'_bm ., r"ijn as be
leadd braca xad 777 77

Fig =

Para gue esto se cumpla, la rigidez de entrepiso debe ser fun-

¢t 16n Unica y exclusivamente (¢ las columnas de cada enftrepiso,

para 1o cual, los giros de los nudos deber ser nulos, lo gue se

locra si las trabes son 1infinitamente rigidas en comparacidn

con las columnas, en cuyo casc la elastica de cada una de las

columnas es a mostrada en la figura 3, y los elementos mecdni-

cos gue aparecen son los. gue ahi se muestran, para barras de

=% 1
secc1dn constante. ~+—t £ . =12E16x
T h3
M
BEIAX
= T
M he« Fig, 3

Y .
- :t“:__r

£r. la practica, es dificil que la rig:dez relativa de las trabes

{K=I/1L' sea muy grande en comparacidén con la de las columnas, lo

gue hard gque los giros de los nudos no sean cero, relajidndose el

si1stema y recduciéndose la r:igidez del marco para un mismo tamafo

de columnas. Debido a esto, el caso de trabes infinitamente ri-

gidas er comparacidn con las columnas recibe a veces el nombre

de cota superior de rigidez.
Al ser significativos los

Giros de los nudos, la rigidez de en-

trepiso ya noc serd independiente del sistema de fuerzas horizon



23.

rales aplicadas. En el limite inferior, llegaremos al caso del

voladizo mostrado en la figura 4, para el cual no tiene sentido
hablar de rigidez de entrepiso, pues serd diferente para cada
una de las posibles configuraciones de fuerzasaplicadas. A es

te caso lo definiremos como sistema remotamente acoplado.

. Trabes m+-3 +{¢¥‘bk5

/ N "—_ '-')l v L
\\ "r }
T‘:n-JcAﬁ‘? vl {l ‘<—- —{l—)
R . \ )/
——

i
}——6—e-- 0- g

I {_\:__Jz__._\b

Fig 4

NH-ese gue ern ambeos casos Se trata de estructuras aparentemente
1quales, constituidas por marcos rigidos formados pnr trabes y
columnas unidos er leos nudon, sin embarao, como puede apreciar-
s¢ en lus  figuras 1 vy i, las deformaciones de la estructura

cuanco todas las fuerzas se arlican en el mismo sentido S5on muy

erentes en uno Yy otrc caso. En la figura 2, la tangente en

th

cl
€. extremo superior es vertical, mientras gque en la figura 4,

ia tangente en el extremo superior tiene la inclinacidn m@xima.

Lz figura 5 1lus+tra la forma en gue variariIan los momentos fle-
xionantes er las columnas del marzo en los casos extremos Y €en
unc intermed:o. Nbtese gue la aplicacidédn de métodos aproxima-
dos para la obtencién de momertos en trabes y columnas sin very
ficar cual es la situaci1én del marco, puede conducir a errores
muy importantes de subestimacién de momentos en las columnas y

de desplazamientos horizontales de la estructura.
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AN

N

N

N
N t

AN
I\
\I

- - ;
Ve
A ’ / |
marco con trabes rl mAarco en situa- voladizo
gidas en comparacidén cifén intermedia. (trabes muy flex:-

bles comparadas con

cor. las columnas.
las columnas) .

Momentos flexicnantes en columnas. Fic. 5

va gue los métodos aproximados en general suponen la.formacidn

de artizculaciones (puntos de momento nule} en cada entrepisoc, ¥y

ia situacidr puede ser tal gue los puntos de inflexidrn del dia-

grama de momentos desaparezcan en uno, varlios o todos los niveles,

Cualquier edificio de la prdc-ica estard en una posicidn interme
diz con respecto a los casos descritos.

Para conocer cual es la situacidén en cada caso particular, John

suglere el empleo de un indice de rota-

A. Blume [referencia 1)
cién nodal., gue define como:

v

iz/0)

o= tranesg

Y se puede valuar er cualguler entreplso. {Blume lo hace para el

entreprso medio). Agqui E(I/‘)t*abes es la suma de rig:ideces rela

tivas de las trabes de un cierto naivel ¥ Z(I/”ccls es la suma de rigide

ces relativas de las columnas en gue se apoyan las trabes antes

mencionadas.
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Blume encontrd que si p>0.10 hay puntos de momento nulo en las
columnas de todos los entrepisos mlientras gue, para valores de
7 menores de .01 la estructura se asemeja mds a un voladizo.
Para valores de p entre 0.0' v 0.10 la situacidn es intermedia
v habr& entrepisos en gue no haya puntos de momentc nulo, por
lo gue los métodos aproximados de anilisis puedén conduc.r a
fuertes errores del lado de la inseguridad por lo gue respecta
a los valores de los momentos flexionanteé para los que debe di
sefiarse asi como respecto a los desplazamientos laterales de la
estructura; la rigidez de entrepisoc pierde significado y con-

viene emplear métodos matriciales para analizarla.

S: la estructura tiene variaciones 1importantes con la altura,

convendr& valuar 0 en distintos niveles.

Eferctos de deformacidn axial de las cclumnas

Hasta agul se ha cons:iderado gue las deformaciones axiales de
las coclumnas, en el caso de marcos ricidos, son despreciables vy
no contribuyen a la deformacidn horizontal. Esto es vdlido s&-

io si la relacidr enctre altura y ancho de la estructura es pegue

na, tal vez menor gue 3. Al aumentar el valor de esa relacidn,
el efecto de momentc de volreo en el edificio adguiere mayor im-

crtancia y se pueden cometer errores Iimportantes al despreciar

o)

[

tamientos v alarqgamicntos de las columnas debido a fuer-

"

c

wn

a

0

&}

za axial,

Cvandc las trabes se vuelven muy flexibles en comparacidn con las

umnas, cadea una de las cclumnas trabajard como voladizo y la

I

—

fuerza axial en ellas serd peguenfa.

Er el caso de marcos contraventeados, la crujfa o crujias contra
venteadas tendrdn comportamiento similar al de un muro y deberén
POr tarto considerarse como estructuras cde flexidn, calculando
Sus per:odos como sSe 1ndicd en el método Stodola-Vianello-

Newmark.

LaNal
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Cuando se tienen marcos y muros trabajando simultineamente la
situacién se complica pues la interaccidn entre ambos sistemas
estructurales hace que varie la fuerza gue toman uno Yy otro en
cada entrepiso; los muros suelen tomar la mayor proporcidn de
la =2crtante total en los entrepisos inferiores mientras cue la
situaz:8n se invierte en los niveles superiores, Ver referen-
cia 1. Esto hace dificil la aplicacién de métodos numéricos
para calcular los modos de vibracidn de este tipo de estructu-

ras, siendo mas conveniente el empleoc de métodos matriciales

cara este fin.

REFERENCIA 1

Blume, John., "Dynamic Characteristics of Multistory Buildings",

Procedings ASCE, Structural Division, February 1968.

REFERENCIA 2

Cocddern, William G., "Numerical Analysis of Beam and Column

Struccures"”, Prentice Hall.
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: NST owpE, NTE, MLD. MAT, \NFQ 1 M5S0, kePE(3), ICHeKk, geAv
1. CONTBOL INFORMATION CARD (715,1X,411,F10.0,6A5) e

Columns Kote*

l-5 1

6 - 10 (1) 0 -

11 -~ 15 (1)

(115;1)(, 41%,F10.0, 6 Ad) j{—":@)

~ -
—_— e -

Entry

Number of stories in the complete building (not
including the footing linel.

Number of frames with different properties or
different vertical loading.

"7 Total number of frame or shear wall elements in the

structure.

16 -~ 20 (2) 7 (C Total number of load conditions.

21 - 25t ;.
(3)

(58)

(56)

(56)

-

/

Analysis type code (See Pig. Bl):
EQ.0; Static loads only.
EQ.l; Mode shapes and frequencies only.

EQ.-1l; Input and/or generation of approximate mode
shapes and periods plus static analysis
using lateral force cases (A and B) for tke
solution of the gross response quantities.

EQ.2; Static lvad analysis plus modeshapes and
frequencies.

EQ.3; Lateral earthgquake response spectrum
analysis for the solution of individual
frame displacements and member forces in
addition to analysis type 2, above.

EC.4; Lateral earthguake time history response
analysis for the solution of 1individual
frepme displacements and member forces in
sodition to analysis type 2, above.

EQ.5; This option is not available for use.

EQ.6; Lateral earthquake response spectrum
analysis for the solution of the gross
response quantities.

EC.—6 Input and/or generation of approximate mode
shapes anc periods plus lateral earthguake
response spectrum analysis for the gross
response guantities.

IMPORTANT NOTATIONS

* See Section B

for notes.

+ Indicates new data for SUPEP-ETABS enhancement.

!

i | . v . 1 i .-
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Columns Note
{56)
(56)
26 - 30 (4) ~FQ
31 - 35 (5) NID
36

37t Kopein)

3gt LCpelt)

agt

Ve
f_,\

40*

41 - s50%

51 - 80

fIe 8

(52)
SoE(E)

TCHEK

Entry

EQ.7; Both analysis types 3 and 6, above.

EC.8; Laterqi earthquake time history response
analysis for solution of the gross response

quantities.

EQ.-8; Input and/or generation of approximate mode
shapes and periods plus lateral earthquake
time history response analysis for the gross
building response quantities.

EQ.8; Both analysis types 4 and 8, above.

Number of frequencies to be calculated (NFQ}.
Allowable story degrees of freedom:
EQ.0; X, Y translations + story rotations.
EQ.1; X translation only

(for symmetrical buildings only).

EQ.2; Y translation only . ]
B1ank (for symmetrical buildings only).
an

Lateral load case A force generation code {see

LATERAL PORCE GENERATION CARDS):

. EQ.0; No force éénetation.ﬁ

“-0___, —_— - —

EC.1; 6€nerate forces in X direcﬁion.'

EQ.2; Generate forces in Y direction.

EQ.3; Generate forces in both X and Y directions.
Lateral locad case B force generation code.

El%aent stress ratio calculation code (see FRAME
DATA) &

EQ.0; No stress ratios calculated.

. EQ.1l; Stress ratios calculated for column, beam andz

_ '__diagonal brace elements.

Execution code:

" EQ.0; Full Execution}

{51)

EO.I;H‘DaEa éggci.

Acceleration of gravity for use in calculation of
P-o effects.

Building identification inforration to be printed
with the output.

-k

42
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SIORY DATA - Prepare two (2) cards per story level; data is

entered in sequence from top to bottom of the
structure.

Eirst Card (A5,I5,7F10.00 (1x, A4 S$x 1F10.0/°8 Fr0.0)

60

Columns
l1 -5
7 -9
6 - 10

11 - 20
21 - 30
31 --40

4] - 50

51 =~
6l - 70
71 -

80

Note

(6)
(6}

(7)

(7)

(8)
(B)

Iy 21
Entry (o0 {”v”)-r

FPive characters to be used for level
identification.

Blank

Story height [distance froo the floor (or roof)
level to the floor f{or foundation) level belowl.

Translatjonal mass.

Rotational mass moment of inertia about a vertical
axis through the center of mass.

X-distance to the center of mass measured_ffom the
reference point.

Y-distance tc the center of mass measurec from the
reference point.

External story stiffness in the X—direction.

External story stiffness in the Y-direction.

Second Carg (6F1C.0)

1

11
21

31

41

51
61

71

10
20
30

40

50

60
70

80

(48)
(48)

{(48)
(48}

Pxp; load for lateral locad case A.
Fyp:; load for lateral load case A.

Xp; X~ordinate at the point of load application
for load case A (see Figure B2).

Ya; Y-ordinate at the point of load application
A '
for load case A (see Figure B2).

Fxp; load for lateral load case B.
Pyg: load for lateral load case B.

Xg; X-ordinate at the point of loac application
for load case B (see FPigure B2).

¥p; Y-ordinate at the point of load application
for load case B (see Pigure E2).
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2B. LATERAL FORCE GENFRATION

UBC and/or ATC type lateral force generation are available. See Part A
for description of force generation procedures. No cards reguired if
force generation not requested; otherwise, input one card for each
lateral load case for which force generation is requested (see CONTROL
INFORMATION CARD, columns 37-38). If force generation requested for
both load cases A and B, then first card 1is for case A. Format
according to a or b below, depending upon type.

a. IUBC Force Geperation (I5,5X,7F10.0)

Columns  Note Entry
1 -5t Punch 1 to indicate UBC force generation.
6 - 10 Blank

11 - 20%  (49) Fundamental period value.

21 - 30% (49) Acceleration of gravity.

31 - 40%  (49) Z coefficient.

A1 - 50*  (49) I coefficient. )
51 - 60%  (49) K coefficient.

61 - 70% (49,50) C coefficient.
71 - 80% (49,50) S coefficient.

b. ATC Fprce Geperation (IS,5X,3F10.0)

Colurmns Note Entry
1 -5* Punch 2 to indicate ATC force generation.
5 - 10% " Blank

11 - 20% (49) . Fundamental period value.

21 - 307 (49) Acceleration of gravity.

31 - 40t (49) Cq seismic coefficient.

3. APPROXIMATE ANALXSIS DATA
For analysis types -1, -6, and -8, replace FRAME DATA and FRANME

LOCATION S with the following data. See Part A for description of
mode shape generation procedures.

a. Period and Mode Shape Geperation Lards



Pirgt Card (I5,5X,7F10.Q)

Columns  Note Entry
1 -5t Mode shape generation code:
(57,59) EQ.0; Empirical rule generation.
(59) EQ.1; Shear beam rule generation.
EQ.2; Mode shapes input.
6 - 10 Blank
11 - 20% (59) Pirst period value
21 - 30% Second period value
71 - so* Seventh period value

Additional Period Cards (8F10.0)

5 many cards as required to define NFQ periods (see CONTROL
INFORMATION CARD, Columns 26-30).

Columns Note Entry
1 -10% Eighth period value

b. Mode Shape Cards (215,3FP10.0)

Required only if mode shape generation code egquals 2 {(see section 3a
above, Columns 1-5). Modes are input in the same order corresponding
to the periods (see section 3a above). The program will order the
periods and mode shapes in descending order according to riod value.
The mode shapes are mass normalized within the program; therefore, any
relative magnitude can be used to define the shapes. Each mode shape
is input starting from the top to the bottom of the structure. For
story levels omitted, a straight line interpolation is performed using
"he modal component values of the closest flopr levels above and telow
Je omitted floor that have modal components defined. For each moge
shape, the top floor level anc the first floor level modal components



must be input.

Columns
1 -5t
6 -~ 10t

11 - 20*

21 - 30%

31 - 40%

4,

Notg Entry
Mode number
Floor level
X translational modal component
Y translational modal component
Rotational modal component

FRAME DATA - One set of data must be entered for each different

frame. Prames with different locations but identical
Properties and vertical loading need be entered only
once.

‘M'NSI AJC-, NB, NCP, NBP. NFE‘F' NPW)‘ NTQU, FHE‘-D
1/
Frame Control Card (9IS, 7AS) (915 .7A4)

a.
Columns
l1 -5
6 - 10
11 - 15
16 - 20
21 - 25
26 - 30
31 - 35
36 - 40
41 ~ 45
46 - 80

W

aU-WS-

Note Entry
(9) Y\ Frame identification number.

(10) ~<% Number of levels above foundation for this frame.

(11) N7 RNumber of vertical column lines in frame.
N Number of bays in frame.
{12) 5L% Number of sets of different column properties.

(13) N Number of sets of different beam (giraer)
properties.

(14) NTT™Number of sets of different fixed end moments and
shears to be applied as vertical loads to beams
(girders).

(15) N1V Kumber of infill shear panels in this frame.

(16) 570" Rumber of bracing elements in this frame.

Label to be used to identify this frame type.



b.
Columns
1 -5
6 - 15
16 - 25.

c.

Yertical Column Line Coordinates (I5,2F10.0)

Note
{17)
{18)

Entry
Column line identification number.

x~distance to column line from frame reference
point.

y-distance to column line from frame reference
point.

Column Property Carxds

Cne column property set must be supplied for each different column in
this frame.

First Carg (I5,F15.0,F10.0,2F5.0,3F10.0,275.0)

Columns
l1-5
& - 20

21 - 30

31 - 35

36 - 40

41 - 50

51 - 60

61 - 70

71 - 75

76 - 80

Note

(15)

(24)

(24}

(22)

{20)

(21}

Entry

Igdentification number for this column property set.
Modulus of elasticity, E.

Axial area, A.

Shear area associated with shear forces in major
axis direction, MAJ. SA.

Shear area associated with shear forces in minor
axis direction, MIN SA,

Torsional inertia.

Plexural inertia for bending in the major axis
direction, MAJ. I.

Plexural inertia for bending in the minor axis
direction, MIN I.

Rigid zone depth at topr of column (for both
axes}), DT (see Figure B3).

Rigid zone depth at bottom of column, DB (cee
Figure B3).



Secong Card (5F10.0)

Omit if
Columns
1 - 10*
11 - 20t
21 - 30t
31 - 40*%
41 - 50t
d.

stress ratio calculation not requested (see CONTROL
INFORMATION CARD, Column 39).

Note

(53)
(53)
(53)
(53)
(53)

. Minor axis section modulus. L ache

Entry

. N N
Allowable axial stress. Wz R AL

Allowable major axis bending stress. oot ik;
Allowable minor axis bending stress.

Major axis section modulus. - P

Beam Property Cards

One beam property set must be supplied in this section for each
different beam in the frame; skip this input if the frame has conly one
column line, or no bays.

walhg, .
Eirst Card (I5,P15.0,F10%d,F5.0,2F10.0,505.0)
f

Columns
l1-5
6§ - 20

21 - 25

26 - 35

36 - 45

46 - 50

51 - 55

56 ~ 60

61 - 65

66 - 70

Note

(22}

(24)
(23)

(25)

Entry

Identification number for this beam property set.
Modulus of elasticity, E.

Shear area, SA.

Torsional inertia.

Flexural inertia, I.

Kyy - stiffness factor (e.g. 4). See Figure B4.’
K33 - stiffness factor (e.g. 4). See Figure Bd.
Kyg — stiffness factor (e.g. 2). See Fiqure B4.
Rigid zone at end I, wI.

Rigid zone at end J, wl.



Second Card (2F10.0)

Omit if stress ratio calculation not requested (see CONTROL
INFORMATION CARD, Column 39).

Columns  Rote Entry
1 -10% (53) Allowable bending stress.
11 - 20% (53) Section modulus.

e. FEixed-Fnd Beaw Icoads (2I5,5F10.0)

One card must be supplied for each different type of vertical beam
loading; omit if this is a single column line frame.

Columns  Note Entry
l-5 (26) Identification number for this vertical locading set.
"6 - 10 Input code:

EQ.0; Fixed-end forces are applied at the column
-~ faces. '

" EQ.l; Fixed-end forces are applied at the column
' center-lines.

11 - 20 (27) Fixed-end reaction., K; (see Figure B5).
21 - 30 Fixed—-enoc reaction, vi {see Figure BS5).
31 - 40 Pixed-end reaction, M, (see Figure BS).
41 - 50 Fixed-end reaction, Vo (see Figure B5).
31 - 60 (28) Uniform force per unit length, w, acting downward

to be adcoed to fixed-end reactions.

f. Beam Cards (BI5)

OCne card per girder must be input from top to botton and from bay to
bay in the frame (unless the data generation option 1is used). ©5See
Figure B6(c) for sign convention of member forces.

Columns Note Entry ‘
l=-5 Bay -identification number for this beam.
€ - 10 (29) Column line number at end I.
11 - 15 Column line number at end J,
16 - 20 (30) Beam property set identification number for this

girder.



21 - 25 {31) Number of beams in sequence below to be generated
Eivin%ethe same properties and vertical loading as
is

26 « 30 (32) Vertical loading set identification number for
vertical load case I.

31 - 35 Vertical loading set identification number for
. vertical load case I1I. :

36 - 40 Vertical lcading ‘set identification number for
vertical load case III.

g. Lolumn Cards (4I5)

One card per column must be input from top to bottom and from column
line to column line of the frame {(unless the data generation option is
used). See Figure B6(a) for sign convention of member forces.

Columns  Note Entry
l-~5 Column line identification number for this column.
6 - 10 (33) Column property set identification number.
11 - 15 (34) Column line number defining direction of major
axis. 7
16 - 20 (35) Number of columns in sequence below to be generated

having the same properties as this column member.

h. Papel Element Cards (315,5F10.0)

Enter one card per panel in any order; no generation is allowed. See
Figure B6(b) for sign convention of member forces.

Columns  Note Entry
l -5 (36) Level identification number at the top of this
panel.
6 - 10 Column line number at the I side of this panel.
11 - 15 : Column line number at the J side of this panel.
16 - 25 Modulus of elasticity, E.
26 - 35 Gross sectional area, A.
36 - 45 (45) Moment of inertia, I.
46 - 55 Effective shear area, Ay.

56 - 65 Shear modulus, G.



i. Bracing Element Cargs (3I5,3F10.0)

Enter one card per brace in order; no generation is allowed. Sce
Figure B6(d) for sign convention of mexber forces.

- Columns  Note Entry

l-5 Level identification number at the top of this

brace.

6 - 10 Column line number at the upper end of this brace.
11 - 15 Column line number at the lower end of this brace.
16 - 25 Modulus of elasticity, E.

26 - 35 Cross~sectional area, A.
36 - 45% (5 Allowable axial stress. Omit if stress ratio

calculation not requested (see CONTROL INFORMATION
CARD, Column 39).

LS

5. FRAME IOCATION CARDS (215,4F10.0,4A5) (2 -0 2F10.0, a0 Aa)

One card must be entered in this section for each frame (or single
column’) in the building; the total number of frame locations to be
read is controlled by the entry in card columns 11-15 of the CONTROL
INFORMATION CARD. .

Columns Note Entry
l1-5 (27} FPrame identification number.
6 - 10 (38) Force calculation code:

EQ.0; Frame forces will be calculated and printed.

EQ.1l; Frame forces will not be calculated.

11 - 20 (39) Distance, X, (see Figure B7).
21 - 30 . Distance, Y; {see Figure B7).
31 - 40 {40) Angle ¢ between the frame x axis and structure (Global)

X axis (counter—clockwise X to x). 5See Figure B7.

41 - 60 Information to be printed with the cutput which
will identify this particular frame.



6A. EARTEQU FE ACCELERATION SPECTRUM CARDS

These data cards are required if the analysis type code is set egual

(3), six (6), seven (7}, or minus six (-6); see CONTROL
INFORMATION CARD, Columns 21-25.

to three

ey
]

ah mm cm (215'2?10.0,2?5-0'511|7A5) :::-.—‘ ‘-"L‘Icﬂ:-‘ ?}-"O —-:- -_T}_d
Columns  Note Entry ' ' ‘
l-5 Nurber of period cards to define response spectrum
(see section b below). '
6 - 10 The number of modes, in sequence, starting with the
lowest, to be printed separatcly.

11 - 20 Acceleration, units/sec/sec.

21 - 30 (41) Direction of earthquake input, 8, in degrees and
decimals (0.000). See Figure BS.

31 - 35t (46) Damping ratio (modal damping/critical damping) to
be used in the calculation of the double sum (DSC)
and complete guadratic combination (CQC) modal
cross-correlation coefficient matrices. -

36 - 40" (46) Earthguake strong motion duration used for the
calculation of the DSC modal cross-correlation
coefficient matrix. Default to value of 1.0E+03.

41% (42) Output code for SRSS of modal gross building
responses {(for analysis types 6, 7, anc -6).

EQ.0; Response values not printed.
EQ.1; Response values printed.

42%  (42,54) Outgut code for DSC of modal responses {(for
analysis types 3, 6, 7, and -6}). See notc 54
regarding use of code in type 3 analysis.

43%  (42,54) Output code for COC of modal responses (for
analysis types 3,6,7, and -6). See note 54
regaraing use of code in type 3 analysis.

441  (42) Cutput code for ahsplute sum of modal gross building
responses (for analysis types 6, 7, and -6).

45+ Analysis types 6,7, and -6 gross building response

direction output code:

EQ.0; Response quantities are calculated and
printed with respect to global structural
coordinate system (X,Y).

EQ.1; Response quantities are calculated and
€rinted with respect to coordinate system
R,5) defined by direction of earthquake
input (see Figure BB8).



EQ.2; Response quantities are calculated ang
printed with respect to both ,Y) ana (R,S)
coordinate systems.

15 - Bg - User information to be printed with output.
b. Peripd Cards (2F10.0) : T
Columns Note Entry
l1-10 Period ehtered in increasing numerical segquence.
11 - 20 Spectrum acceleration.

65. TIME EISTORY CARDS

These data cards are required only if the analysis type code was set
to four (4), eight (B), nine (9}, or minus eight (-8 see CONTROL
INFORMATION CARD, Columns 21-25. .

a. Control Card (2I5,3F10.0,5I1,7A5) (217 2F10.0, $i4. TAq)

Columns Note Entry

4

1 - 5? Number of acceleration values (KPC). Two different
input formats are available (see section ¢ below).
6 - 10 (44) Number of time steps to be used in the analysis.
11 - 20 Scale factor for accelerations.
21 - 30 (41) Direction of earthquake input, 9. See Figure BE.
31 - 40 Time increment,4t, for response evaluation f{(see
Columns 6-10 above)
411 47 Output code for tice hlstorg %r1nt of story
‘ dgiféc;;nns (for analysis types and -8

EQ.0; Response values not printed.

EQ.1l; Response values printeé at time increments
at (see Columns 31-40, abovel.

42t (47} OCutput code for time history print of story drifts
' (for analysis types 8, 9, and -8).
43Y  umn Output code for time history print of cumulative
story ghears (for analysis types 8, 9, and -&).
44%  (47) Output code for time history print of cumulative
story gyerturning goments (faor analysis types 8, 9,
and -8).

45% Analysis types 8, 9, and -8 gross building response



direction output code:

EQ.0; Response quantities -are calculated and
printed with respect to global structural
coordinate system (X,Y).

EQ.l; Response gquantities are calculated and
?rlnted with respect to coordinate system
(R,5) defined by direction of earthgquake
input (see Figure B8).

EQ.2; Response guantities are calculated and
Printed with respect to both X,Y) and (R,S}
coordinate systems.

46-80 e User information to be printed with output.
d-T%
b. Ramping Cards (I5,F10.2)

2?e card must be supplied for each frequency in the analysis (See Note

Columns Note Entry
l1 -5 (4) Mode number (in ascending order).
€ - 15 Damping ratio: Modal Damping/Critical Damping.

c. Ground Motion Acceleratiop Data

Two formats for input of ground acceleration data are available. The
format used is dependent upon the sign of NPC (see card a, columns 1-
S, abovel}.

If NPC.GT.0 then:

One card must be supplied for each time increment, at which ground
acceleration is specified in increasing time order. The time span
must be greater than the number of time steps rmultiplied by at.

Time and Acceleration Cards (2F10.0}

Columns  Note Entry
l - 10 Time
11 - 20 Ground acceleration

If NPC.LT.O0 then:

The ground acceleration points are input at equal time intervals. The
number of acceleration points input is equal to NPC . The time span
must be greater than the number of time steps multiplied by at.

Agcceleration Time Interval Card (F10.0)

Columns Note Entry

1 -10% Time interval between acceleration input points.

54



Acceleration Cards (8F9.0)

As many cards as necessary to define NPC acceleration values.

Columns  Note Entry

1-9%

10 - 18% Ground accelerations
64 - 72%

7. LOAD CASE DEFINITION CARDS (5F10.0,4P5.0,F10.0)

Load cases for the complete buxldlng are defined as a combination of
vertical conditions (I, II and 11I), lateral loading conditions (A.and
B), and earthquake spectrum or time history loadings. One card must
be enterec in this section for each different building load case; the
total number of building load cases is contrcllea by the entry in card .
columns 16-20 of the CONTROL INFORMATION CARD. Omit this data if the

anal 515 type code is set equal to one (1); six (6); eight (8); minus

one ; mlnus six (-6); or, wminus eight ‘-8). See note 56.
Cclumns  Note Entry '
l1-10 bultiplier or verticzl load case I.
11 - 20 Multiplier for vertical load case II.
21 - 30 Multiplier for vertical load case I1l.
31 - 40 Multiplier for lateral load case A.
41 - 50 Multiplier for lateral load case B.
51 - 55 (42) Multiplier for spectrum 1 locading - SRSS

modal combination.

56 - 60 (42) Multiplier for spectrum 2 loading - Absolute Sum
modal combination.

61 - 65 (42,55) Multiplier for spectrum 3 loading - DSM modal
combination.

66 - 70% (42,55) Multiplier for spectrum 4 loading - CQC modal
combination.

71 - BO (43) Multiplier for time history earthquake response.



R. LCAES
(1)

(2)
(3)
(4)

(3)

(8)

(7)

(8)
(9)
{10)
(11)
(12)

(13)

(14)
(15)

(16)

Input data for frames with identical properties and vertical
1oad§ng are given only once-—see Section 5, FRAME LOCATION

Load conditions are defined as combinations of the seven (7}
basic load cases—see Section 7, LOAD CASE DEFINITION CARDS.

Mass properties of the structure are not required for
analysis type "0°".

The number of frequencies must be less than the number of
stories times the number of degrees of freedom per story.

For symmetrical buildings, the capacity and speed of
solution of the program is improved if the story rotation is
set to zero; i.e., "1" or 2" in card column 35.

The translational mass has units of force divided by
acceleration (W/g). The rotational mass moment of inertia
is not required if the allowable story degrees of freedom do
not incluce rotation. Mass properties need not be supplied
if this data case is for static locading only.

The location of the center of mass {X_, Y_) need nét be
given if this data case is for static lodas ofily.

The external story stiffnesses act on lines through the
center of mass. These stiffnesses can be used to represent
restraints (or braces) at the story level or can be used to
represent soil stiffness below the ground level.

Frame identification numbers must be entered in numerical
seguence, beginning with number one (l). This frame may be
located (repeated) at different positions in the structure.

If a frame does not extend the full height of the building,
then only those story levels actually existing in the frame
are input below.

An isolated shear wall is a single column line frame. For
this case all data pertaining to beams (girders) is
meaningless and must be omitted in the data input section to
follow below.

Column properties may be referenced to any number of columns
in the frame.

The number of beam property sets controls the number of
cards to be read in Section 4.d, below.

If no vertical static loads act on the structure, then omit
this number, and skip Section 4.e, below.

If no panel elements are included in this frame, then omit
this entry, and skip Section 4.h, below.

1f no bracing elements are included in this frame then omit
this entry, and skip Section 4.i, below.



(17)

(18}
(19}

(20)

(21)
(22)

(23}
(24)
(25)

(26)
(27}

(28)
(29)

(30)

(31}

(32)

One card must be included for each column line in the frame.
For frames with a single column line a second column line
shoulc be specified to define the major axis for column
properties entered in Section 4.g.

Coordinates of column lines are measured from the frame
(local) axis.

Propert%-set identification numbers must be in increasing
numerical seguence beginning with cne (1).

The rigid zone depth is used to reduce the effective length
of the column about both axes.

Usually zero unless beam extends above floor level.

Property set identification numbers must be input in
increasing numerical sequence beginning with one (1l).

Torsional inertias may be camitted.
Shearing deformations are -ignored if shear areas are zero.

The beam rigid zone lengths are used to reduce the effective
length of the beam (giracer).

Load set numbers must be input in ceguence.

Reactions act on the beam ends and are positive as shown 1in
Figure BS.

Additional fixed-end forces due to the uniform load. w, are
calculatea using: '

M= w£2/12; V = we/2

anc are added to any specified fixed-end reactions. The
forces due to w are exact only for prismatic beams.

Position of I and J ends defines local coordinate axes with
local "y" positive from I to J and local *"z" positive
vertically upwards. A right hand screw rule sign convention
applies.

Beams with zero (0) stiffness (missing girders) may be input
as having a property set number of zero; if the beam hacs
finite stiffness, the set number must refcrence an existing
property set defined previously in Section 4.d, above.

The generation option can only be used to define girders
within the current bay; a new bay must be rtarted with a new
beam card.

The vertical loading sets defined in Section 4.e, above, are
afplied to the girders via the references in card columns
11-25. Three (g) independent vertical loac distributions
(I, II1, and 1I1I) are allowed, and these distributions are
combined with the lateral load case (A ang B) anc the
earthquake analysis to form load cases for the complete
building; see Section 7, below.



(33)

(34)

(35).

(36)

(37N

(38)

(39)

(40}

(41)

(42)

(43)

(44)

(45)

(46)

(47)

Missing columns may be input as having a property set number
of zero (0); if the column has finite stiffness, then the
set number referenced must correspond to one of the property
sets defined previously in Section 4.c, above.

Defines direction on local *y" axis and local "z* axis is in
the vertical plane with positive upwards. A right hand
screw rule convention applies. S

Generation is allowed only within the current column line;
begin a new column line with a new column card.

The foundation line is defined as level zero, and the roof
level number is equal to the total number of stories :in the
building.

Prame identification numbers may be repeated, but location
caras must be input in frame identification number segquence.

A frame force calculation code of one (1) will suppress
output for the frame. ;

Distance from structure (Global) axis to oriqin of frame
(local) axis.

Angle is input in degrees and decimal fractions; e.g. 36 12'
entered as 36.2.

The angle ¢ 1is measured sitively clockwise between the
lobal Y-direction and the line of action of the earthguake
irection; see Figure BES.

Four different response spectrum modal combination methods
are avallable. See discussion in Part A regaraing
situations where the DSM or CQC methods should be used.

Multipliers should be specified either for response spectrum
analysis or for time history analysis as specified in
Section 1, CONTROL INFORMATION CARD as only ope of these
analysis types may be performed in a single prograns
execution.

The total time span of the computed response is equal to the
number of time steps multiglied by the time increment 3t.
Output is given at each time step. Since explicit
integration is used in computing the response, numerical
instability problems are never encountered and the time
increment may be any desired sampling value.

A zero (0) value for the moment of inertia selects the pure
shear deformation panel model. The pure shear panel uses
the gross sectional area, pqot the effective shear area, to
calculate stiffness and stress values.

The DSC and CQC matrices are used for combining the
individual modal resnonses to estimate the total response.
If DSC and/or CCC of modal responses are not reqguestea,
leave this entry blank.

Envelope values of raximum and minimum response wvaluves, and
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(48}

(49)
(50}

(51)

(52)
(53)

(54}

(55)

(56)

(57}

(58)

(59)

the associated times of occurence are always printed when
using analysis types 8 or 9.

I1f force generation requested, then the generated forces
replace any entries in these columns.

No default value.

The user must ensure that values ¢of C, S, C*S are within
code specified limits.

No default value, if zero then geometric stiffness (P-3)
effects not included in stiffness and response calculation.

See Part A for description of stress ratio equation.

No default value. If less than or equal to zero (blank’,
stress ratios will not be calculated for members with this
property set.

If DSC and/or CQC is required for type 3 analysis, enter the
value one (1) in the a roFriate columns. When blank or
zero, the DSC and/or ng element response calculations are
skipped and are not available for use in load case
definition (see LOAD CASE DEFINITION CARDS), whereas the
SRSS and ABS element responses may be calculated
irrespective of their output codes. The purpose of this kev
is to omit unnecessary internal DSC and/or COC calculations
when these combination types are not used. Note, for type
seven (7) analysis, if DSC/CQC element response 1s
requested, the CSC/CQOC gross response must also be output.

1f DSC and/or CQC is requested, then the appropriate key
must be set in the EARTHQUAKE ACCELERATION SPECTRUM CAFDS
{Control Card, Columns 42-43).

The gross response cuantities from lateral static and
dKnamic analyses cannot be combinec to form new load cases.
The results from each lateral static and/or dynamic analysis
are output separately.’

Note that when using the empirical rule to automatically
generate mode shapes in approximate analysis, irregularities
in higher mode shapes may result if a large number of modes
is included in the analysis. The user shoula use only that
number of modes which 1insures that the smallest internodal
distance {h) of the highest mode (NFQ) will be greater than
the typical story height for the building. :

In analysis type 4, only peak envelope member response
values are printed. :

For 3-D approximate analysis, the order of mode generation is as
follows: first X translational, first Y transiatijonal, first
torsional, second X translational, second Y translational, second
torsional, etc. Therefore, period values must be input acfording to
this pattern. Alsg, in 3-D mode generation, the number of modes NFQ
must be a multiple of three (3).
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Figure B2: Definition of Positive Loads
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Figure B3: Column Gaometry
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Figure B4: Beam Stiffness Factors
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Figure B5: Beam Fixed End For;es
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Figure 87: Frame Location Procedure

—. Direction of earthquake
excitation input

Figure B8: Orientation of (R,S) Coordinate System with resoect to
Global (X,Y) Coord1nate System, .
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Figure B6: Sign Convention for Member Forces

63



