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1. INTRODUCCION

Uno de los temas del Curso Internacional de Ingenieria Sismica que
cada afic organiza la Divisién de Educacidn Continua de la Facultad
de Ingenieria, UNAM, es la cuantificacién de las fuerzas que un
sismo de disefio le ocasiona a un edificio, de acuerdo con los
métodos que recomienda algin cddigo que refleje las experiencias
del comportamiento de tales edificacions ante la ocurrencia
sistemdtica de dichos fendmenos naturales ' de magnitudes
significativas, como es el Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal vigente (RCDF87).

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
itil va a estar sometida a una serie de solicitaciones que tiene
que resistir, entre las que se cuenta las debidas a los sismos.
Durante el desarrollo de la tecnologia que conduce a construir
edificaciones seguras y econdmicas, el ingeniero ha desarrollado
una serie de métodos que inveolucran 1los 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 precisién se tiene que relacionar
'cada vez mas con los 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 los modelecs estructurales del cual forman
parte, es practicamente imposible sin involucrar hipétesis
simplificadoras que necesariamente deben conducir a resultados
conservadores.



Los métodos basados en hipotesis simplificadoras y modelos
estructurales simplificados se utilizaron con mucha frecuencia
cuando la herramienta para operarlos consistia idnicamente, en
calculadora, papel y lapiz. Todavia existen algunos métodos y
modelos que alin se utilizan tanto con las herramientas originales
como con las computadoras. Es necesario aclarar que la programacidn
de estos métodos es menos integral que los que se desarrollaron
para ser utilizados con una computadora.

En este tema se presentan los conceptos que permiten aplicar los
métodos que el RCDF87 recomienda para la cuantificacién de las
fuerzas que un sismo de disefio le ocasiona a un edificio, a fin de
determinar los elementos mecénicos y cinemdticos que dicho sismo de
disefio provoca y poder asi determinar los estados limites de falla
y de servicio que el mismo RCDF87 establece para lograr un disefio
racional de dichas edificaciones.

L\ .



2. MODELACION ESTRUCTURAL DE LAS EDIFICACIONES

De acuerdoc con el andlisis estructural, gue es la 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 bién extraordinariamente
refinados, segan la herramienta de trabajo {calculadora,
computadora, etc) de que se disponga para su manejo. Desde luego
que los modelos refinados (grandes geometrias, fuerzas dinamicas,
no linealidad geométrica, ne linealidad del material, etc.)
implican, necesariamente, el uso de la computadora.

Art 189 del RCDFB7 establece que: Las fuerzas internas (elementos
mecanicos) y las deformaciones (elementos cinematicos) producidas
por las acciones se determinaran mediante un andlisis 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 técnicas complementarias (NTC) para disefio vy
construccién de estructuras de concreto y de estructuras metalicas
del RCDF87, establecen que dichas estructuras se pueden analizar
con métodos que supongan un comportamiento elédstico, lineal.

Con base en lo anterior el RCDF87 permite utilizar el modelo mas

‘simple del analisis estructural: Material eléastico lineal (material
de Hocke), desplazamientos peqguefics (tensor de deformaciones
infinitesimales), que es un modelo matem&tico lineal basado en la
teoria de la elasticidad lineal y la teoria de la mecdnica de
materiales.



2.1 Representacibén 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 due 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 planos
horizontales denominadas losas).

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

c) muros {elementos sdlidos tridimensionales contenldos en uno
solo o en varios planos verticales).
d) Losas (Elementos tridimensionales contenidos en planecs

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 sbélida, denominada esqueleto, y fase fluida,
generalmente agua y gas) construido de manera natural, por lo que
el ingeniero ha desarrollado la tecnologia apropiada para su
modelacidn.

2.1.3 Elementos de la cimentacién

"Los elementos de la cimentacion se construyen con materiales
especificados y controlados por el ingeniero y pueden ser los
siguientes.

a) Contratrabes (elementos barra tridimensionales contenidos en
planos horizontales denominadas losas de cimentacidn, 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 estructurales

Con base en los elementos estructurales de las edificaciones
indicados de manera esquemdtica en la seccidén 2.1, en esta seccidn
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o un cuadrildtero (con cuatro o mas puntos nodales), segiin se
indica en 1la Fig 2.2. Ademads 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 teorias de la mecanica del medio continuo (como la
teoria de la elasticidad lineal) y para su solucidén 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
conjuto, como si fuera una membrana. Desde luego que existen
desplazamientos relativos entre los elementos unidos por el
diafragma. A cada punto nodal de los elementos estructurales
contenido en el diafragma le coresponden dos desplazamientos
lineales y un angular, que desde luego son independientes para cada
punto nodal (Fig 2.2). Los diafragmas flexibles se modelan mediante
el elemento finito cascarén 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 el diafragma es rigido y, por tanto,
los desplazamientos de los puntos nodales contenidos en el
diafragma son linealmente dependientes de los tres desplazamientos
del diafragma (dos lineales y un angular). Desde luego que el
nimero de desplazamientos independientes del diafragma rigido
(Gnicamente tres, Fig 2.2)) resulta ser mucho menor gque el
correspondiente a los del diafragma flexible (seiss por el nimero
de puntos nodales contenidos en dicho diafragma).

2.3 Mcodelos estructurales

Con el ensamble de los elementos estructurales descritos en el
inciso 2.2 se puede construir una gran variedad de modelos
estructurales que se pueden utilizar en el andlisis estructural de
los edificios. Independientemente de los elementos estructurales
que participan en su ensamble, las ecuaciones de equilibrio de los
modelos estructurales sometidos a cargas estadticas resultan ser.

KO = F (2.3)

Los vectores y la matriz de los modelos estructurales dados por la
Ec 2.3 se denominan.

El nimero de componentes de los vectores de la estructura (Ec 2.4)
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U = Vector de desplazamientos de
. la estructura (desconocido)

F = Vector de fuerzas de la (2.4)
. estructura (conocido) ‘
K = Matriz de rigideces de la

. estructura (conocida)

es igual al numero de componentes de desplazamiento (lineales y
angulares) desconocidos, linealmente independientes, de los puntos
nodales de la estructura {grados de libertad de la estructura). Los
modelos estructurales mas comunes se describen a continuacioén.

2.3.1 Marcos tridimensionales

Es un modélo estructural formado esclusivamente 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 sélidos
bidimensionales (inciso 2.2.2), elementos placas planas {inciso
2.2.3) y elementos cascarones (inciso 2.2.4), segiin el tipo de
carga que actiia en sus respectivas regiones.

2.3.3 Muromarcos tridimensionales

El modelo de muromarcos tridimensionales es una combinacién 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 gue su
geometria y cargas estan contenidas en un plano. ‘
2.3.5 Muros planos

Este modelo es un caso particular de los muros tridimensionales y
se obtiene mediante el ensamble de elementos s6lidos
bidimensionales, por lo que su geometria y cargas estan contenidas
en un plano.

2.3.6 Muromarcos planos

El modelo de muromarcos planos e una C‘()lﬂl)illd(‘l()l"l ri(‘ In:: modde 1 o
marcos planos y muros planos. :



se resumen los conceptos formales de tales elementos estructurales
en relacidén con su participacién en 1la construcién de las
ecuaciones de equilibrio de la edificacién.

El método mas versatil y poderoso para formular, resolver y manejar
las ecuaciones de equilibrio de las estructuras, es el método de
las rigideces o de los desplazamientos (para los elementos barras,
asociados a las estructuras esqueletales o marcos) y el método del
elemento finito en su formulacién de los desplazamientos (para los
elementos sdélidos bidimensionales, placas planas y cascarones de
las estructuras denominadas continuas). La versatilidad y poderio
de los métodos anteriores estédn asociados a su adecuacidn al uso de
las computadoras.

Las ecuaciones de equilibrio de los elementos estructurales se
establecen en términos de los puntos nodales que se requieren para
definir su geometria. A los puntos nodales de cada elemento finito
le corresponden diferentes grados de 1libertad (nfimero de
componentes de desplazamiento lineales y agulares).

Para el caso de fuerzas estdticas, las ecuaciones de quilibrio de
cada elemento estructural se puede escribir, de manera general, de
la siguiente manera:

fe £9 + ko

f‘0+fu

(2.1)

donde 1los vectores y la matriz de la ecuacidn anterior estan
asoclados a los elementos mecanicos y cinemdticos de los puntos
nodales del elemento estructural, y los nombres mas comunes que
reciben son los siguientes. ‘

f° = Vector de fuerzas equilibrantes
F9 = vVector de fuerzas de empotramiento
« FY = kit = Vector de fuerzas de desplazamiento (2.2)

= Matriz de rigideces

d = Vector de desplazamientos

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



2.2.1 Elementos barra

Son elementos tridimensionales para representar a trabes, columnas,
contratrabes, pilas y pilotes (Fig 2.2). Geométricamente bastan dos
puntos nodales que definen un eje (casi 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 mecénica de materiales y para su integracidén no se
requiere del método del elemento finito (MEF), para las barras de
eje recto y seccién constante. A cada punto nodal se le consideran
seis grados de 1libertad, tres lineales y tres angulares. Se
presentan caso particulares comoc son las barras planas 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 libertal por nudo {que son
desplazamientos lineales, ya que los angulares .son linealmente
dependientes por corresponder a articulaciones). En general, los
vectores tienen seis componentes.

2.2.2 Elementos sélidos bidimensionales (muros planos)

Son elementos tridimensionales que finicamente pueden soportar
cargas y desplazamientos contenidos en su superficie media (plana).
Geométricamente se pueden definir mediante un tridngulo (tres o mas
puntos nodales) o© un cuadrilatero (con cuatro o mas puntos
nodales), segiin 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 mecdnica del medio continuo (como la teoria de la
elasticidad lineal) y para su solucién se utiliza el MEF.

2.2.3 Elementos plaéas planas (losas)

Son elementos tridimensicnales que generalmente se utiizan para
soportar cargas transversales a su superficie media (plana).
Geométricamente se pueden definir mediante un tridngulo (tres o mas
puntos nodales) o© un cuadrilatero (con cuatro © mas puntos
nodales), segin se indica en la Fig 2.2. A cada punto nodal
normalmente se le asignan tres componentes de desplazamiento (uno
lineal y angulares). Las ecuaciones de equilibrio se establecen
mediante alguna de las teorias de la mecé&nica del medio continuo
(como la teoria de la elasticidad lineal) y para su solucibén se
utiliza el MEF.

2.2.4 Elementos cascarones (muros tridimensionales)

Son elementos tridimensionales que generalmente se utiizan para
soportar tanto cargas transversales a su superficie media (losa)
como cargas contenidas en su superficie (membrana). Geométricamente
se pueden definir mediante un tridngulo (tres o mas puntos nodales)
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marcos y muromarcos tridimensionales se condensan las ecuaciones de
los grados de 1libertad que no estdn asociados a los tres
desplazamientos del diafragma rigido, mediante un triangulacién
parcial. El nimero de ecuaciones de equilibrio de este modelo es
igual a tres veces el nimero de diafragmas rigidos, que 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 o mas subestructuras que,
desde 1luego, se proporcionan desplazamientos independientes, a
menos que se establezca un criterio que reduzca este problema
caracteristico de este modelo. Otra forma de evitar este problema
es considear una sola subestructura que resulta del tamaho del
edificio.

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

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

En este modelo siembre existe 1la incompatibilidad de los
desplazamientos en los elementos comunes de las estructuras planas,
a menos que se establezca un criterio que reduzca este problema.

2.4.5 Subestructuras formadas con rigideces de entrepiso {resortes)
unidas con diafragmas rigidos

Este modelo es una simplificacién del modelo anterior (inciso
2.4.4) en donde las subestructuras resultan ser las rigideces de
entrepiso asociadas a cada muro o muromarco, segin se indica en 1la
Fig 2.7.

Las rigideces de entrepiso se consideran que estén orientadas en
dos direcciones ortogonales que forman dos modelos estructurales
{unidireccionales) independientes, seglin se muestra en la Fig 2.9.
Los grados de libertad de cada modelo estructural independiente
estan formados por los desplazamientos horizontales de cada.
diafragma en la direcciéin que le corresponde al modelo (el nGmero
de ecuaciones es igual al namero de diafragmas rigidos).

Una vez calculadas las fuerzas sismicas asociadas a cada modelo
unidireccional independiente, se procede a unir cada diafragma
rigido aislado con las rigideces de entrepiso que les subyace y se
le aplica la fuerza cortante de dicho entrepiso. La fuerza cortante
"es la que se distribuye entre las rigideces de entrepiso que
subyacen al diafragma, al considerar el equilibrioc de cada
diafragma independiente de los demas.
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Con la fuerza cortante que a. cada rigidez de entrepiso 1le
corresponde, se cuantifican las fuerzas sismicas de cada nivel, que
son las que se aplican a las estructuras planas correspondientes a
las rigideces de entrepiso (marcos, muros o muromarcos).

2.4.6 Método simplificado del RCDF87

En este método, las Normas Técnicas Complementarias (NTC) para
disefio y construccidn de estructuras de mamposteria establece que,
es admisible considerar que la fuerza cortante que toma cada muro
es proporcional a su &rea transversal e ignorar los efectos de
torsidn. Las fuerzas sismicas con las que se obtienen las fuerzas
cortantes se cuantifican de manera independiente del modelo
estructural del edificio.
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2.3.7 Rigideces de entrepiso (resortes)

Este modelo estructural inicamente sirve para simplificar el
andlisis de marcos planos ante fuerzas horizontales. Con algunas
hip6tesis simpificadoras se hace extensivo a muros planos y a
muromarcos planos.

Como se muestra en la Fig 2.3, la estructura plana original {marco,
muro o 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.

kol
|
il

Rigidez de entrepiso - (2.5)

Los elementos de la Ec 2.5 se muestran en la Fig 2.8 y se defingn
como. 8

Au; = Desplazamiento relativo del i-ésimo entrepiso
- Uy = Uj.y |
uy = Desplazamiento horizontal del i-ésimo nivel (2.6)
Uy, = Desplazamiento horizontal del (i-1)-ésimo nivel
v, = Fuerza cortante del i-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 las
rigideces de entrepisoc se hacen hipétesis respecto a 1los
desplazamientos angulares y fuerzas cortantes’‘en los entrepisos y
niveles adyacentes (como es el caso de las férmulas de Wilbur).

Por supuesto que las rigideces de entrepiso se pueden cuantificar
mediante el uso de Jla 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 disefiados para ser manejados por una
computadora. ‘



2.4 Modelos estructurales para el 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 esquemdtica, los modelos estructurales que se
utilizan en el andlisis sismico de las edificaciones.

2.4.1 Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragmas
flexibles

El modelo 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 wun
diafragma flexible (1nc1so 2.6), segiin se muestra en la Fig 2.4.

El nimero de ecuaciones de equilibrio esta asoc1ado a los
componentes de desplazamiento (lineales y angulares) linealmente
independientes de los puntos nodales del edificio, gue aifin para
edificios relativamente pequefios resulta ser un nimero grande
comparadc comparado con otros modelos. Este modelo puede provocar
problemas de aproximacién debido a que la modelacidén de la rigidez
en el plano del diafragma resulta ser muy grande.

Desde luegc que este modelo estructural iinicamente se puede manejar
con una computadora y se construye al utilizar los programas de
propbsitos generales basados en el MEF (NISA, SAP90, etc.).

2.4.2 Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragmas
rigidos

Algunos programas de propdsitos generales basados en el MEF (SAP90)
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 nilimero- de
ecuaciones que genera el modelo del inciso anterior (inciso 2.4.1)
y elimina los problemas de aproximacidén debido a 1las rlgldeces
grandes en el plano del diafragma.

2.4.3 Subestructuras formadas con marcos Y mMUrCmarcos
tridimensionales unidos con diafragmas rigidos(ETABS)

Existen programas de computadora de propdsitos 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, coclumnas,
juntas, diafragma rigido).

La construccidn de este modelo se basa en considerar a los marcos
Y muromarcos tridimensionales como una subestructura, segin se
observa en la Fig 2.5. De las ecuaciones de equilibrio de los
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3. PARAMETROS QUE DEFINEN LA MAGNITUD DE LAS FUERZAS SISMICAS

A continuacién se resumen los parametros que el Reglamento de

Construcciones para el Distrito Federal (RCDF87) considera para

cuantificar la magnitud de las fuerzas que un sismo de disefio

ocasiona a una estructura.

3.1 Uso de las edificaciones

De acuerdo con el RCDF87 se tiene que:

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

I. GRUPO A. Construcciones cuya falla estructural podria causar:

La pérdida de un niimero elevado de vidas, o

Pérdidas econdémicas o culturales excepcionalmente 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:

Hospitales y escuelas,

Estadios,

Templos,

Salas de espectaculos y hoteles que tengan salas de

13



II. GRUPO

reunién que pueden alojar mas de 200 personas;
Gasolinerias,

Depdsitos de sustancias inflamables o tbxicas,
Terminales de transporte,

Estaciones de bomberos,

Subestaciones eléctricas y centrales telefdnicas y de
telecomunicaciones,

Archivos y registros piblicos de especial importancia a
juicio del DDF,

Museos,

Monumentos y

Locales que alojen equipo especialmente costoso

B. Construcciones comunes destinadas a:
Vivienda,

Oficinas y locales comerciales,

Hoteles y

Construcciones comerciales e industriales no incluidas en
el grupo A, las gue se subdividen en:

a) SUBGRUPO Bl. Construcciones de méds de 30 m de
altura o con mids de 6,000 m2 de &area
total construida, ublcadas en las
zonas I y II segin se define en el
articulo 175, y
Construcc1ones de mis de ‘15 m de
altura o 3,000 m2 de area total
construida, en zona III, y

b) SUBGRUPO B2. Las demds de este grupo.

3.2 Coeficiente sismico

De acuerdo con el RCDF87 se tiene:

Art 206.

El coeficiente sismico, ¢, es el cociente de la fuerza
cortante horizontal que debe considerarse que actfia en la
base de la construccién por efecto del sismo (Vo) entre
el peso de ésta sobre dicho nivel (Wo).

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 calcular el peso total se tendran en cuenta las
cargas muertas y vivas que correspondan segiin los
capitulos IV Y V de este Titulo (VI). :

El coeficiente sismico para las construcciones

clasificadas como grupo B en el articulo 174 se tomarén
los siguientes valores:

14



Zona No. Coeficiente sismico (c)

I 0.16
II 0.32
II1 0.40

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

Para las estructuras del Grupo A se incrementara el

coeficiente sismico en 50 por ciento.

De acuerdo con lo anterior se puede escribir

It

V. . . .
-2 = Coeficiente sismico

Wo

No niv
Fuerza cortante en la base

xRt (3.1)

No niv

&
-1

Fuerza gismica en el i-ésimo nivel

f

Peso de la construcciédn

Peso de la construccién en el i-ésimo nivel

3.3 Zonificacién sismica

De acuerdo con el RCDF87 se tiene

Art 175.

Art 219.

Para fines de estas disposiciones, el DF se considera
dividido en las zonas I, II y III, dependiendo del tipo
de suelo. '

Las caracteristicas 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 1las
construcciones).

Para fines de este Titulo (VI) el DF se divide en tres
zonas con las siguientes caracteristicas generales:
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Zona I. LOMAS, formadas por rocas o] suelos
generalmente firmes gque fueron depositados
fuera del ambiente lacustre, pero en los que
pueden existir, superficialmente o
incrustados, depo6sitos arenosos en estado
suelto o cohesivos relativamente blandos. En
esta 2zona, es frecuente la presencia de
oquedades en rocas y de cavernas Yy tilineles
excavados en suelos para explotar minas de
arena.

Zona I1I. TRANSICION, en la que los depdsitos profundos
se encuentran a 20 m de profundidad o menos, y
que est& constituida predominantemente por
estratos arenosos y limoarenosos intercalados
con capas de arcilla lacustre; el espesor de
éstas es variable entre decenas de centimetros
Yy pocos metros, y '

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

Los depb6sitos lacustras suelen estar cubiertos
superficialmente por suelos aluviales vy
rellenos artificiales; el espesor de este
conjunto puede ser superior a 50 m.

La zona a que corresponda un predic se determinard a partir de las
investigaciones que se realicen en el subsuelo del predio objeto de
estudio, tal y comc lo establecen 1las NTC. En caso de
construcciones 1ligeras o medianas, cuyas caracteristicas -se
definirdn en ' dichas normas (NTC para cimentaciocnes) podréa
determinarse la zona mediante el mapa incluido en las mismas (ver
fig 1 NTC para cimentaciones), si el predio estd dentro de 1la
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 investigacién del subsuelo del sitio mediante
exploracién de campo y pruebas de laboratorio debe ser
suficiente para definir de manera confiable:

Los parametros de disefio de la cimentacidn.

La variacién de los mismos en la planta del predio.
Los procedimientos de construceciodn.

Ademéds debera ser tal que permita definir:
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I. 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.

II. En las zonas II y III del articulo mencionado
en la fracecidn anterior, la existencia de
restos arqueoldgicos, 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
investigacién del subsuelo para las construcciones ligeras o
medianas de poca extensién y con excavaciones someras, y para las
construcciones pesadas, extensas o con excavaciones profundas.

Las NTC para sismo en su capitulo 3 (Espectros para disefic sismico)
establecen que el coeficiente, c, que se obtiene.-del Art 206 del
RCDF87 salvo en la parte sombreada de la zona II (ver fig. 3.1 de
dichas NTC) toma los ssiguientes valores: ‘

c 0.4 para las estructuras del grupo B, Yy

C 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
los 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 relacién de su altura a la dimensién menor de su base no
pasa de 2.5.

3. La relacidn de largo a ancho de la base no excede de 2.5.

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

5. En cada nivel tiene un sistema de techo o piso rigido y
resistente .
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10.

11.

ﬂOTA:

No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya
dimensidn exceda de 20 por ciento de la dimensidén en planta
medida paralelamente a la dimensién que se considere de la

abertura, las A&reas huecas no ocasionan asimetrias

significativas ni difieren de posicién de un piso a otro y el
drea total de aberturas no excede en ning@in nivel de 20 por
ciento del &rea de la planta.

El peso de cada nivel, que 1incluye la carga viva que debe
considerarse para disefio sismico, no es mayor que el del piso
inmediato inferior ni, excepcidén hecha del Gltimo nivel de la
construccién, es menor que 70 por ciento de dicho peso.

Ningiin piso tiene un 4rea, 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 ltimo requisito finicamente al Gltimo piso de la
construccidn.

‘'Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en

dos direcciones ortogonales por diafracmas ortogonales y por
trabes o losas planas.

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

En ningin entrepiso la excentricidad torsional calculada
estdticamente, e, excede del 10 por ciento de la dimensidn en
planta de &ese entrepiso medida paralelamente a 1la
excentricidad mencionada. .

En el capitulo 4 (Reduccidén de fuerzas sismicas) de las
NTC para disefio por sismo (inciso 4.4.2 de estas notas)
se especifica que: "... En el disefio sismico de las
estructuras que no satisfacen las condiciones de
regularidad que fija la seccidén 6 de estas normas, se
multiplicard por 0.8 el valor de Q'."

3.5 Factor de comportamiento sismico

De acuerdo con el RCDF87 se tiene gque

Art 207. Cuando se aplique el método estatico o un método dinamico

para andlisis sismico, podridn reducirse con fines de
disefio las fuerzas sismicas calculadas, empleando para
ello los criterios que las NTC, en funcién de las
caracteristicas estructurales Yy del terreno. Los
desplazamientos calculados de acuerdo con estos métodos,
empleando las fuerzas sismicas reducidas, deben
multiplicarse por el factor de comportamiento sismico que
marquen dichas Normas. '
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Los coeficientes que especifique las NTC para la
aplicacién del método simplificado de andlisis tomarén en
cuenta todas las reducciones que procedan por los
conceptos mencionados. Por ello las fuerzas sismicas
calculadas por este método no deben sufrir reducciones
adicionales.

De acuerdo con las NTC para sismo del RCDF87 en su capitulo 5, los

valores

de 1los factores del comportamiento sismico, Q, se

especifican a continuacidn:

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

1.

La resistencia en todos los entrepisos es suministrada
exclusivamente
Por marcos no contraventeados de acero o concreto
reforzado, o bien
Por marcos contraventeados o con muros de concreto
reforzado en los 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.

S5i hay muros ligados a 1la estructura en 1la forma
espoecificada en el caso I del articulo 204 del RCDF87,
éstos se deben tener en cuenta en el analisis, pero su
contribucién a la capacidad ante fuerzas laterales sélo
se tomard en cuenta si estos muros son de piezas macizas,
Y los marcos, sean o no contraventeados, y los muros de
concreto reforzado son capaces de resistir al menos 80
por ciento de las fuerzas laterales totales sin 1la
contribucién de los muros de mamposteria,

El minimo cociente de la capacidad resistente de un
entrepiso entre la accién 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 calculard la capacidad resistente de cada
entrepiso teniendo en cuenta todos los elementos due
puedan contribuir a la resistencia, en particular 1los
maros gue se hallen en el caso I a que se refiere el
articulo 204 del Reglamento.

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

Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos

para marcos dictiles que fijan las normas técnicas
complementarias correspondientes.
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II.

III.

Iv.

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 I pero la
resistencia en todos los entrepisos es suministrada::

Por columnas de acero © de 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 losas planas deberdn cumplir los
requisitos que sobre el particular marcan las normas té&cnicas
complementarias para estructuras de concreto.

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

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

Por marcos de acerec o de concreto reforzado,
contraventeados © no,

Por muros o columnas de concreto reforzado,

gue no cumplen en algiin entrepiso lo especificado por los
casos I y II de esta seccidn, o

Por muros de mamposteria de piezas macizas confinados por
castillos, dalas, 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 usara Q=2 cuando la resistencia es suministrada por
elementos de concreto prefabricado o presforzado, con la
excepciones que sobre el particular marcan las normas técnicas
complementarias para estructuras de concreto.

Se usard Q=1.5 cuando la resistencia a fuerzas laterales es
suministrada en todos los entrepisos

Por muros de mamposteria de piezas huecas, confinados o
con refuerzo interior, que satisfacen los requisitos de
las normas técnicas complementarias respectivas, o

Por combinaciones de dichos muros con elementos como los
descritos para los casos II y III O por marcos y
armaduras de madera.
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V. Se usard 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 satisfaccidn del Departamento del
Distrito Federal, que se puede emplear un valor mis alto que
el que aqui se especifica.

En todos los casos se usara para toda la estructura en la direccidn
de andlisis el valor minimo de Q que corresponde a los diversos
entrepisos de la estructura en dicha direccién.

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

3.5.1 Condiciones para marcos dictiles de concreto

-Con base en los puntos I.4 y IT del inciso 3.5, se reproduce el
Capitulo 5, Marcos dictiles, de las NTC para disefio y construcién
de estructuras de concreto del RCDF87.

3.5.1.1 Requisitos generales

Los requisitos de este capitulo se aplican a marcos colados en el
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 construcion de estructuras de concreto del RCDF87), que debe
incluir el inciso b) de esa seccidn, o marcos y contravientos que
cumplan con el inciso 4.6 (de las NTC para disefio y construcion de
estructuras de concreto del RCDF87), en las que la fuerza cortante
resistida por los marcos sea, al menos, el 50 porciento de la total
y; asimismo, a los marcos de estructuras coladas en el lugar,
disefiadas con Q=3 y formadas por marcos y muros o contravientos que
cumplan con el inciso 4.5.2 (de las NTC para disefio y construcion
de estructuras de concreto del RCDF87), que debe incluir el inciso
b) de esa seccibén, o marcos y contravientos que cumplan con el
inciso 4.5.2 (de las NTC para disefio y construcion de estructuras
de concreto del RCDF87), que debe incluir el inciso b) de esa
seccidn, o el inciso 4.6 (de las NTC para disefio y construcion de
estructuras de concreto del RCDF87), en las que la fuerza cortante
resistida por los marcos sea menor que el” 50 porciento de la
total. En todos los casos anteriores, los requisitos se aplican
también a los elementos estructurales de la cimentacidn.

Sea que la estructura esté formada sélo de marcos © de marcos y
muros © contravientos, ninglin marco se debe disefiar para resistir
una fuerza cortante horizontal menor que el 25 porcientc de la que
le corresponderia si trabajara aislado del resto de la estructura.
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La resistencia especificada del concreto, f’, no debe ser menor de
200 kg/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 columns deben tener
fluencia definida, bajo un esfuerzo que no exceda al esfuerzo de
fluencia especificadoen mas de 1300 kg/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 construcion de estructuras de concreto del RCDF87) que no se
modifiquen en este capitulo.

3.5.1.2 Mlembros a flex1on

Los requisitos de este inciso se aplican a miembros principales que

trabajan esencialmente a flexién. Se incluyen vigas y aquellas
columns con cargas axiales pequeiias, tales que.

P, s 0.1Af; (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, la relacién entre la
separacién de apoyos que eviten el pandec lateral y el ancho
de la viga no debe exceder de 30. .

c) La relacidén entre el peralte y ancho no debe ser mayor que 3.

d) El ancho de la viga no debe ser menor de 25 cm, ni debe
exceder al ancho de las columnas a las que llega.

e) El eje de la viga no debe separsrse horizontalmente del eje de
la columna mad de un décimo de la dimensién transversal de la
columna normal a la viga.

3.5.1.2.2 Refuerzo longitudinal

En toda seccién se debe disponer de refuerzo tanto en el lecho

inferior como en el superior. En cada lecho el area de refuerzo no
debe ser menor que.

0.7\/f_5%d (3.3)
¥
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y debe constar, al menos, por dos barras corridas de 12.7 mm de
didmetro (No 4). El 4rea de acero a tensién no debe exceder del 75
por ciento de la correspondiente a la falla balanceada de la
seccidn.

El momento resistente positivo en la unién con un nudo no debe ser
menor que la mitad del momento resistente negativo que se
suministre en esa seccidén. En ninguna secciétn 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 los extremos.

En las barras para flexién se permiten traslapes solo si en 1la

longitud del traslape se suministra refuerzo transversal de

confinamiento (refuerzo helicoidal o estribos cerrados); el paso o

la separacidn de este refuerzo no debe ser mayor gue 0.25 4, ni que

10 cm. Las uniones por traslapes 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 pafio del nudo, ¥y

c) En aquellas zonas donde el andlisis 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 mecénicos, que
cumplan con los requisitos del inciso 3.9 (NTC para disefio y
construcion de estructuras de concreto del RCDF87), a condicidn de
que en toda secci6én de unién, cuando mucho, se unan barras
alternadas y que las uniones de barras adyacentes no disten entre
si menos de 60 cm en la direccidén longitudinal del miembro.

3.5.1.273 Refuerzo transversal para confinamiento
Se deben sumministrar estribos cerrados de, al ménos, 7.9 mm de

didmatro (No 2.5) que cumplan con los requisitos de los péarrafos
que siguen, en las zonas siguientes:

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

b) En la porcidn del elemento que se halle a una distanCJa igual
a dos peraltes (2h) de toda seccifn donde se suponga, o el
anadlisis lo indique, que se va a formar una articulacidn

plastica (si 1la articulacién se forma en una seccién
intermedia, los dos peraltes se deben tomar a cada lado de la
seccibén).
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‘El primer estribo se debe colocar a no mas de 5 cm de la cara del
miembro de apoyo. La separacidén de los estribos no debe exceder los
valores siguientes:

a) . 0.25d S

b) Ocho veces el diametro de la barra 1ongltud1na1 mas delgada
c) 24 veces el didmetro de la barra del estribo.

d) 30 cm

Los estribos a que se refiere esta seccidn deben ser cerrados, de
una pieza, y deben rematar en una esguina con dobleces de 135
grados, seguidos de tramos rectos de no menos de 10 didmetros de
largo. En cada esquina del estribo debe quedar, al menos, una barra
longitudinal. Los radios de doblez deben cumplir con los requisitos
del inciso 3.8 (NTC para disefio y construcion de estructuras de
concreto del RCDF87). La localizacidn del reamte del estribo debe
alternarse uno a otro.

En las zonas definidas en el primer parrafo de esta seccidn, las
barras longitudinales de la periferia deben tener soporte lateral
que cumpla con el inciso 3.3 (NTC para disefio y construcion de
estructuras de concreto del RCDF87).

Fuera de las zonas definidas en el primer parrafo de esta seccién,
la separacidon de los estribos no debe ser mayor que 0.5d a todo lo
largo. En toda la viga la separacidén de estribos 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 flexién se deben
dimensionar de manera que no se presente falla por cortante antes
que puedan formarse las articulaciones plasticas en sus extremos.
Para ello, la fuerza cortante de disefio se obtiene del equilibrio
del miembro entre caras de apoyo; se debe suponer que en 1los
extremos actlian momentos del mismo sentido valuadados con las
propiedades del elemento en esas secciones, sin factores de
reduccidn, y con el esfuerzo en el acero de tensidén, al menos,
igual a 1.25 f . A lo largo del miembro deben actuar las cargas
correspondientes multiplicadas por el factor de carga.

Como Opcién, pueden dimensionarse con base en la fuerza cortante de
disefio obtenida del andlisis, si el factor de re31stenc1a F., se le
asigna un valor de 0.6, en lugar de 0.8.

El refuerzo para fuerza cortante debe estar formado por estribos

verticales cerrados de una pieza, de did&metro no menor de 7.9 mm
{(No 2.5), rematados como se indica en el inciso 3.5.1.2.3.
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3.5.1.3 Miembros a flexocompresién

Logs requisitos de esta seccidn se aplican a miembros en los que la
carga axial de disefio sea tal que.

P, > 0.1Af; (3.4)

3.5.1.3.1 Requisitos geométricos

a) La dimensidn transversal minima no debe ser menor que 30 cm.

b) El &rea Ag, debe cumplir con la condicién.
PI'J
Ay 2 — (3.5)
0.5f;
c) La relacién entre la menor dimensién transversal y la

dimensién transversal perpendicular no debe ser menor que 0.4.
d) La relacidén entre la altura 1libre y la menor dimensién
transversal no debe exceder de 15.
3.5.1.3.2 Resistencia minima a flexidn

Las resistencias a flexién de las columnas en un nudo deben
satisfacer la siguiente condicién.

Yu, > 1.5Y M,

donde:

2

Suma de los momentos resistentes de

diseflo de las columnas que llegan a

(3.6)
ege nudo, referidas al centro del nudo '

Suma de los momentos resistentes

de disefio de las vigas que llegan al
nudo, referidas al centro de éste

3 M,

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

Al calcular la carga axial de disefio para la cual se valie el
momento resistente, M, de una columna, la fraccidén de dicha carga
debida al sismo se debe tomar igual al doble de la calculada,
cuando esto conduzca a un momentc resistente menor. En tal caso, la
columna se debe dimensionar al tomar en cuenta el incremento de
carga mencionda. El1 factor de resistencia por flexocompresidn se
debe tomar igual a 0.8.
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Como opcién, las columnas pueden dimensionarse con los momentos y
fuerzas axiales de disefio obtenidos del anidlisis, si el factor de
resistencia por flexocompresidn se le asigna el valor de 0.6.

'3.5.1.3.3 Refuerzo longitudinal

" La cuantia del refuerzo longitudinal, p, debe satisfacer la
siguiente condicidn.

0.01 s p<0.04 (3.7)

Solo se deben formar paquetes de dos barras.

El traslapa de barras longitudinales sclo se permite en la mitad
.del elemento; estos traslapes deben cumplir con los requisitos del
inciso 3.9 (NTC para disefio y construcion de estructuras de
concreto del RCDF87). Las uniones soldadas o con dispositivos
mecianicos gue cumplan con 1los requisitos del inciso 3.9 (NTC para
disefio y construcion de estructuras de concreto del RCDF87), pueden
usarse en cualquier localizacién con tal de que en una misma
seccién cuando mas se unan barras alternadas y que las uniones de
barras adyacentes no disten entre si menos de 60 cm en 1la direccidn
longitudinal del miembro.

El refuerzo longitudinal debe cumplir con las disposiciones del
inciso 3 (NTC para disefio y construcion de estructuras de concreto
del RCDF87) 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 disefio
y construcion de estructuras de concreto del RCDF87) y los del
inciso siguiente (inciso 3.5.1.3.5), y con los requisitos minimos
gue aqui se establecen. No debe ser de grado mayor que el 42.

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

a) La mayor dimensidén transversal de esta
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 la cimentacién, al menos, una distancia igual a la longitud de
desarrollo en compresién de la barra mas gruesa (en los nudos se
debe cumplir con los requisitos del inciso 3.5.1.4 que se indican
posterlormente
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)

Qo

a) En columnas de nicleo circular, la cuantia volumétrica de
refuerzo h811001da1 o de estribos circulares, P debe cumplir
con la siguiente relac1on.

A S
-2 -1li=
b 2 0.45(Ac l]f

¥ (3.8)
ft
Dy 2 0.12:TC
. y
b} En columnas de nicleo rectangular, la suma de las &reas de

.estribos y grapas, A, , en cada direccién de la seccidn -de la
columna debe cumplir con la relacién.

A £
Ay 2 0.31=2 -1 Fsh,
A, F,
(3.9)
£; .
Ag 2 0-127531% -
Y .
donde:
A, = Area tranvsversal del nucleo,hasta la
' orilla exterior del refuerzo transgversal
A, = Area tranvsversal de la columna
£, = Esfuerzo de fluencia del refuerzo transversal
h, = Dimensién del nicleo, normal al refuerzo de
area A,
g = Separacidn del refuerzo transversal

Este refuerzo transversal debe estar formado..por estribos de una
pieza, sencillos o sobrepuestos, de didmetro<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 didmetro que los estribos,
espaciados igual que éstos a lo largo del miembro. Cada extremo de
una grapa debe abrazar a una barra longitudinal de la periferia con
doblez de 135 grados, seguido de un tramo recto de, al menos, 10
diadmetros de la grapa.

La separacidn del refuerzo transversal no debe exceder de la cuarta
parte de la menor dimensién transversal del elemento, ni de 10 cm.
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La distancia centro a centro, transversal al eje del miembro, enre
ramas de estribos sobrepuestos no debe ser mayor de 45 cm, y entre
grapas y ramas de estribos sobrepuestos no debe ser mayor de 25 cm.
Si el refuerzo consta de estribos sencillos, la mayor dimensidn de
éstos 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 disefioc y construcion de
estructuras de concreto del RCDF87).

3.5.1.3.5 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos a flexocompresién se deben dimensionar de manera que
no fallen por fuerza cortante antes que se formen las
articulaciones plasticas en las vigas. Para ello la fuerza cortante
de disefio se debe obtener del equilibrio del elemento en su altura
libre al suponer en cada extremo un momento igual a la mitad de
1.5ZM (definida en la seccidn 3.5.1.3.2. En el extremo inferior de
columhas de planta baja se debe usar el momento resistente de
disefio de la columna obtenido con la carga axial de disefio que
conduzca al mayor momento resistente. En el extremo superior de
columnas del Gltimo entrepiso se debe usar 1.52Mg.

Cuandc las columnas se dimensionen por flexocompresidn con el
procedimiento optative incluido en el inciso 3.5.1.3.2, el
dimensionamiento por fuerza cortante se debe realizar a partir de
la fuerza de disefio obtenida del andlisis, y utilizar un factor de
resistencia igual a 0.5.

En elementos a flexocompresidén en que la fuerza axial de disefio,
incluyendo 1los efectos del sismo, sea menor que Af’c/20, al
calcular el refuerzo para fuerza cortante, si la fuerza lortante de
disefio causada por el sismo es igual o mayor que la mitad de la
fuerza cortante de disefio calculada segiin los parrafos anteriores,
se puede despreciar la contribucidn del concreto V..

El refuerzo para fuerza cortante debe estar formaddo por estribos
cerados, de una pieza, rematados como se indica en el inciso
3.5.1.2.3, o por hélices continuas, ambos de diimetros 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 unidén se deben determinar al suponer que el esfuerzo
de tensién en las barras longitudinales de las vigas que llegan a

la unidén es 1.25 fy.

‘El refuerzo longitudinai de las vigas que llegan a la unidén debe
pasar dentro del niicleo de la columna. - -
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En los planos estructurales deben incluirse dibujos, acotados y a
escala, del refuerzo en las uniones viga-columna.

Una unidén viga-columna o nudo se define como aquella parte de la
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 estéd confinado por
cuatro trabes que llegan a €1 y el ancho de cada una es, al menos,
igual a 0.75 veces el ancho respectivo de la columna, puede usarse
la mitad del refuerzo transversal minimo.

A}

3.5.1.4.3 Resistencia a fuerza cortante

Se debe admitir revisar la resistencia del nudo a fuerza cortante
en cada direccidén principal de la seccidn 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, 1la
resistencia de disefio a fuerza cortante se debe tomar igual a

5.5Fy/fs bh ' (3.11)

En otros nudos se debe tomar igual a.

4.SFuffZ b (3.12)

be es el ancho efectivo del nudo
h es la dimensidén transversal de la columna en la direccidén de

la fuerza.

El ancho b debe tomar igual al promedio del ancho de la o las
vigas consideradas y la dimensién transversal de la columna normal
a la fuerza, pero no mayor gue el ancho de la o 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 nicleo de la columna y
rematarse con un doblez a 90 grados, seguido de un tramo recto no
menor de 12 diametros. La seccidén critica para revisar el anclaje
de estas barras debe ser el plano externo del nicleo de la columna.
La revision se debe efectuar de acuerdo con la seccidén 3.1.1lc (NTC
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para disefic y construcion de estructuras de concreto del RCDF87),
donde es suficiente usar una longitud de desarrollo del 90 por
ciento de la alli determinada. :

Los di&metros 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) 2 20 13)
(3.

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

donde h(coclumna) es la dimensién transversal de la ceolumna en la
direccién de las barras de viga consideradas.

Si en la columna superior del nudo se cumple gque:

Pa 5 0.3 (3.14)

f‘lgfé

se puede tomar la relacién siguiente:

h(viga) /d,(barras de columna) 2 15 (3.15)

La relacidén dada por la Ec 3.15 también es suficiente cuando en la
estructura los muros de concreto reforzado re31sten 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 la estructura no excede de 20 m y, ademas, existen
al menos tres crujias en cada direccidén o jay trabes de borde, para
el diseho 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 seccién (NTC
para disefio y constru01on de estructuras de concreto del RCDF87),
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 relacién a los valores de Q, debe cumplirse, ademds, con
los correspondientes incisos anteriores (que es el Cap 5 de las NTC
para disefio y construcion de estructuras de concreto del RCDF87).
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 dictiles, excepto en 1o referente al
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dimensionamiento por flexocompresién, el cual sdlo se debe
realizar mediante el procedimiento optativo que se establece
en el inciso 3.5.1.3.2.

II Las uniones losa-columna deben cumplir con los requisitos de
3.5.1.4 para uniones viga-columna, con las salvedades que
siguen:

No es necesaria la revision de la resistencia del nudeo 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 gue pase por el niicleo de una columna. Los didmetros de
las barras de la losa y columnas que pasen rectas a través de un
nudo deben seleccionarse de modo que se cumplan las relaciones
siguientes:

h{(columna) /d,(barras de losa) =z 20
. (3.16)
h(losa)/d,(barras de columna) =2 15

LS

donde h(columna) es la dimensién transversal de la columna en la
direccidén de las barras de losa consideradas.

3.5.2 Condiciones para estructuras diictiles de acero

Con base en los puntos I.4 y II del inciso 3.5, se reproduce el
Capitulo 11, Estructuras ddctiles, de las NTC para disefio y
coristrucién de estructuras metdlicas del RCDF87.

3.5.2.1 Alcance

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

3.5.2.2 Marcos diictiles
3.5.2.2.1 Requisitos generales

- Se indican agqui los requisitos que debe satisfacer un marco rigido
de acero estructural para ser considerado un marco diictil. Estos
requisitos se aplican a marcos rigidos diseflados 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 I y II, de las NTC para disefio por sismo,
necesarias para utilizar ese valor del factor de comportamiento
sismico.
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Tanto en los casos en que la estructura estad formada s&lo por
marcos como por aquellos en que estéd compuesta por marcos y muros
o contravientos, cada uno de los marcos se debe disefiar para
resistir, como minimo, fuerzas horizontales iguales al 25 por
ciento de las que le corresponderian si trabajase aislado del resto
de la estructura.

La gréafica esfuerzo de tensidén-deformacién del acero empleado debe
tener una zona de cedencia, de deformacidn creciente bajo esfuerzo
précticamente constante, correspondiente a un alargamiento méximo
no menor de uno por ciento, seguida de un endurecimiento por
deformacién. El alargamiento correspondiente a la ruptura no debe
ser menor de 20 por ciento.

3.5.2.2.2 Miembros en flexidn

Los requisitos de esta seccidn se aplican a miembros principales
que trabajan esencialmente en flexidn. Se incluyen vigas y columnas
con cargas axiales pequefias, tales que P no exceda de Py/lO.

3.5.2.2.2.1 Requisitos geométficos

Todas las vigas deben ser de seccidén transversal I o rectangular
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 seccidn 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 décimo de la dimensidén 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 construcién
de estructuras metdlicas del RCDF87). Sin embargo, se permite que

la relacidén ancho/grueso del alma llegue hasta 5300/«?; si en las

zonas de formacién de articulaciones plasticas se toman las medidas
necesarias (refuerzo del alma mediante atiesadores transversales o
placas adosadas a ella, soldadas adecuadamente) para 1mped1r gue el
pandeo local se presente antes de la formacidén del mecanismo de
colapso.

Ademds, las secciones transversales deben tenes dos ejes de
simetria, una vertical, en el plano en que actiian 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.
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81 las vigas estan formadas por placas soldadas, la soldadura entre
almas y patines debe ser continua en toda la longitud de la viga,
y en las zonas de formacién de articulaciones pl&sticas debe ser
capaz de desarrollar la resistencia total en cortante de las almas.

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

En estructuras soldadas deben evitarse los agujeros, siempre gque
sea posible, en ls zonas de formacién de articulaciones plasticas.
En estructuras atornilladas © remachadas, los agujeros que sean
necesarios en la parte del perfil que trabaje en tensidn se deben
punzar a un didmetro menor y se agrandan después, hasta darles el
diadmetro completo, con un taladro o un escarificador. este mismo
procedimiento se debe seguir en estructuras soldadas, si se
requieren agujeros para montaje o con algin otro objeto. Para los
fines de los dos péarrafos anteriores, las zonas de formacidén de
articulaciones plasticas se consideran de longitud igual a un
peralte, en los extremos de las vigas, y a dos peraltes, medido s
uno a cada lado de la seccidén en la que aparece, en teoria, la
-articulacién plastica, en zonas intermedias.

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

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

3.5.2.2.2.2 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos que trabajan principalmente en flexién se deben
dimensionar de manera que no se presenten fallas por cortante antes
de que se formen las articulaciones plésticas asociadas con el
mecaniswmo de colapso. Para ello, la fuerza cortante de disefio se
obtiene del equilibrio del miembro entre las secciones en que se
forman las articulaciones plasticas, en los gue se supone que
actian momentos del mismo sentido y de magnitudes iguales a los
momentos plasticos resistentes del elemento en esas secciones, sin
factores de reducidn, y evaluados al tomar el esfuerzo de fluencia
del material igual a 1.25 F,. Al plantear la ecuacidn de equilibrio
para calcular la fuerza cortante 'se deben tener en cuenta las
cargas transversales que obran sobre el mlembro, multiplicadas por
el factor de carga.
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Como una opcidn se permite hacer el dimensionamiento al tomar como
base las fuerzas cortantes de disefio obtenidas en el andlisis, pero
utilizar un factor de resistencia F, igual a 0.7, en lugar del
valor de 0.9 especificado en el articulo 3.3.3 (NTC para disefio y
construcién de estructuras metdlicas del RCDF87).

Las articulaciones plésticas se forman, en la mayoria de los casos,
en los extremos de los elementos que trabajan en flexidn. Sin
embargo, hay ocasiones frecuentes en las 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 posicién real de 1la
articulacidén pléstica.

3.5.2.2.2.3 Contraventeo lateral

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

: |
L, = 1250—-% (3.17)
y

Este requisito se aplica a un solo lado de la articulacién
plastica cuando ésta se forma en un extremo de la viga, y en ambos
lados cuando aparece en una seccidén intermedia. La expresidn
anterior es valida para vigas de seccién transversal I o H,
flexionadas alrededor de su eje de mayor momento de inercia.

En zonas que se conservan en el intervalo eldstico al formarse el
mecanismo de colapso, la separacién entre puntos no soportados
lateralmente puede ser mayor que la indicada en el pérrafo
anterior, pero no debe esceder el valor de L, , calculadc de
acuerdo con el inciso 3.3.2.2 (NTC para disefio y construcién de
estructuras metalicas del RCDF87).

Los elementos de contraveriteo deben proporcionar soporte lateral,
directo o indirecto, a los dos patines de las v1gas. Cuando el

sistema de piso proporcione soporte lateral al patin superior, el
desplazamiento lateral del patin inferior puede evitarse por medio
de atiesadores verticales de rigidez adecuada, soldados a los dos
patines y al alma de la viga.

3.5.2.2.3 Miembros en flexocompresidn
Los requisitos de esta seccidn se aplican a miembros que trbajan en
flexocompresidn, en los que la carga axial de disefio, P, es mayor

que P /10. La mayoria de estos miembros son columnas, pero pueden
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ser de algin otro tipo; por ejemplo, vigas que forman parte de
crujias contraventeadas de marcos rigidos han de diseflarse, en
general, como elementos flexocomprimidos.

3.5.2.2.3.1 Requisitos geométricos

Si la Seccién transversal es rectangular hueca, la relacién de la
mayor a la menor de sus dimensiones exteriores no debe exceder de
2 y la dimensién menor debe ser mayor o igual a 20 cm. :

Si la seccidn transversal es H, el ancho de los patines no debe ser
mayor que el peralte total, la relacidn peralte-ancho del patin no
debe exceder de 1.5, y el ancho de los patines debe ser mayor o
igual a 20 cm. ~

La relacidén de esbeltez maxima de las columnas no debe exceder de
60.

3.5.2.2.3.2 Resistencia minima en flexidn

La resistencia en flexidén de 1as columnas que concurren a un nudo
deben satisfacer la condicidn dada por la Ec 5.8.5 del inciso 5.8.5
(NTC para disefio y construcién de estructuras metalicas del
RCDF87), con las excepciones que se indican en este inciso.

Comc una opcidn, se permite hacer el dimensionamiento al tomar como
base los elementos mecdnicos de disefio obtenidos en el andlisis, y
reducir el factor de resistencia F, utilizado en flexocompresién 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 ellc, la fuerza
cortante de disefic se otiene 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 las columnas en el plano de
estudio, que valen Z(F -f) El significado de las literales que
aparecen en esta expre51on se explica con referencia a la Ec 5.8.5
del inciso 5.8.5 (NTC para disefio y construcidén de estructuras
metalicas del RCDF87).

Cuando las columnas se dimensionen por flexocompresién con el
procedimiento optativo del inciso 3.5.2.2.3.2, la revisidén 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 la
seccidén 5.8 "Conexiones rigidas entre vigas y columnas" (NTC para
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disefio y construcién de estructuras metdlicas del RCDF87), con las
modificaciones pertinentes cuando las columnas sean de seccién
transversal rectangular hueca.

3.5.2.2.4.1 Contraventeo

Si en alguna junta de un marco diictil no llegan vigas al alma de la
columna, por ningiin lado de ésta, o si el peralte de la viga o©
vigas que llegan por alma es apreciablemente menor que el de las
que se apoyan en los patines de la columna, éstos deben ser
soportados lateralmente al nivel de los patines inferiores de las
vigas.

3.5.2.2.4.2 Vigas de alma abierta (armaduras)

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

Las armaduras pueden utilizarse como miembros horizontales en
marcos dictiles, si se disefian de manera que la suma de las
resistencias en flexidén ante fuerzas sismicas de las dos armaduras
que concurran en cada nudo intermedio sea igual o mayor 1.25 veces
la suma de las resistencias en flexidén ante fuerzas sismicas de 1s
columns gque llegan al nudo. En nudos extremos, el requisito
anterior debe ser satisfecho por la Ginica armadura que forma parte
de ellos.

Ademas, deben ¢cumplirse las condiciones siguientes:

aj) Los elementos de las armaduras que trabajan en compresién o en
flexocompresidn, sean cuerdas, diagonales o montantes, se
deben disefiar con un factor de resistencia, F, igual a 0.7.
Al determinar cuales elementos trabajan en compresién o en
flexocompresién deben tomarse en cuenta los dos sentidos en
que actia 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 pléstico de las cuerdas.

c) En edificios de mads de un piso, el esfuerzo en las columnas
producido por las fuerzas axiales de disefio no deben ser
mayores de 0.30 Fv, Yy la relacién de esbeltez méAxima de 1ls
columnas no debe exceder de 60.

3.6 Espectros para diseflo sismico

De acuerdo con las NTC para disefio por sismo, cuando se aplique el
andlisis dindmico modal que especifica la seccién 9 de sus normas,
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se adoptan las

siguientes hipdtesis para el
estructura:

andlisis de 1la

La ordenada del espectro de aceleraciones para disefio sismico, a,
expresada como fraccidén de la aceleracidn de la gravedad, estd dada
por las siguientes expresiones:

VTCT,

o
1]
=

——
H
+

[#%)

e
h SRR

a

VT,<T< T,

VT>T,

T es el periodo natural de interés; T, T, y T, estan expresados
en segundos; c¢ es el coeficiente sismico, y r un exponente que
depende de la zona en que se halla la estructura, y se expecifica

en la tabla 3.1 de las NTC para disefio por sismo, reproducida a
continuacién. :

El coeficiente sismico ¢ se obtiene del Art 206 del RCDF87, salvo
que la parte sombreada de la zona II de la fig 3.1 de las NTC para
disefio por sismo (NTC-sismoc) se debe tomar ¢ = 0.4 para las
estructuras del grupo B, y ¢ = 0.6 para las del A.

Tabla 3.1 valores dec, T,, T, Yy I

(3.18)

Zona c T,(8) T,(8) r
1 0.16 0.2 0.6 1/2
Ir* 0.32 0.37 1.5 2/3

IIT* 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)
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4. FUERZAS SISMICAS

En este capitulo se descrlben los métodos que considera el RCDF87
para cuantificar las fuerzas que se deben considerar en el disefio
de una edificacién para soportar los efectos de un sismo.

4.1 Analis dinamico

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

a) El1 modal (modal espectral)

b) El paso a paso de respuestas a sismos especificos

A fin de explicar los métodos para analizar las estructuras ante
cargas dinamicas, se presentan los 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:

- 2 = d 2 -
M.Ei__za(t) +C—a-£1‘1'(t) + Kd(t) = F(t) (4.1)
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Con las siguientes condiciones iniciales

?0
vector de velocidades conocido (4.2)

d
jffa(t)lc-o

2(t) | ao

0
vector de desplazamientos conocide

i

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

M = Matriz de masas

-

C = Matriz de amortiguamientos

-

K = Matriz de rigideces

| d(t) = vector de desplazamientos
. {(4.3)
—aqr-_ﬁ(t) = vector de velocidades
d? .
dt“ﬁ(t) = vector de aceleraciones -
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), a&,(t) ,de acuerdo con la expresion siguiente:
F o= -iia(¢) (4-4)

donde

b3y
[
I

11 . . . 1] (4.5)

vector con componentes unitarias
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4.1.2 Métodos directos de integracién paso a paso

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

a) métodos directos
b) métodos de superposicién modal

El método directo que mas se utiliza es el denominado método de
Newmark. Este método se basa en la aproximacién lineal de la
aceleracién en el tamafio del paso de integracidén, segiin se muestra
en la Fig 4.1.

De acuerdo con la hipb6tesis de la aceleracién lineal, los elementos
de las ecuaciones de equilibrio dindmico (Ec 4.1) al final del paso
de integracidn se pueden escribir como.

dZ 2
gt—zﬁtrnc = %}acmc
2 s = d‘-”ta Fae( d o N ddtia) (4.6)

Uerae = ﬁ.t ¥ At_dqfat * %(At)z( d deae * B%ac)

La aproximacidén de Newmark consiste en: .

. d

d d 2
dt aC+AC —_t ac (;jtz 3 ﬂchc
= g + yAtdtz Ueoar
: (4.7)
— 1 -a
Juge = 8o+ e, + (2 —a)mc)zjt +B(At)2:2ﬂc,“

B+ pan=< d dg

donde:
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iy

2
Sa.+a-pactog
(4.8)

N d 1 gz
5 = g+ At=d + (5 - B) (At)zdtaﬁt

El pardmetro f esté relacionado con la estabilidad del método (para
g = 1/4, el método es incondicionalmente estable) y el parametro
se relaciona con la estabilidad y convergencia del método debido al

amortiguamiento matemidtico gue puede inducirse (para = 1/2, no se
presenta el amortiguamiento matemdtico).Para el caso en que = 1/6
Y = 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 integracidén (en t = t + t) y al sustituir en la
ecuacidn resultante a las Ec 4.7 se obtiene la siguiente ecuacién.

= d? = d- d?
Mﬁﬁ:m: + qa + yAL dtzac'“) + 115 + P(AL)? e UC,M] = P\ (4.9)
La Ec 4.9 puede escribirse como:
e dz =
K dtzﬁpﬁt = p (4.10)
donde:
K* = M+ yAtl + P(AL)K
(4.11)

ﬁ = F't,_Ac"Ca_Kb

La Ec 4.10 permite cuantificar la aceleracidén al final del paso es
un sistema de ecuaciones algebraicas lineales, simétricas, de
coeficientes constantes si el paso de integracidén se conserva
constante durante el proceso de integracién.

En la dindmicaestructural se acostumbra cuantificar a la matriz de
amortiguamientos de la estructura de acuerdo con el criterioc de
Rayleigh, expresado mediante la siguiente ecuacidn.

& = ai + pk (4.12)

41



Al sustituir la Ec 4.12 en las Ec 4.1]1 se obtiene.

fl

K A+ ayAt)M + (ypAt + B(AL)HK

Co L (4.13)
B = ch‘“Ma'-K(ué"'fi)

El algoritmo del método de integracién pasoc a paso de Newmark,
resumido por las Ec 4.10 y 4.13, necesariamente se debe llevar a
cabo en una computadora debido al niimero de operaciones que
involucra.

4.1.3 Método directo paso a paso de superposicién modal

Otra forma de integrar paso a. paso las ecuaciones de equilibrio
dindmico de las- estructuras (Ec 4.1) es mediante la solucidén del
problema de eigenvalores, segiin se indica a continuaciodn.

4,1.3.1 Solucién del’ problema de valores caracteristicos
(eigenvalores) de las ecuaciones de equilibrio din&mico

Este caso corresponde a un problema de vibraciones libres no
amortiguadas, cuyas ecuaciones resultan ser.

a9 ge) + Ru(e) = & (4.14)
dt? Y

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

@ 5(6) = -w?d() | (4.15)
dt? ’ ‘ ‘

Y las ecuaciones de vibracién libre resultan ser

K = wMi S (4.16)

que es el clasico problema de eigenvalores comunmente expresado
como: :

-

A% = AB® (4.17)
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Varios son los métodos que existen para resolver el problema de
eigenvalores. Los utilizados con las computadoras, entre otros, se
pueden nombrar a

. E1 de Jacobi

. El1 de la iteracién del subespacico

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

. Stodolla-Vianelo-Newmark

. Holzer

4.1.3.2 Desacoplamiento de las ecuaciones de equilibrio dindmico

La transformacién gque permite desacoplar 1las ecuaciones de
equilibrio dinamico se puede expresar como.

4 = Ry (4.18)
donde
¥ = vector del nuevo sistema coordenado
R =[gr 2 ... 19 '
. (4.19)
= Matriz modal
£” = n-ésimo eigenvector

De acuerdo con la transformacion de coordenadas anterior (Ec 4.18)
.las expresiones de los vectores de velocidad y de acelaracidn
resultan ser:

d . gd
2 (4.20)
d? s d
a = R t
2 a 4o

De acuerdo con las Ec 4.18 y 4.20 las ecuaciones de equilibrio

dinamico (Ec 4.1) en el sistema de referencia transformado se
expresan como:
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exdy(e) + RRdydp(t) = P() (4.21)

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

R"'“"m?(t) + Tf'ﬁ?c%?(t) + R*Rrdydp(t) = RTF(t) (4.22)

Al definir los siguientes conceptos

M* = R'MR = Matriz de masas transformada

C* = RTCR = Matriz de amortiguamientos transformada (2.23)

a’
no-
0t

’KR ='Matriz de rigideces transformada

F*'(t) = RTF(t) = vector de cargas transformado

De acuerdo con las propiedades de ortogonalidad de 1los
eigenvectores respecto a las matrices de masas y de rigideces, la
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 la matriz de
amortiguamientos transformada sea una matriz diagonal, las
ecuaciones de equilibrio dinamico transformadas (Ec 4.22) se pueden
" escribir como.

=

L g0 +c‘%y(t) L Bog(t) = P(t) (4.24)

dt2

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

a+
d 2

y(t) + cfa%yi(t) « Ky (8) = £1(b) (4.25)

44




La Ec 4.25 representa la ecuacidn 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 sitemas de un
grado de libertad. Los coeficientes de las ecuaciones de un grado
de libertad resultan ser: :

. N
m = Y mfri) (4.26)

k=1
ci = 2w, ‘ . (4.27)
ki = oimi (4.28)

N
m d3
f] = =2 —ug(t) = - (4.29)
1 g dt?

imk(rk

en donde:1'

m, = masa asociada al grado
. de libertad k-ésimo

g = componente k-ésimo del
i-ésimo eigenvector (modo)
w; = frecuenc1a natural de
. vibracién del i-ésimo modo
{; = fraccién del amortigquamiento
: O \ (4.30)
N . critico del i-égimo modo~
N
1
z:"hfk
c; = ————— = coeficiente de-

z::mdrk)

. participacién del i-ésimo modo
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4.1.3.3 Integracidn paso a paso de las ecuaciones de movimiento
desacopladas

Como las ecuaciones de movimiento desacopladas (Ec 4.25)

corresponden a las de un grado de 1libertad, los métodos de
“integracién son los tradicionales. :

. Exacto, para el caso de aproximar la funcién f (t) en tramos
seccionalmente continuos con una variacién lineal (que es lo
usual).

. Aproximado, mediante un método numérico como el método de

Newmark~-Wilson.
El paso de integracién se define en el inciso 4.1.2
4.1.3.4 Cuantificacién de la respuesta de la estructura

De acuerdo con el incisc anterior para el tiempo de integracidn

considerado se cuantifican, para cada paso de integracidén, los
siguientes vectores. '

J(t) = wvector de desplazamientos transformado
-fiy't) = vector de velocidades transformado (4.31)
dt*y(t) = vector de aceleraciones transformado

3

Al sustituir las Ec 4.31 en las Ec 4.18 y 4.20 se obtiene 1la
respuesta de la estructura representada por los vectores de

desplazamiento relativo, de velocidad relativa, y de aceleracién
' relativa, es decir.

d(t) = Ryp(t)
d - X
Ea(r:) REF() (4.32)
‘a3 = t
dt‘ (o) dt‘?( )

4.1.3.4 Obtencidn de los elementos mecanicos y cinemdticos de
la estructura debidos al sismo

Conocida la historia del vector de desplazamientos de la estructura
(segiin se indica en el inciso anterior) se puede determinar la

historia de los elementos mecinicos y c1nemat1cos en los puntos que
se requieran de la estructura.
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4.1.4 Método de la respuesta espectral

Este método corresponde al denominado andlisis en las NTC para
disefio por sismo. Su secuencia se resume a continuacién.

4.1.4.1 Solucién 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 superposicidn modal.

4.1.4.2 Desacoplamiento de las ecuaciones de equilibrio dinamico

El procedimiento es el mismo que el descrito en el inciso 4.1.3.2
del método directo de superposicidén modal.

4.1.4.3 Obtencién de la respuesta espectral de cada una de las
ecuaciones de equilibric desacopladas

De acuerdo con el RCDF87 se calcula mediante la siguiente
expresiodn. ' -

+

Yigx = Cy—s (4.33)
Wi
donde:
yi. = respuesta espectral de

desplazamientos transformados
del modo i-ésimo

w; = Frecuencia natural de
. vibracién del modo i-é&simo
A; = Ordenada del espectro de (4.34)

aceleraciones de disefio
asociada al periodo natural

de vibracién T, = 2n

L
c; = Coeficiente de participacién
del meodo i-ésimo

4.1.4.4 Cuantificacién de los vectores de respuesta maximos de
la estructura para cada modo

De acuerdo con la Ec 4.32a, el vector de desplazamientos maximo de
la estructura, correspondiente al modo i-ésimo, resulta ser.

By = Py (4.35)
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donde:

74 = Eigenvector asociado al modo i-ésimo (4.36)

De acuerdo con la Ec 4.36, a cada modo de la estructura 1le
corresponde un vector de desplazamientos maximo. Con base en la
formulaci6én de las ecuaciones de equilibrio de las estructuras, a
cada vector de desplazamientos le corresponden un conjunto de
elementos mecanicos Yy cinematicos (fuerzas normales, fuerzas
cortantes, momentos flexionantes, momentos de volteo,
desplazamientos relativos, etc.) : .

4.1.4.5 Obtencién de la respuesta total de la estructura

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

4.1.4.5.1 Método de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados

(SRSS)
N o (4.37)
s=,‘s .
21

4.1.4.5.2 Método de la combinacién cuadrética completa (CQC)

N N ‘
s = \IE;SJP.US.J B ('4‘-3‘?)

donde:

Py = 8yCa010w; (10, + {y0,) @0, (4 39).
(07 - 07)? + 4{,{0e, (0] + 0)) + 4] + {) oiw)

Valor del amortiguamiento critico del modo i-ésimo (que se
supone consante para todos los modos)

frecuencia natural de vibracidén del modo i-ésimo
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4.2 Andlisis estatico

Lag NTC para Disefio por Sismo del RCDF87 proponen un método
relativamente simple para cuantificar las fuerzas horizontales que

‘un sismo de disefio ocasiona a una edificacién cuya altura no exceda
de 60 m.

4.2.1 Distribucidén de las aceleraciones horizontales

De acuerdo con el inciso 8.1 de las. NTC para Disefio por Sismo del
RCDF87, la hipdtesis sobre la distribucidon de aceleraciones en las
masas de las edificaciones se muestra en la Fig 4.2. Para la masa
del nivel i-ésimo, la fuerza que la distribucién de aceleraciones
le ocasiona a la masa se puede escribir como.

W
Fy = mid; = _ai.ai (4.40)

donde se definen los componentes respectivos.

F, = Fuerza horizontal del nivel‘ifésimo
my = masa del nivel i-ésimo
. ‘ (4.41)
W, = = mg = peso del nivel i-ésimo
ay = aceleracién del nivel i-ésimo

De acuerdo con la Fig 4.2, la expresién de la aceleracién de la
masa i-ésima resulta ser.

hy
a; = Fﬂ“ {4.42)
n
Al sustitulir la Ec 4.42 en la Ec 4.40 se obtiene.
- an
F, = ghnwjh, _ (4.43)
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4.2.2 Fuerzas sismicas horizontales

De acuerdo con la definlcién de fuerza cortante basal, se Quede
expresar la 31guiente ecuacién. . ‘ P

Cvp - Oy C(4.44)
v, F, B2 Wibi

=1

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

11
Y% . g\t (4.45)

W N
0 ; W,
-l

Con base en la Ec 4.45 se obtiene la expresidn siguiente.

N
i W, _
Ya - c_-;;—- (4.46)
gh, N A
; Wi‘hl
) =l

Al sustituir la Ec 4.46 en la Ec 4.43, la expresidén de la fuerza
sismica estatica se puede expresar como. :

%" |

2 Mihy

4.2.3 Estimacidn del periodo fundamental de la estructura

Las NTC para disefic por sismo del RCDF87 recomienda una expresién
para estimar el periodo de vibracién del primer modo, T, de
acuerdo con la modelacién estructural a base de rlgldeces de
entrepiso , segin se indica a continuacién.
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a)

b)

d)

e)

£)

h)

Los datos de partida se muestran en la Fig 4.2 y son.

ky Rigideces del entrepiso i-ésimo

(4.48)

W, Pegog del nivel i-ésimo

Cuantificacidén de las fuerzas sismicas, F,, de cada nivel de
acuerdo con la Ec 4.47.

Cuantificacién de 1s fuerzas cortantes, V., de cada entrepiso.

N
v, = Z;Fk (4.49)
k=

Obtencién de los desplazamientos, u,, asociados a las fuerzas
cortantes de entrepiso. '

Au, = 4 (4.50)

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

x = 0
(4.51)

"n-

X x;, +Auy Vi=2...N

Obtencién de las aceleraciones armdnicas correspondientes a
los desplazamientos del inciso anterior (inciso e), asociados
a la frecuencia natural de vibracion,

1

2, = wix, (4.52)

obtencidn de las | fuerzas dinadmicas asociadas a las
aceleraciones arménicas del inciso anterior (inciso f).

Far = miki = wl (4-53)

Cuantificacidén de los trabajos que realizan las fuerzas F,(Ec
4.47) y F, (Ec. 4.53) debido a los desplazamientos x, (Ec
4.51). : .
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i)

N
Wey = ;;F}xx
(4.54)
2 N
LU 2 2
W, = — WXi
Far gz; i

Obtencidn de la frecuencia natural de vibracidén T,, al igualar
los trabajos dados por las Ec 4.54.

N
;:P3x1
g_:l____

0wi = g=
3
;:Fﬁxi
=] . .
(4.55)
T1 - "?"!‘- = 2“
W,

4.2.4 Reduccién de las fuerzas cortantes estéticaé

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que las fuerzas
gismicas descritas en el inciso 4.2.2, obtenidas con la Ec 4.55,
pueden adoptarse valores los menores que se indica a continuacién.

a)

b)

c)

El periodo fundamental de vibracién se obtiene con la Ec 4.55.

S5i T, < T, el valor del coeficiente sismico, ¢, en la Ec 4.47
se susti%uye por el valor de la ordenada del espectro de
aceleraciones, a, dado por la Ec 3.38, y resulta ser.

N
%"
F, = a2 _wh, (4.56)

N
;;nﬁhi

Si T, > T, las fuerzas sismicas se cuantifican con las
expresiones siguientes. : :
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Fy = aWfkh; + k;hj) Vaz _EC (4.57)

donde;

5
?;1 Wh,
; W, (4_. 58)
g W hi

e
il

1 q1—r(1—q)]

by
]

2 1. 5IQ(1 - @)

4.3 Método simplificado

Las NTC para disefic por sismo establece el cumplimiento simulténeo
de las siguientes condiciones para que sea apllcable el denominado
_metodo simplificado de andlisis.

4.3.1 Consideraciones generales

I. En cada planta, al menos el 75 por ciento de las cargas

II.

veticales estdn soportadas por muros ligados entre si mediante
losas monocliticas u otros sistemas de piso-suficientemente
resistentes y rigidos al corte. Dichos muros tendrén
distribucidén sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes
ortogonales y deben satisfacer las condiciones que establecen
las NTC correspondientes. Es admisible cierta asimetria en la
distribucién de los 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 dimensidén mayor en

‘planta del edificio. Los muros a que se refiere este parrafo

pueden ser de mamposteria, concreto reforzado o madera; en
este Gltimo caso deben estar arriostrados con diagonales.

La relacidén entre longitud y ancho de la planta del edificio
no excede de 2.0 a menos que, para fines de andlisis sismico,
se pueda suponer dividida dicha planta en  tramos
independientes cuya relacidén longitud a anchura satisfaga esta
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restriceién y cada tramo resista segiin el criterio que se
indica en la tabla 7.1 de las NTC para diseilo por sismo.

III. La relacién entre la altura y la relacién minima de la base
del edificio no excede a 1.5 y 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, torsiones y momentos de volteo. :

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

Los coeficientes sismicos que se deben emplear se indican en 1la
tabla 7.1 de las NTC para disefio por sismo, correspondientes a las
construcciones del grupc B. Para las construcciones del grupc A
dichos coeficientes se deven multiplicar por 1.5.

Tabla 7.1 Coeficientes sismicos reducidos para el método
simplificado, correspondiente a estructuras del
grupo B (NTC para disefio por sismo RCDF87).

MUROS DE PIEZAS MACISAS O |MUROS DE PIEZAS HUECAS O
DIAFRAGMAS DE MADERA DIAFRAGMAS DE DUELAS DE
CONTRACHAPEADA MADERA’
ZONA : ..
ALTURA DE LA CONSTRUCCION |ALTURA DE LA CONSTRUCCION
| (m) (M)
H<4 4<H<7 7<H<13 4<H 4sHsS7 | 7<H=13
I 0.07 0.08 0.08 0.10 0.11 0.11
IIyIIl 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.
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4.3.3 Consideraciones de las NTC para disefio y construccibn de
estructuras de mamposteria

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

El andlisis para la determinacién de los efectos de las cargas
laterales debjidas a sismo se hace con base en las rigideces
relativas de los distintos muros. Estas de determinan tomando en
cuenta las deformaciones de cortante y de flexién. Para estas
iltimas se considera la seccidn transversal agrietada del muro
cuando la relacidén de carga vertical a momento flexionante es tal
que se presentan tensiones verticales. Se debe tomar en cuenta la
restriccidn que impone a la rotacién de los muros la rigidez de los
"sistemas de piso y techo y la de los dinteles.

Es admisible considerar que la fuerza cortante que toma cada muro
es proporcional a su &rea transveral, ignorar los efectos de
torsidén y de momento de volteo.

La contribucién a la 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 multiplicar la resistencia por el
coeficiente (1.33 L/H)’.

4.4 Reduccidn de fuerzas sismicas

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que las fuerzas
sismicas descritas en los incisos 4.1 y 4.2 se pueden reducir al
dividirlas 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.

e/ = @ si T se desconoce
' = Q vV Tz2T, (4.59)
o = 1+-%(Q-1) V T<T,

donde: _

a) T es igual al periodo fundamental de vibracién (inciso 4.2.3)

cuando se emplee el método estitico (inciso 4.2.2) e igual al
periodo de natural de vibracién del modo que se considere
cuando se emplee el método de analisis modal (inciso 4.1.4).
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b) T, es un periodo caraceristico del espectro de diseifio
utilizado (incisoc 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 ineléstico, se
pueden emplear criterios de disefio sismico que difieran de los
aqui especificados, pero congruentes con ellos, con la
aceptacién del DDF. : :

4.4.2 Estructuras irregulares

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

4.5 Efectos de torsidn

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que para fines
de disefio, el momento torsionante se debe tomar por lo menos igual
a la fuerza cortante de entrepiso multiplicada por la excentricidad
que para cada marco o muro resulte mas desfavorable de 1s
siguientes : :

e; = 1.5¢, +0.1b '
. (4.60)
ed = esl—O.lb
donde:

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

b = Dimensién de la planta que se considera, medida en la

direccién de e.

La excentridicidad de disefio, e, en cada sentido no se debe tomar
menor que la wmitad del maximo valor de la excentricidad calculada,
és, para los entrepisos que se hallen abajo del que se considera,
nl se debe tomar el momento torsionante de ese entrepiso menor que
la mitad del maximo calculado para los entrepisos que estdn arriba
del considerado.
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4.6 Efectos de segundo orden

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que se deben
tomar en cuenta explicitamente en el an&lisis los efectos de
segundo orden, esto es, los momentos y cortantes adicionales
provocados por las cargas verticales al obrar en la estructura
desplazada lateralmente, en toda estructura en que la diferencia en
desplazamientos laterales entre dos niveles consecutivos,

u,,dividida entre la diferencia de altura correspondientes, h,, es
tal que:

Aij, > 0.08Y

donde (4.62)
V - Fuerza cortante en el entrepiso considerado
W';=_Peso de la cqnstruccién encima del entrepiso

El peso de la construccion incluye cargas muertas y vivas.
4.7 Efectos bidireccionales

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que los efectos
de ambos componentes horizontales del movimiento del terreno se
deben combinar al tomar en cada direccién en que se analice la
estructura, el 100 % de los efectos del componente que obra en esa
direccidén y el 30 % de los efectos del que obra perpendicularmente
a ella, con 1los signos gque 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 edificacién es la manera de especificar la
magnitud de las fuerzas sismicas que actfian en cada uno de los
elementos estructurales resistentes en los métodos que utilizan
simplificaciones estructurales para cuantificar 1las fuerzas
sismicas.

5.1 En los modelos estructurales donde se utilizan las ecuaciones
de equilibrioc dinadmico de las edificaciones

En los modelos estructurales que formulan las ecuaciones de
equilibrio a través del concepto de subestructuras unidas a un
diafragma (nivel), rigido o no, la informacién que se maneja de
manera sistemdtica es el equilibrio de cada uno de los elementos
estructurales que la forman. Entonces, el concepto de fuerzas
sismicas en los elementos estructurales es transparente ya que se
cuenta con la Informaciédn integral de cada uno de los elementos
estructurales de la edificacién, 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
modelo mas simple donde se utiliza el concepto de diafragma rigido.
Es un modelo en extincién ya que los modelos a que hace referencia
el inciso 5.1 son mas generales. Se presenta porgue el RCDF87 hace
referencia a algunos conceptos que utiliza. Se basa en las
siguientes hipétesis: '
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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

las rigideces de entrepisoc (resortes) del entrepiso
correspondiente que definen el centro de torsién (o de
rigideces).

c) Las rigideces de entrepiso 1las forman los marcos (O
muromarcos) planos, sensiblemente paralelos en dos dlrecc1ones
ortogonales.

d) En los desarrollos que siguen se considera que el edificio
tiene una distribucién de rigideces regular en elevacién. Es
decir, que ‘las columnas de un diafragma (nivel) finicamente
estdn unidas con niveles consecutivos.

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

5.2.1 Centro de rigideces (de torsién) del entrepiso

Debido a que los elementos resistentes de un entrepiso se
representan mediante las rigideces del mismo, se define como centro
de rigidez (o de torsién) al punto en donde al actuar las fuerzas
cortantes Gnicamente provocan desplazamientos lineales.

5.2.1.1 Fuerzas cortantes directas en los resortes paralelos al
eje y de referencia

Con base en la Fig 5.2, la fuerza que sOporta cada resorte {figidez
de entrepiso) paralelc al eje y resulta ser

Vi, = kv (5.1)

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

y VW - Iy .
V —; ;k (5.2)

Con base en las Ec 5.1 y 5.2 se obtienen 1las siguientes
expresiones.
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v
v o= (5.3)
ijy
=]
k
d _
Vir = wm % (5.4)

NX b d
; kyy,
=l

5.2.1.2 Fuerzas cortantes directas en los resortes paralelos al
eje % de referencia .

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

Ve = kyu (5.5)
V. = V.! = u k ) -
x E x g 1x
_ VX
u NY (5.7)

}cJl . . .
Ny x (5.8)
;kix '

5.2.1.3 Coordenadas del centro de torsidn

it

V.!x

Se denomina centro de torsién (CT) o centro de rigideces (CR) al
punto localizado sobre el diafragma .rigido donde al actuar la
fuerza cortante correspondiente inicamente le provoca
desplazamientos lineales.
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Al aplicar la definicién de CT a la-fuerza cortante paralela al eje
Y, al establecer el equilibrio de momentos resulta.

= d
x.V, = ;;xyg”
kJY V

XiNx
;; ;kﬂ | (5.9)

E_l x;kK5y
NX Vy
; Ky
-]

De acuerdo con la Ec 5.9 se obtiene la expresién de la abscisa del
centro de torsién. :

NX

ZEX&KH
X, {(5.10)
?: kyy

Al aplicar la definicidén de CT a la fuerza cortante paralela al eje
X, se obtiene la 51gu1ente expresidén de la ordenada del centro de
torsién. . :

z:)ﬁ = (5.11)
Z: K gx

5.2.2 Excentricidades

lLas fuerzas sismicas asociadas a los diafragmas rigidos actidan en
el punto denominado centro de masas (CM) u no en el centro de
torsidn, que pueden ser diferentes. A las distancias paralelas a la
direccién - de las fuerzas:- .cortantes se les denominan
excentricidades.
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5.2.2.1 Excentricidades caléuladas

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

Cox = |Xp — X¢|
donde
€ux = Excentricidad de la fuerza Cortante V, (5.12)
X, = Abscisa del centro de masas
X, = Abscisa del centro de torsién
Oy = |¥u - Vel
donde .
€y = Excentricidad de la fuerza Cortante V, (5.13)
Yo = Ordenada del centro de masas
Ye = Ordenada del centro de torsién

5.2.2.2 Excentricidades de disefio

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que a cada
excentricidad calculada se le debe asociar dos excentricidades de
disefio, seglin se indica a continuacidn.

a) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante Vy.

€4y = 1l.5¢, +0.1b,
. - (5.14)
€ax = €y ~0.1b,
donde:
b, es la dimensidén de la planta que se considera medida en la

direccién de e (perpendicular a la fuerza cortante V).
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b) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante V.-

64 = 1.5, +0.1b
¥ ad v (5.15)
edy = esy _0. 1by
donde:
‘b es la dimension de la hlanta que se considera medida .en la

direccidén de e,, (perpendicular a la fuerza cortante v.).
5.2.3 Fuerzas cortantes debidas a la torsién

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 expesiones.

M = M= euV
¥ d (5.16)

= Mc:r: edyvx

Con base en la Fig 5.4 se puede afirmar que el momento torsionante
se equilibra con las fuerzas cortantes que provoca en todos los
resortes. El1 movimiento de cuerpo r1g1do que el par torsionante le
provoca al diafragma rigido es el gire, .

Los desplazamientos lineales en los resortes paralelos a cada uno
de los ejes de referencia, al considerar que el desplazamiento
angular es pequefio, de tal manera que el seno y la tangente del
mismo se pueda aproximar por el valor del angulo, resultan ser.

u; = 0y,
(5.17)
vy = 0%,
donde:
Ej = X_i - Xt
. (5.18)
Yi = ¥y~ Y:
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Las fuerzas cortantes debidas al par torsionante resultan ser.

Vi = kypuy = 0k,y, (5.19)
e _ = S
Viy = kyvy = Okgx;

Al establecer el equilibrio de pares respecto al centro de torsidn
se obtiene que.

X
il

Ny Nx
z;tﬁiﬁi-*;ggvéi}

‘4iijﬁi?? +-§§‘9}§?}

(5.20)

1

De las Ec 5.20 se obtiene el valor del desplazamiento angular de
cuerpo rigido.

) M

T = ~ 5.21
IR %<} | (520
=1 = : o

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).

kiy.
veE = ixY 1 M
= N S (5.22)
;ktxl’i * ;:kjyxd
-] -]
%
vEi = 1y M
i N (5.23)

NY . —
ﬁ kyxyi * ?: kg3
w] s
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5.2.4 Fuerzas cortantes de disefio en los resortes (rigideces de
entrepiso)

Con base en los desarrollos 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
torsidén, como se expresa a continuacidn.

ij = Vi‘i + Vi!;:
. (5.24)
- d ¢
Vis = Vi * Vi
Para cuantificar la Ec 5.24a se hace uso de 1ls Ec 5.8 y 5.22,
mientras que para la Ec 5.24b se untilizan las Ec 5.4 y 5.23.

5.3 En el método simplificado

En este método se hace caso omiso del efecto de torsién, por 1lo
que Onicamente se consideran las fuerzas cortantes directas.

Las NTC para disefic y construccidn de estructuras de mamposteria

establece que es admisible considerar que la fuerza cortante que
toma cada muro es proporcional a su area transversal
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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 inicamente a métodos que se pueden desarrrollar sin un
niimero exagerado de operaciones, de tal manera que se pueden llevar
a cabo con calculadora, lapiz y papel.

6.1 Edificacién utilizada
En la Fig 6.1 se muestra la planta y elevacidn de un edificio de
interés social que sirve de base para llevar a cabo los ejemplos de
aplicacién. Las particularidades del edificio se indican a
continuacidn. :

6.1.1 Uso de las edificacibnes

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

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

6.1.2 Zonificacién sismica

La edificacidén se localiza en la zona I.
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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 coef1c1ente sismico que le corresponde a
la edificacibén es c = 0.16.

6.1.4 Condiciones de regularidad

Con base en los datos de la edificacién (Fig 6.1) se obtienen los
siguientes parédmetros en relacidén con el inciso 3.4, a fin de
definir el coeficiente de reduccidén de las fuerzas sismicas, Q’.

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

b) Altura/dimensién menor en planta = 12.5/8.4 = 1.49 < 2.5.

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

d) De acuerdo con la tabla 6.1 la relacién entre los pesos de los
niveles superior a inferior es igual a uno, con excepc1on del
quinto nivel (dltimo) que es igual a 0. 88.v

e) Todos los pisos tienen la misma area, 1gua1 a 133.56_hb.

f) En relacién con los conceptos de rigidez al corte y
' excentricidades se discuten en los 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 la altura.

c) de 15 cm de espesor.

d) resistencia al esfuerzo cortante de 2.5 kg/cm?.

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

Q, = 1.5

Q i.5

¥

6.1.6 Espectro de disefio

Con base en el inciso 3.6 y la tabla 3.1 de la NTC para disefio por
sismo, los parametros del espectro de respuesta de disefio en la
"zona I junto con el coeficiente sismico especificado en el inciso
6.1.3, resultan ser.
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T, = 0.2 s
T, = 0.6 s
r = 1/2

6.2 Andlisis estatico
De acuerdo con el inciso 4.2.2 las fuerzas horizontales que un

sismo de disefio ocasicna a una edificacién estan dadas por la Ec
4.39, reproducida a continuacién.

="
2w, (4.39)

2 Wb,

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, los elementcos de la
Ec 4.39 se resumen en la tabla 6.1. ' ‘

Tabla 6.1 Fuerzas sismicas'(método estético)
Nivel W, h, W,h F, v,
(t) (m) (tm) (t) (t)
5 91.2 12.5 | 1140.0 24.73 24.73
4 104.0 10.9 | 1040.0 22.57 | 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
T 507.2 3740.0

De acuerdo con los valores de las columnas 2 y 4 de la tabla 6.1 se
puede cuantificar el sigquiente coeficiente.
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, 507.2

= = 0. —_ .0217 6.1
N ’ 3740.0 0.02 : ( )

6.2.2 Estimacién del periodo fundamental de vibracidn
De acuerdo con el inciso 4.2.3 1la estimacién del periodo

fundamental se obtiene mediante la Ec 4.47b, reproducida a
continuacién. ' :

(4.47b)

Los valores especificados en las tablas 6.1, 6.5 y 6.6 sirven de
base para la cuantificacién de la Ec 4.47b.

6.2.2.1 En la direccidn del eje x

Las operaciones numéricas para determinar los elementos de-la Ec
4.47b se resumen en la tabla 6.2.

Tabla 6.2 Estimacién del periodo fundamental, T, en la
direccién del eje x )

: 2

el e ) (m) (tm) (ta)
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
T 0.29328 | 0.00546
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Al sustituir los valores de las columnas 5 Y 6 de la tabla 6.2 en
la Ec 4.47b resulta.

T:lx

000546 |
= 6.28, = 0.27 (6.2)
-Jé.el*o.zgaza 0.2736 5

6.2.2.2 En la direccion del eje y

Las operaciones numéricas para determinar los elementos de la Ec
4.47b se resumen en la tabla 6.3.

Tabla 6.3 Estimacién del periodo fundamental, T, , en la
- direccién del eje y

. Nivel k, 'y X, F,x wx?

(t/&m) (u§ (m) (tm) (t?)

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
T ‘ : 0.8699 | 0.0483

Al sustituir los valores de las columnas 5 y 6. de la tabla 6.3 en
la Ec 4.47b resulta.

T, = e.zaJ' 0.0483 . g 4724 s (6.3)
9.81+0.8699 - :

6.2.3 Factores reductivos de las fuerzas sismicas

De acuerdo con el inciso 4.3 los factores reductlvos de las fuerzas
sismicas resultan ser.

6.2.3.1 Factor reductlvo para fuerzas pa:alelas al eje x

Al domparar'el periodo fundamental T con el valor de T, resulta.
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T, = 0.2736 > T, =0.2

donde: (6.4)

.

6.2:3.2 Factor reductivo para fuerzas paralelas al eje y

Al comparar el periodo fundamental T, con el valor de T, resulta.

T,, = 0.4724 > T, = 0.2

donde: (6.5)

6.2.4 Fuerzas sismicas reduc1das

Al dividir las fuerzas sismicas estiticas de 1a tabla 6.1 entre los
correspondientes factores reductivos 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 est@ticas sin reducir y réducidas

Nivel F, \L F '/ F,, v,
(t) (t) (£f (3 R3] (£]

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 50.3%

1 5.64 81.14 3.76 54.09 3.76 54,09

6.2.5 Reduccién de las fuerzas cortantes con base en el perlodo

fundamental de vibracidn
De acuerdo con el inciso 4.2.4 existe la posibilidad de reducir las

fuerzas sismicas de la tabla 6.4, con base en el valor de 1los
periodos fundamentales de vibracién.
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6.2.5.1 En la direccion del eje x

Al ubicar el periodo fundamental en el espectro de disefio sismico
. se tiene que.

T, = 0.2 < T, = 0.2736 < T, = 0.6 (6.6)

De acuerdo con la Ec 6.6 se concluye que no deben reducirse . las
fuerzas éstaticas en la direccidn del eje x de la tabla 6.4.

+6.2.5.2 En la direccion del eje y

Al ubicar el periodo fundamental en el espectro de disefio sismico
se tiene que.

T, =.0.2 < T,, = 0.4724 <.T, = 0.6 (6.7)

De acuerdo con la Ec 6.7 se concluye que no deben reducirse las
fuerzas estédticas en la direccién del eje y de la tabla 6.4.

6.3 Método dinamico (andlisis modal espectral)

"Este método se describe en el inciso 4.1.4 y su aplicacidn 1mp11ca
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
rigideces de entrepiso (resortes) unidas con diafragmas rigidos. .
Este modelo no es el recomendable, pero se utiliza porque permite
ejemplificar algunos conceptos del RCDF87 y. el nimero de
operaciones que se tienen que realizar resultan ser mucho menor que
el de los modelos donde se utiliza una computdora.

El modelo estructural del edificio se construye mediante
subestructuras planas formados por muros planos, construidos con
mamposteria. La definicién de los muros planos se hace en las dos
direcciones ortogonales en que estidn orientados los ejes de la
planta del edificio. Los 9 ejes letra (murecs 1-x, 2-x, 3-x, 4-x, 5-
X, 6-x, 7-%x, 8-x y 9-x) y los 3 ejes nimero (muros 1l-y, 2-y ¥y 3-y).

En las Fig 6.2 y 6.3 se muestran las idealizaciones de los 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.
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Las rigideces de entrepiso de los muros planos se determinaron con
el método del elemento finito, al considerar que actia un sistema
de fuerzas horizontales igual al que 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 Solucidn del problema de valores‘caracteristidos

Las formas modales (eigenvectores) y las correspondientes
frecuencias naturales de vibracidn (eigenvalores), segilin 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 y 6.9.

Tabla 6.5 Rigideces de entrepiso de los muros paralelos al eje
: - x (t/cm)
‘ EhtrepisA 1-x 2-x 3-x d-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 | . 11.098 11.09

Tabla 6.5 Riglideces de entrepiso de los muros paralelos al eje
X (t/cm) (continGa) 7

Entrepis 6-x T-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 (t/cm) -
Nivel 1-y 2-y 3-y I
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

6.3.2.2 Matriz de masas de los modelos unidimensionales

eétablecer

establecer

las

=1
I

las

‘ecuaciones
estructurales mostrados en las Fig 6.4 se obtiene la 31gu1ente
.matrlz de rlgldeces.

de

-k, Q

K, + k;, -k,
-k, k; + Kk
0 -k,
0 0

ecuaciones
estructurales mostrados en las qu 6.4 se obtiene la 51guiente
matriz de masas (concentradas).

.3:
I

Qle
o o o o &

de equilibrio

o o o B o
© o X o o
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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 de los modelos estructurales
asociados a 1las dos direcciones ortogonales, y resolver Jlos
correspondiente problemas de valores caracteristicos, se obtienen
los eigenvectores (formas modales) mostradas en la Fig 6.5.

Los valores de los periodos, frecuencias naturales de vibracién y
valores caracteristicos correspondientes a los eigenvectores de la
Fig 6.5 se se presentan en la tabla 6.7

Tabla 6.7 Periodos y frecuencias naturales de vibracién de los
' modelos estructurales del edificio

Mo Modelo estructural, eje y 'Modelo estructural, eje x
do T, ; T . , I
. (95 (ra&?s) (rady/s)2 (33 (rad?s) (rad?s)2

1 | .4719 13.31 177.28 | .2735 22.97 527.77

2 . 2006 31.32 981.06 .1158 54.26 2944.02

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 participacidn se
obtiene con la Ec 4.22e, que se reproducen a continuacién.

a 1
o
= K= (4.22e)

N
Z:nu(rflz
=1

Cy
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6.3.3.1 Primer modo

(4.25)

(4.27)

Las opéraciones‘de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla 6.8.
La columna 2 de dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la tabla

6.1.
Tabla 6.8 Réspuesta espectral de desplazamientos: Primer modo
Nivel r,! mr,l m (r')? U,
k-8simo ts!*’nfcm , tlgszcm ts?/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 2.9070 22.8418
Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de participacién del modo 1, que resulta ser.
c _2.8070 . 4 1273 (6.10)
22.8418

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del primer modo
de vibracién,

de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.

T

a

1]

A4

0.2

ag

<

:Cg

T =

L = 0.4719 < T,

=0.16*981
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=0.6

= 156.96 cm/s®

(6.11)
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La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas
para el primer modo, de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

1 A 156 .96 :
= - = . T3 ==—~ = 1127 cm )
Ymsx Cy i 0.12 3177-28 0.1 (6.12)

La sexta columna de la tabla 6.8 es la expresidén de la Ec 4.27.

6.3.3.2 Segundo modo

Las opéraciones 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
cénimo | te')em * ol | | w
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
z 0.5249 4.0270

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de participaciéon del modo 2, que resulta ser.

0.5249

C.',-"——-—
2 4.0270

= 0.1303 (6.13)

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del segundo
modo de vibracidén, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es, '

T, 0.2 < T, = 0.2006 < .T, =0.6

(6.14)

A, ag =cg =0.16+981 = 156.96 cm/g*
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La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas
para el segundo modo, de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

2 _ A, 156.96

VYoax = CZ_ = 0-1303-981-_.06 = 0.0208 cm (6.15)

La sexta columna de la tabla 6.9 es la expresidén de la Ec 4.27.
©.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.

lTabla 6.10 Respuesta espectral de desplazamientos: Tercer
' modo
kgé:i:lo tsgl,cm 5 ts | 3111 "’ 2112 uggx’
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 1.4967

Con base en las colhmnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de participacidén del modo 3, que resulta ser.

_ 0.2213 _

¢ 0.1
3 1.4967 479.

(6.16)

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del tercer modo
de vibracién, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.
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ey
I

0.1302 < T, =0.2

- - T, ¢
A, = ag =g{1 +3-—B)E (6.17)
= 981(1 + 30'0132(’2) 0416 = 115.88 cm/g?

La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas
para el tercer modo, de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

Vi = % = 0.2213-212-88 (6.18)

=28 = 0.0110 cm
o2 2328.83

La sexta columna de la tabla 6.10 es la expresién de la Ec 4.27.

6.3.3.4 Cuarto modo

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la 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: Cunarto
modo '

keéaimo | tstfem ot | W |
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
s 0.1165 0.6426

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de participacién del modo 4, gue resulta ser.
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L 0.1165 . o iaim 6.19
a = gigE v omwn (6.19)

La ordenada del espectro de acaleraciones de disefio del cuarto modo
de vibracién, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6 1 6 es.

T, = 0.0945 < T, uq.zﬁ;”t

)C'

A‘ ag "'g(l + 3 (6 20) ‘

981 (1 + 3°o°92‘5) o. 1‘ - 94 es au/s’

La respuesta espectral de las ecucionas de equ:llibrio duacopladas._
para el cuarto modo, de acuerdo com la Ec 25 resulta lor. Co

4 _ A = 94 85 PN L
Yndx C-"';? 0. 1813—--—‘“20 75 _._0.‘9038'9‘_: cm (.6'2,1)

La sexta columna de la tabla 6.11 es la expresién de la Ec 4.27.
6.3.3.5 Quinto modo _ _ | AU |
. Las operacmnés 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 colulna 2 de la
tabla 6.1.

Tabla 6.12 iggpuesta eapectral dn dasplazamientoc Quinto
' O
i Nivel r;? 3 5 nk(r’)zll" Uy’
k-6simo ts*’cm . : twcn cB 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
X 0.0597 0.1446 |
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Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeflclente
de part1c1pac1on del modo 5, que resulta ser.

. 0.0577 i .
= 0:0577 _ g 412 6.22
“ 7 91446 129 {6-22)

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del quinto modo
de vibracidn, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.

T, = 0.0676 < T, =0.2
‘ _ I ¢

A, = ag =g(1 +3";)Z (6.23)
= 981(1 + 30'006276) 0416 = 79.03 cm/s?

La respuesta espectral de las ecnaciones de equilibrio desacoplédas
para el quinto modo, de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

5 - AS

VYmax = Cs_—
Wy

79.03 :
= A129 ——.. = 003777
0 9 8639 .06 0.00 cm (6.24)

La sexta columna de la tabla 6.12 es la expresidém de la Ec 4.27.

6.3.4 Respueéta 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 las tablas 6.8 a 6.12, que se
repiten en la columna 2 de las tablas 6.13 a 6.17) se pueden
cuantificar las fuerzas cortantes correspondientes, al utilizar los
conceptos relacionados con la definicidén de rigidez de entrepiso
(Ec 2.5 y 2.6), reproducidos en la forma en que se utilizan.

v, = kdAu, L (2.9)

Auk = Uk - Uk_l . (2.6)

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 o bien en la columna 12 de la tabla 6.5, y se repiten
sistematicamente en la columna 3 de las tablas 6.13 a 6.17.
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En la revisién del cumplimiento de las condiciones de regularidad
del edificio respecto a la rigidez al corte (inciso 3.4), 1la
relacidén de rigideces entre el primer y segundo entrepisos es igual
a 2.035. Aunque excede del 100 por ciento (103.5), se considera que
la rigidez del primer entrepiso estd sobrevaluada por la condicidn
de frontera de empotramiento. Por tanto, el edificio es regular y
los factores reductivos 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/ u : @ o v, ! V1
Entrepis cm tl;lgm cm "7:” k"%“

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 reductivo Q" yr gque resulta ser.
le = 0.4719 > T, = 0.2
(6.25)
Gy = Q& = 1,500

6.3.4.2 Segundo modo

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4
¥ 5 de la tabla 6.14.
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Tabla 6.14 Respuesta espectral de cortantes: Segundo modq
Nivel/ u_,,” Uy, Vs Ve 2
Entrepis cm t?gm em %& h%“
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 los valores de la quinta columna entre el
factor reductivo Q' e que resulta ser.

T, 0.2006 > T, = 0.2

(6.26)

)]

Qiy = Q, = 1.500

6. 3 4.3 Tercer modo

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 Réspuesta espectral de cortantes: Tercer modo.
Entrepis | 5 7“ ot | e | Vel | Ve
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 H 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 reductivo Q'a, que resulta ser.

=
i

y = 0.1302 < T, = 0.2

(6.27)

. r
Qiy = 1+T‘:’(Qy-1) = 1.326
6.3.4.4 Cuarto modo

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4
Yy 5 de la tabla 6.16.

T;bla 6.16 Respuesta espectral de cortantes: Cuarto modo

mntropts | e | orte | G | Ve | Vet

' 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 H 173.85 -0.0114 -1.98 -1.60
4 0.0031 121.28 0.0099 1.20 0.97
5 -0.0006 n, 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 reductivo Q’,, que resulta ser.

e

0.0945 < T, = 0.2
(6.28)

T,
Qiy = 1+ (0, - 1) 1.236
a

6.3.4.5 Quinto modo

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se'presentan en las columnas 4
Y 5 de la tabla 6.17.
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Tabla 6.17 Respuesta espectral de cortantes: Quinto modo
mntropis | B | ot | | Ve | Ve
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 dividir los valores de la quinta columna entre el
factor reductivo Q’;, que resulta ser.

E

T, 0.0676 < T, = 0.2

4
T, (6.29)
- ¥ - = .
gy = 1+ 7ﬁ:(g§ 1) 1.169
6.3.5 Respuesta total para el modelo estructural paralelo al

eje y

Conocidos los elementos cinemdticos (inciso 6.3.3) y los elementos .
mecanicos (inciso 6.2.4) del modelo estructural en estudio para
cada modo de vibracién, se procede a determinar la respuesta total
de dicho modelo estructural.

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen gque debe
incluirse el efecto de todos los modos naturales de vibracidén con
pericdo mayor o igual a 0.4 s, pero en ningin caso se pueden
considerar menos que los tres primeros modos de traslacién en cada
direccidén de andlisis.

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 recomienda utilizar el
método de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados (SRSS), para
calcular la respuesta total, siempre que los periodos de los modos
naturales en cuestidn difieran al menos 10% entre si, que es el
caso. el método SRSS se indica mediante la Ec 4.29, que se
reproduce a continuacién.
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N . .
s = |y s? (4.29)

6.3.5.1 Respuesta total de desplazamientos

En la tabla 6.18 se resumen las operaciones indicadas por la Ec
4.29 para los -vectores de desplazamientos maximos de cada modo
mostrados en la columna 6 de las tablas 6.8 a 6.12. En la columna
2 se muestra la combinacién de un solo modo {el primero), en la
columna 3 la combinacidén de los dos primeros, y asi sucecivamente.

El primer elemento de cada casillero representa el componente de
desplazamiento total mientras que el segundo elemento representa el
cociente de ese desplazamiento entre el desplazamiento total
obtenido con 1la combinacién 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 1.00 1.00 1.00 1.00

3 : 0.6195 0.6236 0.6236 0.6236 0.6236
0.99 1.00 1.00 C11.00 1.00

4 0.9332 0.9338 0.9349 0.9340 0.9340
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00

5 1.24472 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 la Ec
4.29 para los vectores de fuerzas cortantes maximos de cada modo
mostrados en la columna 6 de 1las tablas 6.13 a 6.17. El

ordenamiento de esta tabla es enteramente similar al de la tabla
6.18. - ‘ '
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Tabla 6.19 Respuesta total de fuerzas cortantes \/ :
- (t) 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 To33.12 33.18 33.20 33.24 33.24 | 37.27
0.99 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 Revisidn por cortante basal

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que si con el
método de andlisis dindmico que se haya aplicado se encuentra que,
en la direccidén que se considera, la fuerza cortante basal
calculada, V_ , debe ser tal que debe cumplir con la siguiente .
condicién. : _ S s :

Wo . 507.2
v, 2 o.aazi- = (0.8) (0.16) T

= 43.28 t° (6.30)

En caso de no cumplirse la condicidén anterior, Las fuerzas de
disefio y los desplazamientos laterales correspondientes se deben
incrementar en la proporcién para que el cortante basal calculado,
V,, cumpla con la igualdad.

De acuerdo con la tabla 6.19, el cortante basal que proporciona el
método dinédmico es, V, = 38.60 t, por lo que las fuerzas cortantes
que proporciona el método dindmico (columna 6 de la tabla 6.19) se
deben multiplicar por el coeficiente, 43.28/38.6 = 1.12. E1l
escalamiento se indica en la columna 7 de la tabla 6.19.
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6.3.6 Comparac16n de las fuerzas cortantes obtenidas con los
métodos estétlco Y dinamico

A fin de tener una idea comparatlva de los valores de las fuerzas
cortantes que cada método proporciona se construye la tabla 6. 20
donde se establecen tales comparaciones.

Tabla 6.20 Comparacién de fuerzas cortantes sismicas
Entrepiso ‘(’{'f 2’%1 5 Vest/ Vet
1 54.09 43.28 1.25
2 50.33 42.37 1.19
3 42.81 37.27 1.29
4 31.53 28.78 l.ld
5 16.48 16.55 1.00

6.4 Fuerzas sismicas en los elementos estructurales de 1la
edificacidn .

6.4.1 Resumen de las ecuaciones utilizadas

En el inciso 5.2 se presenta el procedimiento para cuantificar las

fuerzas sismicas para el modelc estructural que utiliza el concepto

de rigideces de entrepiso. Las ecuaciones que se utilizan se

reproducen a continuacién. ]

6.4.1.1 Coordenadas del centrq'de torsidn .

X L
_ ;:X.fkjy ] .
x, = L2 ' 7 . (5.10)

NX
;:ﬁﬁy
7=
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NY
y - E Vikyy

NY
E kix

6.4.1.2 Fuerzas cortantes directas

6.4.1.3 Excentricidades calculadas-:

k

d .

VJ.V - NX A2 VY
; kyy
=~
k

Vi = =V,

NY x
e

| % — x|

Excentricidad de la fuerza Cortante vy
Abscisa del centro de masas

Abscisa del centro de torsién

‘89

(5.11)

(5.4)

(5.8)

(5.12)



€y = |¥Ya - ¥l
‘donde .
esy = Excentricidad de la fuerza Cortante V, (5.13)
¥a = Ordenada del centro de masas
¥ = Ordenada del centro de torsién

6.4.1.4 Excentricidades de disefio

b

¥

ey = 1.5e,, +0.1b,
(5.14)

es la dimensién de la planta que se considera medida en la
direccidén de e (perpendicular a la fuerza cortante Vy).

e 1l.5e,, +0.1b
dy . sy y (5.15)
edy = esy —0-1by

es la dimensién de la planta que se considera medida en 1la
direccidén de e, (perpendicular a la fuerza cortante V ).

6.4.1.5 Fuerzas cortantes debidas a la torsidn

M = MC)'= edey (5 16)
= M= edny
‘ k. v, -
vE = ixY ) M
(5.22)

NY _ NX .
IR R S
-1 -1 -

a0



o kj,,xj .
;kxxyi ;kjyxj

6.4.1.6 Fuerzas cortantes de disefio en los resortes (rigideces de
entrepiso)

vE .
v (5.23)

Ve = V& + v ’
(5.24)
! ¢ g
Vie = Vi + Vi

Las fuerzas cortantes gque se utilizan son las obtenidas con el
método estatico, ya que con el método dinamico se obtuvieron para
el modelo estructural paralelo a la direccidén del eje Y-

6.4.2 Diafragma del nivel 1

PoaTre [

En la Fig 6.6 se muestra la geometria del diafragma del nivel 1 asi
como la distribucidn de las rigideces de entrepiso que llegan a
dicho nivel y la p051c1on del centro de masas. Con base en dicha

figura y las ecuaciones resumidas del capltulo 5 se construyen-:ilas
tabla 6.21 y 6.22

Con base en las columnas 3 y 4 de la tabla 6.21 y la Ec 5.11 se
obtiene el siguiente valor de la ordenada del centro de torsién.

1084134

Yie © 336369

= 7.95 m (6.31)

Con los elementos de la columna 3 de la tabla 6.21, 1& fuerza

cortante correspondiente y la Ec 5.8 se obtienen los elementos de
la columna 5 de dicha tabla.

Los elementos de la columna 6 de la tabla 6.21 se obtlene medlante
la Ec 6.31 y 1la columna 2 de dicha tabla.
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Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje x

ey () &/ 1?: 2
1-x 0.00 31045.00 0.00
2=-x 2.85 12757.00 36357.00
3-x 4.20 9753.00 40963.00
d-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 15.80 31045.00 493616.00
bX 136369.00 1084134.00
55515-6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso

1, paralelas al eje x (cont)

e v 7, FiKen 7k,
| (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-x 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
z 54.09 4897715.0
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A fln de cuantlflcar la abscisa del centro de torsién y las demas
elementos de las restantes ecuaciones del’ capltulo 5 se construye
la tabla 6.22, con base en la Fig 6.6

‘Con base en las columnas 3 y4 de la tabla 6.22 y la Ec 5.10 se
obtiene el siguiente valor de la abscisa del centro de torsiém.

Con 1los elémentos de la columna 3 de la tabla 6.22,

X1e =

174921
51528

3.40 m

(6.32)

la fuerza

cortante correspondiente y la Ec 5.4 se obtienen los elementos de
la columna 5 de dicha tabla.

Los elementos de la columna 6 de la tabla 6.22 se obtiene mediante
la Ec 6.32 y la columna 2 de dicha tabla.

Pabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del
Entrepiso 1, paralelas al eje y
oy (a (t/h) ey
1-y 0.00 24988.0 0.0
2~y 4.20 11432.0 48014.0
3-y 8.40 15108.0 126907.0
z 51528.0 1174921.0
Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al ele y (cont)
?2; Vi %y xyky, x5 ky,
(t) (m) (t) (tm)
l-y 26.23 -3.40 ~84459.0 288861.0
v 2=y 12.00 0.80 9146.0 7316.0
3-y 15.86 5.00 75540.0 377700.90
b 54.09 673877.0
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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 acuerdo ¢on las Ec 5.12 y
’ 5 13. ’ - -

€)1 6x | % - X3¢] = [4.20-3.40] = 0.80 m

(6.33)

€1y = Yim - Yiel = 17.95 -7.95] = 0.00m

Con base en las Ec 6.33, 5.14 y 5.15 se obtienen las
excentrlcidades de disefio correspondlentes.

€10x = 1.5€,, +0.1b, = 1.5(0.8) +0.1(8.4) = 2.04 m (6.34)
Ogr = Oy - 0.1b, = 0.8 -0.1(8.4) = -0.04 m
€14y = 1.56,4 +0.1b, = 1.5(0.0) +0.1(15.9) = 1.59 m | 6.35)
€4 = €4 - 0.1b, = 0.0 - 0.1(15.9) =-1.59 m

Con base en las Ec 6.34, 6.35 y 5.16 se obtiene el ' momento
torsionante que se las fuerzas sismicas le ocasionan al diafragma
rigido del nivel 1.

M, = egVi, = 2.04(54.09) = 110.34 tm .
. (6.36)
= @4V, = 0.04(54.09) = 2.20 tm

M., = egVi, = 1.59(54.09) = 86.00 tm
, | , (6.37)
= @gVix = 1.59(54.09) = 86.00 tm '

De acuerdo con las Ec 5.22, 5.23 y la columna 8 de las tablas 6.21
Y 6.22 se obtienen los siguientes coef1c1entes.
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Las NTC para disefio por sismo, en su inciso 8.6, establece .que de
los dos momentos torsionantes de disefio en cada direccidén (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
torsién se utilizan las Ec 5.22 y 5.23, que de acuerdo con las
columnas 8 de las. tablas 6.21 y 6.22 y las Ec 6.36 'y 6.37
resultan ser. . o

) K.Y - 110. 34
Vite = o W __2”u-y © 3897715 +673977k"‘y“ '
;k,,yx + Ekjyxj ‘ S (6.38)
= 0.000019804k, 7,
- H‘J M = x
A — ) M, = 0.000019804k,X, (6.39)
;kiin * ;kjyxi
k. y: 86 .00
tx ixr i =
Vilx W M ﬂ_sz 4897715 + 673877 kiats :
f\'_;kixyi +;;kjyxj (6.40)
= 0.0000154354k,F,
tx jyxj = | i | x. | -
vz, M. = 0.0000154354k,X, (6.41)

;:}ﬁin*'z:knAﬁ

En la Fig 6.7 se presentan las fuerzas cortantes, cuando el sismo
de disefio actila 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 incluyen los dos sentidos en que
puede actuar el sismo de disefio.
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Las columnas 13 de las tablas 6.21 y 6.22 se cuantifican de acuerdo
con las Ec55.24, de tal manera que se obtenga la fuerza cortante

mayor.
Taﬁla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje x (cont)
rES R4 VL. vE | -viE | e
(t) (t) (t) (t), (v
C1-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
T E
Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigidéces del Entrepiso
1, paralelas al eje y {(cont)

3y i, | - v A 1 Vg

‘ (t) (t) (t) - () (t)
1-y -1.67 1.67 1.30 -1.30 27.90
2-y 0.18 ~0.18 -0.14 0.14 12.18
3oy 1.50 21.50 -1.17 1.17 17.36
z
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7 FORMAS NODALES DE LOS MUROS : DIRECCION Y

o .04

& ) 8.28

5.80

s T,:-00876 s

T, 04719 s

"AG 65 FORMAS M(DALES { EIGENVECTORES) DE LOS MODELOS  ZSTRUCTURALES UNIDIMENSIONALES
DEL EDIFICIO. :



b |
-

yd o RIGIDECES DE .
: ENTREPISO (t/cm)
¥g=15.90 9-x 310.45
Yg=13.05 8-x 127.97
. esx-«; 2-3.4
Y,=11.70 7= i 9153 - -0.8m.
r ﬂ' ~ - N
© L ©
Yg:930 6| ¢ 9753 [© €gy =7.95-7.95
2 = _
o : o™ - = 0.0
Vax-_..54 094, - : 97.53. | - .Om
Yo=795 5x — CT—@“’ T >
) - 97.53 ”
y4-6.60 4‘! |
|
| 97.53
=4.20 3-x
Y™ 799 . l U127 -57
Yp=2.85 2-x T
|
=0.00 1-x : . -X
i 1 o i 310.45
-y [ 2-y 3-y
[ ,
% =0.0 XxF420  x,=8.40
‘ X“-‘-3.40—r-|
CM (Xm,ym)=(4.2,7.95) r— - bx=8.4m
CT(Xf,y*)=(3.4-,7.95) : T s by=159m
Viy =54.091

AG 6.6 DISTRIBUCION DE LAS RIGIECES DE ENTREPISO QUE
LLEGAN AL NIVEL I )

/9

i



P
I~
LN /,—-—
SN —
| S,
[ /7 4.89
/
«—— 1.29
1—/‘/ ) 0..72
/
7 0.26
cT
L ALIPA: | ( 0.00
= 0.26
lvly \
—A\ 0.72
—A\ 1.29
» 4.89

a) M(NENTO TORSIONANTE IGUAL A 1i0.34 tm.

1.30 0.14 117
\‘\ ,
) -1

l? 4‘"—"“**7 3.8|

/

/
- .00

/
_ ht—/ 0.56

o /
y .

1x ‘L_ : 7( 0.20
———*——*A‘Cl-HD‘ ( 0.00
—4-\ 0.20

\ N
—A\ 0.56

o 1.00

\ .

\
s 3.8

b) MOMENTO TORSIONANTE IGUAL A '86.00 im.

FIG 67 FUERZAS CORTANTES DEBIDAS A LA TORSION
EN EL NIVEL I. 20
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VIBRACION DE SISTEMAS DISCRETOS DE VARIOS
GRADOS DE LIBERTAD

Moernl Jocos Peoce

Ejemplos de sistemas de n GL

Caracteristicas:

concentradas

rigidas

Cﬁw§+ﬂnA+uﬂ

- columnas solo se deforman
lateralmente ’

— Mmasas {

- con una coordenada por ma-
: sa queda definida la configu
<2 racidén del sistema

/- o  .-- equivale a:
) m, Wy M, 1
| | e U N S O T
i / = D> oo )
. r A e A ” 7 s - - -7

Ademids, la consideramos el&stica,lineal

a7 R o Mz s
' . AN T P A
x L4 5- A I =/ = FAN

Supongamos:
)(_1 x..'i

.ka,g—-maéas concentradas
ral

[y L

Pi(t) Pz(f) .'Pa(t) fuerzas concentradas exte-
' riores

aislemos wuna masa:

E

F = 7 fuerzas resistencia elfsti-

ca a la deformacidn

F- = Fu“a—a_. d££‘ ;w-.-.wc_.-avﬁ..
I



Las ecuaciones condensadas de movimiento serén:

RESEMR YL P, (1)
Fio * Fpp = By(t)
FIS + Fra = Pa(t)

L——

L___ﬂ‘,,—-— Fuerzas asociadas al desplazamiento,.
NC al movimiento

la determinacidn de estas.fuérzas es un.problema.
- estftico.

Coeficientes de influencia:

1. De flexibilidad 4 Q|:l
- . .;'+;t
////aﬂl ﬁ. |
A ; )
:'fij =.desbl. de la coord. i debido a.una carga unitaria en

coord. j (desplazamiento y fuerza en = direccidn)
“mi:. » superposicibn

f,,0Q +f Q. + £,. Q

Xy % T1y 12 Y2 13 %3
Xp = fa1 Qp * fpp Uy + 555 Q3 inv. (1)
Xy = f35 Q)+ By Oy + Eyg Q,
2. De rlgldeﬁ Tk"
B ,’1.' lhﬁf
xlz.l I;LL:L:E?T}\;i-'HA_ﬂ_

= fuerza en coordenada i por un desplazam1ento unitario

K..
1] en coordenada j.



Por superposicidn

Q = Kyy Xy + Ko Xy + Kyy Xy

Qy = Kyy Xy + Kyp Xp + Ky X, (2)

31 "1 32 72 33 73

Desde ‘luego Kij = Kji (y fij

n
H
[
[N
(]
~~
=
3]
»
o
1)
—
ot
t
=
[¢]
j=g
Lp
~—

K,. .
A 2

~

/:

Qy Ki1 K19 Ki3 X
Wl = K1 Kyp Koy X &>
QU K31 Kgp Kgy X,

matriz de ri-
gideces

ff = &)
Claro que [K—]'-1 = [f] = '[fij]

Sustituyendo (2) o (3) en ecuaciones de movimiento:

R K11X1 + x12x2 + Kla x3 Pi(t)

m2X2 + KQixi + K22X2 t Ky, x3 P2(t)
e

mXg 4 Ko Xy o+ KooXp + Koo X, P,(t)

n



= 00 1 [¥12 %12 Xag) (%) (Ri(2)
0 m, 0 S<2 +1Xpy Koy Koo X 0 ¢P, (1)
0 0 my X, Koy K_32 Kyq X, Pa(t)

o (fibfaci6n
;P(t)f forzada)
‘goz " (vibracidn
' libre )}

oFN

=
=

[V |

—
>4

e
+

1.. VIBRACION LIBRE. -

M . [K]'gs;j“,; W aa

wsupongamos la solucidn

‘ } (A sen pt + B sen pt) .= ;rf Y (t)

1
‘constante . escalar _ﬂ;f»f?ldeflne.
con’ t . = variacidn armdnica
- amplitud '

Db=~enhemns:

{r} (A sen pt + B cos pt) = r Y(t)

B e
e
~ e
u

B
1]

} (Ap cbé pt - B p sen pt) . : (1.2)

'{if:jf } (- Apz.sen pt - B p2 cos pt) - p2 {p} Y(t)

Su.. 1tuyendo 1 2 en 1 1y dividiendo entre Y(t) nos queda:

-’p“nu} rxJ =~5 RUi

O sea.

LWl
L]

(fr‘
t

LY _._._l

L[K] p2 M
CEJ' T




pre x EM:—l pre x [K]-i- 15

Y xTf = B2 g Ll s 007 D ]

() §} = p? [ _{r}- G = e? ) fe]

. En las dos formas 1iegamos a un problema de VAC

;—! 5 } _ v \ . ) '
[L_J ‘ u = /L ar.
Prcblema de valores caracteristicos:

- Dada una matriz cuadrada de orden {(nxn) [L], que representa
una transformacidn lineal de vectores n-dimensionales, debe
encontrarse un vectﬁf {u}qﬁe tranéforﬁado per [Ll resulte
en otro vector A ;uf en 1a:misma "dirececidn™. O sea,[L] solo
cambia la magnitud de su] sin cambiar la direccidn.

El vector es un vectof.céréctéristico (o eigenvector) de [L].
A(escalar) representa la‘relacién entre las "longitudes" an-
tes y después de la transformacidn y para llegar a ‘los VEC de-
be tomar valores de un conjunto de valores caracteristicos
(vac) (o eigenvélﬁresl.

El problema de encontrar frecuencias y modos naturales puede

.considerarse un problema de VAC." - (STD)

Tenemos

'[CKJ ] p-z Dﬂ] {r} W} - (1..3)



Si en el sistema de ecuacicmnes

(] & = fof
(A] es no singular, la solucidn finica es la tPivia;
) 2 ’ -
;x; = fojDGe donde: nos interesa el caso en que [A] es
singular. En este caso la adjunta® Eﬁ}‘exisfe y puede pre X

por ella, -con el resultado

Ial §x } goz
porque [A] [] [I] | ‘V‘_[AJ (nxn)

Puesto que lAl = Q, ix} no necesariamente es nulo, pero si

{]

se asigna un valor dado a uno de sus elementos los demés qﬁg
dan determinados en forma finica.

'También notamos que si ;X} es solucidn de [A] {X; = {0}
y X es ung constante, entonces ﬁ{%? es tambié&n solucidn.
Por lo tanto, hay un nfimero infinito de soluciones. Todos es-
tas se considerarin juntds y hablaremos de una "solucidn" co-
mo un conjﬁnto de relaciones gnfre los eleméntos de gx}.
Volvemos a [ﬂq 2 [ﬁ] grs  =- {0} : (1.3)

Al desarrollar ‘1E| = 0 ilegamos a una ecuaqian de grado o
en p2, cuyas raices son los VAC.

- Como [K] ¥y [H] son'simétricqs.y positivas definidas¥*,

*Transpuesta de la matriz de cofactores. '
**[&] es POS. DEF. si {qj [AJ {q1:>0 para todo {&} no nulo



puede demostrarse que las ralices de la ecuacibn caracteristica

"son reales y positi@aél Las llamamos &12, p22 se ey pn2.

Las n frecuencias naturales son
los términos positivos de las ralices y la mas baja es llama-

da frecuencia fundamental.

- Para la gran mayoria de los casos de interés las frecuencias
son diferentes entre si.
- Para cada frecuencia p; existe una VEC asociado:

(] =5 = By EHJ {rgl i'=1,..., n

t

o sea para cada.pi existe una solucidn énz no trivial

" - Normalizacidn (solo conveniencia, sin significado fisico)
s . g

Varias formas:

5 1.0 s
2 0.4 4
1 0.24

{(modos mormales)

[}]
[

. ' towe .
Spi. ‘[H] r{.
AN $ ! ' 31
.‘. ‘.
-"Los modos y frecuencias naturales del sistema son propiedades
caracteristicas-derivadas de las propiedades de inercia y ri-

gidez expresaddqs por los elementos de [ﬁ] y [K].

- Llamaremos matriz modal [ﬁ]l"a la que tiene los VEC, o« vecto-

res modales;, como columnas.



ORTOGONALIDAD DE. MODOS. DE VIBRACION

.Se dlce que dos vectores ﬁai' y"§b§ son ortogonales con res

pecto a la matriz simétrica [ﬁ]

i (9] §f = b [9] foS
Demostremos que dogAﬁeéforgs:modalésa{r}i. y fr}j, asociados a
frecuencias diferentes (r}:# rj) son 6rtog9na1es con respecto a

las matrices ' de inercia y eléstiba

- Cada uno de estos vectores satlsface la ecuacidn 1. 3

S0 - E DA B

e 0D, )6
PN L1} ZS S-( [K] { [¥] grgj

li:i—é [K] z‘r); i
;?L_K} {r)zj

i y 3 por grfj: y %P}i respectivamente

o7y B 83 s R« 3L - A 000
o irlx [] 07 ={“§’jmg'{lih- {x if"J'{“}j | {f m”:
?grd ééﬁd [ﬁ]] y [ﬁ] son s;mé¥ficas:

DD ey = i 094,
p 0T B g

L

)
i

*., restando miembro a miembro en ecuaciones (a):

r

~m
~ Ny, R
——
\--I\J'

3

) -



'(ﬁi-pg) (%Pi; :M] {I‘E]) -=:° | =(L’§- )H fj{rf?]

‘ y como-pi2 ¥ P]2
. e
fef 5 (M) §=f5 = o oy [k Efy = o
e ———

Tenemos ecuaciones de ortogonalidad:-

{rfi ‘[K]‘{rjj_ = 0

si i # j

La ec

ORCENGIEINY: E @
y la matriz m&dal [R] : .

Hagamos:

3 = [ M

y sustltuyendo en (a):

(] [RJ {i + [x) [®] {3 ={o§_

'premultlpllcando por [R]' :

(U0 I - (R - B3 w
\fﬁfﬂ——ﬁxz:;rglagonales _J.

4



‘Llamemos

[x) ' [] (x]
<] (k] [}

il
[xx]

la=ec (b) (p. 14) puéde.ponerse:
Dead 50+ Teal {5

‘que equivale a:

)

*: *

Byg Yy b Ky ¥y 50
k3 I ’ k* ’ _ o
Moo Yo ¥ 22 Y2 ‘
B ; nl-.:'_- —k- T —__- 0
"nn’ Ya o h nn Yn < .
de las que
] * -k*
2 _ k11- 2 _“nn .
P1 = T s s pn R
. m m_ .
: n nn
— S — O —

fof

_ 1
. Recordar que para ;h':ffdu*’—“{izjr

'm;c'-rkx = 0

0 sea, con-1la

.’ °
,xZ |

apllcada a la

-

J:’ Lk] {}

.2k
0 y'p = 3
‘fraﬁsformaci6ﬁ

v

= ERJ {

ecuae;on o

10.



' hemos descompuesto un sistema de nGL en n_sistemas de 1GL in-

. dependientes.

'Cé£si5eremos éi pn;dﬁctb

[‘Mﬂ_i k'Y= ([R]"[Mj [&)? R3] [x] [R] = [x&] [Juyf™?
| (AT R )X ()] |

SIS I ETRER F N

3]

Efl contiene las frecuencias naturales eh‘la.diagonal principal

E1l préblema de encontrar frecuencias y modos naturales equi
vale al de encontrar la matriz [R] que diagonalice [MJ y [KJ

de acuerdo con

il

(R]' M1 (R]

(K] [X]LX] ‘

JS.Y

Las frecuencias naturales se obtendrin de
™ fxe] = fxe] [T - TR]
Veamoslo en otra forma | ; o

| Trl {‘ﬁ} v ] fx} = {P(t)j.
Sustituyendo {xi = [k] {fj

M) ¢ DA - feoed




12

. . L)
premultiplicando por {g}i

;B i3 #1 ey K

00 ff | {msz \

(a) - - (b) _ escalar

En los productos (a) y (b) solo éueda (por ortogonalidad}):

%r} M) {rfj.l y ; o+ {r}] -L“KJ;I‘ frf {P(t)}

1 -7 u_wf_______,J
e % o * = =
"3 TR s Z Pi Tij

Y para el‘modo'j'tenemos:

Wi Y. o+ .2 oMby, = P
30750 7 Py By Yy F R
o bien k1.5)
M* . K* P*(t)
' + = - L
i 73 73 y

analoga a la ecuacién de movimiento para 1 GL:

mX + k x = P(t)

Eﬁ (4.5) tenemos:

. ecuvaciones independientes para nGL

‘41 ecuacidn independiente para cada modo
Para vibracidn libre (1GL)

. 2 . .k
X + p x =0 p = E.



la solucidn es:
x-= A cos pt + B sen pt o .o (c)
y para el modo j tendremos (Pj(t)-z 0)
. = A, cos p.t + B, sen P_t (d)
570 Py IR

Si en (é) hacemos

llegamos a

x(t) f‘xo c?s pt + 5 . S0P pt

-y o]
Y5 = Y4 €08 Pyt ¥ ??1 5m6t

Cualquier configuracidn del sistema puede expresarse como una
suma de formas modales multiplicadas por ciertos coeficientes.

Esquemdticamente:

fr}i 1 + } o Y2 ;3 ceas

i1

{xf

estitica

o - | | (x =~r(t))

dinfimica

| ({x; = {X(t)j)



En nuestra expresidn

po- Wo@m

'gxg puede no ser funcidn'de t, qu ejemplo:

AN ©

dbndé_ {c} es el vector de constantes

que prex [h] nos da la configuracién {%}

S

De la ec. (e):

L -t
fef = (¥ {15 ([Rj N?élNG)
En 1.4 tambiépn podriamos hacer
W g

. . . e N : o e !
pero sigamos otro c¢amino, premultiplicando porgrgj FMJ

o por frZ; [x]

]

1}

IR IRO R R RO R L PO R PR

(a2l 1wl ¢ .
RS ?H] quQ Yo teee

1

{rf 5

Por ortogonalidad todos estos produdtoé son nulos exceﬁto el

-+

[ 4 ¥,

término
. . : ,

/ 1 . ‘ - .
v 3 Lo T, ]



,x’sl v

de donde tenemos

SRR I SV O

de donde:

_ j] . -‘[-u] {x}' é{ﬁ_.[v«]’_{x} $3 [K]_gx}.z_gr;%. [i?;x} .
{"fﬁ [)¢e) ”:i__'.' ' 5 Py P

(cogficiente de participacidn)

\_’__________._-————-—-—-—'—-— - SEma S L
Ejemplo (vigas rigidas)
maZl e
mezns_ |} 80 T/cm 2.0 0 0
‘ -12d T/em: [ﬁ] = 0 1.5 0 |ton se 2
m,.'-Z_a . - . —E]-n-——g.
} ———180 T/cm et |
R ‘ ‘ .
Matriz de rigideces
, ="
—> Ko, =0 o ) —— Ky, = <60 /—zga = 60
——l—? = - = --4:, - —J# i = -
Kp1 120 Xzl ) K,g = 180 ( Ky, 60
\B = ) . L’
Kii 300 Q
o d

f ' . o '- K-12‘= 120 | 2 K13,= 0
— Bo . ‘ ‘ 77 e

. [€] = [B00 --120" 0 - 5 -2 0
. . . . B - . - \
. 120 ‘180 . ~60| "= 60 |-2 ‘3 -1} - (T/cm)



» 2 © ¢
[l - (-[K] -7 [MJ] M = |6 1.50
0 o 1
- J2_ 42 -
= 60 (5 5 P ). | 2 0
1.5 2 ;
- 2 (3—5'6"" P ) , (—1.)
0 @(1-%—6 p2)
si d = p2/60
" [E] = 60 (5-24) -2 e
-2 (3-1.5 d) - 1
0 -1 (1-3)
[E} =0 =60 (a° - 5.5 a? + 7.5 4 - 2) = 0
a4, = o.gs
d, = 1.61
d, = 3.54
p° = 60 d: F,° = 21.0 $, = u.58
2 _ - frecuencias
f? = 96.5 4’3 = 9.82 naturales
4,5 = 212.4 $, = 14.56
Modo=:
3.285 -1.474 0.411- "%
| / I ,' 2,299 %
2425/ : -
e | e ] nes
e/ - o4r T }:7sw
./ ! -
|- b
P, = u.58 $, = 9.82 f3 = 14.56

6.



= . 1.000
| 2.135
1 |
| 3-285
L *- .
oy o= [R] iR
Ej:
.t ! V - _ " )1_ . ﬂ
.19.6296 = {r}i M]3

[

_ N
. Comprobacidn con LK ;I

1]

412,209

JEg

413.940 .
. 0.-.'

0...

1

.000

1.000

"0.899 =1.0u4
-1.474 0.411 |
= [19.629 0.038
1 0.037 5.386
0.006 -0.014
‘_- _ it _ ‘-_— 2
T O i U
60 | 6.899 0.042
0.042 8.651
0.034 ~0.040

0
5.19 7u49.

0

0-.-
519.060

0.

' 807. gvqu

808. 380]

0.007
-0.014

3.804

0.03L
-0.0840

13.473

}2 u*j



=1 cm
2.0+ 6.405 + 9.855
- ‘- = 0.9303 cm
19,629
. _{r}z_. [¥] %o}_ 2.0 + 2.697 - 4.422 Coes
0z ® ’ "5.386 = 0.0511
N H . . '
o2
. {r53 FMJ ?xc.} 20- 3.132 + 1.2233 .
03 M% ' 3805 = 0.0266
Modo Yj(t)
P1 = '4.58
P, = 9.82
P3 = 14,56
Fn p.
| 0.930 cm |
0.051 cm son amplitudes de los

modos
0.026 cm



' “Para obtener los desplazamientos de las masas debemos multipli-
~car por las configuraciones modales:
1.0

3{:{1' Y, 0t) = 2‘.135} 0,93 cos 4.58°t
| 3.285

*r
1]

il

-‘ 1.0
§r§2 'Y2(t)=/0.8992 © 0.051 cos 9.82 t

AR
n

12 ~1.474
1.00 | o _
51‘}-3 Y,(t) 5-1.0uk 0.0266 cos 14.56 t

*ia

x sumar. 0 sea los desplazamlentos X4 (t) de.las masas. seran

()] = LR] y(e)]

x, (t} = ry Y, () + r, Ys(t) +‘r13'Y3(t)
x,(t) = oy 1,(t) +r,, Y,(t) + Ths Y,(t)
xa(t) mEor,, Y,(t) + r32'Y2§t) + Ty ?agt)
ftro ejemplo
T.r,a 1GL tenlamos } . Fit)
t"(‘[) L
?
3 A2 T
4 o f
4 ec |
+ P2 X = Fee) = 32

x - m m

y cara CI = 0 la solucidn



Tenemos ahora el problema de encontrar 1la respuesta de’

‘

_— e
P| (t): 3GoTowm

Para el modo Jiv

(t) P

+ bszj = -1—17—- —%~ Cuja solucidn es:

* ®
P.o Psio
Y. = —%— “(1 - cos p t) = —%—“* 1 -~ cos p.t)
] K. ps: M. L
] o 1 ]

U
o o»
1
——y
NG
e -
— Ny,
o
~
rt+
S
A ¥ g
n

. (360
s g

mcodo
|
.} N
1 P1 = Pir11 + P2r21 + P3 P31 = 360+256.2+197.1.= 813.3
% :
2 P2 = P1r12 + P2r22 + P3 r32 —H350+197u88-88.u = 379.48
& : o
3 P3 = Pir'i3 + P2 r23 + P3 r33- 360~125.28+24.66 =259.98

*hora bieh, P? Pf
Yj(st) = f? ME = ;}_
RIS ]

B ecoTm P
|
-Pa-(*j-'-' 120 Ton, .l —Pultj 1
. ’ v i—EL ,

20.



813.30

1.973 cm

Yi(sty ° 71 x 19.628 °
A - °379.48 L
Yo(st) = 965 x 5.386 ~ 0-730 ©om
259.38 = 0.321 cm

Ya(st) . T 712.ux3.80%
.de-doﬁde
* 3 ) . ’ ' i . .
P. ,( _ o _ ,
Y. = —4—31r- 1 - cos P_.t tenemos: .
3. p2 ¥r } \) %__;- Lo
B : o ’ - .

N R AP
Y, () = Y 0 (; - cos,Plt)

Y, (t) = Yo(st) (1-cos f2t3

It

Y, (t)

Y3(st) (3 - cas faf)

y, finalmente:

:gx(t);_ = érii- Y, (1) + §r2} Y,(t) + gr‘aiYs(t) =£R_7 {Y}

xi(t)l 1.000 ' ' 1.000
xzcty =¢2.135) 1.973 (1-cosf1t)+...+ —1.ouu_o.321(3-cosf3t)
xa(t) 3.285 ‘ 0.411



EXCITACION SISMICA

A. Sistemas 1GL

mox + kx-+ P(t) * (a)

Para P(t) cualqulera y para CI # 0 la soluc:on de (a) es:
X

x(t) = x _cos pt + Fg- sen pt + -———J/P(z) sen. p(t-&)dZ

Para excitacidn sismica:
_ﬂ,x ’,‘Kf _ |
e s m(% +U) + k x = 0

o sea,

mX + k x = -~ mi {b)

De la comparacidén de (a) y (b), la solucidn completa de ésta

es: : .f
/

x
. . [o] 1 ! s
x(t) = X cos pt + — sen pt - = 4 u(z) sen p(t-g) a4/l

VA

B. Sistemas de nGL:

. | | ' Pl(t) ) ;mlﬁ
f5] +[k] $xJ = {P(t)} = Jp 0l = )em, g
‘ e Clemlw
M3
- P = -f
In:

22



" Es. decir, tenemos: -

1l
~ A
o
 — _
Lt :
Wyl
1‘ . l:- .
1
P
2,
[

B sus;. : o ggz =_:[kﬁyy}v‘

por ortogonalidad: -

o35 (s} ¥y v fofs [‘9 ?“}j. vy e E U:

Yy queda:
H* + K P* U* u
. = . = = - m
3 Y378 Y5 j j j
la solucidn (CI.= 0) de esta ecuacidn es:

P f*
ara P,

Yj(t-)' FT/ . (a) sen'f’ (t-2)d3g
3]

,_

. R
Para U._:

J r .
' (£) = —3 UL 2) sen £, (t-2)dZ
\ y;(t) L B £ &
R B .



2k,

que puede escribirse:-

R -

] m. . .

Yj(‘t) = - —i—*—-/ (2} S“en ‘;’J(t-&) d;
FiMs e -

_ o _ §°! ~ términada
+ y . cos f;t‘+ =  sen %.t' para
0] 1 1 )
| 34 . cIl# o0

" Una vez obtenidos los elementos dé gy}‘ soclo. falta premul-

tipliear por [R] para obtener: 53}

%x(t'.)}.-‘- &7 fy(;c)}

GENERALIZACIDN DE LAS CONDICIONES DE ORTOGONALIDAD

Tenemos la ecuacibn:

.[[K] - P (M]] éx} = fo}
yuc wonvenimos en escribir en la forma:
(K - pQM) x =0

como los vectores modales la satisfacen:

2 o =
Kr. =49, Mr, ‘ . (a)
J +J ] '
PSR C ! -1.
y prcmultiplicande por: ro ﬁM tenemos:



que puede escribirse

to 2 .

-y asi podria seguirse para llegar a:

'r‘ | -1 d ' ‘Qentero

r. M (¥7K) r; =0 _{-'-06-’. | ¢ oo
o -1 | L I o ‘ (EQ
ri,'M (M K) rj = O. A

"en forma anfloga podemos obtener

n (rmp‘ Moo= (e)
o] .
1 _1 ﬂ
r, (KM~ )YXr, =20
i j
En (b):
R= - 2 'n_(,n_,'ix)'2 = M w1y w7t
(en (c); con 1=2)i' o= wktwx? M=MFMFHM
2 =i S S BT U Sl 'R V)
f=0 m (u k) = M
Q= ¥ ol = owwt k=
g=2 mot?=wxtewtx-xntx

k
=
=
=
=

~
=
~
n
-~
x
=
< 4
]

[WS

>

g=3 ¥ (v i) -
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VIBRACION LIBRE Y FORZADA DE SISTEMAS DE N GL CON AMORTIGUAMIENTO

Las ecuaciones de equilibrio dinfmico son:,

e} o+ g} v ind - .gpm}
B §57
[x] §+f

ey, — N
thj Las ]
=
e~ —d
1] 4

=3 %

--.M’
oo |

fu

[y
n

donde _
(=)= [o5]
v ¢,; = fuerza de amortiguamiento en la coordenada i debido a -
-~ . - . - - .
una velocidad unitaria en la coordenada j.
litff#:::ﬂ
i i ' ‘
. et - C. = C, .
yo ik k]
‘”J _ indica
07 - acoplamiento
= c ‘ :

ESERERSE

La ecuacién de movimiento es-

"

[*] EE} + e :{ij + (k] Jx} -.{P{t)E



Hdgam§s: %%%;{R]gg}premgltipliqaﬂdo pof é{f'
_g.p}j@][R}@h;r}; :L‘q[gjgy};;rj'; Dg[a y] = { gp(t)}

Para desacoplar estas ecuaciones debemos' tener

gr};’[hj:{?}i ; 0 i# j,. ciertofbor .
ér}g [k:lgr]i =0 i# i’ h ortogonalid;d ,
{#I; [@} gﬁfi =0 i 5 ¢pero ésta? (a)

1° admitamos que se cumple:

Ya definimos

()3 [ §ogy =
Sebs [ {5 =
X5t [e] f‘"f -t 2615

"
=
B

HJ' {P(t)} -

"
-~
*

-y ahora

y nuestra ecuacidn para el modo j queda:

M*.§.+42 Mty . +PIM2y. = p*
393 BA#ZI Jy]+] 33 7 3

"o bien:
.

pE
yﬂsf‘]jf’y 3

] B
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Como las soluciones para un -sistema de 4GL (cuya ec. es

§+28p§+pzx = Eﬁzlija 1as"conocémoé,.solo.nos‘falta saber

cémo debe ser [C] ‘para que se cumpla: -
Ll gy ies @

ademds, claro, de
SHOEEN
o35 9§

1
o

n
o

La ec. (a) se satisface si
i) [c] es proporcionala M] oa [K]
i1) [C] es una combinacion lineal de ‘iﬁ] y [k] » O
sea: | ' |
]+ ag 0] vay (]
esto es muy restringido.

iii) En forma m&s general:

o= M) ta) M) e (o] (38.1)
1

-

T

pues ya sabemos que- todas las posibles formas
M I 3! son satisfactoriaz y (38.1) es

una C. L de matrices de este tipo.



‘La seleccién adecuada de ay dara a [Q] las propiedades de-

seadas, O sea,podremos dar valores especificos a los elementos
de {b] . aCuéies,lé‘damos?
—_—
Asignamos un cierto valor de 8 a cada modo.

N ! ~ L

cx = $ri. (€] Sr{. = 28..M% = £iel e {rl. = ICE (3u.2

J f.jj E ] { jJ JPJ J - l{'}a [ l] { EJ 1 J11 )

o N ' : . '

—————

£
De 38.1 y A

e e—— T

! 191 - '
* . A
oty = drf [ﬁ] [M k] {r}jall O (38,3)
Por otra pdrté, para vibracién libre:
K- éM . =0
( f] )r3
] ]

_ b2 1 _
Kr. = ber.-HF? rj = FMr

premultiplicando por rﬁM:

i_ t ) 1
FP.MI‘-‘ = r.MFMr.
3 1 ] ] ]
es decir
-1 -1,.-1
2)Y7"M% = r'M(M "K) )
(?] S 5

y asi podriamos llegar a que, para cualquier 1:
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C%,
(P ) M* = r, M(M 1xyL vy = :}l 39.1
: 1. .
- por 38.3
De 39.1:
. 1 .
C#, = Py Mia
il 7k3 171
L1
C¥. = (P2) Mta
g ‘éj 31
y sumando sobre 1:
1
IC*. = I(PZ)'Mia
1 31 1%3 il
pero ya teniamos que
LC%x. = 2B.P.M*®
; J1 SlE

28 % = z(P2 y§al

de donde:

T

'~F— (f 31 a,

Con los n valores de Bj para los n modos podemos resol-
ver para los n valores de .al' y formar nuestra [Cj con

la ecuacidn.



N R L g SR

Por ejempio péra?nuestra estructura de EBGL"asignemos:
B, = 0.10, - B, = 0.05, By = 0.02

, 1 21 0 '
B, = 0.10 = a, P2y +a (P2) +a (’fz)’]
1 215;1' {1 1 0'F1’ T3

=
[

1]
o
(en]
[45]

= ,‘,1?2'{é_i'(?;)”§+a0;f;)°+ai(4>22)i:f
" 33 0.02 511— 4'a'_1'""2 = H+a c% )0+a (%2)1]
T3

o, en forma matricial: -

L

B N B e ER R
l0.02 |k 1k, A, {ay
IRV ¥ O A I e

al resolver para - a

l_.resglta

[c:] = a_, [y ;a‘o EM] +.?‘1.EKJ

En. p.  tenemos que para - CI = 0 y 8 = 0, para excitacibn

sismica

yj-'(t) = - —11;;( (asen P (t-mdz

'----;‘.‘L_§ »

coeflclente de part1c1pac 6n =
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. . m
c 2!l I m.r..
c. = S TR it I _i=g 1t A
j T ME c 5" sy T om
3o s [y oage
d g=f 4D

y .. podemos poner: -
(t) = C.z,
yj( ) ]zj(t)
en la que Cj estd definida arriba y
2.0 = - A faBsent, (t-2raz
3 T T H70 i
3y e
(y semejante si B8 # 0)
v () = C.z,
yj( jzJ('t)
Adem&s, tenemos

RN

0 sea
X1 41 Tyg soeee rij RS Yy
32 , : '
. T4 Pop veese r2j ..... Ton Y,
x' = "" ' -
i . .
Xn L Trg =vere rnj_ff"'rnn Yi}



n n
X.  IZr..y. = Epr..C.z.(1t)
. PR 5 A6 IS DSk R

De aquil (sin sumar para todos los modos)

]
@]
w

%55 [ max = 1585125 |nax = *15¢5%a

2 fijcj =
.fj
De esta ec. pasaﬁos a:
| | n : .n . Sa
X:loeo, = Er..C.8, = L r..C.
ijmax. .. 1) 34 0 -, 137 L
aBs 371 77 ¢ J=1 j
|xi|méx - z(Ixijlmélx)z"

PROB
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METODOS DE STODCOLA-VIANELLC-NEWMARK Y DE HOLZER PARA EL CALCULO
DE FRECUENCIAS Y CONFIGURACIONES MODALES

ENRIQUE DEL VALLE C*

Para calcular las frecuencias y configuraciones moda-
les de estructuras idealizadas como una serie de masas unidas
por resortes, sin amortiguamiento, en vibracidn libre, se puede
suponer gue cada masa se mueve en movimiento armdnico simple de

finido por X=X; cos wt o X=X5 sen wt donde X, define la ampli-

0
tud v w la frecuencia c¢ircular del movimiento.

- - i 2
La aceleracidn estard dada entonces por X=-w XO cos

- 2 2 2 . -
wt Bn X=-w XO sen wt=-w X yv las fuerzas de_ dinercia a gque estara

sometida cada masa, de acuerdo con la segunda ley de Newton, se

- . . 2
ran Fi1 = mX = -mw X.

Paor otro lado, la fuerza restitutiva que aparece en ca-
da resorte estara dada por Fe=-RAX, donde R es la rigidez de en-
trepiso, dque podemos definir como la fuerza cortante gue es ne-
cesario aplicar para producir un desplazamiento unitario entre

dos niveles consecutivos: R = V/AX, para AX=1.

Vemos entonces, que las fuerzas a que se verd sujeta

- 2 - 3 -
cada masa dependerin de X y de w {nicamente.

Por otro lado, sabemos que para conocer un modo de vi
brar necesitamos conocer tanto la frecuencia w (o periddo T) co
mo la configuracién modal relativa, y que si la estructura esti
vibrando en un modec dado, la frecuencia del movimiento de «ada

masa sera la misma.

Tomando en cuenta lo anterior, se pueden emplear dos
métodos numéricos para el cdlculo de las frecuencias y configu-

raciones modales.

*Profesor Titular, Divisién de Estudios de Posgrado, Fac. de Ingenieria UNAM,



El método propuesto por Stodola-Vianello-Newmark, con

siste en:

1. Suponer una configuracién deformada de la estructu

ra:
isupuesta

2, Valuar las fuerzas de inercia asociadas a esa con-
. . . 2, . 2
figuraecidn Fi="_.-mw Xi, dejando w~ como factor co-

miin cuyo valor no conccemos,

3. Valuar la fuerza cortante en la estructura, como
la suma acumulativa de las fuerzas de inercia de
. ' C i : 2
arriba abajo del edificio: V= 1§nFi (funcidén de w')
4. Calcular los incrementos de deformacién correspon-
dientes a las fuerzas cortantes,

AXi = z# (funcidn de w2).
Ri

5. Obtener la configuracién calculada de la estructu-
ra como la suma acumulativa de los incrementos de

deformacién, de abajo hacia arriba,.

n ‘ 2
X = I MAXi = coef. w
i calc i=1

- P N . 2
Esto nos dara un coeficiente multiplicado por w

para cada masa,

6. Si la estructura estd vibrando en un modo la confi-
guracidn calculada seré'proporcional a la supuesta,
. . . 2
y el factor de proporcionalidad sera w . Estn es,

para cada masa podremos calcular.

"X
W supuesta
Coef. de X
calc.
En general, los valores de w2 calculados para cada

masa, no serdn iguales en el primer ciclo, pero el



método es de_répida-convergencia si se usa como
nueva configuracidn supuesta la obtenida al final
de cada ciclo, de preferencia normalizadndola, es-
to es, haciendo que la deformacién de una de las
masas, por ejemplo‘la primera, tenga siempre el
mismo valor, con objeto de obser?ar como se modifi-
ca la configuracién relativa después de cada ciclo.
Los valores de w2 obténidos en cada ciclo nos dan
también un intervalec de valores gue se va cerrando
hasta que se obtiene finalmente los mismos valores

para todas las masas.

El método descrito anteriormente converge siempre ha-

cia el modo mds bajo que esté presente en la configuracidn su-

puesta, y dado que al suponer una configuracidén &sta estard for

mada por una combinacidén lineal de todos los modos posibles, el

modo mas bajo serda el primero o fundamental, MEs adelante se

indica como hacer para calcular modos superiores,

Ejempleo. Calcular la frecuencia y configquracidén mo-

dal del primer modo de vibrar de la estructura representada por

el modelo matematico siguiente.

ﬂ\:ztnmdﬁﬁém

R = & Ten fom

q?vf\=2

I
&£ =too i
4

Vim B: %0 R=:16e K:=5c

— rQMV»h YA JwA7M>2. }Jm@{;;3—~}ANMM52
i {o 5. .o O S ltS""c):




Para realizar los pasocs antes §ndicados conviene

usar una tabulacidn como la siguiente:

ler. Ciclo.

ton seg2 ton
*kk
‘ cm cm cm* . 5 v *5
Nivel m R Xsup Fi=mw X | V AX=§ Xeale | W Xsup_
. . 2 . i 4
4 2 4 8w’ | 0.52w2 [7.692 = 953 5.2
50 sw” |.16w2 . :
‘ , ;
3 2 3 ew' ) 0.36w2 |8.333 = 3 | 3.6
100 _ [14w® 0.14w? _ 0.36
2 2 2 4w’ , 0.22w2 |9.091 = -52—25 2.2
: ' 150 e S 18w p.12w? .
1 2 1 2w | 0.1w" 10.0 =_1_|1
200 | 2002 - . 1w? 0.1
0 0

Nétese que los valores R, V y AX estdn defasados, pues corresponden

al entrepiso.

* Para iniciar el cdlculo puede usarse cualquier valor de X. En
general, el método convergirid mds rédpido entre mds acertada sea
la configuracidn supuesta, pero si se supone por ejemplo una can-
figuracidn gue se parezca a un segundo, tercero o cuarto modo, de
cualguier Manera, al término de algunos ciclos mas, llegaremos al

primer modo.

- 2 - .
** N&tese que en este caso, el valor de w estara comprendido en-
tre

1
R 1
7.692 segz ¥ 105_9—9—2_

**%* En un segundo ciclo, usaremos como nueva configuracidn supues

ta la obtenida al final del primef ciclo normalizada de tal modo



que la deformacidén del primer nivel,

w

sea unitaria, esto es, divi

diendo la configuracidn calculada entre 0.1w2 en cada nivel.

Obsérvese ue el intervalo de variacidn de w

20. Ciclo
Ni- ,
vel m R Xsup Fi v & X 4 A% Xsup
4 2 5.2 1 10.4w? 5 , 0.651w¢] 7.988 5.425
50 10.4w" | 0.208w
3 2 3.6 7. 2w e ) 0.443w° | 8.126 3.692
100 17.6w" | 0.176w
. 2 2
2 2 2,2 4. 4w 5 0.267w 8.240 2.225
150 22w 0.147w
2 2
1 2 1.0 2. w 5 ) G.120w 8.333 1.0
200 24w 0.120w
0 0
s¢ redu=-

jo a 7.988 y 8.333 y que las variaciones en la configuracidén mo-

dal fueron mucho menores gue las gue tuvo el primer ciclo.

cidn

Tomando como khase de partida nuevamente la configura-

calculada,

en un terxcer ciclo se tiene:

Nivel| m | R | Xgup F v AX X w? X I
4 5.425 | 10.85w2 0.6739w2 | 8.050 5.461[
50 10.85w2 | 0.2170w2
2 2
3 2 3.692 7.384w ) , | 0.4569w” | 8.081 | 3.703
100 18.234w” { 0.1823w
2 % ) ‘
2 2 2.225 4.45w 9 5 0.2746w H.103 | ooy
150 22.684w” { 0.1512w
2 2
1 2 1.0 2.0 w 5 0.1234w” | 8.104 | 1.00
200 24.684w” | 0.1234w?
0 0 [

}7

ficiente:

finalmente,

en un cuarto ciclo,

la aproximacidn se considera su-



Nivel m R Xsup . F v AX xcalc W X1
- 2 ‘ "2
2 1. 5.461 | 10.922w 5 ,| 0-6775w" | 8.061 | 5.468
50 10.922w 0.2184w
2 : 2
2 3.703 7.406w 5 _ ,| 0-4591w” | 8.066 | 3.705
100 18.328w 0.1833w
‘ 2 2 )
2 | 2.225 4.45w 5 ,| 0.2758w" | 8.067 | 2.226
150 22.778w 0.1519w
2 2
2 1.00 2.00w 5 ,| 0.1239w" | 8.071 | 1.00
200 24.,.778w 0.1239w
T | 12.389 ' £=| 1.5363u> | 8.064%

. 2 ' . el 1] - - - . .
*El valor final de w  1lo obtenemos con mas precisidon dividiendo la
suma de X entre la suma de coeficientes de X Esto es mas
sup ’ . 5 calc
preciso gue promediar los valores de w° de cada nivel.

_ 6.2832

= 38397 - 2.213 seq.

w=/8.064 = 2.8397; T= %fT

Cilculo de modos supericres empleando este mé&todo

Como se indicd antes, el mé&todo converge‘al modo mas ba-
jo presente en lafconfiguracién supuesta, y al suponer una combina-
ci6ncualquieraésta;;estaré constituida por una combinacién lineal de los distin
tos modos de vibrar:

X = C_ X..+C_Xi_+C
1 2

X,.+C X, donde X.. a X, son las configuraciones
sup 111 72 i 1

37i3 747147 1 i4

modales y Ci son coeficientes de participacidn,

S1i gueremos calcular el segundo modo de vibrar empleando
este método, tendremos que quitar a la configuracidén supuesta la

participacidn del primer MOdO:Clxil”

1° Xi1 la calculamos como se indicd antes v C1 lo pode-
mos calcular recurriendo a la propiedad de ortogonalidad de los mo-

para lo cual necesitamos cono

cer Xil y C

dos de vibracién que indica que .Bm.X, X, =0 si n#m, donde X. vy
X iTinTim in

Xim son configuraciones modales.



Si multiplicamos la expresidn anterior de X por m_ X,

. sup i1l
y sumamos para todas las masas, considerando gue los coeficientes
de participacién son constantes y pueden salir de la sumatoria,

tendremos:

Y .
X, X = CIm X + C.Im X, X,., + ClmX X, .
Zmlxll sup l; i i1 27M3%41%42 C3 %3173
donde los términos gque multiplican a C2, C3, etc. son nulos por 1la

propiedad de ortogonalidad de los modeos, guedando entonces

Zm.xilxsu
¢, = il sup

2,
m.X il
i
Esta expresidn es vdlida para cualgquier modo n.

Por tanto, si gqueremos calcular el segunﬁo modo de vi-
brar, supondremos una confijuracién gue se parezca a este modo,
es decir, gque tengé'un punto de deflexidn nula, calcularemos el
valor de C1 con la expresidn anterior y restaremos a la configu-
racidn supuesta para el segundo modo la participacidn dél primer

modo C. X lo gue da por resultado una nueva configuracibn su-

1 i1’
puesta para el segundo modo en la que el modo mas bajo presente
es el segundo y por lo tanto, al aplicar el método habra conver-
gencia hacia este modo. A la operacidn antes descrita se le lla-

ma "limpia" de modos.

Si guisiéramos calcular el tercer modo de vibrar, ten-
driamos gue conocer de antemanoc las configuraciones correctas de
primerc y segunde modo, Yy suponer una configuracidn que sc parez
.ca al tercer modo, (que tenga dos puntos de deflexidn nula); cal

culariamos dos coeficientes de participacidn Cl y C correspon-

2 L
dientes a los modos primero y segundo, en la configuracidén supues
ta v la limpiariamos para que el modo mds bajo presente en ella

sea el tercero y el método converja a este modo.

Esto es:



i3sup 1 il 2 12 37i3 4 14 +...
. ImXx, . m¥, X.
il i3sup ‘ i2 i3sup
< 2 i Gy = 3
z
mxi1 me12
Xizsup = *izsup 7 C1¥i1 T Cp¥jp; T C3Xyy 4 Cyp X .

De manera semejante se procede para calcular otros mo-

dos superiores.

En la practica, y debido a efrores numéricos o de apro
¥imacidén que van acarré&andosenobasta con una sola limpia. Para
lograr convergencia adecuada da buen resultado limpiar la confi-
guraciénlcalculada al cabo de cada ciclo, antes de calcular 1os
valores de wg. Esa misma configuracidn limpiada, normalizada,
nos sirve como nueva configuracidn para un nuevo ciclo. Es con-
veniente llevar cuando mends tres cifras significativas en los

calculos.

Para fijar ideas, calcularemos tres ciclos del segundo
modo de vibrar de la estructura para la cual calculamos ante-

riormente el primer modo.

Ni- Fi.z -
2 2 . X v AX X Calc.
vall o R X“ mK<it mx< 11 xiZsup. mx.l\xi.ZBtrp :Clxil xn "‘12"2
- . . 2
4|z 5.468 | 10.936 | 59.798 1.0 | -10.936 -0.054 {-1.054 | ~2.108w2 , | ~0-033ew
50 . : -2.108w2 | -0.0422w?"
0.0088w?
3|z 3,705 | 7.41 {27.454 0 o -0,036 |-0.036 | -0.072w2 .
100 - -2.180w2 | -0.0218w?
2 )2 2.226| 4.452 | 9.910 2.0 9,910 -0.022 | 1.978 | 3.956w? . |- 0.0306w?
150 1.776w% | 0.0118w
N B , ..
112 1.00 2.0 2.0 10| 20 -0.016 | 0.990 | 1,980w% 0.0188w
: 200 3,756w% 0.0188uw?
0 £ 499.162 I=0.974
v
DATOS

< D.974
C1799 V62 0.00982

*La configuracién supuesta puede ser cualquiera, pero desde luego en conveniente

que se parezca a un segundo modo, "esto es, gque tenga un cambio de signo en la
configuracidn modal. ° :



C

_ -0.00021w"
1

99.162

—0.0000021177w2

T ||5.227l

: - i Z * % . 2] ]
) mx, ,¥caled  —C X1, 2cale Xjosup | ™i2sup” v X calc
2 2 2 2 2 |
.4 -0.3653w +0.00696w -0.02644w 39.86 -1.3042 ~-2.6084w 5 -0.0314w
: -2.60842|-0.05217w
2 2 2 2 21
3 0.0652w 0.00472w 0.01352w -2.66 0.6669 1.3338Bw 0.02077w
: -1.2746w2 |-0.01275w '
2 o2 2 2 9
2 0.1362w 0.00284w 0.03344w 59.15 1.6495 3.2990w 2 5 0.0335w
: 2.0244w 0.01350w
. 2 . 2 2 2
1 0376w 0.00127w2 0.02007w 49,33 0.990 1.9800w 2 5 0.02002w
4.0044w 0.02002w
2
v|-0.1263w
=0 1263w2 2
C1 = —65?163—— = =0.0012736w
** Normalizando con respecto a 0.99 en el primer nivel, para compérar la evolu-
cidn de la configuracién.
rmin mX, . X -C. X X wornr | X X w v AX
il cal 17it 2 cal .- i2sup iZ2sup
vel
“; 2 2 2
4 -0.,34339 +0.000012w -0.031388w 41 .55 -1.5520 ~3.104w 5 2
-3.104w -0.06208w
2 2 2 2
3 0.15391w +0.000008w 0.020778w 32.10 1.0274 2.0548w 5 5
-1.0492w L0.01049w
' 2 2 2
2 0.14923w +0.000005w 0.033525w2 49.20 1.6577 3.3154w 2 5
2.2662w 0.01511w
i 0.04004“2 +0.000002w2 0.020022“? 49,45 0.99 1.98w2 2 >
4,.2462wW 0.02123w
2
E ==«0.00021w z 2,.1231

*** NStese que el intervalo de w2 queda comprendido entre 32.1 y 49.49 y quu el

ajuste en la curva ocurre casi entre las dos iltimas masas.

correccidn al limpiar es muy pequena.

Obsérvese que la
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— * %k k -

Nl Xoate ™i1¥eale | TC4Xy, Xcale w’ *isup
vel
2 | 2 2
4 | -0.03623w° |-0.39621w° | +0,000023 | -0.036207w" | 42.86 | -1,705
2 2 2
3 | o0.02585w% | 0.19155¢°. | +0.000015 | ©0.025865w° | 39.72 | 1.206
2 | o0.0363aw” | 0.16179w? [ +0.000000 | 0.036349w? [45.61 | 1.695
- 2 2 2
1 | 0.02123° | 0.04246w" | +0.000004 | 0.021234w" | 46.62 | 0.99
2 ' 2 T
0 0 £-0.00041w £=0.047241%° | prom.
43.70
44,94

L =0,119655w% . 43.68

2" (vals. abs)
_ =0.00041w
17 T99.7gz ~ = ~0-0000041w

**%*p] intervaleo de variacién de w2 se ha reducido a 39.72 - 46.62 (d4dif, =

6.9) ¥ los ajustes en la curva son mehores;_ En uno o dos ci-
clos méds se llegaria al valor correcto de w2 v Xi. Nétese que
para estimar un valor de w2 procediendo comc se indicd anterior
mente podemoé hacer las sumas de Eéup y de los coeficientes de

xcalc tomando valores absolutos o tomando en cuenta el signo co
rrespondiente.™ La variacién qﬁe se obtiene en este caso es de

3% aprox. Si sacamos el promedio de w2 se obtiene un valor ca-
si igual al obtenido con las sumas de valores absolutos, que es

mas correcto.

Si no hubiéramos hecho la limpia en ninguno de los ciclos, al
cabo de 8 habriamos llegado a la configuracidén del primer modo
{en vez de 4 ciclos gue se necesitaron cuando la configuracién

supuesta se parecia a la del primer modo).



Avlicacidnr del Método de Stodola-Vianello-Newmark para

Estructuras de Flexién

Como se verd mas adelante, cuando las trabes de los marcos son
~muy flexibles en comparacidn con las columnas, o cuando las
fuerzas laterales son resistidas por muros que trabajan esen-
cialmente a flexidén, la rigidez de entrepiso no es independien-
te de la distribucidn de fﬁerzas a que esté sometida la estruc-
tura y por tantoc no puede suponerse constante para el calculo de
los distintos modos de vibrar. En general, la pseudorigidez
equivalente que se obtendria para un segundo modo serd@ mayor que
la correspondiente al primer modo, pues los efectos de flexidn
de conjunto se reducen considerablemente al no tener todas las
fuerzas actuando en el mismo sentido. Lo mismo podria decirse

para modos superiores {(ref. 1).

En esos casos, las propiedades elastico géométripas de la estruc
tura no guedaran definidas por rigideces de entrepiso sino por
la variacién de los productos EI y GA con los cuales se podrdn
calcular las deformaciones debidas a flexién y a fuerza cortante

'

respectivamente.

da .
H

Para calcular las deformaciones por flexidn es conveniente el em
pleo de los teoremas de la viga conjugada, gque es, para el caso
de un veoladizo, otro veoladizo empotrado eﬁ el extremo opuesto
cargado con el diagrama de momentos entre EI, ¥ en el cual los
momentos flexionantes corresponden a las déformaciones de la viga

real,

Las deformaciones por cortante, gue en el caso de estructuras a
base de muros pueden ser importantes en comparacidn con las de

flexi®dn, sobre todo en los niveles inferiores, se calculan median
Vihg -
. ifi )
te la expresidn AXV =T donde Axv es el incremento de de-
i i i

formacién por cortante entre dos niveles consecutivos, V., h. y

i i

Ai son, respectivamente la fuerza cortante, la altura y el area
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efectiva de cortante entre esos mismos niveles y G es el médulo

de elasticidad al cortante gdel métefi&l de la estructura.

Para calcular los modos de vibr;ci6n, se sﬁﬁoﬁe una cbnfigﬁra—
cidén modal, se c&}gu}an_Las fug;zas de inercia Fi = miwzxi aso-
ciadas a la configuracién y las fuerzas cortantes correspondien
tes y a partir de ellas sé‘valﬁén los ihcrementos de momento de
cada entrepiso y los.momentoé de volteo acumulados de arriba ha
éia abajo, 1los éﬁales ée 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 integracidén numérica del diagrama de
M/EI nos permitird transformar ese diagrama en una serie de car
gas concentradas equivalentes a &1 aplicadas en los distintos
niveles con los cuales es muy fdcil calcular los cortantes equi'
valentes correspondientes a cada entrepiso y los incrementos de
‘momeﬁto flexionanﬁe en la viga conjugada que serdn iguales a

los incrementos de deformacidn por flexidn entre dos niveles con
secutivos fes el equivalenfe de AX = V/R del céso visto anteri6£
mente). A estos incrgmentos de deformacifn por flexién se suma-
ran loé correspondienfés a la defbrmaci6n por cortante y con esa
suma se podrd calcular la nueva configuracidn, que serid como an-
tes funcidn de w2 y de donde podremos despeﬁar este valor y en
caso de gue no sea igqual para todas las masas volver a hacer
otro ciclo tomando como configuracidén de partida la encontrada
anteriormente normalizindola con respecto a una de las masas pa-
ra poder comparar la evolucidn de las configuraciones de cada ci

clc.

Para fijar ideas, a continuacidn se presenta un ejemplc de anili
sis de una. estructura en que las fuerzas laterales son resisti-
das por muros, cuyos valores de I y A son los indicados en la fi

.

gura siguiente:
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Ayt T
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z
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A Tow9m ,A

A2 Teednt, AsVZm®

L o4 mt, Azt

' 2
E=200 000 kg/cm2=2 000 000 Ton/m =2x106 Ton/m2

6 2
G=0.4 E=0.8x10 Ton/m

2 [
Ni— T-Seg 4 2 cm . 1/m
vel cm m Ton-m Ton m XSu mxsu w | Ton AM=Vh | Ton-m M
m T EI GA h p Py M EI
3| 0.10 6 o 5.0 0.50w2 5 5 |0 0
.4 | 12.8x10 1.2 ] 0.96x%10 3 0.5w |1.5w
N N 2 -
21 0.15 . . 2.5 |0.38w> o N Ll1.s | 0.1172x10 62
6.4 | 12,8%x10° [ 1.2 |0.96x10 3 0.88w | 2.64w '
2 ‘ -
1 0.15 6 e 1 0.15w2, . 5 ) 4.,14w" | 0.3234x10 ng
B.5 | 17.0x10 1.6 11.20%10 4 1.03w | 4.12w 0.2435x10 w
8.26w2 0.4859x10 0y?

Ejemplo de cilculo de las concentraciones equivalentes al diagra-

ma de M/EI

Para el nivel 3

p = =
eq 6

(2%x0 + 0.1172 = 10"

6

w2)

0.0586x%x10

6
w

2

(Ver aclaracidn al pie de la tabla de la pigina siguiente)
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Ni- i mk e m
vel Peg* Veqg** A M= Veq h=AXf Axtot xcal
-3 0.0586x10 Ow? _ 6 2 2 6 o 6 2 23.0052510‘6w?
2.2369%10 “w’ | 6.7107x107 w" | 1.5625x10  w |8.2732x10 "w", .
0.1172x10 " %u? )
2 . % 2 14.732x10 Ow?
> BQX1O_6?2 1.8408x10 %’ | 5.5224x10™%2 | 2.75x107 %2 8.2724x10" %W
0.3820x10 " w
th 6.4596x10 Oy"
0.6486x10 0w’
0.8102x10"%2 | 3,2408x107%2 | 3.2188x107%? |6.4596x107C
o | 0.8102x1078,? ' ” 0

1/seg2
% k& Kk
w
sup
2173.42 " 3.56
1696,99 2.28
1548.08 1.0

s
63 F~
A V

~—

bh
s 7

A

e

h

¥

B
Ie

* Para obtener cargas concentradas equivalentes al diagrama de

M/EI se puede usar la férmula siguiente:

h '
= — 2 .
z {(Za+b) ;

b

oz

(2b+a)

donde h es la distancia entre dos puntos A y B con ordenadas de

M/EI iguales a a y b respectivamente,

Ay B es lineal,

do dos triingulos con alturas a y b respectivamente y base h.

La variacidn de M/EI entre

por lo que esta expresifén se obtiene consideran-

Pa

y Pb son las concentraciones correspondientes en los puntos A y B,

(Ref.

2).

** Recuérdese gque el empotramiento de la viga conjugada es el ex-

tremo superior,

lo.

.por lo que empieza de abajo hacia arriba el calcn




***0Obsérvese que en el primer entrepiso la deformacidn por cor-
tante es practicamente igual a la de flexidn.per lo gque despre-
ciarla conduciria a errores muy grandes. Al ir aumentando la
altura de la estructura la deformacifin por cortante va reducien-
do su importancia en comparacidn con la de flexidn y puede |le-
gar a ser dJdespreciable. En este caso la deformacidn por cortantece

en el tercer entrepiso es 23% de la debida a flexidn.
. . 2
**** Debe tenerse cuidado con las unidades al valuar w pues es

fdcil equivocarse, obsé&rvese gque Xsup esti en cm y X calc resul-

ta en metros.

Método de Holzer

Como se indicéd anteriormente, para conocer completamente un mo-
do de vibrar necesitamos conocer tanto la configuracidén modal co
mo. la frecuencia del modo. Hemos visto gue en el método Stodola-
Vianello~-Newmark se éUpéne una configuracidén relativa y a partir
de ella se calcula el valcr de wz. Holzer procede exactamente
alrevés, esto es, supone la frecuenciay apartir de ella se calcu
la la configuracidén relativa de abajo hacia arriba de la estruc-
tura. Dadeo gue la configuracidn es relativa se puede suponer
tambi&n la deformacidén de la primera masa {(por consiguiente el
incremento de deformacidén entre la base y la primera masa). E1l

mé&todo ‘tiene las siguientes etapas:

Los datos son las masas y las rigideces de entrepiso, igual gue

antes,

: 2
1. Suponer un valor de w ,

2

2. Obtener los valores de mw sup para cada masa,
3. Suponer la deformacidn del primer nivel; Xl; convient: $apo-
ner un valor unitario,. FEsto egquivale también, como ya s o

jo a suponer Axi.
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4. Calcular la fuerza cortante en la base de la estructura,
(Primer entrepiso) que seré.por'definicién de rigidez de

entrepiso:

5. Calcular la fuerza de iheréia'asdciada a la masa del pri-

mer nivel:

2
X
1 mv sup 1

6. Por definicidn de fuerza cortante, como la suma acumulativa
de las fuerzas arriba_de un cierto nivel, podremos calcular
la cortante del sequndo entrepiso restando a la cortante en

la base la fuerza de inercia del primer nivel, esto es:

7. ‘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 =V

2

sz = E“

2
8. Sumando X2 a la deformacidn del primer nivel obtendremos
la deformacién del segundo nivel X2 = x1 + sz Yy podemos

repetir los pasos 5 a 8 para todas las masas hasta. llegar

al extremo superior de la estructura.

Si la frecuencia supuesta corresponde a‘un modo de vibrar, obteg
drémﬁs que la fuerza‘de.inercia del Gltimo nivel es igual a la
fuerza cortqnfe del. entrepiso co:respondiente_(por eqpilibrio;di
'némico) .81 1la frécuencia.supuésta.ho‘es'la dorrespondiente*a
_un modo de vibra:, .se obtendra una diferenc1a entre el valor de
la fuerza de 1nerc1a y. el de 1a fuerza cortante en el. extremo de
la estructura. En este caso el metodo noe es convergente, pero

- ' " 2 .
sI hacemos otro ciclo con_otro valor de. w relativamente cercano



al anterior, encontraremos otra diferencia y podremos trazar
una grdfica que nos relacione las frecuencias supuestas (absci
sas) 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 grdfica podremos buscar un
valor de.w2 supuesto en la interseccidén con el eje de las abs-
cisas de la linea gque une los puntos antes obtenidos, o su prg
longacidn si ambas diferencias tienen el mismo signo. Con es-
te tercer valor supuesto para w2 seguramente obtendremos otra
diferencia, menor que las anteriores, qgue nos definiri un ter-
cer punto en la gridfica. Podremos entonces trazar una curva
entre los tres puntos y definir asi un nuevo valor Qe w2 que
seguramente estari muy préximo a la frecuencia correcta de uno

de los modos de vibrar de la estructura.

Cuando ya se estd cerca del valor correcto, se puede mejorar el

2 . . . :
valor supuesto de w empleando el cociente de Crandall siguien-

te:
-2 2 IV AX
voF TFX
dondé w2es el valor gue debemos suponer en el ciclo siguiente.

El método presentado sirve para calcular cualquier modo natural
de vibracidn teniendo como datos las masas y las rigideces de en
trepiso de 1la estructura. El modo de que se trate se obtendra
de la -inspeccidn de la configuracidn modal, tomando en cuenta
gue en el primero todas las defofmaciones tienen el mismo signo,
en el segundo hay un cambio de signo, en el tercero dos cambios

de signo y asi sucesivamente.

Si se conoce la frecuencia del primer modo de vibrar (por haberlo
calculade empleando el método Stodola-Vianello-Newmark, por ejem-

plo), se puede estimar gruesamente el valor de las frecuencias de

L . 2 2 . 2
los modos superiores empleando la relacidn wz = an,I ; w3 = 25w1,
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 orientacidn},
Ejemplo:

Calculemos el segundo modo de vibrar de la estructura gque se
usd en el método de Stodola-Vianello-Newmark, suponiendo
2 2 -1

w, = 9w = 9 x 8 = 72
2 1 seqg

Ni- )
vel m R oW X X* F v
sup
: T
4 2 144 -2.751 | =396.1 Dif = 260.7
50 -2.707 -135.4
3 2 144 : -0.044 | - 6.3
100 1,417 -141.7
2 2 144 1.373 | =197.7
150 0.373 56
1|2 1844 | Tiof | 14a
200 1.0} 200
w2 = 72
sup

*Obsérvese que aungue la diferencia encontrada es- fuerte, la configuracidn se

parece a un segundo modo, pues tiene un cambio de signo.



2 2
Usandeo un nuevo valor de w sup de 5041/seg , tendremos

vel m R m%up o AX X F \%
4 2 100 -2,334|-233.4 |Dif, 66,7
50 -3.334 -166,7
3 2 100 1.00 100
100 -0,667 -66.7
2 2 100 1.667 166.7
150 0.667 100
1 2 _ 10G 1.00 |© 1.0 - 100 Yom
200 200

P 2 . .
Trazando la grafica w sup -diferencias encontramos:

(Z &cu’«.\c-;vb

F%j] l\

/.
e,7
A

\!} ! . 2
‘4'4' Lio 1 r w‘:’iu P

que el valor de w2 que hace cero las diferencias es aproximadamen
te 44 (podria obtenerse por triangulos semejantes, pero sabcemos
que afin cuando se hiciera asi el valor no nos llevard exactamen-
te a cero diferencia pues la variacidén no es lineal como ecstamos

suponiendo, excepto en intervalos muy cerrados).
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Suponiendo entonces w = 44
[ Ni- [ m| R |mw? | AX X F v FX vAX
vel '
Dif.=3.57
4 2 88 -1.844 | -162.27 299.23
50 -3.174 : -158.7 503.71
3 2 a8 1.33 17 155.61
100 -0.417 - 41.7 17.39
2 2 88 1.747 153.7 268,51
150 0.747 112 83.66
1 2 88 1.0 88 88
| 200 1.0 200 200
0 £811.35 804.76
l
-2 804.76 _ 2
w = 44 m— 43.64 1/58g
Usando w2 = 43.64 1/se 2.
sup ) g
Ni-{m | R mw? AX X F v
vel
4 |2 | 87.28 | . - -1.809 |-157.89 |Dif. = 0.05
50 : ~3,159 - 1-157.94
3 {2 87.28 1.350-1 117.83 :
100 - -0.401 K |- 40.11
2 12 87.28 1.751 | 152.83
150 0.751 112.72
1 |2 87.28 1.0 87.28
200 1.0 200
0
L.
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Como puede verse, la diferencia al final de este {ltimo ciclo

es despreciable, por lo qué:

2 p ‘ v
w, = 43.64 1/seg’, wz = 6.606 1/seg. T, = 0.951 seg

Yy la configuracién modal es la indicada,

suponiendo otro valer mayor que w? podria calcularse el tercero
y cuarto modos. Puede también verificarse gue la frecuencia
del primer modo obtenido con el método Stodola-Vianello-Newmark

es correcta.

Comentarios adicionales

En los métodos presentados para las estructuras a base de mar-
cos rigidos se tiene como datos las masas y las rigideces de en
trepiso, Las masas son relativamente fiaciles ae calcular y de-
penden exclusivamente del peso de los materiales con que esté
hecha la estructura y de la carga vivg que se considere para fi
nes de andlisis sismico. Las rigideces ser&n funcidén de las pro
piedades elidstico~geométricas de los materiales empleados, qﬁe
no es sencillo definir y de la estructuracidn, sobre todo de la
relacién gque guarden las rigideces relativas de las barras que

forman la estructura, trabes y columnas.

Dado el modelo matemi&tico de un edificio como una serie de masas
unidas por resortes, definimos como sistema estrechamente acopla
do a aquel en que la rigidez de entrepiso es'independiente de la
distribucién de cargas laterales a QUe se vea sometido el modelo,
esto es, la rididez de entrepiso es invariable independientemen
te de la eldstica que adgquiera la estrugtura al ser sometida a

cargas laterales. Agqui se entiende por rigidez de entrepiso, co
mo se indicd anteriormente, la fuerza necesafia para producir el
desplazamiento unitario.de un nivel con respecto al otro, esto

es

R = v ; para AX=1, R=V
AX
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En la figura 2 se muestra el modelo matemdtico de un edificio
de 4 nlveles sometido a- dlStlntOS 51stemas de fuerzas De
acuerdo con lo antes dlChO, la rlqldez debe ser 1ndepend1ente
de lés'fﬁerzas aplicadas‘(este tipo de estructuras se conoce

también como estructura "de cortante").

D —> AN rr )\ﬁ__
° - +=¢+T i
t A;xr,, AJct.
| | + ) /4._
= '—-?/!’ e f
| \
hsanj rqu:b —%?. _ qﬁ% 7-}

Fig2

Pa;a'que esto ée cumpla, la rigidez de entrepiso debe ser fun-
cién {nica y'exciusivamente de las columnas de cada entrepiso,
para lo cual, los giros de los nudos deber ser nulos, lo que se
logra si las'trabes son infinitamentelrigidas en comparacidn
‘con las columnas, en cuyo caso la elidstica de cada una de las
columnas es la mostrada en 1la figura 3, y los elementos mecani-

cos que aparecen son los gque ahi se muestran, para barras de

. i OY -
seccidén constante., - ~—t. F F _12EIAX
h3
C6EIAX '
M=""1z Fig., 3
«F ' '

En la-pféética, es diffcil.qﬁe la rigidez'reiativa de las trabes
fK=I/l) sea muy grande en coﬁparacién éon la de las columnas, lo
que hard que los giros de los nudos no sean cero, relajandose el
sistema y reduciéndose la rigidez'del marco para un mismo tamaho
de columnas. -Debido a. esto, el caso de trabes infinitamente ri-
gidas en compara01on con las columnas re01be a veces el nombre
de cota superior de rlgldez.

Al ser 51gn1f1cat1vos los glros de los nudos, la rigidez de en- .

A

trepiso ya no sera 1ndepend1ente del 51stema de fuerzas horizon
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tales 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,

7 Trabes o3 flexibles

\.‘rl

/

/

N&tese gue en ambos casos se trata de estructuras aparentemente
iguales, constituidas por marcos rigidos formados por trabes y
columnas unidos en los nudos, sin embargo, comoc puede apreciar-
se en las figurés 1 v 3, las deformaciones de la estructura
cﬁando todas las fuerzas se aplican en el mismo sentido son muy
diferentes en uno y otro casce. En la fiqura 2, la tangente en
el extremo superior -es vertical, mientraé gue en la figura 4,
la tangente en el extremo superior tiene la inclinacién mixima.
La figura 5 ilustra la forma en que variarfan los momentos fle-
xionantes en las columnas del marco en los casos extremos y en
uno intermedio. Nbtese que la aplicacidén de métodos aproxima-
dos para la obtencién de momentos en trabes y columnas sin veri
ficar cual es la situacidn del marco, puede conducir a errores
.muy importantes de subestimacidn de momentos en las columnas y

de desplazamientos horizontales de la estructura.
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marco con trabes ri marco en situa- voladizo
gidas en comparacidn cidn intermedia. (trabes muy flexi-
con las columnas. - i bles comparadas con

las columnas).

Momentos flexionantes en columnas. Fig. 5

va gque los métodos aproximados en general suponen la formacidn
de articulaciones (puntos de momento nulo) en cada entrepiso, y
la situacidn puede ser tal que los puntos de'inflexién del dia-

grama de momentos desaparezcan en uno, varios o todos los niveles.

Cualquier edificio de la prictica estari en una posicidn interme

dia con respecto a los casos descritos.

Para conocer cual es la situdcién en cada caso particular, John
A. Blume (referencia 1). sugiere el empleo de un indice de rota-

cidn nodal, gue define como:

Z(I/E)trabes

-

p =
Z (I/l) cols
y se puede valuar en cualgquier entrepiso. {Blume lo hace para el
entrepiso medio). Agui E(I/g)trabes es la suma de rigideces rela

tivas d¢ las trabes de un cierto nivel y E(.I/g,)c‘ols es la suma de rigide
ces relativds de las columnas en que 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 mientras gue, para valores de
P menores de 0,01 la estructura se asemeja mis a un voladiéo.
Para valores de p entre 0.01 v 0.10 la situﬁciéﬁ es intermedia
v habrid entrepisos en gue no haya puntos de momenteo nulec, por
lo que los métodos aproximados de andlisis pueden conducir a
fuertes errores del lado de la insequridad por lo que respecta
a los valores de los momentos flexionantes para los gue debe di
sefiarse asi como respectc a los desplazamientos laterales de la
estructura; la rigidez de entrepisco pigrde significado vy con-
viene emplear métodoes matriciales para analizarla,

Si la estructura tiene variaciones importantes con la altura,

convendra valuar p en distintos niveles.

Efectos de deformacidn axial de las columnas

Hasta aqui se ha considerado que las deformaciones axiales de
las columnas, en el caso de marcos rigidos, son despreciables vy
no contribuyen a la deformacién horizontal. Esto es v&lido sb-
lo si la relacidén entre altura y ancho de la estructura es peque
na, tal wvez menor gque 3. Al aumentar el valor de esa relaciédn,
el efecto de momento de volteo en el edificio adgquiere mayor im-
portanc;a y se pueden cometer errores importan{es al despreciar
los acortamientos y alargamientos de las columnas debido a fuer-

za axial.

Cuando las trabes se vuelven muy flexibles en comparacidn con las
columnas, cada una de las columnas trabajard como voladizo y la

fuerza axial en ellas serd peguefia.

En el caso de marcos contraventeados, la crujia o crujia:n contra
venteadas tendrdn comportamiento similar al de un murn y debherdn
por tanto considerarse como estructuras de flexidn, calculando
sus periodos como se indicd® en el método Stodola-Vianello-

Newmark.
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Cuando se tienen marcos y muros trabajando simqlténeamente la
situacibn se comﬁlica pues la interaccidn entre ambos sistemas
estructurales héce gue varie 1la fuerzé que toman uno y otro en
cada entrepiso; los muros suelen tomar la mayor proporcién de
la cortante total en los entrepisos inferiores mientras que la
situacién se invierte en los niveles superiores, Ver referen-
cia 1. Esto hace dificil la aplicacién de métodos numéricos
para calcular los modos de vibracidén de este tipo de estructu-
ras, siendo mas convenienfe.el empleo-de;métédoé matriciales

para este fin,

REFERENCIA 1

Blume, John., "Dynamic Charac;eristiés of Multistory Buildings",

Pfodedings ASCE, Structural Division,. February 1968,

REFERENCIA 2

GCodden, William G., "Numerical Analysis of Beam and Column

Structures", Prentice Hall.
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DINAMICA (S TRUCTURAL
PR, OCTAVIO A. RASCON (CIl.
.DEFINICTON.-

GRADOS DE LIBERTAD = NUMEROC DE COORDENADAS_.:_G.__ENERALIZADAS (BESPLF.—

e

ZAMIENTOS O GIROS) OUE SE REQUIEREN PARA DEFINIR LA POSICION DEL

P A

STSTEMA EN CUALQUIER  INSTANTE.
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MFTODOS DE DISCRETIZACION DE SISTEHAS CONTINUOS

.o . K g
1.  PO! CONCENTRACION LF MASAS I ¥ -
: N LR &

MASA POE UNTIDAD | e S

Pl LONCGITTUR = m .
\,\EI .

! PIIFIIIRSrR R SR RES -

CPIIIEITERFEFEFIFI

NI 77T T 7

Tl I eI rrizl

S¥PERGANDO LA CONPTGURACION DE VIBRACION DE LA ESTRUCTURA Cenin
I ST DD FUNCTOMTS RSPRECIFLCADAS . POR EIEMPTO, ST ESTA:L

CERTAIIOAES SON AUMOMN LCAS :




A L T
EN GENERAL, PARA CUATQUIER TIPO'DE-EpNCION P{x):

W '

N
Zi{x,t) = iil zi(t)wiix)

+—Z, (1) —+
| | = i - L —
| L“(”

'E;(xn)=ZAHhTAx)

1

FODTANTE ELDMENTOS TINITOS

(. rtrrrr+ 1Pl 1

nodos elementos




RESPULS TA DINAMICA DE SISTEMAS ELASTICOS LINEALES DE UN GRADO' D' L1 EERTAD

SR
L s

CON -AMORTTGUANTENTO VISCOSO ! ,
. M ) ',
— V111 y
p(t) | ; .
e—
! /
7
- 7 r
777777 77777 ol
«—* Xolt) - Friccion nula

t = TIEMPO
M = MASA
K = RIGIDEZ

AMORT TGUAMIENTO

c
f(t) = FUERZA FEXTERNA

X_(t) = DESPLAZAMIENTO DEL SUELO

FI. AMORTTIGUAMIENTO VISCOSO ES TAL QUE PRODUCE UNA TUERZA DE RESTAU-

RACION PROPORCIONAL A LA VELOCIDAD RELATIVA DE LA MASA RESPECTO AL

SUELO,

EL AMOPTIGTUAMIENTO SE DEBI PRINCIPALMENTE A LA FRICCION INTERNA

ENTRE L5 “RANOS O PARTICULAS DEL MATERIAL DF LA -TESTRUCTURA, ¥ A
FRICCINNM EM LAS TUNTAS Y CONEXIONES DE LA MISMA, ES EL ELEMENT®

"DEL SISTEMA QUL DISCIPA ENERGIA.

Za. LEY DI MCLTON:

"LA RAPIDE?Z DE CAMBIO DEL MOMENTUM DE CUALQUIER MASA, m, ES IGUAL

A LA FUERZA QUE ACTUA SOBRE ELLA"



q de)'l: d v

pl{t) = T (ma*f 3t (mx) ! b
f
p(t) = FUERZA ACTUANTE ‘ o
x = DESPLAZAMIENTO
t = TIEMPO

SI m ES CONSTANTE: p(t) = mx

£,

PRINCIPTO0 DE D' ALAMEERT.

© §1 LA 2a. LEY DE NEWTON LA ESCRIBIMOS COMO &% * *

.e

p{t) — mx =_:d:.- _
AL SEGUNDO ’I"'E‘.RMINO‘DF. LA ECUACION SE 'LE CONOCE COMO FUERZA DE INERCTA;
ElL. CONCEPTO DI QL-IE UNA MASA DESARROLI‘;;’ ﬁNA'FUERZA DE INERCTA PROPOR-
CIONAL A SU ACELERACION Y QUE SE OPONE A ELLA SE CONOCE COMQ PRIN-
CIPIO DE D'ALAMBERT, Y PERMITE QUE LKS‘ECUACIONES DE MOVIMIENTO SE

o

) . . Wl e W
EXPRESEN COMO ECUACIONES DE EQUILTIRIO DINAMICO,

1N .

ECUACION DE EQUILIBRIO

Xo | .
e cind -
| ' fe
TV ' ]
A S S e Ll
/] o®
TTITT7T I 7777777 7777777
Xo(t) DIAGRAMA DE CUERPO LIBRE
EQUILIBRIO: |, fe + fa + £, = plt) (1)
PARA UN SISTEMA ELASTICO: £, K(x ~'x) = ky
PARA AMORTIGUAMIENTO VISCOSO: £_ = c{x - x_) = Cy 3 (2)

POAR FT. PRTNMOTDTA rmem =1 2T nizrmrmmen U S Y A



\ Sa

' SUSTITUYENDO LAS ECS. 2 IN LA EC. 1 SE OBTIENE: % -

A

m(y + x,) + cy + ky = p(t) : et e N
I ] - . -’E- i-'}“;'-;i’ . 17::.1 .
L g S R
DE DONDE | o
o . i R - (3)
My + cy + Ky = pl(t) - Mx L BT :
DIVIDIENDO ENTRE M AMBOS MIEMBROS DE.LA EC.3:.
e, C UK. _plt) oo e i
Y+ g Yty =5 0% - o
ST % = 2h,'y § = w’, DONDE & = FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL, EN
' RAD/SEG : 8 '
-9 L ‘:2 p(t) - & ¢ . ’ X .
2 = £ = -
yr?2hy+ oy o X5 (&)

CUANDQ SE TIENEN EXCITACIONES EN EL SISTEMA SE TRATA DE UN PROBLEMA
DE VIBRACIONES FORZADAS; EN.CASO CONTRARIO EL PROBLEMA ES DE VIBRA—.

CIONES LIBRES,

_VTERACTONES  LTERES

EN DSTE CASO LA ECUACION DIFERENCIAL DF EQUILIBRIO RESULTA SER
L ) . 2
y + 2hy + wy =10

CUYA S0OLUCION ES

yvi{t) = e_ht(C1 sen w't + C2 coslm't) - (5)

DONDE w' = /mz— hz = FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL AMORTIGUADA
YC, YC

1 2

SON CONSTANTFES QUE DEPENDEN DE LAS CONDICIONES INICIALES

6.



(EN t=0) DE DESPLAZAMIENTO Y VELOCIDAD 'OUE TENGA LA MASA DEL SIS-

" TEMA. PR
ESTAS RESULTAN SER
_ v(0) + hy(0) L
c, = L2 Y lc, = vio. ()
LA EC (5) SE PUEDE ESCRIBIR TAMBIEN COMO:. .
y(t) = ae™™ cos (u't - 0) ©(7)
, ST -1 O o "
. 'DONDE A = /C] + Cj Y 6 = tan © == = ANGULO DE FASE .
" ’ i ot 2 . .
LA GRAFICA DE LA EC (7) ES
y ()] | C ~ o~
\/ \./ —— ™ —Mﬁt
‘T|7j% = PERIODO NATURAL AMORTIGUADO, SEG
Fro= %T = FRECUENCIA NATURAL AMORTIGUADA, cps

-VEAMOS EL CASNO ESPECIAL DE LA EC. (5) EN QUL h-wu. EN TAL CASG,

el

/ 2 2 '
= Ve - h"+0, cos w't~1 ¥ sen w't-w't, CON LO CUA LA EC. (5) SE

REDUCE A

b

e ™Y i [ivi0) + hv(0)) /0] (' E)

v (t) + y(0)?

e ly (Mt + (1 +ut)y(0)]

’ 7
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LA CRAFTCA DE ESTA FRCUACTON TS R R Nk 1
“ . . -Q m Y -
' ’ A
v ,§¢ Y

5
¥
. 5 e
. & e -
7 .t . .. . .
s ;

y (o)

71'..
: —> 3

Y OBVIAMENTE NO REPRESENTA UN MOVIMIENTO -OSCILATORIO, POR LO CUAL

ST h = w SE DICE QUE SE TIENE AMOPTIGUAMIENTO CRITICO. 'g_EN TAL CASO:

h = = E:E,r_ = '/ K. o
cr w 2M M s

DE DONDE  C__ = 2/R¥ . ' ' (8)

A LA RELACTON ¢ = C/C__ SE LF LLAMA T"RACCION DEL -AMORTIGUAMIENTO

CRITICO. ‘ - - AR

DESPEJANDO A M DE LA EC. (8) Y SUSTITUYENDOLA EN LA EC.h = C/(2M)

SE OBTIENE:

3
i
!
in
i
|
H
e
[£%)
lx
}
i
Iy
';Q
o
~
g i

C 2K c
b Corv  2/F0

5 &L

Y

ADEMAS :
F esenanmasmey'| AR | I 1
w' = /':.12— h2 = /“:2_ w2'.',.2 = W l"CZ

@' = wll - 2% g (9)

TS VELORES USUALES EN FSTRUCTURAS OUE ASUME ¢ VARIAN ENTRE 2 Y S5%.

BN ESTE INTERVALO o' Y « SON CAST IGUALES; VEAMOS, POR EJEMPLO, .

FL CASO BN OUE ¢ = 0.1



w'=w ¥l - 0.01" = 0.995w

OTRA FORMA DE MEDIR EL GRADO DE AMORTIGUAMIENTO QUE TIENE UNA F&-

TRUCTURA ES MEDIANTE EL DECREMENTO LOGARITMICO, EL CUAL SE DEFINE

COMO EL LOGARITMO DEL CQCIENTE DE DOS AMPLITUDES CONSECUTIVAS

LRI 2N

(ﬁ) ) Ae-htcos(w't—e)

Do oan o X(EL ) Ae
Y‘t T Re h(F+T')cos[m'(t+T')—9]
- 1n{ e Pt cos(w't - 8) )
B e—h(t+'ITr_)— cos(W't + w'T'-8)
~ 1n e it cos(u't - 8) |
) -ht -hT' cos{w't - 8 + 271}
e e
= 1n e+hT' = hT' = ELUT' = ruy .__2_3___._
mvl—{?
!I - 2ng
I J1-:2] (10)

ST ¢ BS PEOUERTQ,

IL = 2nt| - (11)



DETERMINACION EXPERIMENTAL DE r EN EST-RUCTURA.S REALES (0 EN MODELOS

SI SE REALIZA UN EXPERIMENTO EN EL CUAL SE SACA A LA FSTRUCTURA DE
SU POSICION SE SACA A LA ESTRUCTURA DE SU POSICION DE EQUILIBRIO
ESTATICO Y SE DEJA VIBRANDO LIBREMENTE, EL REGISTRO DE LAS ACELERA-

-CIONES QUE SE REGISTREN EN LA MASA TENDRA LA MISMA FORMA QUE LA GRA-

FICA DE LA EC. 7.

i

Acelerometro [» Amplificador |+ Registrador

+y ()

y{t+T")
y (1)

n

DE DICHO REGISTRO SE *MIPDEN y(t + T')y y(t) SE PUEDE OBTENER L Y,

DE LA EC. (11), DESPEJAR A 1

N

27
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EJEMPLO

CALCULAR EL PERIODO NATURAL DE VIBRACION DE LA ESTRUCTURA MOSTRADA

EN T.A SIGUIENTE FIGURA:
Xest

: P w
- | eso 7

-

77 77777
L L
1 A

MEDIANTE EL ANALISIS

ESTATICO DEL

ta . . 4
s

K = %
est
I =
C
T =
P

piso

P o=

X

carga estdtica

est

11

DL

desplazamientco
producido por P

momento de inercia de las columnas

momento dé inercia del sistema de

MARCO SE ENCUENTRA QUE

CORTANT

DEPORMACTONE

OCURREN PRINCIPALMENTE

COR—

T
< _ pho 2 I, -> g = BEL o D
=t e 64 e P o3, fer
T_h ‘ 271 n
P P
Perfodo natural T = an_ 2. 27 W,
w ” gk
m
_ —
/1, ke
a3 2 I n
oo D Wh N P , en seq
- (5} ™
aesr I
bl 1_ h
P
51 1 1 5 o), = 35%1
P ~ h }
/////T !
— ] z&za7 e | |
“xxa_“,,,%’j BOPRUCTURA
/ / CUMIDO LAS
f
¥ . >>1, DEBIDO A LA FUERZA
TANTE DE ENTREPISO.
T 777777 77 777



EJEMPLO

A UNA ESTRUCTURA DE UN PISO SE LE APLICA UNA CARGA"H__OB;;[ZONTAL DE .

20 TON EN SU MASA, OBSERVANDOSE UN DESPLAZAMIENTO ESTA;PICO DE G.2 CM,
AL 50L7TAR SURITAMENTE T.A FTUERZA SE REGISTRA UN l"FjRIOIB‘O DI OSCLLACEON

DE 0.2 SFG, Y OUE LA AMPLITUD EN EL SEGUNDO CICLO ES DE 0.14 CM,

w=mg |
b p=20ton. - S
(aplicada oz#\ o
K o estdticamente) - ‘ .
i begrr _ , :

CALCULAR W, .f'L y ¢

- o _ :
1. DETY = %{ = _iﬁ,: _fog-z 0.7 v K = S.O_: 100 gaN
C R ke :
M

SEOOBRTIENE

e 22 2 _ 0.04 x 100 x 981
o= R heT = {00217 x 109 X 981 /4«7 = 2 g a7
W= 99 4 Ty
2 2 RAD 1" 1
o= = e = - £V - - = . = F
2 ‘ A A7y = Y 5Ea R B
3 L = in %x 'n 1.43 = 0.357
1L 0.3 '
cow o= 9397 50568 0 ¢ = 5.68 %

12




C RJEMPLO |
CALCULAR LA RESPUESTA DE UN SISTEMA DE UN GRADO DE,LTBERTA SUJETO

A LA SIGUIENTE EXCITACION, CON C = 0:

pP(t)a
"""" m;(' + kx = p
)
pD
X = C1 senmt + CZ coswt + [)Ofk
e SIENt =0, x =0 Y x = 0:
C, =op /K Y Gy o= 0
B ,
by 20— —— _
X = *‘—'(1 - COSth); ] :
k i 1
4 ' 1 ‘ —»
_ Y T 21 t
B = FACTOR DE AMPLIEFICACION DINAMICA = 5 = (1 ~ cosut)
0 - '
_ (.“1;‘)
Byay = 2» EN t = T/2, 3T/2..
AHORA, ST 1L.A EXCITACION IS DE DURACION ‘rO
D(T) ST 1 0
T P.,‘
} X = T(S- (] - L‘!.‘f‘suit—)
ol e
} x{t) = 'S sennt
!
* i
| | EN t o=t
L 'l }1 0 -~
0 4 _ Py
_}tn x(t) = 42 (1 - cosut ) CONDITE DY
i
 — oy, NTS TN
\(tO} =g fenaet 1 LES DARA
*j t;‘tt)



S1 t>t0, X = Acoswt' + B senwt’ , CON t' = t - to

ENt' =0 (t = to),SE DEBEN CUMPLIR LAS CONDICIONES INTICIALLS AN-

TERIORES, LO CUAL CONDUCE A

A = P—O— (1 - coswt ) Y B = E)—Q senwt
' k -0 k ° 0
. Py Py .
POR LO QUE X oE (1 - cos:.Jto) coswt' + ar senmto senwt'
Py / 2 2 . ' '
= (1 - Acos.mto) * sen"wt -sern(mt' - ‘(-) )
O -
It 1
X = -—kQ /2(1 - cos to) sen{yt' - 8)
'p ] wt
= 0 2 -0 \ vl
X (2 scn 5 } sen(.t 91
- S
B= FACTOR DE AMPLIFTCACILON
‘ “*fllto ] t(}
BM}'\X = 2 Sen~m— = 2 Sen{'n—,-.r-)
"t i
CUANDE =2 = L | Bioo= 2
|
I
|
\
J[,-_:_ — - - l(')'f' . _ ]lt._ - e
5 1. - to/T
CEL MAX LMD ! EL MAXTIMO OCURKE HRANTE LA EXCTITACTION

OCURRE 7S -
PUES DI LA T ]
EXCITACION

[ S —

) st ;
SIot /Y IS MUY PEQUETC. sen-—2 = st /T



2po At _ 2p0 mto _ pnto o

Y Xax KT T ek T T e e "

EN DONDE i = poto = AREA BAJO LA EXCITACTON

EJEMPLO: EXCITACION DADA POR UN IMPULSO-SEA UN IMPULSO APLICADO

'DURANTE HN INTERVALO DE TIEMPO At MUY .PEQUENO, TAL QUE at/T << 1:

p(t)
- At
impulso=I =/p(1)q1
0
o
*At—f———:‘ !
POR EL PRINCIPIO IMPULSO - MOMENTO SE TIENE QUE
At o
I =7 p(t)dt = mx = X = IL/m
0 R

EN DONDE‘; ES LA VELOCTDAD QUE L IMPULSO fﬁ IMPRIME A LA MASA DEL
STSTEMA.  DESPUES DE at UL SISTEMA QUEDA VIBRANDBO LIBREMENTE CON
VELOCIDAD INICTAL ;(ﬂ) = % , MIDIENDO LL TiEMPO LN LA ESCALA DI

t', Y CON DESPLAZAMIENTO INICTAL QUE PUEDE CONSTDERARSE NULO, DEBinG

AQUE BN EL CORTO INTERYALO DE TIEMPO at LA MASA ANQUIERE UN DES-

- PLAZANTENTO DI MAGNLITUD DESPRECTABLE. BN TAL CASH LA RESPUESTA RESULTS

T
=ofwt’
w

x(t') = E%Ql senct' =

ST EL SISTEMA TTENE AMORTIGUAMIENTO,

- '
X(t') = _;I._._ (g th

tgt
t
Mty Senw



SOLUCTON. AL PROBLEMA DE VIBRACIONES FORZADAS

A, FUTRRZA EXTERNA

VEAMOS PRIMERO EL CASO EN QUE EXISTE p(t) Y QUE x_(t) = 0,
- SIENDO p(t) ARBITRARIA |
[ . .‘.:_-
pit)4
p (T
~a
| ' = > 1
v \_//-;;
: b .
y{1) .
—»

PUESTO QUE A%<<T, LA FUERZA APLICADA EN t=% PRODUCIRA UN _ INCREMENTO
INSTANTANEON N LA VELOCIDAD DE LA MASA IGUAL A

o ply)dr
Y= T

Y UN INCRFMENTO INSTANTANEO NULO N EL DESPLAZAMIENTO, ES DECIR, y=0.
TOMANDQ ESTOS I[NCREMENTOS COMO CONDICIONES INTCIALES EN t=T, LA EC. 5
DA COMO RESULTADO '

y(t) = -D-*(-::—),—QL sen o' (t-1) e h(t-1) ;ot>T

PUESTN NUFE EIL SISTEMA L[S LINEAL ES POSIBLE SUPERPONER LOS EFECTOS
OCASIONADOS POR LGS IMPULSOS APLICADNS EN CADA t QUE HAYAN OCURRIDO

ANTES DIEL. INSTANTE t DFE INTERES: ES DECIR,

16



t i ) ¥
y(t) = ﬁ[.;]T fp(ne T ) gentie-ryar |+ (12)
1 _h(t'T) 1 SO . T TR
LA FUNCION o= e senw' (t-1) ,QUEES'LA RESPUESTA A UN TMPULIO [NS AR -

NEO UNITARIO DE FUERZA, SE LE CONOCE COMO FUNCTON DE TRANSFERENCIA DFL

SISTEMA.

y(t) s
p(%)

3
"u_ T A
LA SOLUCION DADA EN LA EC (12) SE DENOMINA INTEGRAL DE DUHAMEL. ESTA

CONSTITUYE LA SOLUCION PARTICULAR DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE EQUI-

LIBRIOD; LA SOLUCION GENERAL ES:

t
g p(T)e-h(t—T)

-

1

T senw' (t-1)dx

y(t) = Ae t cos(w't-0) +

EN DONDE A y O DEPENDEN DE LAS CONDICIONES INICIALES DE DESPLAZAMIENTO
Y VELOCTDAD, y(0) Y y(0), RESPECTIVAMENTE. EN GENERAL LA PARTE DE
LA RESPUESTA DADA POR LA SOLUCION PARTICULAR ES5 LA MAS IMPORTANTE,

YA QUE LA OTRA PARTE SE AMORTIGUA RAPIDAMENTE.

B. MOVIMIENTO DEL SUFRLO

PARA FSCRIBIR LA SOLUCTON PARTICULAR D LA RCUACION DIFERENCIAT, DR
EQUILIBRIO PARA FL CASN DE VIBRACION FORZADA POR MOVIMIENTO DT LA

BASE DE LA ESTRUCTURA, BASTA CAMBIAR p{(t})/M DE LA EC. (12} POR -x_,
&}

YA QUE EN DICHA ECUACION APARECE EN EL MIEMBRO DERECHO p(t)/M CUANDO
LA EXCITACION ES P(t) Y APARECE-XO CUANDO L2Z EXCITACION ES POR

MOVIMIENTO DEL SUELO. EN ESTE CASO

17
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LA SOLUCION PARTICULAR ES, ENTONCES.

t ..
-1 s T e*h(t—r)

vit) = — senm’(ﬁb%)dT | " ,% (14}

EJEMPLO
CALCULAR LA RESPUESTA DE UN SISTEMA DE UN GRADO DE LIBERTAD CON AMOR-

TIGUAMIENTO NULO, CUANDO LA EXCITACION ES LA SIGUIENTE:

' X&t}*
t = 0
J _ xo(t)‘= a,'SI-OthtO
‘ - . e ' ’
to t xo(t) = 0, SI t<0 O t>tO

- CONSIDERESE QUE vy {0)=0 Y y(0)}=0. PUESTO QUE LAS CONDICIONES INICIALES
SON NULAS SE TIENE QUE A=0 (UTTLTZANDO LA EC (13) Y LA SOLUCION PAR-

TICULAR QUE SIGUR, FEC (A)):

t
vit) = ;& Soa senw(t-1)dr = :? I sen w(t-v)drt
T m . u O '
= 28 - ot)
= (1= cosut) ST O<tst . (R)

‘LARA FINES DE DISEFO ESTRUCTURAL ES IMPORTANTE CONOCER LA RESPUFSTA

CAXIMA RESTA OCURRE CUANDO coswt =-1, O SEA, CUANDO

at o= H ] t = .o—-— == =y -

18



Y VALE

2a _ a 2 : T
MAX {[yti)]y = i ;;5 T®, ST 0O¢z¢t O 0gTe2t
L U
PARA t>t_, O SEA, PARA T/2>t_ ES NECESARIO OBTENER LA RESPUESTA Eft VI-
BRACION LIBRE CON LAS CONDICIONES INICIALES DE VELOCIDAD Y DESPLAZA-

MIENTO CORRESPONDIENTES A t=t

= -2 . .y - o2
y(to) = (1 cosmto) : y(to) - senmtO

- L

APLICANDO LAS ECS. (5) Y (6) OBTENEMOS:

y{t} = :% [sénmto senwt' - (1 - c05wtd) coswt'] .

ol
= = sen2 t + (1 - coswt )2l sen {(wt' -~ @)

“2. m,o w o i A

: -2a

vi{t) = % senwty sen(wt' - ¢)
ML 2

-1 l-cosut
DONDE t' = t -t_ Y @§ = tan ~(————= )

9] séenwt
(@)

EL VALOR MAXIMO DE LA RESPUESTA EN ESTE INTERVALO ES

wt
sen—s—
2

MAX{ [y (£)]1 = 22

mz ;, SI t>tO 0 T>2tO

19



PERGETACTUN ARMUN LCA

CONSIDEREMOS AHORA EL CAS0 'EN QUE LA ESTRUCTURA ES EXCITADA POR LA

FUERZA ARMONICA

p(t) = Pq sen?t

DE DURACION INDEFINIDA.

LA SOLUCION DE ESTE PROBLEMA SE PUEDE ENCONTRAR SUSTITUYENDO A
p(t). = p_ senct EN LA INTEGRAL DE DUHAMEL Y OBTENTENDO SU SOLUCION.
SIN EMBARGO, EL RFESULTADO LO OBTENDREMOS DE LA CONSIDERACION DE QUE
PARA QUE FL MIEMBRO DERECHO DE LA ECUACION DIFERENCIAL DF EQUILIBRIO
APAREZCA UN TERMINO ARMONICO ES NECESARIO QUE EN EL IZQUIERDO SE
TENGAN COMBINACIONES DE TERMINOS TAMBIEN ARMONICOS. CONSIDEREMOS,

POR LO TANTO, LA SOLUCION

v(t) = A sénit + B cosut ' (149

VODETERMINEMOS LOS VALORES OUE DUEBEN TENER A Y 1 DPARA SATISFACTR LA
ECUACION NIMERENCIAL DE FOUILIBRTO, PARA LO CUAT, HAY QUE SUSTITUIR
AovitY, o v{t) ¥ y(t) EM LA ECUACION DITCRENCIAL. HACIENDO ESTO Y FAC-

TORIZANT

'T—AQZ - 2haB +m2A) senft +

)

]
o ' 3
W senilt + 0 x cosiit

i}

.) .,
(-3¢~ + 2hAG +m28) cosft

PARA OUE RSTA IOUALDAD SE CUMPLA SE PEOUIERE OUE
. 3 P
—A%-9hoB + o0 ©

2 .
-B2® 4+ 2h0A + woB = 0



RESOLVIENDO ESTE STSTEMA DE ECUACIONES SE OBTIFNE:

D
‘ o (92 —w2)

A =
(mz'-Q?02+ anlq?

P, - -
-2he W .
- 5
(w? -2 + an’q?

SUSTITUYENDO A Y B EN LA EC. (14" :

Po
_ M 2 2 :
vit) = 5 TS 2{(9--m } sengt - 2h9 cosatl}  (15)
(0™ -27)° + 4h Q ’
O, TAMBIEN
Py |
M '
y(t) = A - sen(2t - #) : (16)
2 .
(w2 -92)2 + 4h‘921
oUODONNDE @ = ANG TAN (Z%) = pan~ ! —%h“ g = ANGULO (173
' w o -0 DE FASE

DIVIDIENDO NUMERADOR YV DENOMINADOR DE. LAS ECS (16,Y (17) ENTRI o7

SE ORBRTIENE:

|8
_°
y (£) :‘//__- . 2k — sen (ot - 9) (18)
i N £y 2
V(L - 20T (2
|r_ N ]
i -1 AR i
t @ = T™AN = ‘? I {19)
] -5
! \ 2 j
L ° |




j” b

SOLUCION GENERAL PARA EL CASO = 0

et

p = <
. . O ot
yl{t) = & sen ot + C2 cos wt + .= 50 L%

k1 :

lt. ;NZ‘,Q? .

SI LL SISTEMA PARTE DEL REPOSG, LAS CONDICIONES 'INICIALES SON

y(0) = 0 y y(0y = 0. EN ESTE CASO: '}~

. b

S n (Q0)
{0y = 0 = C, Gj o+ 0y + o sen (80) -
vi0) 0 Cl sen (wl) C2 cos (w0) M o2 ..0
= 0 + L2 + 0 = Cz =0
i
. | LA .
N 0 s {60)
! o - T B \ + = T =
() kllubOS (w0} (ZH sen (w0) M MV_“?‘_ '
. Po” 1
= C,m + i = O
= M (1!::"'\22
C = :E)Q L Q/"n)
1 M o
=4
ey = PU . pok ! sen wt
Yyl = oo S )
' 14 ! - - "-5 :\I?' —|—} 2
/M)
vity oo et pren b = — sen ut:! (20")
_ f/ N ) HY




SI ST TIENE EXCITACION ARMONTICA EN LA BASY DE LA ESTRUCTURNA

xo(t) = asent, O SEA, xo =-aﬂzsen9t. BASTA CAMBIAR A pOJM N LA

EC. (16) POR —agz- HACIENDO ESTO SE OBTIENE

r

2
y{t) = (11/w) a sen(Qt-g) {20)

2 1
/{1 - &~)2 + (ZCE)Z —
2 1] .

{th

FACTOR DE AMPLIFICACTON DINAMICA DE DESPL.= B, = MAX[X%EL]

-

T
L,

.
v

g N
w

FIG. 1.CURVAS DE AMPLIFICACION DINAMICA PARA?EL CASO DE TUERZA

EXTERNA
i 1
| B, - (21)
Y o224 2y?
l 2 w
i 1)

LOS FACTORES DE AMPLIFICACION DINAMICA DE VELOCIDAD Y ACELTRACTON &I
SE PUEDEN ORTENTR DERTVANDO RESPECTO A £t LA EC (l6).O LA (20), SROM

SEA EI CASN, 1.0S RESULTADOS SNN, RESPECTIVAMENTE,

y{t)s o5 - % v - (2 - y (£)n
MAX[aw j. =B, = =B Y B (=) "By = MAX R (22)




BJIEMPLO

CON UNA MAQUINA YIBRATORIA PORTATIL QUE PRODUCE FUERZAS ARMONICAS

SE PRORO UNA FSTRUCTURA, AJUSTANDO LA MAQUTNA EN LAS FRECUENCTAS

RAD ' RAD
= —_ ’ = 7 Pl
Q) = 16 ggg Y 9y T 23 FgEe

CASO. LAS AMPLITUDES Y ANGULOS DE FASE DE LA RESPUESTA QUE SE MIDIE-

CON UNA FUERZA MAXIMA DE 500 LB EN CADR

RON FUERON:

-

o, = 7.2 x 10 31n, P, = 15° (cosf, = 0.966 ; senf, = 0.259)
Py = 14,5 x 10-3in, g? = 55“(00592 = 0.574; senﬁ2 = 0.819)
EVALUAR LAS PROPIEDADES DINAMICAS DEL SISTEMA.
HACIENDO:
- Po g .o 1 '{ 1 ,1/2
. - T ) = 0 o N 2 2 3
iookody kg %2y qages-ed ]l
: A 1y
o5
i
v cosd.
= 0 1 =
S 3 B 2/ w
1 e )
O P cousd Y
k - kipo o o= —e—— = k-=2m (23)

SUSTITUYENDO LOS VALORES EXPERIMENTALES DE 1.,AS DOS PRUEBAS:

.. 1 _ 500 (0.966)
koo Ut = 3 k = 100 000 &
7.2 x 16 g:::>Kr//” in
. ! . 2
k - (25)°m = 299 io-?ffg “am = j28.5 1 SEGT
14,5 x 1077 in

=
W
;@é
i
o
~J
ol
by
>
9

24



USANDO LAS ECS. (17) Y (23) SE OBTIENE:

p_ seng . ‘ ,
;= =21 . pp pONDE ¢ 200 (0.259) — = 15.7¢

28. kp, 16 -
bl 1 ‘ _25775 100 000(7.2 x 10 ),

RESONANCIA

CUANDO LA EXCITACION TIENE FRECUENCIA IGUAL A LA NATURAL DEL SIS-

TEMA, SE DICE QUE SE PRESENTA EL CASO DE RESONANCIA. DE LA EC.(20)

ES EVIDENTE QUE ST #=Q/w=1 SE TIENE

y(t) = %— a sen(qt-2)
. A C J ) ¢
Ba
0(By) og = 755 EN CASO DE ‘MOVIMIENTO DEL SUELO Y DE FUERZA EXTERNA

SIN EMBARGO, AUNQUE ESTA RESPUESTA ES CASI IGUAL A LA MAXIMA, ESTA

OCURRE CUANDO § = wv1-2g>. EN EL CASO DE y(t) y y (t), EL MAXIMO OCU-

RRE, FLSPECTIVAMENTE, CUANDO

T SR I § re 20%, LOS VALORES DIF ESTAS o NO

DIFIEREN EN MAS DE 2%.

EL MAXIMO VALOR DE B, (PARA ! = w l~2&2) ES

d
. : 2
Qit].“ﬁz ‘ 2{;»’1-{;2
ST SE TIENE FUERZA EXTERNA O MOVIMIENTO DEL SUELO, RESPECTIVAMENTE.

E OBSERVA TN ESTAS ECUACIQONES QUE SI =0, (B.; =
¢ MAX

o



ST SE ANALIZA LA SOLUCION GENERAL DE LA REGUACION DIFERENCIAL DE

MOVIMIENTO PARA FI. CASO DE CONDICIONES INICTALES NULAS Y B=1 SE TIENY
QUE:

‘:5“.
- P, .
y{t) = e ht(A sen w't + B cos w't) - -o CQSwt

k 2z
y(0) = B - p_/{2tk) = 0

DE DONDE, HACTENDO y(0)=0 Y y{(0})=0, SE OBTIENEN:

pQ BRI EQ o B Po

k

b ]
~t

~POR LO QUE

ylt) = 2= 2 [ (&

T2 senw't + cosw't) - cosut]

rd
6,4
A
/
!
-
|
e ——plg—
N
wﬂ‘
v
—r

S1 6 =C, APLICANDO LA REGLA DE L'HOSPITAL, SFE OBTIENE:

26

NI =

{senwt - wt cosut)

0O SCZA, EL MAXIMO DE LA RESPUESTA TIENDE A INIMINITO GRADUATMENTE.




CARACTERISTICAS DINAMICAS DE LOS REGISTRADORES DE STSHOS.

ST LA ACELFRACION DE LA BASE DE UN INSTRUMENTO ES ARMONICA, DADA POR LA
ECUACION
¥ (£) = a senft
O -

EL FACTOR DE AMPLIFICACION RESULTA SER

PBa

7
w

= 1 1
B, = =5 =

d y/' 5
Q"2 . .2
‘(1-55)._+ (ZC;)

PUESTO QUL LA FIG I CORRESPONDE A B,, Y EN ELLA SE OBSERVA QUE PARA

=4

= 0.7 8L TIENT B, = 1 PARA Oiﬁ/m < 0.6, 5 CONCLUYE QUL BL DESPLA-

A

ZAMIENTO DE LA MASA DE UN SISTEMA ES PROPORCIONAL A LA ACELEQAC]”N‘DR

SU BASE, SI ESTE TIENE AMORTIGUAMIENTO DEI 70% YV ST LAS EXCTTACTONES
QUE SE TRATAN DE REGISTRAR TIENEN FRECUENCIAS INFERIORES AL 60% DE
LA FRECUFENCIA NATURAL DEL SISTEMA., SI ESTO SE CUMPLE, EL APARATD

RESULTA SER UN ACELEROMETRO.

_EN INGENIERIA SISMICA LA MAXIMA FRECUENCIA DE INTERES ES DEL ORDEN DE
10 CPS (T = 0.1 SEG), POR LO QUE LOS ACELEROMETROS TIENEN FRECUENCIAZ

NATURAL DE 16 A 20 CPS. 27



POR OTRA PARTE SI LA FXCITACION DEL SUELO ES Xs

e o) M
X =-a Q" senut, ENTONCES FL FACTOR DE AMPLIFICACION RESULTA

SEffALADO EN LA ECUACION (20),

Bl

(Q/m

a senft, O SE/,

ES DECIR,

f1-m/m ) + (ZIQ/m)'

EN LA GRAFICA CORRESPONDIENTFE SE OBSERVA QUFE SI

.=0.5

PROPORCIONAL AL DEL SUELD:

‘PLAZAMIENTO DE LA MASA ES

'CUMPLE, EL APARATO, CONSTITUYE UN DESPL2ZOMETRO, CONOCIDO TAMBIEN

COMO SISMOMETRO.

O

S

DITRRMIRACTON FAPERIMENTAL DEL

AMOPTIGUAMIENTO DE UNA ESTRUCYTURA ME-

Y Q>w

81 ESTO S5

n—/ Ll}

SER

_ﬂTANTE VIBRACIONUS FORZADAS AT’J\".ON_ICI\S

(By) t oo

2§

Curva de Amplificacion Experimental

({ }28

i Po = Desplazamiento estdticc
z Po/k

2 3

——

NOTA « = Resultados de las pruet: .

L}



ST SE DETERMENA ”d EXPERIMENTALMENTE MEDIANTE UNA SERIE DF PRUEBAS
}

DE VIBRACTON FdRZADA CON FUERZAS ARMONICAS, Y ADEMAS SFE DETERMINA

T

p ¢ BNTONCES o : S

Y . .
> | (29

2(Bd)MAx

P
te

-y

OTRO METODO PARA DETERMIMNAR t CON BASE EN LA CURVA EXPERIMENTAL DE

d
DE POTENCIA“. ESTE SE BASA EN DETERMINAR LAS ERECUENCIAS QUE CORRES-

B. SE CONOCE CON FL NOMBRE. DE “METODO DEL ANCHO DE BANDA DE LA MITAD

PONDEN AL VALOR rms DE LA AMPLITUD EN RESONANCIA, EL CUAIL VALE

7. 5 2 ' q \S . i -"
(Bd)MAx/v2, SEAN_az Y ty ESTAS FRECUENCIAS. DE LA ECUACION DE Bd
SE OBTTENE: rms = A = RAIZ CUADRADA DEL VALOR MEDIO CUADRATICO
*
I~ yaN e -
| NN }
el ” )
2 2
Lo L e (20
vz oE |

ELEVANDO AL CUADRADO AMBOS MIEMBROS:

1
)2

._....]l..... ne

g7’

- ]}
(1-82 + (2c8)2

2 2
DE DONDE £7 = 1 - 2r° + 2z:1 477

DE AQUI, DESPRECIANDO L TERMiNO Cz DEL RADiCAL, SE OBTIENE
O 2 2
Y = 1 - 2r - 25 ; 8, 21 -z - ¢
2 2
By, = 1+ 20 - 2¢ ; 82=1+c-:2




DE DONDE T2 Li;;——l_ " (25)
EJEMPLO n . 40, ¥
res = %5 -
6 - 567x102ulg._ ¥ ¢
o : PuIg.~
F
Y] B -2
'o 567x10 -2
= = pulg.=4,01x10 p 1.
; 4 X V2 pulg
= |
5 i
g i i
= |
I i :
o =
I
= -
%_ i _—} n: X -
a- | | I I .
0 l 1 ] ! : .
15 "/ 20 \\~ 25 o
0,-19,55 1,=2042 Q, “seq
. : _ RAD
DY LA EC (')5) AQ = 9.2 b Ql - 0.87 'S—E'G
Q Q -
2
e f2 T Mg Ve M TNy gy > 189
[ T 2, 39.97 T

METODO NUMTRTCN o DR NEWMARK PARA RESOLVER FRJ. PROBLEMA DE VUIBRACTONI:

PORZADAS.

B, METODO QUE A CONTINUACION SE DESCRIBE ES ADAPTABLE A STSTEMAS NO

LINEALES COM YARIQOS SRADDS DE LIBERTAD.

PROCEDIMIENTO:

N

. SEAN Vi Yl' 'y"”i’ CONOCIDNS EN EL INSTANTE ti' vt ‘-‘_t.._ Ral R PN

SUPONTAMOS EL VALOM™ DE .

i+l
’ . L“ y :_ \- - . o \ '. 2 )
2. CALCULEMOS y. . = v, + (v, + vy, );at/2 (26)

30



>

. ] >.l ” . .
3. CALCULEMOS y, 4 % y; + vy ot + (5 -8 )Yi(At)2 + Ry .q(aE)  (27)

Y . |
4. CALCULEMOS UNA NUEVA. APROXIMACION PARA v A PARTIR DI LA

1
ECUAcioN”éifﬁhENbIAL,DE EQUILIﬁRi§3§~ g
" ;”ZCm}.’. - mz(y. - v Y - (% ). (28)
i+1 i+l | i+l —est o’ i+l
DONDE Yest = p(ti+l)/k
5.  REPITAMOS LAS ETAPAS 2 A 4 EMPEZANDO CON EL quvo VALOR ¥i+l

HASTA QUE EN DOS CICLOS CONSECUTIVOS SE TFNGAN VALORES DL Yitq

CASI TRUALES.

SE RTCOMIENDAN VALORES DE B DE 1/6 A 1/4 ¥ At20.1T PARA ASEGURAPR

CONVERGENCIA. V ESTABILIDAD.

31



X o,pulg-/ Seg"
M =41b Seg/puig.

£:=0.2 - L

. fs:::::jiuﬂ_‘.QWA"—wh_‘ =

e lb B Ny i

K SBBEEF e } |
-

X, t)=~30t

broiiid 7777777 L

CALCULAR LA RESPUESTA DE LA ESTRUCTURA APLICANDO EL METODO 4 DE

. NEWMARK

w = Jk/M = /3674 = 13 2AD
SEG
. 27[ :
h = T = 0N.2 x 3 = 0.6 H ™ = '_3— = 2.09 SEG

TOMAREMOS 8=0.2 V At = 0.2 (2 0.1T) SUSTITUYENDO EN LAS ECS (26),

= + 0.1 r
Vier = ¥y 0L Iyg bvay)
= Y " -2 . + e : L + .ﬂ .
gy Ty T 0.2yp ¥ 0032y, + 0.008y,,,
= - 2 - 7
¥iet Le2vier T Wi T Q)i
£y 27 SABTMOS NUE SE TIENE y=0, y=0 V y=0
o — P T e LIPONG R Q i = 5.0 n./qp,,]. T B
EN t=0 + [t = 4.2 Iy B SUPONGAMOS y_'+1 = 2.0 g solm g Ko ==
=0
1
;= 0

32



Velocided , cm/seg

100

O

1
AOMPONENTE E-W

N

Periodo, seg

Fig 116 Espectros de respuesta. Ciudad Universitaria,

© de julio de 1964
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| DISTRIBUCION DE FUERZAS CORTANTES DIRECTAS Y,POR TORSION |

| . . // : /7 /’
| /
/ /S,
centro de s
gravedad T TRy T 7T A

(C.G) »_ﬂ_ﬁ_/__._ e
Fx ey ex / ¥ Vy
tro de )
centro de L ...7..__,4__
regideces _ -7 /
(C.R.) ———+-———-——+———w+’/—-a—7¢—
: ys . / 4 ‘ < °
} Vy
i ece N L S !
_ | st
él 2 a =2 - ﬁ"(
//f/T//////7/7//////f7//f/ﬁ;—‘ “““““““ “";
C.G. V‘F |
V= Fx—-(?@ ™ 6 )
4 CR/
R. My

52




s - DISTRIBUCION DE LAS FUERZAS CORTANTES EN UN ENTREPISO

AN ERITI
i LA B T T

N
r\ . . : 1
SN B
1 X { / 2
v : .
! 17
| /
N '"_\/\/\ 7
} ?

EFE: K 8+‘K28+;,..+Kn8=V=K 6

1 ) eq
8EK, = 8 K-eq
n
K = £ K.
eq .1=t:.|
EM; = EF; Xj = EK;BX; = BKX; = VX = Kgq 8X,

4= POSICION DEL CENTRO DE RIGIDECES
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VEAMOS COMO SE DISTRINUYEN LAS FUNRIAS CORTANfF‘ES_ EN LOS MARCOS

» 9 ' o= K.§
Py 8y | i il v
. - . S - = \7 > = X
I‘2 !\2 i EFi ):Kiﬁ V¢ 3] ZK‘.
g - —— { - i
FB "3 |
Fll Kd = l ' Ki
.—-——--—-————--h-—--—-———- - (_-! - ———
C.R.* [ TiT Vs g «
V=@ = ‘ jo1 *
o ,
F K i
n-1 " n-1 |
1
K
F n ;l
- T
6 .
r = K éx = Kx Y
X5 i 7i i
w = K 8 = I\| X!
X1 Yi Yj Vi
f
. - v 4 ¥
6y1‘ "o e
- i
2 .
= BG{NK by oK -
X Vi
= “.,,,
3
X
DE DONDE # = 5
Koyl T+
x. i
i
POR LD OUR
KX 'L"_;- K X
:Tx‘. - MT‘X -—-w'-i-im = ; F = .rui‘q_1 —— ....Yi.;j.il_ s g
t TR VIS o+ KoxT i ™ yk, ViS4 K, K
1 i it Yj




SISTUMAS NO LINEALES DE UN GRADO DE LTRERTAD ...

ECUACION DF MOVIMIENTO:

Mx + O(y,y) = P(t) : -y = X-x = DESPLAZAMIENTO REIATIVC
§ . .
SI 0y, v) = KY + CY SE.TIENE EL SISTEMA ELASTICO LINEAL

MODELOS PARTICULARFES

1.

RTGIDO-PLASTICO Q 4
Q2
>
-
Q =-Q; + Cy, SI y<0
Q= 0, + Cy, SI y<0 EN DONDE C = CONSTANTE. SE HA EMPLEADO COMO

MNDELO EN EL ANALISIS DE TALUDES ¥ CORTINAS DE PRESAS DE TIERRA

vV ENROCAMIENTO

ELASTO-PLASTICOH AQ

——— ——

ye yu

0N = Ql(y) + Cy

SE EMPLEA COMO MODELO EN EL ANALISIS DE ESTRUCTURAS DUCTILES,

CACTOR DE DUCTILIDAD = u = vy _/y_

£

Y, < DESPLAZAMIENTO MAXIMO QUE PUEDE SOPORTAR IL SISTLRMA 213

FALLAR

ot
(B



s

1. SESVEMA BN LI NEAL . "

CON ENDURECIMIENTD CON ABLANDAMIENTO
SE USA COMN MODELO PARA ANALISIS SE USA COMO MODELO DE SISTEMAS
DE PUENTES COLGANTES QUE SE DEGRADAN POR AGRIETA-

MIENTO (MUROS DE MAMPOSTEERIA,

POR EJEM)
4.  TIPO MASING
(;T (INCLUYE A LOS ANTERIORES COMO CASOS ESPECTALRS)
Q- Q, Y - Y,
Y
’ Esqueleto de la
curva

D = TUERZA EN v = v

G - QO

v _ = DESPLAZAMIENT? EN EL CUAL EL PROCESO SE INVIRTIO (y CAMBIO

DE SIGNC) POR ULTIMA VEZ

CAS0O PARTICULAR DEL ESQOUELETO

) 9] i r . e
e = it L[(;)-_-) (MCDELD RAMBER - 0O=CN00D)
1 ~1 1

DONT F Ql, v v r SON CONSTANTES POSITIVAS

Q4 A7 x=0

56




EJEMPLO: CASO BILINEAL

o 4

N7
N

% %{0- —

EJEMPLO CASO ELASTOPLASTICO

A
Y50

iy |
rave

\’f</o Y

h—o—de—>—]

LETODO 8 DE NFWSARK

PARA EIL ANALISIS DE SISTEMAS NO LINEALES SE PUEDE USAR EL _METODO &

DE NEWMARK DESCRITO ANTERIORMENTE.

57



EJEMPLO S

thons
' 2 -t
M=2 ton.seq ¢m ,
_Bj”, | //ﬁm_K=18Nmkm
0f----
L ' - " fe—1—K= 32 ton/ems
11h7 /777 - 0 09375cms - >y
. p (1) tons :
! 50 -~
§b— =~ mme e h
ECUACION DE EQUILIBRIO DINAMICO , Mg + Q(Y) = P(t)
o P{t) - Q(Y) _ B(t) - oly) .,
v o= M = 5 7 (T
PARA LA APLICACION DEL METODO DE NEWMARX SE TIENEN LAS SIGUIENTES

85}

XDPRESTONES

= t. +
Ci+1 g ¥ At
= VY
Yigg = Yy v (Y Yi4) at/2
' ‘ - 2 . 2
v = : - )V 1
Y41 Yi + Yi At + (0:5 ')'i (ALY + ¢ Yi+1 {(At)

CONSIDERANDO At = 0.10 SEG. VY B = 1/6 . SE PUEDE ESCRIBIR;
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Y

i+l

_ . . 1, . :__.; ‘..7 - ?- )
= v, t Yito.lo) + 235 (ﬁyf + 2i+1)

EL PROCEDIMIENTO DE CALCULO ES COMO SIGUE:

. -

"ETC.

.. “

SE ASUME g
SE ASUME Yiel _

' SE CALCULA Y, .3 CON LA ECUACION
< SF CALCULA Y .. CON LA ECUACION

o)

(ITI)

(II)

(1I1)

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

r

PARA LA FUNCION DE RESIQTENCIA 0 SE TIENEN LOS SIGUIENTES CASOS

18 (Y-YO) Ty

, QﬂL_m_n;____g?;.ﬁ_ﬁﬁwﬁ Qmdx '
|
2 !
1
|
Qof— — — — 4~ ,
| 3 |
|
; l
.
[ |
’ f
{
| !
| { N
! ! 1
0 Yo y yrmﬁP
1. COMPORTAMIENTO ELASTICO , O = 32 v TONS
2. CAMBIO DE RIGIDEZ , 0= 30 4+
. h G A = 0 -— 2 . - ¥
3. DESCARGA ;0= Qg - 32(Y,,,~Y) TONS

ESTA ULTIMA EXPRESION MANTIENF SU VALIDEZ HASTA OUE,(YMAX—Y) <2Y
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Y = 0.9375 CMS -3 Qus= 30,0 TON

W yor iy
PARA t =0, y = 0 = 20 = 25 ; y = 03 y:=. 0
ZARA 7O M <D B2
PARA t = 0.10, v. = v. =0 ; v, = 25
-1l 1 -1

ler. CICLO = G e

.......

SEA y = 20 COMO PRIMER TANTEO. EN TAL CASO

i+l
§ =0 + JL.(20+ 25) = 2,25
Yi+l 20 ‘ .

: 1. ' _ .
Yiyp = 0+ 0.10 x 0 + 5= (2 x 25 + 20) = 0.1167

Q= 32 x 0.1167 = 3.7330

Yi+1 < 30 —?3.733 - 23.134

20. CICLO

h e
i

i+l 23.,134/2 = 16,567

v 73.134/600 = 0,1219

{41
0 = 32 x 0.1219 = 3.9000

Vigp ™ (50 - 3.9)/2 = 23,050

Jer. CICLO
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4do. CICLO

I

Vi, = 23.052

v 23.052/2 = 2,4026~

i+l

Vo
Ti+l

73.052/600 = 0.12175

0 32 x 0.12175 = 3.8960

~:
il

(50 - 3.8960)/2 = 23.052 ... ETC.
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LOS CALCULOS BASICNS SE MUESTRAN EMN LA TABLA SIGUIENTE:

} . . - o
t [ D Yy _, M v O i
SENRS *TONS CM SEG CM 8EG cMa TONS
‘f_ -
0.0 50.00 25,000 0.00 0,00 "0
0.10 | 50.00 |  20.000 | 2.2500 0.1167 307750
; 23.134 2,4070 0.1219 3.9a060 |
; | 23.050, | 2.4025 6.12175 3.3960
h | 23.052 2.4026 n.12175 3.8960
0.20 50.00 20.000 4.5552 0.4722 15.110 i
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 | 30.87%
9.560 5.7540 0.98540 0L B620
| 9.569 5.7848 0.98513 30,8629
0.40 i s5b.00 | 0.00 6.2630 1.5958 41.74% §
4.0750 | 6.4670 1.6026 41.97% |
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 ' ! :
; j -1.9000 | 6.56975 2.2591 S ML
. g | ~1.8944 | ‘
i | ~1.8946 | 6.5790 2.25912 | 83,789
9.50+ | 5.06 . -24.3946 | 0.5799 2.715010 i 3. i
. 0.6D 5.00 ! -30.000 3.8502 3.7848 S B LS N
: ; . =29.126 3.8040 2.78606 61,27
i : ' -20.136 3.89347 2. 786724 LG
g g -20.138 § 3.80347 2.786724 6L
| ; - R U EOUU P i [T e N
, 0.70 o500 -32.000 | 0.93( 57 1 o3, 023107 G7oRY
! ? -31.289 i ; .
5 ) . -31.320 | 0.87037 | 3.02626 7.3 |
; : © =31.299 i : | |
; : ~ -31.301 0.R71LAT | 3.02641 | 67.600
; — —:L - — —— - __r e ——— e e l F N ._._1
" 9.7278 | s.00 1 -31.620 l-0.00313 | 3.03850 | g7.e1n |
| ‘ i -31.409 ; ;
i ! =31.420 1 -9.000352 | 3.03853 LooeTL L |
I l | -31.4003 [ -0.000205 | 3.03853 | 67.Ri%
En t=0.5 + SEG, sy =-45/2 = -22.5 .. =-22.5 - 1.8946 = -24. 7347
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CONTINUACION DEL CUADRO ANTERIOR ,-r-t

2 ‘. }
t p Y Y ' 0 .
|
0.80 5.0 -28.000 ~2.1449 2,959611 65.293
-30.146 - ;
-3n,000 -2.21708 | 2.957874 65.237 |
~-30.118 =
-30.117 -2.22127 | 2.05777 6o.73r ]
0.90 5.0 -27.00 ~5.07912 | 2.59025 53,473 |
~24.236 '
~25.00 -4.97712 | 2.59358 53,580
-24.290 .
-24.294 -4.94182 | 2.59476 53.617
~24,308 -4.94242 | 2.59474 53.617
1.00 5.0 -14.00 -6.85782 | 1.99614 34.461
~14.7305 , .
-14.7200 -6.89382 | 1.99494 34.423
~14.7120 -6.89342 | 1.99495 34.423
e rrermm e e i

EN ESTOS _CALCULOS SE INTRODUJO t = 0.50° Y 0.50+ PORQUE PARA ESTE

INSTANTE SE PRODUCE UN CAMBIO BRUSCO EN LA ‘CZ\RGA P(t) DE 50.00 TONS
A S.00 TONS, CON LO CUAL SE PRODUCE IIFN CAMBIN BPUSCO EN LA ACET.FRA-
CION DEL SISTEMA V EN FSTE TNSTANTE NO SE PRODUCEN CAMBIOS EN \‘

R BL TIEMPO t = 0.7273 SEA.  SE INTRODUJO POR LA NECESTDAD BE
CALCULAR LOS VALORES DE Y Y DE 0, PUES A PARTIR DE DICHO INSTANTE
SF INICIA LA DESCARGA DFL SISTEMA. ESTA CONDICION SE ENCONTRO SOBRE

2 5 B T ENDOSE V
LA BASE DF APROXIMAR Y A CERO, OBTENIENDOSE Y, .v_ 3 3853 cM5 v
= 67,818 TON.

)
“MAX

EN FL CUADRO SIGUIENTE SE PRESENTA UN RESUMEN DE LOS RESULTEDOS.
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o D 0 O o O 0 O O

<O

g e —_ — -
:f.l(.c;upuesta) P v n ;f.(calculado) Y N ) N2 TAS
req. Cm Seq_j Ton Cm. Ton Cm Secj—2 Cm Seqfl
0 - - 50.00| 0.60 0.00 25.00 | 0.00
J10 L 2300520 50,06 0.12175] 3.896 . 23.0520 2.40260
.20 '17.5110 50.00] 0.46804 [ 14,977 - 17.5110 4.43075 . _
30 1 9.5690 50.00 | 0.98543| 30.863 9.5690 5.78430 o CAM2ID DE RIGIDZZ
.40 © 4.0150 50.00 | 1.60259 | 41.970 4.9150 6.4640
507 7] -1.894s 50.00| 2.25912| 53.789 -1.8946 6.5700
50+ | - - 5.00| 2.25912{ 53.789 | = -24.3945 6.5700 - CAMBIO DE CARGA
60 -29.1380 L 5.001 2.78624 1 63,277 -29.1380 3.89347
L0 -31.3010 . 5.00| 3.02641| 67.600 -31.3010 |  0.87147
7278 | -31.4193 5,001 3.03853| 67.818 -31.4093 -0.0002065 - Om&x, Yméx.
.800 ~30.117n 5.001 2.95777 65.234 . -30.1170 -2.22127 |
0.90 -24.3080 5.00| 2.59474 | 53.617 ~24.3080 . ~4.94242 |
BODE -14.71%0 5.007 1.99495 | 34,423 -14.712n -6.89342

i

. - V max. 3.03853 cms
RESPUFSTA M2XTIMA '

Qmax = £7.818 tons
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X mdx = 3,03853
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CRITERTOS PARA TRAZAR ESPECTROS DE DISESQ ELASTOPLASTICOS A PARTIR DEL ELASTICO

i

1. CRITERIO DE IGUAL DESPLAZAMIENTO MAXIMO DEL SISTEMA ELASTICO

Y EL ELASTOPLASTICO DE IGUAL PERIODO:

{‘Q = K = KYMAX = g.?_
. UG = Kyy ” ”
Qep----—-—-—----7 -
o
// I D
| 4 = n = =
Qp il ! YMAX e Llyy ™
.' f
i Lo p_ = D¢
yy I yy D y
Imax =~ Yy
2. CRITERIO DI TGUAL ENERGIA ABSORVIDA POR LA BESTRUCTURA:
& Q

KYe -
y
S
s

y
Kvye Ryypy
s ot R l‘vp ) \\)
2
L2 12 2 Yy
—-— - = e—\r + - 4 = - —
2 e 27y \\\,) Yy yy p 2
1 Ye2 o Yp 1L 1
GO
Yy Yy
.
Yo

6o



€

POR LO TANTO

Dp = ne//-_u- 1 \

y MAX p ST

&3

Q]J

QC/J753'1

»p}
X
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o ¢ .= Factor de ductilidad
E .
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2 ; 1.0 b— B DU 2N
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2| e
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2 < a) Amortiguamiento nule, u = 4
oo
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2|
| ~H  +
oo [
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1
N[
AU M
i1 e
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alea i
]
o1 SRR
1= o
> 3 L
b) 10% de amortiguamiento, M = 4
o 1 E L i L r i ( L
o] 05 1O -] 20 25

Perlode natural, scog

Comparaocidn de la respuesta maxima de un sistema elas-
topléstico y uno elastico. Sismo de E1 Centro, Cal,
{1940). Segun Blume, Newmark y Corning.
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Fig 82 Espectros de respuesta,
I de mayo de 1947
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COMPONENTE E-w
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Velocidaod, em/seg

500

100 |~

50

10§
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| X[ X
-o.sr\ - V4 L><\Abl J \ L L \X\dﬂ_Li

0.1 . . 0.5 1 . 5 10
Periodo,seag

Fig 80 Espectros de respuesta, Alomeca Central,
11 de mayo de 1962 e,



- Velocidad , cm/seg

500 - -

100 — 5 \ 7 - - : -
. \w /
. A .
-~ q

COMPONENTE N79314'E X
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o
. Q

’

\ 1 1/
1 .
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Periodo,seg

Fig 81 Especiros de respuesta. Alameda Central,
Il de moyo de 1962 48
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Acelerocion, cms

Vetooi?od , cm/seq
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Desplozomiento, cm
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Desplazamiento maximo D, encm

80—

60—

40~

20

2
!

Componente N~S

A N GRS S SN TR S

1.0 20 3.0 - 40
Periodo natural T, en seg

Espectro de desplazamientos. Sismo de Tokachi-Oki, Japan
(1968). Segun H. Tsuchida, E. Kurata y K. Sudo, ret'4
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Componente N-$
ZOQ‘—'

150 |~ g:o.os | | .
/"\.\,N
\\gzo.lo

100+

50

Velocidad relativa mdxima V,en cm/seg

| 1 !l i | -
o 1.0 2,0 . 3.0 4,0

Periodo natural T,, enseg

A

Mdx {l;('o ‘(tﬂ} *

Componente N-S

3,04

Mox{lxo (t)l} = 207.67 cm/ seg®

£=0.05

§=o.|o/

| 1 | | [ 1 | ]
°5 1.0 20 30 20 ¢

Periodo natural Ty, en seg

Espectros de velocidades y de aceleraciones.. Sismo de Tckachi-
Oki, Japon (1968). Sequn H.Tsuchidg, E. Kurata y K.Sudo, ref.4
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Pseudovelocided V, en pblq/seq
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N /\ 0=100 pulg/seg? /\ X\

‘ G L -
lo 0 % . ‘//' x
' s . R f E e

Periodo natural T,en seg

Espectro no amortiguado correspondiente a un pulso rectangular
de aceleraciones. Segun N. Newmark y E. Rosenblueth, ref 1
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EN TAIL CASO, 1A GRAFTCA

a—— W

ES EL FSPECTRQ DE RESPUESTA DE DESPLAZAMIENTOS PARAZ‘—*O. SI ESTE PROCESO DE

REPITE FIJANDO OTROS VALORES DE 7. POR EJEMPLO, 7=0.02, 0.05, 0.1,

0.2, ETC, SE OBTENDRAN LOS ESPECTROS DE DESPLAZAMIENTOS CORRESPONDIENTES.

DE MANERA ANALOGA SE PUEDEN OBTENER LOS ESPECTROS PARA OTROS TIPOS DE
RESPUESTA, TALES COMb_ VELOCTIDAD RELATTVA, ACELERACTION ABSOLUTA, ETC, QUE SON,

CRESPECTIVAMUNTE

LI .
V = MAX PN e MAXX(E) | (29
it

}

y(t)ir

- r

PSEUDO - ESPECTRON

ESTADISTICAMENTE SE HA ENCONTRADO NUE

S = wh =¥ (39)
v
S = WD LAt (31)
I A [ - 3 | R
A QV Y Fq S¢ LIS LLAM2, PSEUDOESPECTROS.
GF LA 70 (391 toa D= oo v - loa .= log V + log T - o
DE LA FC.(31): leg A = 1ot V o+ log w= log ¥V - log T + lon

ESTPAS ECUACTONES CORRESPONDEN A LINEAS RECTAS BN PAPEL LOGARTTALCN;
LA PRIMERA COM PENDIENTE -1 Y LA SEGUNDA CON PENDIENTE +1., 5! ot s
w COMO VARIABLE INDEPENDIENTE; SI SE USA T, LA PRIMERA TENDRA PENDIER-

TE + 1, Y LA SEGUNDA, -1. 7



B ‘)

ALTERNATIVAMENTE, EN
TERMINOS DEL PERIOD),
T, ;

45° 45° : . 45° 45°
~——— - -
W . T

ETEMPLO

"CALCULAR FL ESPECTRN CORRESPONDIENTE A LA EXCITACION (CONSIDERESE . =0)
T b,

-1--

v}

L ' o
0 to t

EN UN EJEMPLO ANTERIOR SE OBTUVO

-a .
yi{t) - 5 {1 - coswt), SI Ogtzto
2a

. LV : ' ’T.
3= MAN Y(t)i = w2 ! q‘_z)_ito’ (OiTEZtO}

)

2a
< =) = = C = | =
Sy wD " ' C'JA wV 2a
,-)( wt N
¥ BoeomaAv iy () | = :% sen 5>, ST ™ v
() - '
7a .\to mt()
§, = «D = == fsen‘*§4§ : S, = wV = 2u:senu§;!
%enéig
v - LI T2 .= at
LIM Ty = -,;‘."‘0 Iato T——‘, o}
w0 ‘___9_
2
CAS0O PARTICULAR: SI to = 1 SEG y a = 100 IN/SEG2
2 x 100 _ 100 . \ _
= = L oL .q‘J T
'SV 5 T, SI < T EG



ESPECTROS DC RESPUESTA ESTRUCTURAL |

RECORDEMOS QUE LA SOLUCION DEL PROBLEMA DE VIBRACIONES FORZADAS CON
EXCITACION SISMICA FS
-1 t

Y({t) = o 5 ;{.O(t—T)e

-t

-am(t‘”sen‘ w' {t-t)dr

DE LA OBSERVACION DE ESTA ECUACION SE CONCLUYE QUE EL DESPLAZAMIENTO
RELATIVO, ¥(t), ES FUNCION DEL TIEMPO, t. EL AMORTIGUAMIENTO, ¢, Y

LA FRECUENCTA CIRCULAR NATURAL, w (O DEL PERIODO NATURAL) :

vit) = £(t,w, ).

FIJEMOS UN VALOR DE ¢, POR EJEMPLO =0, Y LUFRO ASIGNEMOS VALORES A
w, POR EJEMPLO 0.1, 0.2, 0.3, ETC, HASTA CUBRIR UN INTERVALO DE TNTE-
RES, Y PARA CADA CASQ CALCULEMOS LA FUNCION RESULTANTE DPE APLICAR LA

FCUACTON ANTERTOR. CON ESTA OBTENFMOS

y (£) = £.(t, 0.1, 0) = £, (¢) .
v, (t) = £,(t, 0.2, 0) = £,(t)
v, (6) = £5(t, 0.3, 0) = £5(t)
SEAN D, = MAx:yl(t)l = D(wy, )
D, = MAXiy, (t)| = Dlu,,c)
Dy = MAx|y3(t)! = D(m3,c)

.
-

.35



- Desplazomiento relativo,
X{t), pulg.

3r

i [nmmmm

k- p ' 4
3 U Max Ix(t)l =3.28 pulg. = 8.35¢cm. | 3

PR AR T T Y B n. v 1 [ ST Y SN WD N VRN VRN SEE UVUN NN SN VRN N TN NN W W W
© 5 10 5 20 25

Tiempo,t,seq.

Respuesta de un sistema amortiguado simple .
con T,=1.0seg y ¢’ =0.10, al sismo de
El Centro, Cal, 1940, componente N -S
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= 0+ 0.1 (0 + 5). = 0.5

O r - " Y
§ Yii Yi+l © 0+ 0+ 0+ 0,008 x5 = .04
O _ ‘ ' .

s Yigp - 1.2 g.o.s - 9 x 0,04 - (=30 x 0.2) = 5.04

° Yisl = 0+ 0.1 (0 + 5.04) = 0.504 ; Yie1 = 0+ 0 + 0 + 0.008 x5.04 =
S ‘ .

S = 0.04032

o B -

o Yig1 =—1-2 X 0.504 - 9 x 0.4032 - (-6) = 5.033 IN/SEG2

ESTOS CALCULOS SE PUEDEN ORGANIZAR MEDIANTE UNA TABLA COMO LA SIGUIENTE:

t XO Y Y Y
SEG IN/SEC2 ING/SEG2 ING/SFG IN
0 0 0 0 0
0.2 -6 5,0000 ‘ 0.5000 0.04000
5.040 0.5040 0.04032
5.033 0.5033 0.04026
5.034 _0.5034 0.04027
n.4 ~ ~12 | 8.0000 1.8078 0.26536
7.442 1.7510 | 0.26079
7.534 1.7602 0.26163
7.533 - 1.7601 0.26162
n.at 0 -4,467 1.7601 0.26162
0.6 0 -6.000 0.7134 0.51204
' -5.464 0.7670 0.51633
-5.550 0.7584 0.51564 |
L
L] t = 0.2 + At = 0.4 SEG: Xy = -30 x 9.4 = ~12
v, =5.034, y. = 0.,5034, y = 0.04027

33



SUPONTUNDO w‘i ‘'l - 0.NNg B QBT TRENI -
. Ner

0.5034 + 0.1 (5.034 + 8.000) = 1.8068

g Yitr |

] Yieg = 0-04027 + 0.2 x 0.5034 + 0,012 x 5.034 + 0.008 x 8 = 0.26536
Si .. : .

T { ¥iep = -1.2 x 1,8068 - 9-x 0.26536 - (-12) = 7.442 T8/SEGE

- VO.A‘ + X-O = 7.533 - l? '.':_. -4.467

+ _ e .
FN t = 0.4 SOLO CAMBIA y Yo 4w

J
0.6, Vs ==4_467) Y; T 1.76017 v = 0.26162

li

EN t
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12 Program SAPIN

Introduction and Terminology 1-3

Graphical Elements Starting SAPIN

ht

SAPIN ...cs the Microsoft Windows graphical operating
environment. There are a numbers of items specific to
Windows that are described in the “Windows Users Guide™,
included with each version of Windows. For convenience,
the basic definitions are given below. Please refer to Chap-
ter 11 for instructions on using the mouse and keyboard.

Windows Version

SAPIN requires Microsoft Windows 3.0 or later and will
NOT run on carlier versions. Also, SAPIN will NOT run in
Windows Real mode as there is not enough memory avail-
able. This means that you MUST have an extended memory
manager such as HIMEM.SYS in your CONFIG.SYS file
so that Windows will run in Standard or 386 Enhanced

‘modes. You can check the mode by clicking on “About

Program Manager” under the Help menu in Windows Pro-
gram Manager, Please refer to the Windows Users Guide.

Current File

This is the file name shown at the top center of the SAPIN
screen. If you do the command Save from the Fie menu,
the current structure will be saved in this file.

Current structure
. The current structure is all items that have been defined in

SAPIN or read in from a file. These include joint locations,
structural clement definitions, structural element assign-
ments and loads. In short, it’s everything.

When you do a Save or Save as command in the Flle
menu, the current structure is written into the file. When
you do the command Open in the Flle menu, any current
structure is erased and the conteats of the opened file
become the new current stru '

There arc a number of ways to start SAPIN, depending on
whether Windows is running or not. The suggested methods
are listed below:

1. If Windows is not running, change to the drive and
directory where SAPIN.EXE islocated and start SAPIN
from the DOS prompt by typing:

WIN SAPIN.

This requires that Windows be included in the PATH
statement in your AUTOEXEC BAT file.

2. With Windows running, open the Program Manager
window, click on File and then click on Run. Thenenter
the COMPLETE path followed by SAPIN. For exam-
ple:

E:\SAP9O\SAPIN
Then click on OK to start SAl " I,

3. With Windows running, open the File Manager and
sclect the drive and directory containing SAPIN.EXE.
Then double-click on SAPIN.EXE 1o stan SAPIN.

4. With Windows running, it is also possible to put
SAPIN.EXE in a Program Manager document icon.
Refer to the Windows Users Guide for the procedure.
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SAPIN Screen
When SAPIN is started, the following screen will appear:

Th  Luyew (Wetiesis Dispiuy Sywiem Prolumive  Pelp
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This is the basic SAPIN screen, which is always full screen
and can not be reduced in size, except as an lcon. The
curreat file name is UNTTTLED, which means that no file
has yet been specified.

Menu Bar

The second line down from the top, containing Flle, Lay-
out, ElemTable, eic. is the menu bar. Click on one of the
words to bring down a menu. The ASsign menu is shown.

Menu

The menu is the list of commands that appear when you
click in the menu bar, The Assign menu is shown. In the
men» any commands that have ... after them will bring up
a4 box. Commands without ... after them will take

b
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immediate action. In the Assign menu, all items will bring
up a dialog box.

Close Box

The small box at the upper left comer will close (stop)
SAPIN if you double-click on it.

Scroll Bars

The bars at the right and bottom of the scseen are the scroll
bars. They have an arrow at each end. Sec Chapter 11 for the
use of the scroll bars.

Control Panel

The Control Panel is at the left of the screen and contains a
number of items such as Show, Display and Mouse. The
Control Pancl is always on screen and is a permancnt dialog
box with standard dialog box controls. The use of controls
is discussed later in this chapter. The function of the Control
Panel is to control what is shown on the screen, to switch
between 2D and 3D views of the structure, to determine
when the screen is redrawn, and 1o make it easy 10 assign
structural clements. See Chapter 1V for a description of the
Control Panel functions.
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INTRODUCTION and
TERMINOLOGY

The SAPIN program is an interactive graphical input file gen-
crator for the SAP90 finite element analysis program. SAPIN
allows you 10 mode! a structure using an intuitive graphical
method, while still maintaining the numerical exactness neces-
sary for the dimensional and structural elements.

SAPIN does no analysis, but prepares and edits the input files
used by program SAP90. The files are in standard ASCII text
formal and may be edited with any text editior if desired. See
the SAP90 Users Manval “SAPY0 Input Data File Structure™
for a complete description of the input file format. All options
of the SAP90 program are available in this release of SAPIN,
except Solid elements and Heat Transfer Analysis. However, if
Solid or Heat Transfer information is in the input file, SAPIN
will save it and write it out unchanged.

There are a number of terms used in this manual and in the
SAPIN program that arc not described in the SAP90 Users
Manual. These terms are described below. When you see the
use of “menus”, please refer to Chapter 1V, which describes the
menus and commands in the menus.
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COPYRIGHT

The computer program SAPIN and all associsied docu-
mentation are proprictary and copyrighted products.
Worldwide rights of ownership rest with Computess and
Stnucurres, Inc. Unlicensed use of the program or repro-
duction of the documentation in any form, withow prior
writen suthorization from Computers snd Structures,
Inc., is explicitly prohibised.

Further mformation and copiées of this documentation may
be obtained from:

[

Computers and Strocueses, Inc.
1995 University Avenue
Berkeley, California 94704 USA
Phone: (510) 843-2177
Fax: (510) 8454096

Revised April, 1992
© Copretghn Canpusne ad Swnstuen, ton., 199822
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DISCLAIMER

CONSIDERABLE TIME, EFFORT AND EXPENSE HAVE GONE INTO
THE DEVELOPMENT AND DOCUMENTATION OF SAPIN. THE
PROGRAM HAS BEEN THOROUGHLY TESTED AND USED. IN
USING THE PROGRAM, HOWEVER, THE USER ACCEPTS AND
UNDERSTANDS THAT NO WARRANTY ]S EXPRESSED OR IM-
PLIED BY THE DEVELOPERS OR THE DISTRIBUTORS ON THE
ACCURACY OR THE RELIABILITY OF THi: PROGRAM,

THE USER MUSTEXPLICITLY UNDERSTAND THE ASSUMPTIONS

OF THE PROGRAM AND MUST INDEPENDENTLY VERIFY THE
RESULTS,
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VIBRACIONES FORZADAS SIN AMORTIGUAMIENTO.

- ECUACIONES DE EQUILIBRID.
- RESPUESTA MODAL.

- SUPERPQSICION.

VIBRACIONES FORZADAS CON AMORTIGUAMIENTO.

- ECUACIONES DE EQUILIBRIO.
- RESPUESTA MODAL.

- SUPERPOSICION.

METODOS NUMERICOS (FRECUENCIAS Y CONFIGURACIONES MODALES)

METODO DE STODOLA-VIANELLO-NEWMARK.
- PROCEDIMIENTO.
- APLICACION AL MODO FUNDAMENTAL.
- PROCEDIMIENTO PARA MCDOS SUPERICRES.
- APLICACION A MODQS SUPERIORES.

- APLICACION A ESTRUCTURAS DE FLEXION.

METODC DE HOLZER.

- PROCEDIMIENTO.

- APLICACIONES.

P



OTROS METODOS.
- SOLUCIONES ITERATIVAS:
. ITERACION: INVERSA; DIRECTA; RAYLEIGH.
. ORTOGONALIZACION GRAM-SCHMIDT.
- SOLUCIONES DE TRANSFORMACION:
. JACOB1.

. HOUSEHOLDER Q-R.
APLICACIONES.

ANALISIS SISMICO CONFORME RCOF93 + NTC'S
ZONIFICACION GEOTECNICA.
COEFICIENTES Y ESPECTROS PARA DISERO SISMICO.
FACTORES DE COMPORTAMIENTO SISMICO.
CONDICIONES DE REGULARIDAD,
CONDICIONES BASICAS DE CARGA.

- CARGAS PERMANENTES.
. CARGAS MUERTAS.
. CARGAS VIVAS.
- CARGAS ACCIDENTALES.
. SISMO.
COMBINACIONES DE CARGA PARA DISERO.
REVISION DE ESTADOS LIMITE DE SERVICIO.

REVISION DE ESTADOS LIMITE DE FALLA.



EL PROBLEMA DEL DISENO SISMICO DE CONSTRUCCIONES

GENERACION DE SISMOS.
PROPAGACION ¢ ATEI\_IUAC'IUN DE ONDAS SISMICAS.
EFECTOS LOCALES EN EL SITIO.
RESPUESTA SISMICA DE CONSTRUCCIONES.
REGLAMENTOS DE CONSTRUCCION.

CONCIENCIA SOCIAL:

EL PROCESC DE DISENO Y CONSTRUCCIGN DE ESTRUCTURAS
INVESTIGACION PRELIMINAR.
DISENO CONCEPTUAL.
DISENC PRELIMINAR.
DISEND FINAL.
DOCUMENTACION Y CONCURSD.
CONSTRUCCION Y SUPERVISION.

MANTENIMIENTO Y CONSERVACION.

ANALISIS SISMICO DE ESTRUCTURAS METODGS DINAMICOS Y ESTATICOS
DINAMICO INELASTICC TRIDIMENSIONAL { DOMINIO DEL TIEMPO )

DINAMICQ INELASTICO PLANO ( DOMINIO DEL TIEMPO }
. { DOMINIO DEL TIEMPO )
DINAMICO ELASTICO TRIDIMENSIONAL
. { ESPECTROQ DE DISENO )

. ( DOMINIO DEL TIEMPO )
DINAMICO ELASTICO PLANO
. ( ESPECTRO DE DISENO )
ESTATICO EQUIVALENTE



SISTEMAS DE VARIOS GRADOS OE LIBERTAD

ECUACIONES DE ECUILIBRIO DINAMICO.
- FUERZAS DE INERC!A.
. FUERZAS DISIPADORAS.
- FUERZAS RESTAURADORAS.

- FUERZAS EXTERNAS.

VIBRACIONES LIBRES SIN AMORTIGUAMIENTO.

- ECUACIONES DE EQUILIBRIO.
- SOLUCION ALGEBRAICA.
. FRECUENCIAS NATURALES DE VIBRACION.
. CONFIGURACIONES NATURALES DE VIBRACION.
. PROPIEDADES DE ORTOGONALIDAD.
- RESPUESTA PARA CONDICIONES INICIALES.
- SUPERPOSICION.

. OTRAS_SOLUCIONES.

VIBRACIONES LIBRES CON AMORTIGUAMIENTO.

- ECUACIONES DE EQUILIBRIO.
- RESPUESTA MODAL.

- SUPERPQSICION.
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LA SOLUCION DIi LA PRIMERA ES:

8(z) = A1 sen az + A2 cos az + A3 senhaz + A4 coshaz (12)

EN DONDE LAS Ai SE CALCULAN EN FUNCION DE LAS CONDICIONES DE FROM-

TERA DE LA VIGA EN AMBOS EXTREMOS.
EJEMPLO

VIGA SIMPLEMENTE APOYADA

LAS CUATRO CONDICIONES DE FRONTERA SON:

en z=0: 8(0)=0, M(o)= EI 8(0o) = 0
en z=L: #O(L)=0, M(L)= EI8"(L) = 0O

SUSTITUYEND? 8(0)=0 Y 6%(0)=0 EN LA EC.(12) Y SU SEGUNDA DERIVADA:

It

(o) A, +_A4 cosh 0 =0

-

> A, = A =0
B{o}

[}
'
p
+
=

5 1 cosh 0) = UA

HACTENDO LO MISHO CON 6(L) = 0 y 8" (L) = 0:

1

az(—.i\1 sen aL + AS senh al

=0

A{Ly = A, sen alL + A_ senh aL = 0
2 : —+A3
) =0

§(L)
POR 1.0 TANTO, 6{L) = A1 sen al = 0
PUESTO CUE A1=0 LS LA SOLUCION TRIVIAL, SE DEBE TENER QUE AI SEA
ARBITRARTA Y QUE

sen al.. = & = alL = n=; n =0, 1, 2,...,»

POR 1O TANTO, a = na/L.  RECORDANNO OUT

at = W m/ET, SE TIENT QuE



w? = (nn/L)*El/m 0 w o= 27 Ei/m
n ot -

- SON LAS FRECUENCIAS CIRCULARES NATURALES DE VIBRACION DE LA VIGA.

LAS CONFIGURACIONES MODALLS SON

=) = nn
Qn(u) A1 sen -z
0,=RA,sen = li JEI/m
ﬂNﬁ1 v b o 12 }
| ’z fer. MODO
_ Znz
92—A1sen T
2
A/ )y w, = 2 JEI/m
T~ T2 L
: 20. HMODO

2
A 3nz | _ 9 Al
| NJAS 'z er. MODO

124
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X. = DESPLAZAMIENTO PSEUDOLESTATICO OCASIONADO POR LCL MOV. DI

LOS APOYOS DE MANERA LESTATICA

X = DESPLAZAMIENTO DINAMICO

51 SE TIENE UNA ROTACION Y UNA TRAS-

08 L | ACION POR APOYO:
4
—T- " Xs =iz1gisi(t) (8)
5.7 -
_‘l,_ & §.(z) = CONFIGURACION DE LA VIGA
é:ﬁkL i

.i///’///k:“xszdesNazmMemo DEBIDA A 61=1
pseudoestatico _
INCORPORANDO (8} EN (7):

'R . 2 ate(2) . o
Pefect T{E I8 (1) ¢ e B8y » T [H(e) (8, (e

(M
EN LA MAYORIA DE 1.OS CASOS EL AMORTIGUAMIHNTO INTFLUYE POCO EN LA FUBERZA
EFCCTIVA Y LA EC.(9) SE SIMPLIFICA A

1
B

Fefect _i:l mﬂi(:)ﬁj(t)

EX EL CASO DE UN VOLADIZO:

S e o+
. 9:1 7 i
hylz) =1 44 *

Pafect - - M(z) 8,(t)
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ANALISIS DE VIBRACIONES "LIBRES

(ONQIDFRFMOQ UNA VIGA DE SECCION CONSTANTT (EI= CONSTANTE ; m=MA"A

POR UNIDAD DG LONGITUD)

34)( - BZX

3z ot
4 - 2
Ire T B- o0 (10)
d:z it

RESCLVIENDO LA EC. (10) POR SEPARACION DE VARIABLES:

x(z,t) = 8(z) Y(t)

N IV

\i.L. ) = ————— .__L_) l = 1 ( (1 - CO \] ; IAN [ [:)
g 14 ) ] I \ (t -] ’ ) ‘ o ’

PORCLO TANTO OBTENEMOS DOS ECUACIONES DIFERENCIALES ORDINARIAS:

alVezy - at e(z) = 0
- : y Ar1
Y(t) + «V(t) = 0, DONDE o° = &%
. m

2_.

4 _ w'm

0 a ET

LA SOLUCIUN DE LA SEGUNDA DE ESTAS ES:

v(r) = HOJ senut + Y(o) coswt (11)
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a.

VIBRACION DE VIGAS EN FLEXION

AMORT IGUAMIENTO NULO | p K
M+-———‘3M
+x p(z.) ME Y i \ az
Y TT T3 ay
- Ve—-——dz
) 2 F¥:
"y - - .z +— dz — L
+— 2z V-\_s_m).mm
V+paz - (v+2dz) - fdz=0 ()
o2 :
EN DONDE f dz = (mdz) i—g (2)
at
SUSTITUYENDO (2) EN (1) Y SIMPLIFICANDO:
2 -
LA oo O X
5"2 p m atz . - (3)
Mo+ Vdz - (M + %% dz) = 0 . %% . (4)

(DESPRECTANDO LOS TERMINOS DE SEGUNDO ORDEN DE LOS MOMENTOS

DEpY fI)

SUSTITUYENDO (4) EN (3) SE OBTIENE

3 M, m g = p (44)
aZ at

M 82

TOMANDO EN CUENTA QUEET = ; SE OBTIENE FINALMENTE
32
2 2 2
3 3 X 3 X
 =—=(EI =—%) + m =7 : (5)

322 azz atz
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F

AMORT IGUAMIENTO. V1SCOSO i .

- FUERZA DE AMORTIGUAMIENTO POR

VELOCIDAD TRANSVERSAL = c(z)- 2% dz;
LA m'EEE _ e 8% Cah - (6)
3z P o2 3t = »

- FUERZA DE AMORTIGUAMIENTO POR DEFORMACION DE LA VIGA.
ACEPTANDO LA HIPOTESIS DE NAVIER DE DEFORMACION PLANA

gat i uj(
. M = J-oyda = C,I(Z)"'“"-""""‘
amort d azzat
o _
cd= AMORTIGUAMIENTO
- POR DEFORMACION
+-dz -+ |
INCORPORANDO EL MOMENTO DEBIDO AL AMORTIGUAMIENTO EN LA
EC. (5)
2 2 3 v _ .
3 . g X a X 3 X 3Xx .
== (Bl =5 + C ] —5—) + m—5F + c=x = p (6)
izt 5y 2 &zt at 2 at

SI LA EXCITACION ES POR MOVIMIENTO DE LOS APOYOS, SE PULDE

JEMOSTRAR (CLOUGH Y PENZIEN, PAG 303) QUE:

2 2 3 2
0 d"x d"x 3" x ax
5> (EI == + C I ) +m + C3 =D
527 8% d° . 2a¢ at? ot efect.
EX DONDE
2

oan Bzxs 33xs R ax
P “= (EI + Cl ——) - M—— - ¢ —«— (7
clect 8- Nzl d az‘231: at2 at

xtﬂt(;;t)= ks(z,tj *x(z,t) 1

oo
=



R4

~)

VIBRACIONES FORZADAS EN UIGAS DE CORTANTE

SEA ;(.o(t) LA EXCITACION DEL TERRENO. LA RESPUBSTA, x(t)., DEL

SISTEMA ES
t
] a w .. '
= - n _n -
(3 x(t) = nE1 ™ sen — X J xo(r)senwn(t t)dr
0
L e
DONDE { wnv -
Jn sen — dx
_ 0 = 4
4 =
(4) ay =7 —_— -1y
I n sen” —— dx
o .

- TAREA: DEMOSTRAR ECS (3 Y (4) Y ESTUDIAR SECCION 3.15.

EJEMPLO: CALCULAR EL LIMITE SUPERIOR DEL CORTANTE EN UNA VIGA DE
CORTANTE A CUYA BASE SE LE SOMETE A UNA ACELERACION CONSTANTE,

da .

EL ESPECTRO DE ESTA EXCITACION ES V = a/w

a w_
d

- n n '
POR LO TANTO, Sgk*'ﬁ——( 5_1 ;r-l- sen — X) |V

r
=

~ - LT
kanV w w _ 4k a cos 21J(Zn 1)X .

- 08 & X| = a— L v ; con voo=
n=1 “n Vi n=1 (2n-1){ Z(2n-1)

L N

(2n-1)mX
Cos ZL

[

Hipm



N N 0:

S < (83Lm!/nz ¥

n=1 (2n-1)

—
L

[
7!‘- alm '»;

118



EN EL LEXTREMO X = [ SE TENDRA

: ‘ an
(4) x(L,t) =0 =) S = AT 5omo=1,2,...

PUESTO QUE EN LA EC (3) SE TOMA j=0, YA QUE j=1,2,... DAN LA MISMA

SOLUCION, LO CUAL CONDUCE A a_ = 0.

DE LA EC (4): w, T [~ 3 n< 1,2,...

FRECUENCIA FUNDAMENTAL

SI n=1 s w1 = —L'— wn =n (lL‘
' T

- 2L = 1

Y T1 Y Th n

LAS CONFIGURACIONES MODALES QUEDAN:

. nrtX | Sy niX___nuv,.
Zn Ansen 7 v x{t,X) Ansen [sen- (t tn)

CONDICION DE ORTOGONALIDAD:

¢ Y o
LA sonl—i"—‘i ,f\j seni—;‘—xdx =0, SI i # ]

EJEMPLO 2: VIGA DE CORTANTE APOYADA EN X = 0 Y LIBRE EN X = L,

=g
L
DE x"(L,t) = 0 (PUESTO QUE EN X = L SE DEBE CUMPLIR QUE LA FUERZA

DE x(0,t) = 0

f
)
U]
o
Ouwi

CORTANTE, S, SEA NULA),

w w X
x"(X,t) = A "\rﬂ COs —

n sen‘:‘n('t~tn)

v



w L an .
¥ = = Lo = —_— = — -
x'(L,t) 0 = cos = > v >—(2n 1)
0 o, = T 3 (n-1) n=1,2,

SI n=1, v, = 1% > 1. - AL

L.2 1 v
) T"| :
wy = NT(ZH—1) 5 Tn .
T, T,
AS1 T2 =.~§- s T3 = T ETC
DISTRIBUCION DE CORTANTES:
3X _ = “n woX ' '
S, = k - AL k - oS —— senmn(t—tn]
™. | N X ‘\ N
N Iz X N\ fET N
", A T~
N /S /&l
/ 13
» j Vs
>\ /] Y : / /QL"
l l\ / ’/ A Ve .
/ \""'Z.——S [ // \_ d
/ k 1A /Q
/ \ 1. .
/ ] % N
) l AN _ \\ ez S
wﬁ? f / ilfﬁ/ﬁ? frﬂm i
ler. MODO(FUNDAMENTAL) 20. MODO 3er. MODO
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VIGAS DE CORTANTE NO AMORTIGUADAS

SON_SISTHMAS CONTTINUOS CUYOS CAMBIOS DL PENDIENTE SON PROPOR-

CIONALES AL CORTANTE QUE ACTUA EN LA SECCION.

SEAN m y p LA MASA Y FUERZA EXTERNA DISTRIBUIDAS POR UNIDAD DE

LONGITUD, Y SEA k LA RIGIDEZ POR CORTANTE:

X &
“""""ﬂ"_' .
m, k B e 5 +08 dx
L‘V—J . o ____.ax)_
b !
p
x b ALY
77
o] V7
=k 2L
L S=k2
L = FAG

FACTOR DE TORMA

ey
il

AREA SECCION TRANSVIERSAL

=
H

MODULO DE ELASTICIDAD DINAMICO AL CORTANTEL

G

')2 X
F = (mdX) -
| 2
a
POR EQUILIBRIO:
- .2
5 dN+ pdX - om S5 dX = 0
; it
L2 \ =
.S i~%§ = p(t) (1)
KD o X ‘

i3



LA LEC HOMOGENEA QUEDA (CON p=0)

2 .2
(2) Qu% - vt i—% = 0 ; v = %
‘ It aX

ESCRIBIENDO x(t) = Z_(X)8_(t), LA EC (2) QUEDA

28y v a8, =0
e (1] e ( ) Tt 2
0 _(t) Z - 8_(t Z
n 20 U SR NS | S .
’e—nﬁT v z-;l- = 0 —> w v zn wn CONSTANTEL
, _
> 2 " w.rl - _
=2 B teg 8, =0 5 5t 0
'
. ' e
Qn =Iﬁlsencﬂl(t—tn), Z,=A, sen (X —an)

Fw_ - l .
= n - - . A =
X, = An senLV:(X~an)}senEn(t tn)}, n=1,2...; An B An

LAS CONSTANTES . Y © SE DETERMINAN EN CADA PROBLEMA EN FUNCION

DE LAS CONDICIONES DI FFRONTERA.

CONDICION DE ORTOGONALIDADL
.
X, (0% (X) = 0, ST n £

o

EJEMPLO 1: CUERDA VIBRANTE DE LONGITUD L Y EXTREMOS FI.JOS:

fe L o
EN EL EXTREMO X=0 SE TENDRA

(;) ,\-(”,t) = 0 .‘_'> “‘n n = j'ﬂ ’ J = {}’1)2,;.-=> i1 ()
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Painalvieste, s eespieslies neboomas dpd oo, e 1o
et g en e A se paedon obilener oo daane el
i lodo exacio hacendo uso de s couaciones

V, = Méix { i C, a, () [:ml z,, +'m2 z,‘,,]H
h = |
{A.38)
V, =Méx| £ C,a,(0m, 2, (A.39)
n=1
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Ul oomdiado de b frecuencia crcular natu
tal por rotacion

K,/

[3

w?/p?
n. =P}

)

se Hega a

i=20 4, x [ (140t — g (A7)

Por otra parte, los vectores de las configuraciones
modales son

A

[ ] [ 1 ]
- ‘n=1,2 (A.18)
| I
'.: ¢
" [ 2L |

Se~puede demostrar (ref 9) que los ceeficientes de
participacidn correspondientes a los modos 1y 2 se
~ncuentran dados por la expresibn

—

T2 (A19)

Partiendo del hecho de que se conocen las acelera-
" ciones espectrales de cada modo, a,, Ia fuerza cortan-
e maxima y el momento méximo de cabeceo
carrespondientes valen

Vi=ma, C, x,=ma, C,;n=12 {A.20)
M. =Ja. Co b =da, Cyo
3 gy = a ~n —_—
n da Ly n n 2l
(4 —an) /e
=0 "y
5 Lm {A21)

[Las respuesias dindmicas de a estructura de acuerdo
con los criterios del Reglamenty de Construcciones
del D. F. {m&lodo 1) v de Rosenblueth {méladn 2)
se ohtienen haciendmn use de 1as ecuaciones

. . e
) Ve /vi+vi (A.22)
M=/ M + M (A.23)

- - ™~
- v
V= /V’. + V32 —-—-'———:{‘L (A4
. 1 4ey,
M, M,
M= /m2+pm2 2 L2 (A25)
! 1 1462
12

donde e}, se calcula medianie la ec 1.3. Ei signo
menos aparece en la ec A.25 debido a s i funcion
de transferencia del segundo modo es de signo opuis-
to a !a del primero, ya que se puede demustrar, a
partir de la ec A.17,que X, <4y X, = 4, por lo quu

-~el factor 4 - X, que aparece en la ec A.21 tiene signo
positivo en el modo 1, y negativo en el 2.

La respuesta dinamica exacts se obtiene utilizando los
expresiones

V = Max l { C; TX; 81(1) +‘Cg m x, 32(”} i(A;)b)

M = Max | {C, Job, 3, (0+C, ch),az(n)l l (A.27)
A.3 ANALISIS DINAMICO DE UNA ESTRUCTURA
SUJETA A TRASLACION

Consideremos',a_hora el caso de una estructura de cor
tante de dos pisos, en la cual no existe rotacion en 1os

planos horizontales en los niveles de los pisas {fig
A d).

La ecuacion matricial de equilibrio de este sistema es

(ref 10}
l‘zl‘t

E = | Y

ml wz—'Kl“"Kz K2

K mw—Ky iz, !

L. ‘ U e

donde m; y m, son las masas conceriitadas ol ing
niveles 1y 2, y K, y K, son las rigideces 42 los
entrepisos 1y 2, respectivamenig,

Partiendo de esle sistema de ecuaciones y haciends
n,o= (Ko/myJ/AK,/m) y N = YK /iny), seobtic:
nen las ralces

1
xi.l = [77. + (mzfm| ) 7, b |‘]?,
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Direccion del
movimiento
L T

T,

Fig A.2, Es:ruc:_‘um en forma de péndulo invertido (vista lateral)

Posicion de
equilibrio

estdtico R—\w

Fig A.3, Diagrama de cuerpo libre de la estructurs de la fir A2

m X
2.
e e e e et s
Ky, 2
m 1-
e 4///%
Kl 1

VY
Fix A.4. Fxtructura de dos plsos sujeta a traslacidn (vista laterai)

110
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‘ 1 P B .. f e ey e = aes e e ..2. ..-._-.o—_\
i'E/l_n.+ {m,/ml)nt + ]] -_4”‘ (Aﬂ}]

Ademds, los vectores de configuraciones modars
resultan ser

Zi.n i

AN RAWE V)]
+ (Ky/my) — w?\
7, (K /m, )(m;/m;—)j

22.11

L 4 L

. Ademds, se puede demostrar (ref 10) que los coeti-
cientes de participacion de los modos 1y 2 se encuen-
tran dados por

__Zl,n + {mzfml ) Z2.n . ¢

C, = n=1,2 A31)
z;;,n +(m2/ml)z%,n (

Si se conocen las aceleraciones espectrales de cada
modo, a,, la fuerza cortante méaxima correspondie~a
al entrepiso 1 en cada modo vale
Vin =Chdnlm zyn+m 23,) ;n=1,2 {n32)
en tanto que la fuerza cortante mdaxima correspon-
diente al entrepiso 2 es

‘V2‘n = Cn a, m, Z2,n ,nN= 1, 2 (Ad?))
Ya conocidos los valores de V., Y V4 , las respues-
tas maximas dindmicas totales de la estructura esti-

madas con tos métodos 1 v 2 se calculan haciendo uso
de las formulas

V, = Vii+ Via (A.34)

V, = / V3, + Vi, (A.35)

v, -_—fV’l LtV 42 ﬁ.‘..h. (A 36}
: ' 1+¢€l,

' ' V, V.

Y PRI

donde e}, se calcula mediante laec 1.3
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iDireccidn del
: movimiento

Fig A.l. Diagrama de cuerpo libre de una esrrt;ctum sujeta a torsidn y traslacion {vixta superior}

n ‘ 1

= :l"l'-=1,2 (A.4)

b -3

En términos de fas raices A2 | de la ec A.3, se puede
demostrar (ref 8) que los coeticientes de participacién
d2 los medoas 1y 2 (las proporciones en que contri-
nuyen los rnodos a la respuesta total del sistema) se
encuentran disdos por

CZ
= - N1 2
SRR E S L '

{A.5}

n

Ahora, s se suponen conocidas las aceleraciones
espectrales de cada modo, 8, , ia fuerza cortante maxi-
ma vale

V,=ma, ¢, n=1,2 (A.B)
vy el moment:.;

de torston v

rarstaonante maximao respecto at centro

(1 =27)JV,
M, ! Sion=1,2 (A7)
' chm
Una vez conacicos los valoresde V,, Vo, M, y M, 1a

aplicactdn do ‘a ec 1.2 conduce a la estimacion de la
fuerza cortante y del momento torsionante maximos
mediante el inédtodo 2; ellos son, respectivamente

.t

V- \/V’+v=+2 Vi vy

T (A8)
—

ﬁ_=/m§ e MM g
. 1+el,

donde e}, se obtiene aplicando la ec 1.3, EI signo
negativo asociado al doble producto que aparece en la
ec A9 se debe a que las funciones de transferencia de
los momentos en el primero y segundo modos tithen
signo contrario, ya que el factor (1 - )\f‘) QUE B eTe
en laec A7 es positivo para el primer modo (it = i)y
negativo para el sequndo {n = 2}, lo cual se demusicg

como sigue:
Delaec A3
2 M
R‘=n+1— /(n—1) s
1 2 4 I'l
por lo que
41 -1
vl o Ty
! 2 2
Andlogamente
Al—n+1 {(n—1)2 *
2 2 4 s

de ahique, st n 2 1
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nt1l n-—-1
AN —— 4 =
) 2 "
osin<gl
b1 1 -
N + ’)‘n:1

En consecuencia, {1 —A1} >0y (1 =231 <0

Ademas, segun el Reglamehto del Distrito Federal
{método 1) las respuestas dindmicas mdximas del
mismao sistema estarfan dadas por lec 1.1}

V=_/Vi+ V2 (A.10}
M=/ M+ (A1)

Finalmente, por el método exacto, las respuestas
mdximas totales, V y M, se obtienen localizando los
maximos en el tiempo, t, de las sumas de.|as respues-
tas {cortante o momento, segun sea el caso} en los
modos 1y 2, es decir, '

V= Méxi {mcl a, (+m¢C, azm} ] =

=M;s;.; ANERAL 1 (A.12)
M= :\;‘;‘ni Iy viin+n, v, (th} ‘ (A13)
donde

32
D:H—P\P—J—J cn=1,2 (A 14)
chm

A.2 ANALISIS DINAMICO DE UNA ESTRUCTURA
SUJETA A CABECEOQO

G5 trecuents gque en la practica se presenten estruc-
luras constituidas por una hilera de columnas o una
3010 columna que sostiene una losa © un cascaron
{péndulos invertidos), 1al como la gue aparece en la
fig A.2. La respuesta dinamica de una estructura de
este 1ipo se debe obtener (ref 9) considerando el efec-
10 que la inercia rotacional de la cubierta induce en el
movimiento total del sistema,

. 108

En la fig A.2 se empled la notacién:

W peso de la cubierta més la parte tributaria de
‘columna

m Wh

g  aceleracion de la gravedad

J. © momento de inercia de la masa de [ cubienta
respecto al eje £

£  mobdulo de elasticidad del material de la columna

/. momento de inercia de la seccidn transversal de
la columna respecto al eje £

"CG centro de gravedad de la cubierta

L distancia del suelo al centro de gravedad

£l diagrama de cuerpo libre de la estructura anterior
aparece en la fig A.3, en Ia cual se tiene que (ref 9)

K rigidez por traslacion = 3E€/. /L3

K_ rigidez por rotacion = Ef /L

x  desplazamiento del centro de gravedad de la
cubierta

¢ rotacidn del centro de gravedad de la cubierta
a = (x- K, v o)k

g =1(¢-kyx)k e
y = L3/2 El,

k =1—-KL34E!, =025

Las ecuaciones diferenciales de movimiento corres-

pondientes al diagrama: de cuerpo libre de fa estiuc:
tura son ’

. mEX+(Kx ~ KK,y k=0
{A1R)
Jod+H(K & - KK vx)k=0

Considerando que se satisfacen las relaciones x =—
—wixyf =— w?@, donde w es la frecuencia circula:
natural de vibracion de la estructura, y resolviendo el
sistema de ecuaciones A.15, se obtiene la ecuacidn
caracteristica :

o _KdirmK L KK At
« md. k amJ. Kk '

que es una ecuacion de segundo grado en w? §
efectian algunas transformaciones algebraicas
considera que

"K/m=p* cuadrado de la frecuencia circular natu-

ral por traslacion



Fos prornwahios alobuabe e o hoerson corlanbes AT 005 v O 1), Ls cosbhinaciones noke

orniabizadas tueron, para ¢ O, 1.0, para ¢ - 004, sida son estadicamendte indaopondicnies de s, L son

04, yencuantoat = .10, 1,04, Adanis, so obser un tivel de confianza de 95 por cienlo, como g
“va que respecto a §oeo 0.05 y 010, 108 resuliados son aprociarsa en la lig 24 en la gqus aparecen anicame:nts:
muy similares, es decir, son independientes de t si b los resultados del método 2. Para § = o esia hipdtesis,
»0.05 " no se aceptd ‘

— Las medias de |os resultados normalizadas son esta-

disticamente independientes de la relacion de masas, — Por la misma razon indicada en el Oltimo pdrrifo
my/m,, con un nivel de confianza de 95 por ciento, de conclusiones del problema de cabeceo, las estima
pero los casos especiates de my /m, vy n, indicados ciones obtenidas con ambos métodes son en prome-
anteriormente tuvieron mayor dispersion dio satisfactorias en este lipo de estructuras

v, 7V, VoV

1.5 —l—r—'[_—‘—[—"— T -
| | ’ | | L
oy | | 1
e } . ) o
10 (g4t + S %
i o | ]
A R WY
S ] v/ .
H | i ] © Vao/Vz |
LI L b |
Hi | | p 5 7
0.5 : ! iL | . o
0 0.5 1.0 1.5 2.0 3.0 4.0
™
g 24, Fueras corvantes estimadas con ¢l mér::do 2. paru S' = (.10, Problema de trasiacidn
oo e -
\1‘
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3. CONCLUSIONES

L oresonuen do las conclusiones ohtemidas de los tres
probleanas estudiados os: .

£n cabeceo v traslacion:

— En promedio las estimaciones normaiizadas de las
respuestas maximas logradas con los métodos 1 vy 2
son satusfactornas y practicamente |guales esto Uitimo
debidoa que e}, >> 0

— La respuesta se subestimd con mayor frecuent:la
gue lo que se sobrestimé, reduciéndose -el error al
considerar amortiguamiento en {a estructura, Ademads,
los valores exactos divididos entre los estimados fue-
ron estadisticamente independientesde T, vy n. 0 n,,
asi como del tipo de respuesta que se trate (momento
de cabeceo o fuerza cortante) .

En torsion:

_ Las conclusiones si difieren al tomar en cuenta el
momento torsionante o la fuerza cortante. Ademais,
debido a que en algunos casos €3, es pequeda, los dos
‘métodos dan resultados diferentes

— Las estimaciones del momento torsionante al consi-
derar amortiguamiento estructural nulo dependen en
gran medida de la relacién de frecuencias, n. Ademas,
estos difieren al usar el método 1 o el 2, siendo mas
aproximados los del 1 para valores de n comprendidos
‘en el intervalo o 0.5 < < 1.5 0 muy parecudos fuera
de &l

-~ Para los tres amortiguamientos estudiados, los re-
sultados del método 2 son estadisticamente indepen-
dientesde n, na as/ los del 1; son mejores los del méto-
do 2 cuando ¢t = 0.05y 0.10

— Cuando se tenga 0.5 € 5 € 2, se recomienda usar
cromdtodo 2; en los demnas casos es indistinto el em-
pleo de cualquiera de los dos métodos

- La relacion de excentricidad dindmica a exceptri-
vidad estatica se subestima en las disposiciones del
Reglamento de Construcciones del Distrito Federal,
siendo esto mas cuando el valor de n queda compren-
dido entre 0.8 y 2. En particular, para0.9< n < 1.1
esla relacion vale, en promedio, 4.6 para ¢ = 0.05 y
2.7 para ¢ = 0.10. De lo anterior se concluye que es
nucesario realizar estudios exhaustivos sobre este
aspecto, considerando vibracion torsional en estruc-
turas de varios pisos y con comportamiento inelas-
tico

— Las distribuciones de probabilidades del.cociente
del valor exacto sobre el estimado son normales con
desviacion estandar cercana a 0.16 y media compren-
dida en €l intervalo 1 + 0,12 (fig 19)
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APENDICE

A.1 ANALISIS DINAMICO DE UNA ESTRUCTU.
SUJETA A TORSION .

La fig A1 representé un edificio de un piso, de forma
arbitraria, con la linea del centro de torsion (CT) al
centro de gravedad (CG) perpendicular a la direccidn
del sis_mq‘ considerado.

En d_Lgha figura se tiene que

m  masa total del sistema

J momento polar de masa respecto al centro de

gravedad
L, rigidez torsiona!l respecto al centro de torsion
rigidez lineal en la direccién del movimiento
e, excentricidad estdtica
b dimensién de la estructura en direccién Y
=g/

Considerando que ia rigidez torsional respecto al cen-
tro de gravedad es

L=L, +Ke}

y aplicando el principio de D'Alambert para obte
las ecuaciones de equilibrio del sistema en vibracioi<s’

libres, se llega al siguiente sistema de ecuaciones dife-
" renciales lineales de sequndo orden {ref 8)

mZ+ Klz~—-e, ®) =
. ' (A1)
JP +Ld—Ke,2=0

Sustituyendoen laec Al af = — wizy d=—u' @
{por ser vibraciones libres}), donde ¢res la trecuencia
circular natural del sistema, v resolviendo el sistema
de ecuaciones algebraicas resultante, se obtiene la
ecuacién caracter(stica:

AM =N +g)+n -2/ = (A.2)

donde z? = wi/lk/m), [ = J/mb*)y n = (LINMK/m).
Las raices de la ec A.2 son

(n —1)2
+
2 3 ;7

7\1;,2 =

e

mtentras que los vectores de las configuraciones
modales son .

Lok |

e’



Dbt o e L conebirgonees, abiesloes e ey gpaih
4 80N prdchcamente lis onsimas, en este wahajo soko
reproduce li correspondiente a das luezas cor
“tanles con § 0.10 {lig 21). Dichas conclusiones
fueron, ademas de las mencionadas, las siguientes:

— L.os resuitados son estad(sticamente independientes
de n con 95 por ciento de nivel de confianza, cuando
{ > 0.05

~ La respuesta normalizada se subestima con mayor
frecuencia que 1o que se sobrestima, en proporcion de
2at ' :

— €l error maximo en defecto fue 29 por ciento, y en
exceso, 22 por ciento

- El promedio global de tos resultados con ¢t » .05 es
1.05, v'el coeficiente de variacién, 10 por ciento

Los resultodos v e begeramento al snlvonaen
anior biguinmiento g ke eshooctura, se bace ot g
para ¢ .= O, L orespucsia normalizada promedio s
subestima aproximadamente en 10 por ciento mds
gue con t = 0.05 y 0.10 (fig 22}. £n estos dos Giti-

" mMOos casos no se aprecia diferencia significativa en los
promedios de las respuestas ni en las dispersiones.
Asi, los errores maximos que s¢ tuvieron para ¢ -
0.05 alcanzaron 31 por ciento en dafecto y 19 por
ciento en exceso; en cuanto a t =, 0.10 fucion, 1es
pectivamente, 27 vy 21 por cienlo.

— Dado que existe gran incertidumbre en otios facto-
res del disefio sismico, tales como magnitud del sismo
de disefio (0 en las amplitudes det espectro de dise-
‘fo}, contenido de frecuencias, duracidn y variacion
temporal del mismo, se puede concluir que 1as estima-
ciones abtenidas con los dos métodos son, en proma-
* dio, satisfactorias en este tipo de estructuias. ‘
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' c
Hig 2. Fuerzas cortantes normalizadas esnimadas con ¢l método 2, para { = 0.10. Problema de cabecen
i
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Fig 22. Variacidn con 1), de los promedios de las fuertas corrantes estimadas con el mérodo 2. Problema de cabeceo

23 Resultados del problema de traslacion {caso 3)

- -Para estudiar este problema se escogieron como para-
- metros:

M= {ky /Y ky /)

T, periodo fundamental

§ fraccion de amortiguamiento respecto al cri-
tico en ambos modos de vibracidn

my/m, relacion de masas

Los valores que se asignaron a o, fueron 0.1, 0.2, 0.5,
10,15y 3,287,,03 10y 40seg;a¢,0, 006y
010:vamy/m, 0510y 2.0

Laas resuliados se analizaron mediante graficas con g,
o Ty .en el oje o las abscisas, y cocientes de las fuerzas
cortantes exactas entre las estimadas en el eje de fas
ardueniadas {fuerzas cortantes normaiizadas). Debido a
que ios resultados no difirieron mucho de los de cabe-
“ceo, se empled Unicamente uil siSMO como excitacion.
Las conclusiones a que se llegd son:

-— Las estimaciones que se obtienen con los metodos
1y 2 son précticamente iguales, debido a que los
valores de las frecuencias de vibracidn no resuitan
miiy cercanas entre si en cada caso, io cual hace que
las ¢, {ec 1.3) resulten grandes y, por tanto, que el
terming de las ecs A.36 v A.37 que las incluye sea
muy pequefio, en cuyo caso las ecs A.34 v A.35 son
casi iguales a las ecs A.36 y A.37, respectivamente.
Esto se obiservd aun cuando se estudiaron casos adi-
.monaleq de m,/m, v .. para los cuales el radical de
Ia hE A20 fue minimo, con lo, cual hubo las dife-

104

rencias minimas posibles entre las dos frecuencias
fundamentates ¥, por tanto, los valores mas pequertos
de e} ,. Esto ocutre cuando

1 - my;/m,

W,Sl m,/m, <1

Ny =

Dichos casos adicionales fueron: my/m;, = 0.2 cc
ne = 0.585; my/m, = 05con g, = 0.222,y my/m,
= 0.8 con , = 0.062. En estos, la diferencia maxima
que se obtuvo entre los resuitados de tos dos métodos
fue de 13 por ciento, siendo mejores los del método
2

estadrsion
7.,

— Las estimaciones normalizadas son
mente independientes del periodo fundamental,
con nivel de confianza de Y% por ciento

— En la fig 23 se observa que las estimaciones de V|
y V, tienen, en promedio, errores muy parecidos, por
lo que en las conclusiones no es necesario hacer dis-
tinciones entre eflas

— La respuesta se sobrestima solamente en 30 por
ciento de los casos. Ei error maximo en exceso que se
observd fue 46 por ciento, y en defecto 41 por cien-
to. Et coeficiente de vartacion para ¢ = 0.10 alcanzd
12 por ciento ‘

- En la fig 24 se observa que los promedios de -

1

estimaciones con ¢ = 0.05y 0.10 son mejores que

que corresponden a ¢ = 0, lo cual hace pensar que las
conciusiones obtenidas en la ref 5 respectoa ¢ = O no
pueden generalizarse parat >0

389
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Para el método 1, con n = 1.0, los errores maximos
fueron: 41 por ciento en defecto para o osuuctu
racion del caso | vy 32 por ciento en delocto en tos
casos 1y HL Los errores medios respuecinos hiivon
3G y 15 por cienty, ambos en defecto. Pay g o 1L
la estructuracion del caso | tuvo errores maxino:s de
+ 5 por ciento, y las tipo 11 y 11}, 38 por cienio en
defecto y 11 por ciento en exceso.

Respecto al amortiguamiento, se conchng o we '
fuerzas cortantes normalizadas son  pracucamen e
independientes de este; asi, para n = 1, los promedios
globales de los métodos 1 y 2 fueron 1.23 vy 1.17,
respectivamente, para ¢ = 0; para {= 0.05 de 1.30 .
102, ypara¢ = 0.10de 1.30y 1.0,

Como puede apreciarse mediante los promadios Lity-
dos en el parrafo anterior, los resultados que se
obtienen con el método 2 son mejores aua las det
cuando n = 1.0, Una conclustdn semejania se abhluvo
cuando n = 09 y 1.1, aunque las diferencias 5. 1ndu-

-jeron en un 10 por ciento. Para valoresde n fuc: . dei

intervalo 0.9 < n < 1.1, los resultados de ambos
métodos fueron practicamente iguales.
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22 _Resultados del problema de cabeceo {caso 2}

Los pardmetros que se escogieron para estudiar el pro-
blema de cabeceo fueron:

m masa total

L distanzia del suelo al centro de gravedad .
periodo

T, periado fundamental

¢ fraccidn de amortiguamiento respecto al critico
an ambos modos de vibracion

n. cociente de la frecuencia angular entre la lineal

Los saiores ue e asignaron.a T, fueron 0.3, 0.7, 1.0,
15 20 30v40seg:at,0,005y010,van,, 02
O 1.0 16 20 25 30y 4.0 Encuantoamy L,
sobamente se usaron 2.0 ton seg? /m y 4 m, respec:
tvamente, va que por los resultados (fuerzas y
momenios normalizados) que se obtuvieron con estas
cambinaciones se juzgd innecesario el uso de otros
witares; por [ msma razon se emplearon gnicamente
tes ¢ los sistnos del problema de torsion.

- Enoesie probliama, iguat que en el de torsion, no hubo
giferencias apreciables entre los resultados obtenidos
con las bres s1Ismos gue se emplearon como excitacion,
por lo cual-se agruparon los resultados en una sola
muestra. Ademds, tanto las_ fuerzas cortantes como

los momentos de cabeceo maximos normaliz owws
fueron _estad{sticamente independientes del periodo
fundamental, T,. con nivel de confianza de 95 por
ciento,

Otra conclustbn interesante es que los resuitados
obtenidos con los métados 1 v 2 {Apéndice) son préc-
ticamente iguales, con diferencias maximas entre elios
de b por ciento. Esto se debe a que los valores Jde €7,
{ec 1.3) son grandes porque las frecuencias de vibra-
cion no resultan con valores muy cercanos entre si,
aun cuando se usaron g, muy pegueiias, de mancra
que el radical de taec A.17 fuera también peqgueiio vy,
por tanto, que las diferencias entre las dos frecuencias
fundamentales fueran minimas, Esto hace que los
1érminos que contienen a e}y en lasecs A2d y AZH
resulten muy pequenos y que estas ecuaciones sean
cast iguales a las ecs A.22 v A 23, respoctivatme e,

Aprovechando 1as conclusiones anteriun:s, se acum::
faron fas muestras correspondieniss a todos tos perio-
dos fundamentales, y para cada amortiguamiento se
elaboraron dos graficas: una de fuerzas cortantes vy
otra de momentos de cabeceo normatizados, emplean-
do anicamente los resultados del método 2. Enf’
el eje de las abscisas representd an,, y el de las ¢
nadas a los cocientes V/V o M/M, donde V y.Ma,_

“tan la {uerza cortante y el momenio de cabeceo i anc-
tos, y v vy M los mismos elementos mecanicos estima-

dos con el mémdo 2,

1 U2 ) 387
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St? observa cn la fig 14, que corresponde a amortigua:
-miento nulo, que para n =09, 1.0 y 1.1 hay una
reada diferencia entre los resyltados obtenidos

“parael caso | con los casos Iy il (ia de éstos ditimos-

entre si no es tan importante). Asi, cuando n = 1.0,
en el caso | el promedio de e4 /2, fue 38.5 v 1a desvia-
cibn. estandar 16.6; en ¢l caso I estos pardametros
estad(sticos valieron 5.4 y 0.6, respectivaments. Para

vatoras de n separados de 1.0 en 0.5 unidades o més .

hav diferencias menos apreciables entre fos resuita-
dosde los tres casos. Ademds, ey/8, disminuye répi-
darnente conforme n se aleja de 1.0,
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Fig 13, Cbcmrrret de la r xcentricidad dindmica exacts entre la estdtica,
para
]
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En las tigs 1b y 16, para ¢ .= 0.05y 010, respe., e
mente, casi no hay diferencias entre ios resuitados do
los dos casos, aungue persiste |a dependencia respecto
a n. Comparando estas tres Gltimas figuras se nota
también que ey /e, disminuye conforme el amortigua-
miento aumenta. Asi, para { = 0.05e! promedio fue
4.6y la desviacidon estdndar 1.3, mientras que para { ==

= .10, los valores correspondnentnq fueron 2.7y 07

De las figs 15 y 16 se concluye que la dishosicion del
Reglamento de Construcciones del Deparlamento el
Distrito Federal de gue se lome g,/, = 1.5 sube.n
ma el valor promedio para todos los valores di g
mayores de 0.5 y menores de 4.0 {aqui se omitié ul
término + 0.05b que se agrega a 1.5 en 12 disposicion
del Reglamento, porque dicho térming tiene como
finalidad prévenir excentricidades accidentales ocasio-
nadas por- variaciones imprevisibles de masas y rigide-
cesy posibles excitaciones torsionales).

Con objeto de estimar probabilidades de eventos rela-
cionados con los momentos torsionantes, s¢ trazaron
en papel de probabilidades los datos de frecuencias
acumuladas correspondientes a diferentes casos. Las
distribuciones de probabilidades empieadas tuercn la
logaritmico normal, la extrema tipo I} y la normal, de
las cualgs, por apreciaciOn visual, se considerd que
esta (ltima daba en: general mejores resultados-(ligs
17 a 19), B

Para verificar que las poblaciones bajo estudio tisnen
distribuciones normales, se realizaron prueb 15 Jde
hipOtesis estad(sticas con un 95 por ciento de nivel de
confianza.

Los resuttados fuer'dh: .

Método 1

(Con resultados de n =
clados; fig 17}

¢ =0. se rechaza la hipotesis nula de que la distri-
bucién es normal con media 1.16. y desviacion estan-
dar 0.12 {esta hipotesis se rechaza también con un 99
por ciento de nivel de confianza)

1.5, 2.0, 25, 30y 4.0 mez-

¢ =005y ¢ = 0.10: se aceptan las hipGlesis nulas de
que 1as distribuciones son normaies con mertias 0.96 v
0.85, v desviaciones estandar 0,15 v 017, respectiva:

“mente.

Método 2

(Con resultados de np = 1.5, 2.0, 2.5, 3.0 v 4.0 iy
clados; fig 18)

= (0, 0.00 v 0.10: se aceptan ias hipdtasis de qus L
distribuciones son narmales con medias 1,15, 1.00 v
1.00, y desviaciones estandar 0.15, 0.15 vy 0.15.
respectivamente. Para { = 0.05, la hipotesis se acops
con 99 por ciento de nivel de confianza: as 0lras con
95 por ciento,

99
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Ademas, para ¢ = 0.10 se esludid el caso en que se
rmezelaron los resullados de p = ty g = 1.1 (fig 19),
ot:teniéndaose una distribucion normal con media 0.88
y dusviacibn estandar (.17, También se mezclaron los
resultados de los valores de np de 1 a 4, para los cuales
@ obtuvo una distribucion de igual tipo con media
Q85 vy Jdesviacion estandar 0,16, Ambas hipGtesis
farron acentatres, pero con 97.5 por ciento de nivel
a2 conhanza,

£ todos 1os casos descritos en que se acepta ia hipo-
s nyla, se obsarva (que la desviacion estandar es
muy semejante, va que variade 0.156 a8 0,17, mientras
aqua la media va de 0.86 a 1.16,

2. 1.2 Fuerza cortante

Los résultados obtenidos con los métodos 1 y 2,
correspondientes an = 1.0y ¢ = 0, se muestran en la
fig 20. En ol eje de las abscisas se tienen los periodos

490

fundamentales, 7,, v en el de las ordenadas fas {uer-
zas cortantes normalizadas, V/V y V/V, obtenidas &l
divigir las fuerzas cortantes, V, calcuiadas medianie
analisis modal entre 1as estimadas con los métodos 1 v
2, Vy V, respectivamente.

De la fig 20 y otras similares se concluyG que las
fuerzas cortantes normalizadas obtenidas con ambos
métodos son independientes det periodo fundamoe:n
tal, T,, con 95 por ciento de nivel de coniunr
Ademds, para valores de n menores de 0.4y may aes
de 1.1, los resultados fueron independientes de lus
parametros A, b y ¢, con errores de £ H por cireto
Esta independencia tainbién 5¢ obtuvo para el método
2, incfusive cuando 5 = 09, 1.0 v 1.1, con enr

maximos de 40 por cienito en delecto y 20 por ¢

en exceso para § =0, tendiendo a reducirse conto

aumenta el amortiguamientio:; asi, para § = (.04,

obtuvieron errores maximos de £ 20 por rlenlu y -
para{ = 0.10de £ 10 por ciento.

0
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En la fig 13 se presentan en el eje de las ordenadas los
promedios, (M/M) vy (M/M), de los resultados obte-
nidos respectivamente con los métodos 1y 2, consi-
derando que estos son independientes de T, ; en el eje
de las abscisas se locatizan los valores de n. Se observa
que, para g = 0.9, 1.0 y 1.1, el método 2'sobrestima
ligeramente la respuesta media (en 10 por ciento),
tendiendo a subestimaria en 5 por ciento conforme
los valores de n se alejan de 1.0, cuando { = 0.05y
0.10

Con objeto de verificar si con el método 2 los resul-
tados son independientes de 7, se realizaron pruebas
de hipdtesis de igualdad de medias, siendo aceptables
con 95 por ciento de nivel de confianza. Por lo con-
trario, los resultados del métode 1 no {ueron indepen-

vdientes de n, lo cual es obvio, puesto que con =
=0.10 se tiene que el promedio de M/ es.0.31 para
7= 1 (el minimo valor fue 0.04 v el méximo 0.68}, vy
0.99 para 3 = 4 (el minimo fue 066 v el maximo
1.28). ‘

En la fig 13 se observa también que los promedios
obtenidos con el método 1 se acercan a los exactos
conforme n aumenta, presentdndose mayores errores
para valores de n muy cercanos a 1.0, para el cual las
frecuencias naturales de la estructura resultan mas

proximas entre s{ {ec A.3), lo que trac como consa-
cuencia que en muchas ocasiones las respustas inaxi-
mas en ambos modos de vibracidn ocurran simt
neamente y con $igno contraric, por 10 qjue 1a resp

ta combinada maxima es la sums algebraica de ambs
respuestas, que da resultados menores que 10s de la wu
AT,

Otra conclusuﬁn inmediata que sc obtiene do fa lig 1.8
es que, los resultados del metodo 2 son pricticamente
independientes de ¢ cuando ¢ > 0.05 y que el mdio-
do 1 pierde aproximaciéon conforme aumenta ¢, y 5
se aproxima a 1

De 1o anterior se concluye también que en estructuras
amortiguadas, que son las de interés préctico, el méto
do 2 proporciona, en promedio, mejores resultados
que el método 1, aunque el 2 subestime mas y con
mayor frecuencia la respuesia maxima. En estructuras
no amortiguadas, que unicamente son de interés
académico, el método 1 proporCIona mejores resulta-
dos.

Otro punto importante de discusion es el del cociente
de la excentricidad dindmica exacta, e4, entre |a esta-
tica, &,. En las figs 14 a 16 se tiene n en el eje de las
abscisas, v ey /e, en-el eje de-las ordenadas.

—

[ X))

.,.
whe .
-

Fig 13,

Variacidn con 1} de los promedios de ot mementos torsionuntes estimados
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a) . Asignar diversos valores a cada parametro que tras respectivas pueden agruparse en una sola de
mterviene en ef problema, de manera que se cubran mayor tamario, a partir de la cual es factible obtener
tos intervalos de interds de cada unc. : conclusiones mas generales y contiables w@cercn del
modelo en estudio, ya que fa variancia del promedin
de la estimacidon se reduce en proporcion a 1/ (rel
11). Esta ctapa se repite sucesivamente para cad.a uno
de los pardmetros restantes, con 1o que se realiza, de
cb Obtener las respucstas normalizadas dividiendo fos hecho, un andlisis de variancia.

valores exactos entre 1os estimados; esto se hace para
cada combinacion de valores de los parametros, con
lo cual se elimina la dispersion en 10s resultados oca-
sionada por la magnitud y variacion con el tiempo de
los datos de entrada (se reduce la variancial,

by Calcular la respuesta maxima exacta y las estima-
das con los métodos 1 v 2 para cada comhbinacion de
valoras de 105 diferentas naramatros.

2.1 Resultados del problema de torsidn {(caso 1)

Para disefo sismico de edificios, tos elemanios rae
nicos que usualmente interesa conocer son ias fuaron

d) Estudiar si existen diferencias estadisticas signifi- y momentos que obran sobre cada elermio iy
cativas entre los resultados obtenidos al variar los tural. Para simplificar, con objeto de aislkar los efecios
ilores asignados a uno de los parametros. Si las hay, de la fuerza cortante y del momento torsicnante, e
—& 1ntiere que los resultados logrados con cada valor este problema de lorsidn se considerard una estruc:
de dicho pardmetro corresponden a poblaciones esta- tura (fig B) con masa uniformemente distribuida. con
disticas diferentes; en caso contrario, la poblacion un solo muro en direccion Z que resista la {uerza
estad istica es la misma y, por consiguiente, las mues- cortante directa, v dos idénticos on direccion Y (per-
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Pig 6, Estructura tipo considerade ¢n ¢l problema de r.ordén

pendicular al movimiento), de manera que cada uno
_de estos ultimos resista una fuersa cortante igual a
.M/d, donde M es el momento torsionante dinamico y
“¢ties la separacion de los dos muros. En este caso, la
“estructura presenta excentricidad solo en direccion
-perpendicular a la de excitacion, Z.

'Lps parametros que se escogieron para estudiar el
-problema de torsién fueron (fig 6):

A = b/d
b dimension en la direccion Y
. c =@e,/b
T, periodo tundamental de vibracion = w, /27 =
=2, /(2nK/m}
¢ fraccibn de amortiguamiento respecta al critico
en ambos modos de vibracidon’
n cociente de la frecuencia angular entre la hneal
~ = (L/NK/m)

Los valores gue se asignaron a A, b y ¢ son los consig-
" nados en la tabla 1;tosde ¢ son 0,0.05y 0.10; los de
n. 06,09 10 11,15,20,25, 3y4,ylosde T,,
0.1, 0.3, 0.5, 0.7, 1.0, 1.5, 2, 3y 4seg. Los casos de
n = 1, 0.9y 1.1 se estudiaron con especial cuidado
debido a que para valores de n = 1y cercanos, sucede
que las dos frecuencias naturales de vibracion resuttan
mds proximas entre si (ec A.3) vy, en consecuencia, el
término e}, de las ecs A.8 v A9 del Apéndice puede
asumir valores pequefos tec 1.3}, en cuyo caso se
ngeden presentar diferencias considerables entre los
res;iltados de ambos métodos, puesto gue el término
de 17 doble suma. de fa ec 1.2 asume valores tanto
mavires cuanto menores son los de €24 .

Para vada uno de los casos de la tabla 1 se obtuvieron
las fuerzas cortantes y los momentos torsionantes
miaximos correspondientes a todas las combinaciones
det, T, yn.

Ep ‘Ias_figuras que aparecen mas adelante no se hace
dgstmcubn de los resultados obtenidos con cada sismo

niocon cada combmacion Jde A, by ¢, ya gue las
muishias  rospectivas se megclaron al no haberse
encontrado diferencias estad{sticas signiticativas cc
un 95 por ciento de nivel de confianza en 1os mism

a pesar-de la marcada diferencia entre los valores -
dic':Hfis_ pardmetros y de las caracter(sticas de los sis
mos, tales como duracién y frecuencia dominante.

2.1.1 Momento torsionante

En las figs 7 a 9 se presentan los resulludos corres
pondientes a fos casos en losque T, = 2.0segy { =
=0,0.05y 0.10, respectivamente. En el eje de las absct-
sas se localizan los valores de ., y en ef de las orde-
nadas los cocientes de 10s momentds torsionantes
exactos, M, entre los estimados, M y M, con los méto-
dos 1y 2, respectivamente {Apéndice).

En ia fig 7, en la que el amortiguamiento es nulo, se
aprecia mayor dispersion en los resultiados de ambos
métodos que corresponden a = 0.9, 1.0y 1.1 que
para los demas valores de . En cambig, enlas figs 8y
9, que corresponden a{ = 0.0by ¢t == 0.10, respecti-
vamente, se observa que la dispersion de los resul:
tados del método 2 es practicamente la misma para
todos los valores de g (el coeficiente de variacion es
cercano a 0.2), cosa que no sucede con los resultados
del método 1, para los cuales se tiene mayor dispr
sibn cuando n = 0.9, 1.0 v 1.1, Estas observacir
llevan a la conclusion de que para el método 1 1. _
pueden mezclar las muestras correspondientes a todos
los valores de n, va que los resultados dependen de
este pardmetro, miantras que para el método 2 po-
drfan mezclarse las que no se refieren a amortigua-
miento nulo si se verificara que los valores medios
correspondientes a8 cada » son estadfisticamente igua-
los,

Para lograr dicha verificacion, se investigd primmro si
los resultados del método 2 son independientcs del
periodo fundamental, T,. Con este fin se trazd un
juiego de figuras del mismo tipo que las figs 10 a 12,
que corresponden ang = 1.0con §{ = 0, 0.05y 0.10,
rospectivamente, En la fig 10, que corresponde a ¢ =
= 0, se observa que los resultados sl dependen de T, , va
que los vatores medios son sensiblermmente mas grandes
para periodos mayores de 1.0 seg que para los meno-
res. Por lo contrario, en Ias figs 11 y 12 se nota que
los valores medios son pricticamente independiontes
de T, en el intervalo de periodos estudiado, por lo
que las muestras de cada periodo pueden agruparse e
una sola {esta conclusidon también es valida par.: los
resultados del método 1).

Para verificar estadisticamente la conclusidan ianho

se realizd una prueba de hipbtesis acerch do si L
dienie de la recla gue se ajusta a los datos e
considerarse nula, habiéndose aceptado con 95 por
ciento de nivel de confianza.
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ondo nons ol otad do griado: de bbertad del sistoma,

~método 2 consiste en aplicar la {6rinula

Q Q
Q= /L a+rx 39 (1.2)
=1 1#+) L te i)
el
S
siendo N
Wi — wy
€y = = (1.3)
B e Siwyp HE W o
.} . t
«donde .
Q : respuesta maxima en el i-ésimo

modo de vibracion, tomada con el
mismo signo que el de la corres-
pondiente funcion de transferen-
cia cuando esta alcanza su valor
maximo absoluto

wj ' i-8sima frecuencia circular natural
de vibracion del sistema sin amor-
tiguamiento

wi=w;V1 -t i-ésima frecuencia circular natural
de vibracidon del snstema amorti'

guado

~,

T fraccion del amortiguamiento
critico en el i-ésimo modo natural

fraccion de! amortiguamiento
critico equivalente

4=t + 2/{w;S)

S duracion del sismo con el que se
excita al sistema

El interds primordial al realizar esta verificacion radi-
ca en gue el método 1, actualmente en uso en varios
reglamentos de construccion (refs 3 y 4}, podria lle-
gar a sustituirse por el metodo 2

Se han propuesto ctros procedimiuntos para estimar
a (ref B) que son funcian no hineal de los resultados
det método 1; sin emiargo, no e discuten en osie
wabajo porque han sido estudiados con base en es
tructuras sin amortiguamiento, las cuales, como se
vera, conducen a conclusiones difercnies de las que
corresponden a estructuras amortiguadas.

Lara realizar estadmmamente este estudio, se emplea-
ron técnicas de redurcion de vaﬂanua del método de
Monte Carlo,

n cuanto al analisis, este se limita a tres casos, los
—cual=s se detallan en el Apéndice:;

1. Torsién en estructuras de un piso, considerando
que las respuestas dinamicas son la fuerza cortante y
el momento torsionante.

i
2 Cabeoceo oo estiociuras Jdeoun piso, considarando
cOmo regpuestas ba luarzo cortante v el mooeeito de

cabeceo. - "

3, Traslacidn cn estructuras de dos pisos, tomando en

cuenta las fuerzas cortantes en los entrepisos uno y

dos. - ; . ¥ - -
BN : _ 1 .

.

2. CALCULO DE LAS RESPUESTAS MAXIMAS

Las respuestas eldsticas maximas de los diversos tipos
de estructuras se calcularon utilizando:

"“a) Método 1 {ec 1.1, criterio del Reglamento de Cons-

trucciones del Departamento del Distrito Federal, ref
3) .

b} Método 2 (ec 1.2 y nuevo criterio de Rosenbiueth,
ref 2)

¢) Andlisis modal (respuesta exacta).

Las resuitados del andlisis modatl sirvieron como base
de comparacion del grado de aproximacion de las esti-
maciones.logradas con 10s 0tros dos criterios.

Como "excitaciones sismicas se emplearon cuatro sis-
mos simb]ados de acuerdo con el método indicado en
la ref G‘(flgs lad),y uno real (fig 5), registrado en la
zona blanda de 1a ciudgd de México (ref 7).

El andlisis de tos tros casos se realizd empleando el
método de Monte Carlo, que consiste en estudiar el
comportamiento de un modelo matematico deter-
minado, mediante la simulacion de los datos de entra-
da {generalmente en computadora digital) y del’
estudio estadistico de los resultados. Cada vez que se
introduce un conjunto de datos vy se obtiene la res-
puesta del modelo, se dice que se electlia un exper’-
mento conceptual del problema; la coleccion de resul-
tados constituye la muestra que <irve de base para
inferir cudl es el grado de aproximacidn con que
dicho modelo matematico representa el fendmenn
para ef cual se formuld.

Conforme aumenta el ntimero de parametros que
intervienen en ol modelo matematico, se incremaonta
la cantidacl do experimontos necusaria para diucida
cudtes influyen en el problema, es decir, para ver ihicar
si en los resultados que se obtienen al variar los valo
res de [os pardmetros existen diferencias estadisticas
significativas; sin embargo, eso reprasenta un cosio de
computacidon que en ocasiones hace prohibitivo tal
tipo de estudios, a menos que se emplee alguna técni-
ca de reduccion de variancia (refs 11 v 12), 1o que
permite un ahorro considerable en el ndmero de expe-

© rimentos necesario para obtener conclusiones adecua-

das.

La tecnica de reduccidn de variancia gque se emplea en
esta trabajo es muy comun y consiste rn:
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Estudio estadistico de los criterics

para estimar la respuesta sismice

de sistemas lineales

con dos grados de libertad

Octavio A, Rascon
~ Awgusto G, Villarreal*

RESUMEN

E! objeto de ecste trabajo es verificar el grado de
aproximacion de dos métodos que con frecuencia se
utilizan para estimar la respuesta sismica maxima de
sistemas lineales con varios grados de libertad. Para
ello se aplica el método de Monte Carlo en el estudio
de tres tipos de estructuras con dos grados de liber-
tad: torsion y wraslacion, cabeceo vy traslacion, y tras-
facion en dos pisos. Como excitaciones se utilizan
sismos simutados y reales; so comparan ias respuestas
estimadas con las exactas, se hacen recomendaciones
acerca del empleo de dichos metodos, y se obtienen
las distribuciones de probabilidades de los cocientes
de las respuestas exar:tas entre las estimadas.

ABSTRACT

The purpose of this work is to verify the degrec of
approximation of two methods used frequenitly for
estimating the maximum seismic response of lincar
systems with various degrees of freedom. To do this,
the Monte Carlo method is used in the study of three
types of structures with two degrees of freedom:
torsion and translalion, rocking and translation, and
transiation in a two story building. Simulated and roal
earthqguakes are used as ground excitations; estimat
responses are compared with the exact ones, rece
mendations for the use of such methods are giv. _.-
and the probability distributions of the ratios of
exact to estimated responses are obtained.

* Progesorex invesrigadores, Inseituto de Ingeniora, V4N

1. INTRODUCCION

En este trabajo se analiza el comportamiento dind
mica de algunos tipos de estructuras de compon 1y
niento lineal de dos grados de libertad cuando e les
sujeta a solicitaciones sismicas. El objelo us verificn
o1 grado do gproximacion de dos méatodos prapie-ios
por Rosenblurth {rcfs 1y 2) para estimar ta respnesiia
maxima total, mediante su comparacidn con las o
puestas maximas exactas obtenidas con ¢l métoda di
analisis modal, al superponer en el tiempo los efecios
del sismo en los dos modos naturales de vibracion de
la estructura,

Ei método 1 consiste en estimar la respuesta maxima
tolal, Q, extrayendo la raiz cuadrada de la suma de
los cuadrados de la respuesta en cada modo natural -
vibracién, (;, es decir’

°=‘/.£‘°i’ ()
90 it~ 1
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PRIMER MODO

Pardmetros Valores (2¢ civlo) Factor comiin
X, rF 438 i
F.M | 9130 1.386.000] W
F. M, | 9130 5766000  «
Xars | 0.4860 0.00910 | - .
P 0.7210 0.00187 !
§8.a0 | 0.3892 0.002585|  w
P 1.1102 0.004455 ot 1
Xz | 4365 ot
¥ 5.961 0.013565 o
w1 #1735 758 | -

Suponiendo que la aproximacién es suliciente
resulta

x'/e¢ = 440, X" = [440,1], o == 74 (rad/seg)®
T, = 0.731 seg. _

El procedimiento para el computo de los para-
metrog del sequndo modo es el mismo, sélo que
la configuracién supuesta debera “limpiarse”, an-
tes de proseguir el calculo, de las componentes del
primer modo que pudiera contener. Se demues-
tra’™ que si Xz_ es el vector de la configuracién
supuesta, el vector libre de componentes del pri-
mer modo queda dado por

e o
X"rMXh

X:=X— %" MR,

X, (32)

Suponiendo para el primer ciclo
X' - [—150]
* i
y sustiluyendo valores en la ecvacion matricial 32

se obtienc
%=

que nos da los valores de partida para ¢l primer
ciclo de calculo.

SEGUNDO MODO

Barimctros Valores (ler. ciclo) Factor comin

X, —151 1

F.M —3143 1,386,000
F. M, —3143 —-123,000
Xuova  ==0.1672  —0.0001940
a B —0.2481 0.0018700
B5, ab 0.3892  —0.0008890
X1, e 0.1411 0.0009810
Xers  —0.0930 o
¢  —0.1191 0.0007870 w?
of 1267 1270 —

x'fe’ = —151, XT = [—151 1], T. = 0.176 seg.

En este caso se supuso un valor cercano al real
y por tanto sélo se necesité un ciclo para que se
obtuviera la aproximacién deseada. Si ¢l valor su-
puesto no hubiese sido ese sino otro cualquicra
seguramente no hubiera sido suficiente un vciclo
de calculo, En los viclos subsiguicntes se proce-
deria en igual forma que antes: suponer inicial-
mente la configuracién obtenida ¢n el ciclo ante-
:;'or: limpiarla de las componentes del primer mo-
0; etc.

b) Respuesta sismica

Los valores de los coeficientes de participacion

y de las ordenadas espectrales para este caso son:
C: = 0.001689. Ce = —0.001639

S.i = 127.4 cm/seg®, S.r = 86.6 cm/seg”

Las respuestas maximas para cada modo valen

IVVI' _[ 1970 kg
M, | 7 1298200 kg em

Vo _ 161 kg )
M. |7 203,000 kg em |

Las respuestas maximas totiles serin (fig 10b)

V = 2030 kg
M = 361,000 kg cm
My = 1,209.000 kg cm

REVISTA*DE 1A SOCIEDAD MEXICANA DE ’NGENIBE?A SISMICA, A. C.
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4 CQG i
V=1,31ton

2.03 ton

Mp =893 ton cm
kY ! /

1209 toncm

@ . - (b

1,93 ton

L}

r. ~

e

Fic. 10. Respuestas sismicas

{CAs0 3. BASE RIGIDA Y MASA CONCENTRADA

Para comparacién de resultados se vera cual es
el valor de la respuesta maxima en el caso de des-
preciar la inercia rotacional y la interaccién suelo-

estructura.
" Para este caso p* = 608 (rad/seg)* T == 0.325

-seg, 0.155, = 92.6 cm/seg®, V = mS, = 1.930kg y
)‘fh = 808,000 kg cm (kg 10c).

CONCLUSIONES

En la siguiente tabla se resumen los .resultados
de los tres casos, indicados como porcentajes del
segundo caso,

Concepto Caso ! Caso 2 Caso 3
Vv 64.47¢ 100%¢ 95.0%
M 95.27¢ 1004« 0 Y
M, 73.8% 100%¢ 66.7 S

Los resultados de la tabla anterior dan una
idea clara de la importancia que tiene el considerar
la inercia rotacional de la cubierta y la interaccion
suelo-estructura. LLa importancia del primer con-
cepto aumentard conforme mayor sea el momento
de inercia de masa de la cubierta con respecto al
eje . El dltimo concepto es tanto mas importante
cuanto mas blando sea el suelo de cimentacién.
En particular puede observarse que en el tipo de
solucién 3 no se obtiene momento flexionante a la
altura de C.G. Esto puede traer consigo serios
errores en la cuantia del acero de refuerzo nece-
sario en la unién columna-cubierta que es donde
mas ductilidad necesita desarrollarse.
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] CORTE A-A
915

Acotaciones en centimetros

f— 56 —
PLANTA KD 1
4 [ ] [ ]
. *| 86
L J *
(N BN BN ] .‘ -,J._
CORTE B-B

346 i‘ ==
B B

{ ELEVACION

m ioo382 — -

Fig, 8. Cascarin utilizado para cfemplo. (Despuds de R. McLean)

en la cual X, :[ 2.;58 'l X, = '- -——2:'5 :l

{ €s un vecror que representa los desplaza-

micntos estaticos de cada grado de liber- -y 7 i .
tad de la estructura inducidos por un Xl = [238 IJ X = [i....27_5 1_1
desplazamiento estatico unitario de la base.
- _ o — |'m 07 _ [2081% 0
X, e¢s ¢l vector modal para el enésimo modo M= 0/ = 0 1.386 X 10%_

(rn)

M es la matriz de inercia y Sustituyendo valores en ec 27 y efectuando los

productos matriciales en ella indicados se obtiene

Xs es el vector traspuesto de X, '
o e Ci= 220 _ 600193
Para nuestro caso se tendra ' 2566 x 100 )
L X.-,.] _ [ ! J . _ 5720 _
= w7 Lo C: = o555 107 = 000193

REVISTA DE LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISMICA. A, C.
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El valor absoluto de la respuesta maxima en
cada uno de los modos sera 7.

"V, = fuerza cortante 1 el 0
M, = momento flexionante | ~ d 0o ] X

x [x" ] Sl‘”
En
donde

S.s = ordenada del cspectro de aceleraciones
afectada por el coeficiente sismico C =
=015,

(28)

El espectro que sera utilizado es el propuesto
en el reglamento de construcciones del Distrito
Federal® {fig. 9). Los valores de las ordenadas
espectrales correspondientes a T, y T: son 100
cm/seg? y 80.6 cm/seg? respectivamente.

Sustituyendo valores en ec 28 se llega a

V[ — 957 kg
[_Ml] = [zes.ooo kg cm:l (29)
V.l _ 893 kg
[Ma] = [216,000 kg cm_] (30)
El criterio propuesto en ref. 8 sera utilizado
para el calculo de la respuesta total {considerando

los efectos combinados de los dos modos). Por lo
anterior la respuesta total de la estructura valdrad
V=VVI{VZ : M=VMi+]

(31a, 31b)

En ces 31a v 31b
V := fuerza cortante total en la columna

51

1]
S ‘g = aceleracion de
_g‘.‘.% lo gravedod
Sq
g ot
o 50,25
9T
S
0.8 - 2005 (1+T)
g9
0 | ! J _ P
o | F3 3 4 T {seq)

M. 9. Espectro de nceleeaciones
{Después de J5. Rosenblueth y L. Esteva)

M = momento flexionante total en C. G.
Sustituyendo los valores dados en ecs 29 y 30
en (31) se obtiene

V=1310kg ; M = 344,000kgcm
El momento en la base de la columna valdra
M, = 344,000 + 1,310 X 419 = 893,000 kg cm

Los resultados de este caso se resumen en la
fig. 10a.

CAso 2. SUELO FLEXIBLE
a) Calculo de frecaencias y modos de vibracior.

"Para considerar las restricciones del suelo em-

- plearemos el método propuesto anteriormente pro-

cediendo en forma tabular. Sustituyendo valores
en ecuaciones para K y R se obtienen 1.88 X 10
kg/em y 6.35 X 10" kg cin/rad respectivamente.

PRIMER MODO

Pardmetros Valores { ler. ciclo) Pactor comiin

:;,r:-(-;;x.;.)u;-;_tos) - x = 400 cm e =1 rad

F=max, M=]ol F = 8320 M = 1,386.000 w0l
F,=F M,=M + FL F, = 8320 M, = 5,376,000
%= F/K. eo = Mo/R %= 04420 ¢, = 0.00847 o

a=Fik, B=M/k, a = 0.6570 g = 0.00187 o}
B8 at B8 =03892 0 =000235 w?
vi=a+f8 e =B 4al x, = 1.0462 e = 0.00422 w?
=gl x, = 4.0650 ——— o]
X =X, b x4 x4 e &2 55532 o =2 0.01269 ol
wp = X/ Wl = /e 72.0 78.7

Xt = 438, X7 = {4381]
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}6



2o Saele Heaible

Al oscilir una estruetura ‘cimentada «en sucelo
blando, existe micraccion dindmica suelo-gstructu-
ra que en la mavoria de los cosos na debe despre-
LLiarse al cale ular las frecuencias y los modos de
¥\vibracién. En lo que sigue se propone la adaptacion
de un método numérico para tomar en cuenta di-
cho efecro,

Las restricciones Jel suclo seran ide:\lizadns me-
diante resortes de comportamiento lineal: uno para
desplazamientos lincales horizontales y otro pa-
ra deformnc:oneq angulares de cabeceo de la ci-
mentacién *

En la fig. 7 sc hace referencia a los parametros
que a continuacidén se mencionan

K = rigidez del resorte 'CO[‘I‘ESPO]’IdlEﬂtL ala
traslacion de la base * ='C:A
Cr = coeficiente de cortante elastico uniforme
" del suelo. A
A = area de contacto de la cimentacion.
R = rigidez del resorte correspondiente a rota-
cion de la base * = C¢l, — W'y
" Cy¢ == coeficiente de compresion elastica no uni-
forme del suelo.
I, == momento de inercia de arca de la base de
la cimentacion con respecto al cje =
W’ = peso total de la estructura
v = altura del centro de gravedad de Ia cs-
tructura sobre el nivel de dcspl:mtc
F = melx

x -= desplazamicento ’mcal total en C.G.
M o= Im"t
r = desplazamiento angular totat en C.G.
b
. i/ '
Posicion

de equilibrio\

N. M. Newmark';

£ alowra de €00 solwe el nivel de desplane

Ny o trastacion de 1o base
ro v ratacion de la bhase
¥ w4 B8

PRSI | A ]

xXam= Fleg

[ F,fk

= Mk,

L& v b k. xovyy W ya definidos ante-
riormente,

E! problema serd resuelto utilizando un proce-
dimiento iterativo y la tabulacion propuesta por
se despreciaran la variacioén
de la rigidez de la columna debida a la fuerza
normal W y los momentos en la misma, causados
por la excentricidad del peso debida a deforina-

- ciones de la columna.

Sean

F., = fuerza horizontal en la base de la cimen-
tacion = F

M. = momento flexionante en la base de la ci-
mentacién = M + FL!

xo om FofK

e U M‘,‘,"R

A continuacién se describe el procedimiento o
sequir:
I, Suponer valores parn x oy or
2 Caleular FFov M ousando las expresiones
F=maryom Jole, Bnoesta ctaps ol valor
de wy, N no se conoce; por tanto se llevard
como factor comun en el resto del caleula

P
L L

Fre. 7. Madelo de inceraccicn dinamica suclo-cstructura
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!

diante las formulax
FoooF  y M,=M+ FL

4. Encontrir los valores de los desplazamientos
5 I Ky v MJR

5 Cale ul.u Im valores de los parametros o == F/k

6. Efcuuar los Prodm.tos B8 y v

7. Calcular vy = o 4- B8y ry =B 4 a®

8. Efectuar el producto X2 = L's,

9. Calcular los desplazamientos lineales y anqula-
res totales de C.G. mediante las expresiones

X =x,+ x + x Y e

10. Encontrar el valor de »? mediante los cocien-
tes x/x" y e/’

11. Si los valores de «% calculados en el paso an-

terior son aproxnnadamente iguales. el proceso
habra concluido. En caso contrario repitase la
secuela utilizando como valores de partida para
x vy r los encontrados en etapa 9 o valores
cuvo cociente sea igual al de x' entre ¢’ El
proceso deberd continuarse hasta lograr la
aproximacién deseada.

EJEMPLO DE APLICACION

Con mativo de ilustrar los conceptos enunciados
anteriormente se calcularan las frecuencias v mo-
dos de vibracién de un cascaron va construido en
California. EUA (fig 8). Los datos necesarios
han side extraidos dé la rel 1. Se computaran tam-
bién las respuestas sismicas suponiendo que esa es-
tructura fuera a construirse en la zona blanda de
la ciudad de Ménico. Se utilizaran por tanto los
parametros elasticos de las arcillas de! Valle de
México y los espectros de disefio propuestos en el
reglamento de construccién para el Distrito Fede-
ral ™.

l.os datos necesarios de la estructura son

L -+ 419 cm

L0 = 480 ¢m

_\" = 2449 ¢m

W= 200 450 kg (- 20081 ky seg?jem)
W7 o= 43 600 kg

Ly o= V775 10Mem?

I -x 1065w 10em?

ko= 1.260 N 10 kg am
koo 7410 0 10%kg em rad
I L3806 10 kg seg® cm
B + L0358 rad;em

§ - 208 ¢m rad

Las expresiones para Cr y Cy son las siguien-
tes *

£ ] E’ ]
Cr:h —m——— e ] (r_‘q-:f:-»———————:‘_- (ﬁ()
| I //3\ e ’A
Eun cos 20
£ 2 modulo de elasticidnd del suelo

== relacién de Poisson del suelo

L

. & M
3. Caleabar la fuerza v e momenio en la base me-

A
. F'.:

arca de contacto de la comentavion
. factores de forma de la cimentacion

Para ¢l caso de la zona blanda del Valle de
Meéxico un valor representativo de 77 es 50 kg/cm®
v.r=0.5" Para una cimentacién cuadrada los
valores de F, y F. son 0.704 y 2.11 respectiva-
mente,

Sustituyendo valores en ecs 26 se obticne

Cr == 0.123 kg/cm®
Cy =0.369 kg/cm®

Caso 1. SueLo RiGipo

a) Céleulo de [frecuencias y modos de vibracion

Para el calculo de las frecuencias de vibracién
usaremos la formula dada en ec 22. Los valores de
los parametros a sustituir son

p* = kim = 608 (rad/scg)”
== k,j] == 535 (rad/scg)®
= 0%/ p¥ = 0.882

con los cuales

Ao = 2(1.882 = V3.55—10.882) = 0.494; 7.034

Por tanto

V0.494 X 608 = V300 = 17.32 rad. segq
V7034 X 608 = V4260 = 65.30 rad/ scg
Los periodos naturales son

T, = 2=fj = 0.362 seg (T; obtenido de un regis-
tro de vibraciones libres de la estructura v
reportado en ref | = 0.483 seq)

T: == 2??'.[:"'_' = 0.096 seq

oy

fthy —

Comparando los valores calculade v medido de
T, se puede ver ki imporrancia de la interaccién di.
namica suelo-estructura.

Las relaciones modales sc obticnen de las evs. 23
y sus valores son

2 x 419
t —0.494

Xoo# 23 em rad

o 2wat9
NoiF, = —41—7—6-5? —_ 275 (.lll/rd({

b} Respucsta sismica

Para ¢l calculo de la respuesta sismica de siste-
mas de varios grados de libertad es necesario
calcular los coeficientes de participacion de cada
modo de vibracién. Se puede demostrar 7 que para

. este caso es aplicable la siguiente ecuacion

(27)

REVISTA DE LA SOCIEDAD MENICANA DE INGENIERIA SISMICA A C,



Despreciando s deformaciones por cortante,
las expresiones para k. k.. 0 y § pueden encontrar-
se por estatica y valen

k = 381 /L" {la)
k, = ElL/L; 5(2a)
o= 1.5/, (1b)
$= 1,2 (2b)

Para una fuerza de magnitud «k. el desplaza-
miento setd a y el giro at, Para un par de magni-
tud Bk, el giro sera 8 y el desplazamiento 83. Al
aplicarse ambos simultaneamente, el desplazamien-
to total de C.G. sera x, y el giro », (fig. 3).

kr B

a+B8

b
"

a8 +f3

m
1

Fig. 1.

Despluzmicntos g yiros totales

Por tanto los valores de x, y r, quedan dados
p(\l'
= a4 (3

r1:_‘:ni'l—%-ﬂ ‘4)

Resolviendo ¢! sistema de ecuaciones 3 v 4 para
a v 3.y wtilizando las ecs 15 y 2b se obticne

w = {x, —koyr b n: {5a)
3w ey — hyxy) e {5b)
enoias cuales
y = L2720 {6a)
« = | -— kL*/4El,. = 0.25 (6b}

Para las escilaciones del péndulo mostrado en
ia fig 1. ¢l diagrama de cuerpo libre de la cubicrta
esti indicado en la fig 4. Las ccuaciones de movi-
mivnte, despreciando efecros gravitacionales, seran

mxy 4 ka0 A7
Jro kB 0 (8)

REVISTA Dis

equitibrio .

N T

6 x o dosp om;nnenm
i ﬂﬂ c’éniro de grg
védad de la cubier
ta
€,* rolacion det cen-
tro de grovedad
de lo cubierto

posicidn de

m¥, +ha =0
J.E‘-| +krﬂ=0

Fic. 4. Diagrama de cuerpo libre

Sustituyendo a (5a) y (Sb) en (7) y (8) se
obtiene

mxy + (hxy — kkoye,) fx =0 (9)
""I+ (krrl_‘kkr'}'-\'l)f‘l‘zo (IO)

Las ecs. 9 y 10 se pueden expresar matricial-
mente en la forma

k| R o =

Utilizando las ecs 1a. 2a y 6a se encuentra que
yhk, = Lk{2 (12)

Puesto que el movimiento es armoénico se tiene
que

(13)

en donde w ¢¢ la frecuencia circular natural de vi-
bracién.
Sustituyendo las ecs. 12 v 13 en {11} se obtiene

X = —e'x; Yy 6= —e'h

m 0 Xy e - Lk a0
- 1 2
. \- " - o _‘l-_-_L . o
0 , L] 2 : : Fy

{14)

Factorizando en fa ec, 14

Lk
] k —3 ‘l m 0 Xy ]
—_— -— rr12 = 0

Lk k,_] 0 J ‘o
(15)

| 2

La ec 15 representa un sistema de ecuaciones
homogeneas, ei ¢ual. para tener solucion diferente
de la trivial, necesita que su determinante sea nulo.
Por tanto

|k ) Lk
— Mw e
I K 2n
=0 (16)
' Lk k, i
N A ]
S « l:

LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISMICA, A,
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P
Pesarrollando el determinante sc tlega a
I
] e LI UL e
K
i
-+ — (4kk, - L*k*) =0 (17)
e

Dividiende ambos miembros entre mJ y conside-
rando que L2k* == 3kk, se obtiene

kf - mk, Kk,
- i "o 4o o™ =0 (18)

gue cs una ecuacién de sequndo grado cn W, cuyas
soluciones son

(U‘ -

(u';.‘_ = —“-"._}—’,TI;— w
PR A mk ) Kk
-N 4m® JF w* o dmf & (19)

Dividiendo numerador y denominador de (19)
entre m] :

_ kim k]

Rl 2"

[C)

o e
= gy (K/m ke )E — (k/m) (k)
' (20)

Llamando a

k'm = p* = cuadrado de la [recuencia ciccu'ar na-
tural por traslacion

ko] = = cuadrado de la frecuencia circnlar na-
tural por rotacion

se ohtwene

\‘”r‘-; 0y p"._"-‘) {21)

Dividiende amboy miembros de (21) cntre p* y
neciende " pT = A v 7 pf = 4se llega a

A 2(1 TN IS ) ) (22)

Ex interesante notar que si | = Q0 {(masa concen-
trada) de o e 17 se obtiene o = k m o=z pt

Las couliguraciencs modales pueden obtenerse
. 1 N . - 1 . N .
de voolguicra de fas dos ccuaciones algebraicas
conttenidas en Ly ecuacidn matricial dada vn ec 15,
La primera de cilis oy
*’\' . Jr fv\

(=) v L0 (23

N ' In

donde el indice nindica el nimero del modo v de
la cual se obtiene

Kk \
XNy, w Uy = —{)—;\—/(;A- - ﬂ’lm:‘f ) , (24)

/7

dividiendo numerador y denominador de (24) en.
tre m y considerando que « = 0.25, k/m = p* v

que A, = «’/p se llega a

-rl'ﬂ/rl.'l :2[,/(‘1—-1\,,) {25}

Si se desean tomar en cuenta las delormaciones
por cortante basta con modilicar las rigideces me-
diante un analisis de estatica y partir de nuevo d.
la ec 17 sin considerar que L¥A* =z 3kk,. Si exisce
excentricidad en alguna direccion su efecre podra
romarse en cuenta introduciendo un grado de liber-
tad adicional.

En las figs 5 y 6 se encuentran representados los
resuitados de las ecs 22 y 25.

Ny

{(x/L) /€

P, 1o, (;r'.‘ifll‘:; l.\',"f.l [N
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| ’ . 1) )
Efectos SISmicos en esllmctums en . forma -
“de péndulo invertido.
Ocmviq RASCONCH.* |

INTRODUCCION

En In prictica se prescntan estructuras consti-
tuidas por una sola columna la cunl sostiene una i
cubicrta que pucde ser una losa o un cascarén. Su ,
comportamiento dindmico dehe cstudiarse consi- |
derando ¢l efecto gue la inercia rotacional de la
cubierta induce en el movimiente total de la es-
fructura.

A principios de este afio se presentd en Califor- i
nia, ELLA. un trabajo’ en el cual se fraté este pro- N
blema desde un punto de vista cnergético. Se cal- - ! . :
¢ulé sélo cl periodo Fundamental y con base en
¢l. la rcspuesta de la estructura a un determinado
temblor. Los periodos calculados para cuatro es-
tructuras de esie tipo ya construidas fueron me-
neres que los medidos i sife. La discrepancia fue
atribuida a efectos de rotacion v traslacién de la
base. Fic. 1. Péndulo invertido
_ El objeto de este trabajo cs introducic un anali-
sis modal, ¢l cual nos propercionara los efectos del " F = madulo de elasticidad del material de la
acoplamicnte que exisie entre los modos de vibra- : colimna
cion. Tombicn se tomaran en cuenta en forma l. = momento d¢ inercia de la seccion 1ransver-
aproximada los efectos de rotacién y traslacion sal de la columna con respecto al eje :
de I base. CC.G. == centro de gravedad de la cubierta

L = distancia de C.G. al suelo.

CALCULO DI FRECUENCIAS Y
CONFIGURACIONES MODALES Para la columna mostrada en las figs. 22 v 20,
DY VIBRACION
' . ko= mygides por traslacion (fucrza horzonsal
Lo Neds nigido aphcada en C.GL o necesarin para e este
se desplace la unidad)

P ol vaso i que el centro de gravedad de 1 k. = riaid Py licad G
cubicita se encuentra lovalizado en Ia prolongacion ¢ =5 pyices por ro .iuond(pnr aplicado en GG
de! eiv Jde T columpa. ¢l movimiento de la estruc- necesario pata_producir un giro anitari

a la altura de C.G.

tura podrid estodiarse on dos direcciones perpen-
diculares entre »i. En tal caso el problema podra
discretizar-e como de dos modes de vibracion aco-
plades en cada Jdireccion,

Para ¢l calenlo de las frecoencias de vibracion
se idealizazd la estructura vomo de comportamiento
lincal. constituida por una cubicrta infinitamente
righta Jde masassimétricamente disteibuida v sopor- i
tada por v =ola columna. Come priwmer caso se
considerarn al suclo infinitamente vigido {(fg. 1).

En fig 1 L

Woe pess de la cubierta mas o parte tributa-
ra de la eolumng
[ =2 momente de incrcia de ja masa de ta cu-
hicria respecto al eje o I
—— e e 1

¢ Awl\l m- de Investigndor, Institto de Ingenivrin,
UNAM. I'ta. 2. Rigideces
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§ == desplazamiento lateral de C.G. d(‘bld(‘) al
momento k,.




PROBLEMA DE VIBRACIONES DE TORSION

ACOPLADA CON TRASLACION

|
(AL

'
1 ]
1
H i
f 1 K = rigidez en traslacifn
e -
e, = cb L, = rigidez en torsiln
— . - (1)
IF, Mz +‘K(z ese) 0 |
= -. + - - ==
EMC.G. Jo Lte K(z ese) eg 0
Jo + Lo - Ke_z = 0 | | (2)

EN DONDE L = L, + Kez
t S
PUESTO QUE LAS VIBRACIONES SON ARMONICAS:

0 = -uta Y z = —u?z
Sustituyendo en ec (1):
-wéMz + Kz - Ke 0 = 0

(17}

Ik
o

(K = w?M)z - Ke_©



Sustituyendo (3) en (2):

- 23. 6 I =
JusO+ L0 Ke sz = 0
. L}
{(Lg, = Ju?) .- Ke_z = 0 (2")
]
) 1
K - w?M | - Ke,
Det | ________ e =0
|
- - 2
Kes : LT Jw
I

. -
- 2 - 2 = Lo
(K wéM) (LT Jw*) K eg 0

KL - KJw' - o’M,. + MJu® - K22 = 0
T i s
KJ + ML, KL, K2e?
A e S (RN - R
w MJ w® 7 M7 0
DIVIENDO POR (K/M)z:
W w? KJ‘FML,]_, KLT Kzei
- - — - 0
h, .
(kKM MR s o2 Mg (k/m) 2

ST \¢ = w?®/ (K/M) Y CONSIDERANDO e, = ch:

2
, J/(Mb")
' 2 2
SI (Lp/J3)/(K/M) = n y 3 = J3/(Mb")
AV m 2 (14 o)+ - /3% = 0
LI
AZ _n*t 1 1¢/Qn + 1)2 . ¢?
1,2 ° p) T4 S T2
j
® oy TNy (K/M} y wy = Ao (K/M)
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EN t = 0, Yi T X T 0, y; =% ° 0, Y; %X T 0.
EN t = 0.2, x, = 1.2 x 0.2 = 0.24 ¢m; SUPONGAMOS ll . ;1 = .35
Y x, =y, = 1.50 cm/seg ;
PRIMER CICLO
PARA LA MASA 1: £1 =0 + 0.1 (0 + 1.35) = 0.135 cm/seg
X, = 0+ 0+ 0.04(0 + 1.35/6) = 0.009 cn
y; = 0.009 - 0.24 = - 0.231 cm
PARA LA MASA 2: X, =0+ 0.1(0 + 1.50) = 0.15
X, = 0+ 0 + 0.04(0 + 1.50/6) = 0.01
Yy, = 0.01 - 0.24 = - 0.23 cm
h1} Po /] EOJSJ P254J
Q = ! o= ’ 1 = |
Q, 1 5] |-0.230] |-1.381
e : 1 :
Lo - - - L
POR LO QUE ¥, = X, = 2.54/2 = §.27 4 1.35

v, = X, = 1.381/1 = 1.381 # 1.50

SEGUNDO CICLO

x; = 0.1 x 1.27 = 0.127 ; X, = 0.1 x 1.381 = 0.138
¥, = 0.04 x 1.27/6 = 0.0085 | X, = 0.04 x 1.381/6 = 0.0092
i .
v, = 0.0085 - 0.24 = -0.2315 % y, = 0.0092 - 0.23 = -0.:308
| ‘ |
!
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10 1] [-0.2315 -2.546;
Q = =
' 1 5/ |-0.2308 ‘ -1.386J
DE DONDE X, = ¥y = 2.546/2 = 1.273 & 1.27
X, = ;2 = 1.386/1 = 1.386 * 1.381
EN t = 0.2 + 0.2 = 0.4 seg SE TIENEN x_.= 1.2 x 0.4 = 0.48,
x,(t;) = 0.0085 xy(t3) = 0.0092
x,(t;) = 0.127 : x,(t;) = 0.138
x1(ti) = 1.273 ; | ?(Z(ti) = 1.386

PRIMER CICLO

fl

SUPONIENDO x,(t;,,) = 2.3 Y x,(t,, ) = 2.1 SE OBTIENEN:

1

X = 0.127 + 0.1(1.273 + 2.3) = 0.484
Xy = 0.0085 + 0.2 x 0.127 + 0.04(1.273/3 + 2.3/6) = 0.0662
y, = 0.0662 - 0.48 = 0.4138
x, = 0.138 ¢ 0.1(1.380 + 2.1) = 0.486
X, = 0.0092 + 0.2 x 0.138 + 0.04(1.386/3 + 2.1/6) = 0.0693
y, = 0.0693 - 0.48 = -0.4107

;n 1 Eansﬂ [ims4ﬂ
Q = P = |

1 5. me_ L-z.aos_;
PECDONDE  x, =y, = 4.548/2 = 2.274 # 2.5

X, =y, = 2.468 # 2.1

ETCETERAL. 0S5 RESULTADOS DEL PROBLEMA SE PRUESENTAN EN LA FAELA L.
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METODOQ 8 DL NEWMARK

[ 3V

STSTTMAS ELASTICOS 1 INEALES DE VARIOS GRADOS DE 1.IBERTAD

PARA CALCULAR LA RESPUESTA DE UN SISTEMA DE N GRADOS DE LIBERTAD Y
COMPORTAMIENTO ELLASTICO LINEAL SE EMPLEAN LAS MISMAS ECUACIONEb it

PARA UN SISTEMA DE UN GRADO DE LIBERTAD.

X5 ()

j ‘xj(ti) + ;j(ti)At‘+ [(1/2-8);}(ti)’+w§%;(ti+1§](At)2

b

EN DONDE j = 1,2,...,N.

LN ESTE CASO SE RECOMILENDA TAMBIEN UN VALOR DE 8 COMPRENDIDO ENTRE 1/4

VoU/o, Y QUE at 2 0.1 7 EN DONDE T, ES EL PERIODO NATURAL DI VIgi

N? N

CION MAS PLQUIENQ.
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EJEMPLO

.SEA UN SISTEMA DE DOS GRADOS DE LIBERTAD CON AMORTIGUAMIENTO NULO,
CUYAS MATRICES DE MASAS Y RIGIDECES SON:

-

10 1 2
..K_ = , M =
1S - o

USANDO EL METODO 8 DE NEWMARK CON At=0.2 seg Y 8= 1/6 CALCULE LA

<

—h

RESPUESTA DINAMICA ANTE UNA EXCITACION DADA POR LOS DESPLAZAMIENTOS

DEL SUELO:
Xo = 1.2 t SI 0 <t < 2 scg (xo EN CENTIMETROS)
x, = 4.8-1.2 t ST 2 <t <4 seg |
X, = 0 SI t <0 o t > 4 seg

PUESTO QUE ESTA EXCITACION IMPLICA QUE xo(t) = 0 PARA TODO t, SE
TIENE QUE LA ECUACION MATRICIAL DE EQUILIBRIO RESULTA SER
MY + KY =MY +Q =0

POR LO QUE

* :] = ) " = l
meoyor 0 -y, Ql/m]
m, v, + Qz =0+ oy, =Q,/m,
EN-DONDE vy, = x, -

| 1T X Yoy, T Xy o X

CON At = 0.2 seg Y 8= 1/6, LAS ECUACIONES DEL METODO 8 DE NEWMARK

QUEDAN EN LA FORMA

it

x5t

. - - . r;r. .. '*
; xj(e5) + 0.1ty x e, ]

x.(t.

3 1+1)

xj(ti) + 0.1 xj(ti) + 0.04[xj(tj)/3 + xj(ti+1)/6]
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Program SAPIN

Dialog Box

A dialog box is a small box that appears as the result of
clicking on a menu command such as Save a3 in the File
menu. In this case the following dialog box appears:

=t LAVE AR LE ™™

o) A s

l
z
i

Dialog boxes usually contain a number of boxes which
allow you 10 cnter data, perform actions and see lists of files
or other items. These boxes are described below.

List Box

In the dialog box example above, there are two list boxes.
One is labeled List of Files. 1t conains a list of the files in
the Current Directory, but other list boxes may contain a
list of frame clement propertics, or other items. You can
scroll through the list using the scroll bar at the right side
of the list box. See Chapter 11 for how to do this. Note that
if there are notenough items to full the list box, then no scroll
bar is shown.

Edit Box

In the SAVE AS FILE dialog box example above, the edit
box is the box labeled File to Save. The purpose of edit
boxes is to enter dam from the keyboard or 10 display data

Introduction and Terminology : , 1-7

from a list box. See Chi..pter 1 for a description of éntcﬁng
data. In the example dialog box, clicking on a file in the
List of Files list box will put its name in the File to Save

.edit box.

Push Button

The boxes labeled SAVE, CANCEL, HELP, POUND and
INCHES in the dialog box example above, are all push
buttons. When seen on screen, these buttons will usually be
colored light gray. Push buttons perform actions when
clicked on (SAVE, CANCEL, HELP) or allow selection
from a set of choices (POUND, INCHES), but you ¢can NOT
cnter data in a push button. For example, clicking on the
SAVE push button saves the current structure in the File to
Save which is in the Current Directory. ‘

Radio Button

The Control Panel contains radio buttons under Display and
Mouse (sce the main SAPIN screen on page I- 4) Radio
buttons work like the station select buttons on a car radio,
that is, when you select one, the others in that group of
buttoas are wumed off. In this case there are iwo groups of
buttons, Display and Mouse, and cach group works sepa-
rately.

Check Box

The Control Panel contains check boxes under Show (see

the main SAPIN screen on page i-4). Check boxes are
independent of each other, that is, you can check or uncheck
any check box without affecting the other check boxes. In
this case, a checked box will show the item  while an
unchecked box will not show it.
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USING the MOUSE
and KEYBOARD

SAPIN follows the conventions given in the Windows Users
Guide for the use of mouse and keyboard. This chapter de-
scribes the most commonly used conventions. For more details,
refer to the Windows Users Guide. Please note that SAPIN can
NOT be run without a mouse, as many of the dialog boxes can
not be exited using the keyboard.

Mouse click
Press and quickly release the LEFT button, while the arrow
cursor is pointing to the item you are clickingon. ™.
Mouse double-click
Click the LEFT button twice rapidly while the arow cursor
is pointing to the item you want to double-click on. If you
have a problem with this, it is probably because you are not
" clicking fast enough. It docs take some practice. If you have
a continual problem, the double-click speed can be set

slower. The procedure is described in the Windows Users
Guide.

Mouse RIGHT click
Press and quickly rclease the RIGHT button, while the
arrow Cursor is pointing 1o the item you are clicking on.
RIGHT click is only used 10 show the propertics of joinis
and clements, described later in this chapter
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Mouse Zoom

Mouse Assignment

The mouse is used to reduce the size of the structure

displayed in either 2D or 3D views. Zoom must be sclected
in the Control Panel.

Zoom by drawing a rectangle with the mouse which en-
closes the arca you wish to display. Point to the upper left
comer of the rectangle, PRESS and HOLD the left button,
drag the rectangle to the desired size and RELEASE the
bution. The arca within the rectangle will then be redrawn
so it fills the screen. Note that the display arca has a given
- aspect ratio (height and width) which depends on the mon-
itor you are using. The Zoom rectangle should have about
this same aspect ratio. Once Zoomed, you can pan across
the structure at the same display scale by using the scroll
bars al the right and bottom of the screen.

The mouse is used to assign joints in the 2D view and to

assign spuctural clements to the joint layoutin both 2D and

3D views, All assignments REQUIRE that Assign be se-
lected in the Control Panel and that the comrect item be
selected under Assign in the Control Panel. The assignment
procedure is as follows:

Joints - in 2D view only, click on any grid intersection to
- "assign a joint

Frames - click on the joint at onc end and then click on the
joint at the other end of the frame.

Shells and Asolids - click on cach joint around the perimeter
of the element and finish by clicking oa the joint you stanied
with. You can go cither clockwise or counter-clockwise,
but do NOT cross over the clement - » around the perim-
cter. This completes the shell assignment, but asolids will
askyouif your ac ‘joint, which yous y sclectif

desired. Funther, asolids with 5 10 7 joints will require
specifying the midside joinis. See Asolid Assignin Chaptcr
1V for complete details.

Bridge Lane Loads - click on cach joimt along lhc lane in
sequence and finish by clicking again on the last joint (not
adouble click). There must be existing frames between cach
of the joints. - :

All other joim assignments (Restraints, Constraints, etc.)
arc assigned by clicking on individual existing joints.

All other frame assignments (Span Loads, Presuess) are
assigned by clicking on the end joints of an existing frame.

Sce the Control Panel and the Assignmenuin Chapter V.

|

Mouse RIGHT Button Assign Show

If Assign is sclected in the Control Fanel, then cli(l:king on
any joint with the RIGHT button will display 1hc joint

number in the upper right comer o[ the screen below the
menu bar.

You can also show all properties about Joints, Frames, .
Shells and Asolids by using Right Bution Show in the

Display Menu. Select one of the radio buttons in the Show
Select box. Then use the same procedure as for afssigning
the item but with the RIGHT button, and a dialog box will
show the propertics of the item. This also requires that
Assign be sclected in the Conwol Panel, but it does not

matter which item is specifed 10 be assigned in the Control
Panel.

Forexample, if you have selecied Frame inthe Ri ghl Button
Show box, then clicking at ¢ach end of an cxlsnng frame
with the RIGHT button will show the pmpcmcs of that
frame.
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Sc

roll Bars

The following dialog box contains a scroll bar in the list box
labeled List of Files:

iy in vows . Lt of Fiee Sheaivies

L=
(=)

[

T

The small empty box in the scroll bar shows the present
position in the list box. Point to the box, préss and hold the
left button, move the box as desired and then release the
button. If the list of items is short, so that they all show, then
there is no scroll bar. You can also scroll the contents of the

- list more slowly by pointing to one of the arrows at the end

of the scrol] bar and cither clicking, or pressing and holding
the keft button. All scroll bars work in the same way.

Keyboard Data Entry
" In the dialog box shown above, you can enter data in the

cdit box labeled File to Save. This can be done entirely from
the keyboard as follows:

Press the Tab key mpuwdlyandyw will see the conients
of the edit box highlighted. When highlighted, then type
your data on the keyboard. When you type the first charac-

_ ter, the edit box contents will be erased and the new data

will take its place.

Program ETABSIN

Using the Mouse and Keyboard I1-5

If there is more than one edit box, then the Tab key will
cycle through all the boxes in one direction, highlig' "~ g
cach box in tumn. You can usc Shift-Tab 10 go the other
direction.

Another way 10 enter data uses the mouse and keyboard
together. Point the arrow cursor to the edit box and click.
The cursor will change to a thin vertical line, but the present
edit box contents will remain. If you type characters on the
keyboard, they will be INSERTED in the edit box. You can .
move the line cursor left and right with the arrow keys, the
Backspace key deletes the character to the left of the cursor

and the Del key deletes the character to the right of the
cursor.

Which method to use? It depends. If you have a long entry
in the edit box and only want to change one or two charac-
ters, then using the mouse is best. Generally, however,

using the Tab key is faster as it erases the present contents
of the edit box.
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TUTORIAL
-
I
This tutorial defines the step by step procedure 10 produce
SAP90 models for two simple structures. The tutorial will
introduce you 10 the basic options of SAPIN. For a detailed
description of all the options of SAPIN you should |refer 10

Chapter IV of this manual. 1'

The rtorial is composed of two exercises. The first cxcrclsc
will guide you through the generation of the strucmral model
for a simple truss structure as shown in Figure 111-1. 'I‘hc second
exercise will guide you through the generation of the structural
model for a simple barrel shell roof as shown in anurk: lI-3.

If you are unfamiliar with the Windows terminology, starting
Windows applications or the use of the mouse and the kFybomd
in association with Windows you should read Chapters [ and I
of this manual first.

The exercises assume that Microsoft Windows has becn in-
stalled according 10 the Windows setup instructions and 2 path
has been established to the directory where the Windows filcs
reside (usmg the DOS path command.) It is also assumed that
the SAPIN disk has been copied onto the harddisk in du‘ectoq
SAP90.

|
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EXERCISE ONE

In order t0 gencrate a SAP90 model of the simple truss shown
in Figure lfl-! you will need to execute the following steps:

a. Start Windows and SAPIN
b. Interactively generate the structural model and loading
c. Save the SAP90 model
d. -Quit SAPIN
e. Quit Windows
The completion of the steps noted above will produce a eext file

that contains the input data required to execute SAP90 for the
analysis of the model gencrated in SAPIN,  *

The following five sections (a through ¢) of this exercise

correspond to the steps specified above. Each section defines
in detail the procedures required to implement the associated

step.

Tutonal

Hi-3
2Kipsllt‘
t ¢ 4 3 VI T T T T T TV P P 1813
{2
1’ '
. a
e 5@ 20 o

Top and Botiom Chotds 205 x 5 x 1/2 - /8  conlinuous
All other mpmbors 213 x 3 x 38 - 3/8  pin-ended

Modulus of Elasticity 29000 Ksi

SAMPLE TRUSS
Figure Ili-1



im-a__ Program SAPIN

a. STARTING WINDOWS and SAPinN

Windows and SAPIN can be started in several different ways.
A few of the methods are discussed carlier in Chapter | of this
manual. Using any one of these methods will activate the
SAPIN environment. The screen will initially display the
SAPIN window with an hourglass shape as the program initial-
izes the arrays needed for modeling. After the initialization is
complete the mouse poinwer (arrow) appears indicating the
program is ready for modeling and the following screen will
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This is the SAPIN window as indicated by the title bar at the

top. The next bar down (the menu bar) displays the SAPIN main
meny iems. Each menu item has a corresponding pull down
menu that is displayed and accessed by clicking on the menu
item (pointing to the item using the mouse and pressing the
mouse left buiton.) Each pull down menu has a list of com-
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mands. A particular command from the pull down menu can be
selected by clicking on it. .

’ ) |
On the left side of the screen is the Control Panel. The Control
Panel is a dialog box that is always visible and contains control
items that determine what is shown on the screen, when the
screen is drawn and how the mousc operates. 'lhc" Control

Panel - also allows for quick selection of frequently changed
values during assignment of joints and elements.

b. INTERACTIVELY GENERATING
THE MODEL

The following arc the steps for interactively generating the
model:

i. Define a grid system

ii. Define joint locations

iii. Define frame section propenics
iv. Locate (Aésign) frame elements

v. Assign restraints

vi. Define span loading pattern |

vii. Assign span loads ‘t
The following subsections (i through vii) of this scclio‘_n corre-
spond to the scven steps specified above. Each su?swﬁm
defines in detail the procedures required o implement the
associated siep. |



ii-6 ] Program SAPIN

i. Defining a Grid Syslem

The definition of a grid system is not necessary o building a

SAPIN model. However, it is highly recommended. If a grid is

defined, the joints of the structure can be more casily placed
and the model easily visualized when placing the clements.

For 2-D models only two grids X and Y,or Y and Z, or X and
Z nced 10 be defined. The third coordinate for all items will be
assumed as zero. However, all three grids can be defined.

To define the grids for this problem do the following:
1. Click on Layout on the menu bar. The Layout pull down

menu will appear. Click on X Grid in the Layout pull down
menu. The following X GRID dialog box will appear:
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2. The grids can be defined by either adding spaces or grid
lines or a combination of both. One method may be easier
then the other depending on what proportion of grids are
equally spaced. For this problem the grids will be equally
spaced and addition of spaces is used.

Type 1 in the edit box labeled starting grid line number.
Type 10in the edit box labeled number of spaces.

3. Click on the units push button to change it to FEET
instead of INCHES.

4. Type 100 in the edit box labeled total space.

5. Click on ADD. This will add ten equal spaces (grid lines

1 to 11) to the 1able of X grid lines and the screen will
appear as follows:
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6. Notice that the 1ast grid line in the list box is highlighted
and its values arc enicred in the edit boxes. This is in
anticipatition that additional spaces / grids will be added
after the laslmwencdec(bnolnaedmaddaddiw
grids for this problem. Click on DONE. The program will
close the X GRID dialog box and return with the blank
SAPIN window. '

7. Repeat the above procedure forthe Y grid. Type 1, 1 and
10 in the edit boxes labeled starting grid line number,
number of spaces and (otal space, respectively and then
click on ADD. The screen will show as follows:
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Qlick on DONE. The Y GRID dialog box will close and the
blank SAPIN window will show.

B
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8. To view the grids click once on the pushbution labeled
3D in the contro! panel changing it 10 2D. The following
screen will show:
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Notice the message at the top left of the screen. The program is
showing the grid on the XY plane at Z grid line number 1. The

. program has automatically added a Z grid at a coordinaic of

zcro. Therefore, any joints now assigned 1o these grid lilncs will
get a Z coordinate of zero. If we want to have a different Z
coordinate we should have defined a Z grid earlier o} should
now go and change the coordinate of the Z grid that the program
has defaulied. ;

Also note that if we have gnds in all three directions we could
view any plane at any grid line by choosing the plane and ...
grid in the PLANE SELECT dialog box accessed by clicking
on the control panel pushbution labeled plane.

TPc definition of the grids for this problem is now complete.
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ii. Defining Joint Locations

Scveral options are available to define joints in SAPIN. We will
usc the on screen definition accessing it through the layout
menu. To define the joints do the following:

1. Click on Layout on the menu bar. Click on Joints in the
Layout pull down menu. The following PLANAR JOINT
LAYOUT dialog box will appear (Note that the 3D JOINT
LAYOUT dialog box will appear inswead if the display is
set to 3D in the control panel):
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joints. Note that Assign is now on in the Control Panel and
that other items related to the assignment being made are
now showing.

3. Click on the grid intersections (1,1), (3,1), (5,1), (7.1),
(9,1) and (11,1) along Y grid 1 10 assign joints 10 these
intersections. The program will display a small square to
show that a joint now exists at these locations. The ID
number on the Control Panel will also keep on increment-
ing, showing the ID number of the next joint 1o be assigned.

4. The normal default for the program is not to show joint
numbers on the screen. Since we are adding joints we may
wish 10 view the joint ID’s being assigned. To show the
joint numbers click on Display on the menu bar and then
click on Display Options in the Display pull down menu.
The following screen will show.

2. Note that the edit box labeled Joint 1D is initialized to 1.
Unless we change it, this will be the ID of the joint we
assign. If we assign multiple joints, they will have ID's
starting from this number and incremented by 1. Since we

= 7 assign joints starting with an ID of 1, we will lcave
t‘l:b.aull asis. Qlick on ASSIGN in the ON SCREEN box.
The program will now showthe id  is ‘yw add
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5. Click on the check box labeled 1D number in the Joint
section once to check it. Click on DONE. The DISPALY
OPTIONS dialog box will close and the SAPIN window
with the grid and joints will show. The joint numbers are
still not visible because the program does not automatically
redraw the display. Click on Redraw in the Control Pancl.

The following screen will show:
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6. We will use adifferent numbering scheme for the top row
of joints. To do this click on Select in the Control Pancl.
The following screen will show: ‘
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7. Type in 11 in the edit box labeled Joint ID. Click on
DONE. The ID number showing in the Control Panel will
change o 11.

8. Click on grid intersections (1,2), (2.2), (4.2), (6,2). (8.2),
(10.2). and (11,2) to complete the joint assignments. The
following screen will show:
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iii. Defining Frame Section Properties

To define frame clement section and matenial properties do the

‘following:

1. Click on ElemTable on the menu bar. Click on Frame
in the ElemTable pull down menu. The following FRAME
PROPERTY TABLE dialog box will appear: -

The location of the joints is now complete.
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2. Click on the Iength unit push button a few times tochange
it to INCHES.

3. Matcrial propertics can be input in SAPIN by directly
typing them in or by using built in properties. For this
problem we will use the built in propertics. Noting that
under Material Steel is showing, click on USE. The builtin
properties for steel will be brought into the edit boxes.
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4. Section propertics can also be input in SAPIN several
different ways. For this example we will simply pick out
the shape from the AISC database. Noting that under Shape
AISC is showing, click on SHOW. The AISC SECTIONS
dialog box will appear.

5. Click on the DOUBLE ANGLE push button and the
program will list the available double angle shapes.

6. Use the scroll bar showing on the right of the list of labels
1o move up of down the listuntil 2L3 x 3 x 1/2 - 3is in view.
The scroll bar can be used by cither clicking on the arrows
at the ends to move the list a little at a time, or by pointing
to the box within the scroll bar and pressing the mouse left
button, moving the pointer with the mouse button down (the
box will move with i1) and releasing the mouse button
where we want to locate the box. The location of the box
along the vertical scroll bar shows the location of the list in
view compared to the full list.

Tutonial Hi-17

7. Click on 2L5x5x1/2-3 to select it. The screen will show
as follows:
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" 8. Click on DONE. The program will close the AISC
SECTIONS dialog box and will return to the FRAME
PROPERTY TABLE dialog box.
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9. Click on ADD. The program will enter the sclected
scction in the frame element table and the screen will appear

as follows:
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10. Repeat the above procedure for the second section.
Type 2 for the second property in the property number np
edit box; click on SHOW to bring back the AISC SEC-
TIONS dialog box; select 2L.3x3x3/8-3 from the list of
double angles; close the AISC SECTIONS dialog box; and
click on ADD to add the second section to the list of frame
sections. The screen will appear as follows:
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11. Click on DONE. The program will close the FRAME
PROPERTY TABLE dialog box.and relm the carlier
SAPIN wmdow
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iv. Localing Frame Elements allow different properties to be picked for the member stant

L - and end.
To locate (assign) frame clements between the joints do the

following: 3. Let us now check some of the defaults for appliéability.

We scc that the generate button shows it is OFF. This is
the correct setting for this example as we would assign
members singly. If this was not the case clicking on gener-

1. Click on Assign on the menu bar. Click on Frame in the
Assign pull down menu. The following FRAME ASSIGN-

MENT dialog box will appear: ation would bring up another dialog box to set up the
generation parameters. The release button shows NO. This

= TP el T is correct for the chord members we are going to assign as
i tnew Tealois /Aevigs Leoling Dlghy Syvhm Picrsaces e thcy are continuous. The rigid zone button shows NO. This
= FRAME ASIIGIMENT p— 7 is correct for this example as we do not want to model ngiud

=0 home propty) [ H 3 e end offsct (1o modcl connection sizes). The master joints
Doept =[s ] : mi and mj are set to zero. This is correct as we do not want

B mepi ? - E:::I — to model any rigid diaphragm. The start assign number nel
(e | is set to 1. This is comrect as we will start assigning clement
ID numbers from 1. The local 3 axis is shown as 'Parallel

- Dipe . siphe Z. This is needed 10 define the local coordinate sy}.tcm for

TR T .mu T _,,‘,, the frame clements for the program o properly assign

bending propertics and any span loads defined in thc locat
[ ' system. Several methods are available in the SAP‘)() (and
SAPIN) program to do that. We will assign the chord
J . members going in the positive X direction. This becomes
the local 1 axis. By declaring the local 3 axis to be ‘parallel
to the Z axis we would automatically make the local 2 axis
parallel to the Y axis. So all of the defaults are what we

2. We will first locate the top and bottom chords which are want. |
continuous. Click on the property line in the list box which
we want 10 assign 10 the chords. In this case it is property
number 1 (2L5x5x1/2-3). This would then show mspi and
mspj the section property numbers at start and end of the
member as equal to this number. This is because the varia-
tion is shown as Prismatic. If the member was non-prismatic
we should first sclect its variation. The program would then

rame propures
X LY
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4. Click on ASSIGN. The program will now close the
FRAME ASSIGNMENT dialog box and will show a screen
with the joints showing.

5. To assign a frame clement we need to click on the two
joints to which the clement is connected. To assign the first
clement of the bottom chord, we need to click on joints |
and 2. The program draws a line between them indicating
a member has been assigned. Notice that at the top of the
screen some messages arc given. At the right the joint
number most recently clicked is shown. In the center a
message tcll you how many frame clement joints have been
clicked on for this clement. Also notice that the clement ID
number nel in the control panel got incremented from 1 to
2 in anticipation of the nexi ¢lement to be assigned. The

" screen now shows as follows:
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6. Clicking on joints 2, 3; 3, 4; 4, 5; and S, 6 will complete
the assignment of elements for the bottom chord. The screen
will show as follows:
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7. Tochange the clement ID o be assigned to the top chord
instead of simple incrementing by 1, click on Select in the
Control Panel. A sclection box will show as follows:
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10. To view the frame element ID numbers, click on Dis-
paly Options in the Display pull down menu. The DIS-
PLAY OPTIONS dialog box will show. Click 1D number
under frame. Click on DONE 10 close the dialog box. Now

e Lnyssl Clemiobie Aevigs loeding Dieghey Dysius Proiors iy click on Redraw in the Control panel. Thcfollowmgscrecn
Julad 8

will show:
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8. 'h\is allows for casily changing the assign number (ID H‘xﬂ \ _;I_’! _L ‘! z—J—|‘,:——J-—;I°:_T—?§x 5

number) of the element and its section properties. We only . ; .
want 1o change the assign number. Type in 11 in the edit ‘ '
box lsbeled assign number nel, 10 starnt the wop chord
. clement ID’s from 11. Click on DONE to closc the dialog
box. M.

9. We are now ready to assign the top chord elements. Qlick -
on Joints 11, 12; 12, 13; 13, 14; 14, 15; 15, 16; and 16, 17 '
to assign the top chord clements. E

| a"
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11. The above procedure needs to be repeated for locating

' ’ X 12.¢l LEASES d;
ihe other elements, Click on Framein the Assign pull down osc the FRAME ASSIGN RELEASES dialog box by

ner « ° clicking on DONE; and select the second section property
2;?;0;::;5 ;n_r l(:;ed::b::'e mt;:nu;n bt"::m F‘::M“E (2L3x3x3/8-3) by clicking on it in the FRAME ASSIGN-
releases in the FRAME ASSIGN RELEASES dialog box MENT dialog box. The screen will appear as follows:
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