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Introducción 

-\ 

DINAMICA ESTRUCTURAL 
ANALISIS DINAMICO DE SISTEMAS 

DE UN GRADO DE LffiERTAD 
Dr. Octavio A. Rascón Chávez * 

1 

Cuando ocurre un sismo en una localidad, éste excita á las es~cturas que ahí se ubican 

y las hace vibrar. Las características del movimiento de cada estructura dep~nden tanto · 

de las propiedades geométricas como dé los materiales de que esté construida; asimismo, 

se relaciona estrechamente con la evolución de los desplazamientos del terreno durante el 

temblor en el lugar donde ésta se desplanta. 

Por lo tanto, para calcular los desplazamientos que sufre una. estructura durante un 

temblor, es necesario "modelar" su geometría, así como el comportamiento de los 

materiales, de los componentes' estructurales y de las conexiones entre ellos. Asimismo, 

es necesario contar con información acerca del movimiento del terreno, en términos de 

1 
'''lcelerogramas" (aceleraciones versus tiempo)- o de los "espectros de respuesta"·-: 

,cespuestas máximas versus periodos naturales de las estructuras) que se calculan con los 

acelerogramas, como se verá más adelante. \ 
Por otra parte, si bien se reconoce que todas las estructuras -de edificios están ./'' 

conformadas por vigas, columnas, losas y muros que son de naturaleza "continua", en l~- _ . 

práctica profesional se acostumbra simplificar su topología mediante la formulación de \ }. 

·modelos reológicos que idealizan su comportamiento', produciendo sistemás discontinuos . 

o "discretos" como se- ejemplifica ·a continuación, con lo cual se simplifican 

considerablemente los procesos de análisis que se realizan para calcular el 

comportamiento dinámico de las estructuras. 

En estos apuntes se presenta un resumen de los aspectos básicos del comportamiento 

dinámico de estrucruras idealizadas con un solo "grado de libertad", -cuando son 

,excitadas por sismos y fuerzas dinámicas externas. En ·la exposición oral que se da en la 
( . 

_se se amplían y comentan muchos de lqs conceptos . . 
* Coordinador de Desarrollo TccnológJco. lnsuturo Me:rrcano del Transporte, y Profesor en la Dn·tsión de Estudios de 

flosgrado. Facultad de lngenreria. UNAM. 
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VEFINICION. 

GRADOS DE LIBERTAD = NUMERO DE COORDENADAS GENERALIZADAS !DESPLA-

ZAMIENTOS O GIROS) QUE SE REQUIEREN PARA DEFINIR LA POSICION DEL 

SISTEHA EN CUALQUIER INSTANTE. 

EJEMPLOS 

UN GRADO DE 
LIBERTAD 

DOS GRADOS DE 
LIBERTAD 

n 

3 

2 

DOS GRADOS DE 
LIBERTAD 

n GRADOS DE 
LIBERTAD 

DOS GRADOS DE 
LIBERTAD 

Chimenea-

INFINITO NUMERO DE 
GRADOS DE LIBERTAD 

4 
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METODOS VE VISC'RETIZACION VE SISTEMAS COimNUOS 

l. POR CONCENTRACION CE ~~SAS 

l-1ASA POR UNIDAD 

DE LONGITUD = m 

!;IZIII//1/IZ/ZI//l/7117 777177171~ 

~El 
-

n'n 7'm 

.. 

2. EXPRESANDO LA CONFIGURACION DE VIBRACION DE ·LA ESTRUCTURA cm-10 

ill<A SERIE DE FUNCIONES ESPECIFICADAS. POR EJE~1PLO, SI EST.;s 

Fut-;CIONES SON ARMONICAS: 

t----t.,~ X 

N 
r 

Z(x) · - i=l _bi sen ~rrx 
L 

~ -=x ~ ..,.-- -...... + --- + _......--..., ~ + ... ,#m = rfTm-A . ...6... Jln ~!fin. 'C7 -
..]!X b 21TX b 3"[X ---t--- L b, sen L 2 sen -e- 3 sen L 
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EN GENERAL, PARA CUALQUIER TIPO DE FUNCION lj!(x): 

z (x, t) 

L 

N 
= [ 

i=l 

3. !-:EDIAN'TE ELE~!ENTOS FH!ITOS 

z. (t)lj!. (x) 
~ ~ 

~~ 
elementos 

6 
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RESPU!S TA VTNAMTCA VE S ISTE/.!AS ELASTTCOS LINEALES VE UN GRAVO VE LTlfRTAV 

CON A/.IORTTGUA/.ITENTO VISCOSO 

p (t) 

K,C P(t) 

Xo(t) 
FricciÓn nula - Xo(t) 

t = TIEMPO 

M = MASA 
. ' 

K = RIGIDEZ 

e = AMORTIGUA."1IENTO 

p{t) = FUERZA EXTERNA 

X {t) 
o 

= DESPLAZAHIENTO DEL SUELO 

EL AMORTIGUA.MIENTO VISCOSO ES TAL QUE PRODUCE UNA FUERZA DE RESTAU-

RACION PROPORCIONAL A LA VELOCIDAD RELATIVA DE LA ~~SA RESPECTO AL 

SUELO. 

EL AMORTIGUAMIENTO SE DEBE PRINCIPAh~NTE A LA FRICCION INTERNA 

ENTRE LOS GRANOS O PARTICULAS DEL MATERIAL DE LA ESTRUCTURA, Y A 

FRICCION EN LAS JUNTAS Y CONEXIONES DE LA ~HSMA. ES EL ELEMENTO 

DEL SISTEMA QUE DISCIPA ENERGIA. 

2 a.. LE Y VE NEC,_TOIJ: 

"LA RAPIDEZ DE CAMBIO DEL MOMENTUM DE CUALQUIER MASA, m, ES IGUAL 

A LA FUERZA QUE ACTUA SOBRE ELLA" 

7 
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p(t) 

p(t) = FUERZA ACTUANTE 

x = DESPLAZAHIENTO 

t = TIEHPO 

... 
SI m ES CONST&~TE: p(t) = mx 

PRINCIPIO VE V' ALAMlfRT 

SI LA 2a. LEY DE NEWTON LA ESCRIBIMOS COMO--

p(t) - mx = O 

AL SEGUNDO TERMINO DE LA ECUACION SE LE CONOCE COMO FUERZA VE INERCIA; 

EL CONCEPTO DE QUE UNA MASA DESARROLLA UNA FUERZA DE INERCIA PROPOR-

CIONAL A SU ACELERACION Y QUE SE OPONE A ELLA SE CONOCE COMO PRIN-

CIPIO DE D 'ALA!oi.BERT, Y PERMITE QUE LAS ECUACIONES DE MOVIHIENTO SE .. 
EXPRESEN COMO ECUACIONES DE EQUILT~IO VINAMTCO, 

ECUACION DE EQUILIBRIO 

X o 
'~' --+ +--K 

1 fe 
1 

f-. p ( t) -- p ( t) 
1 P( t) fa fi 1 

-
• o .. 

Xo(t) DIAGRAMA DE CUERPO LIBRE 

EQUILIBRIO: ( 1) 

PARA UN SISTEMA ELASTICO: 

PARA AMORTIGUAMIENTO VISCOSO: fa= c(x ( 2) 

POR EL PRINCIPIO DE D'ALAMBERT: fi = mx' = m(y' + 'x
0

) 
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DONDE Y=X-Xo ES EL DE§P~A~~IENTO RELATIVO. ' 
'• 

SUSTITUYENDO LAS EC& 2 EN LA EC.l SE OBTIENE: 
. . . 

m(y + x ) + cy + ky = p(t) o 

•• 
cy + Ky = p(t) - Mx

0 

DIVIDIENDO ENTRE M M1BOS MIEMBROS DE LA EC.3: 

. . e K = p Ctl _ " 
y+_¡;Y+My X ,, M o 

( 3) 

SI ~ = K 2 M 2h, y M = w , DONDE w = FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL, EN 

• • 2 
y + 2h y + w y 

.. 
- X o 

RAD/SEG: 

(4) 

CUk~DO SE TIENEN EXCITACIONES EN EL SISTR~ SE TRATA DE UN PROBLEMA 

DE VIBRACIONES FORZADAS; EN CASO CONTRARIO EL PROBLEMA ES DE VIBRA-

CIONES LIBRES. 

VTFRACIOIIES LI ~ES 

EN ESTE CASO LA ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO RESULTA SER 

2h 2 ·o y + y + w y = 

CUYA SOLUCION ES 

-ht y(t) = e cc1 sen w't + c 2 cos w't) ( 5) 

DONDE w' = lw 2- h
21

= FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL AMORTIGUADA 

Y c1 Y c
2 

SON CONSTANTES QUE DEPENDEN DE LAS CONDICIONES INICIALES 

9 
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(EN t:O) DE DESPLAZAMIENTO Y VELOCIDAD QUE TENGA LA ~1ASA DEL SIS-

TEMA. 

ESTAS RESULT&~ SER 

__ y(O) + hy(O) 1 ~( 
~-c_1 _________ w_'----~ Y ~ 

LA EC (5) SE PUEDE ESCRIBIR TAMBIEN COMO: 

y(t) 

DONDE 

-ht = Ae ces (w't - 9) 

y -1 e = tan ANGULO DE FASE 

LA GRAFIC~ DE LA EC (7) ES 

y 

--
- -----

T'-~ = PERIODO NATURAL AHORTIGUADO, SEG - w 1 

( 6) 

(7) 

1 
f' = fT = FRECUENCIA N.J\TURAL AMORTIGUADA, cps 

VEMIOS EL CASO ESPECIAL DE LA EC. ( 5) EN QUE h+w. EN TAL CASO, 

, 12 h2-'o, 
w = lw ces_ w't+1 Y sen w't-w't, CON LO CU][.LA EC. {5) SE 

REDUCE A 

-wt [ y(t) =e { (y(O) + hy(O))/w'] (w't) + y (O)} 

= e-wt[~(O)t + (1 +wt)y(Ol] 

10 
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LA GRAFICA DE ESTA ECUACION ES 

~----~~--~----------

T 
Y(O) 

J_ -!-------=:::::==----. t 

Y OBVIAHENTE NO REPRESENTA UN MOVIMIENTO OSCILATORIO, POR LO CUAL 

SI h = w SE DICE QUE SE TIENE ~~OP.TIGUAMIENTO CRITICO. EN TAL CASO: 

DE DONDE 

h cr = w = 

(8) 

A LA RELACION ¡; = C/Ccr SE; LE LLA..'1A "'RACCION DEL ~iORTIGUAMIENTO 

CRITICO. 

DESPEJANDO A M DE LA EC. (8) Y SUSTITUYENDOL..l\. EN LA EC. h = C/(2M) 

SE OBTIENE: 

h 
e e 2K ,/Y:= = = e- = ¡;w· 

c2 UK.'1' M cr 
2 cr 

4K 

ADEMAS: 

w' = .Z,2_ h2 = /w2_ 2 2 w ¡; = wh-~; 2 

w' = wh - ¡;2 (9) 

LOS VALORES USUALES EN ESTRUCTURAS QUE ASUME ¡; VARIAN ENTRE 2 Y 5%. 

EN ESTE INTERVALO w' Y w SON CASI IGUALES; VEAMOS, POR EJEMPLO, 

EL CASO EN QUE ¡; = 0.1 

11 
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w'"= w /1- 0.01 1 = 0.995w 

OTRA FO~-A DE MEDIR EL GRADO DE k~ORTIGUAMIENTO QUE TIENE UNA ES­

TRUCTURA ES MEDIANTE EL DEC~mNTO LOGARITMICO, EL CUAL SE DEFINE 

COMO EL LOGARITMO DEL COCIENTE DE DOS &~PLITUDES CONSECUTIVAS 

L = 1n y(t) 
y (t + T') 

= 
1

n Ae-htcos(w't-9) 

Ae -h (t+T' J cos [w' (t+T') -9] 

-ht e cos(w't - SJ 
= 1n{ -h(t+T') cos(w't + w'T'-9) } 

e 

e-ht· cos(w't- 9) \ = ln { -¡=:.,---,--;:-;;,.,.--ht ·-hT' cos(w't- S+ 2u)' 
e e ' 

+hT' = ln e 

L = 

SI ¡; ES PEQUE~O, 

= hT' = ¡;wT' 

~ = L/2IT 

• 

(10) 

(11) 

12 
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1JETERM1.11ACTON EXPERIMENTAL VE ~ EN ESTRUCTURAS REALES O EN MOVELOS 

SI SE REALIZA UN EXPERIMENTO EN EL CUAL SE SACA A LA ESTRUCTURA DE 

· SU POSICION DE EQUILIBRIO 

ESTATICO Y SE DEJA VIBRANDO LIBRE~~NTE, EL REGISTRO DE LAS ACELERA-

ClONES QUE SE OCURRAN EN LA MASA TENDRA LA MIS:>!A FO'lliA QUE LA GRA-

FICA DE LA EC.7. 

Acelerómetro 

Y (t+ T') 

y (t) 

Acelerómetro ~ Amplificador ~ Registrador 1 

y (t) 

1 
1 _, __ --------
1 
1 

SI DE DICHO REGISTRO SE ~UDEN y(t + T'}y "y(t} SE PUEDE OBTENER L Y, 

DE LA EC. ( 11} , DESPEJAR A ¡; 

L 
¡; = 2,;" 

13 
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EJEMPLO 

CALCULAR EL PERIODO NATURAL DE VIBRACION DE LA ESTRUCTURA MOSTRADA 

EN LA SIGUIENTE FIGURA: 

Peso W7 Xast 

p H p = carga estática 

T p 

Ip_/ 
K = X = desplazamiento X est est producido por P 

h 
I 

l 
= momento de inercia de las columnas e 

I = momento de inercia del sistema de 

L L 
p piso 

' L 1 

MEDIANTE EL ANALISIS ESTATICO DEL MARCO SE ENCUENTRA QUE 

¿·3 + I e L I 
6 c.L 

Ph 3 "2 ri1 + rFi 
X = => K = 6EI, 
est 6Eic 6 + I e L h3 l+ Ic L 

rFi 2 Ip h p 

Periodo natural = T = 21T 
w 

21T M' = = 27T 1 gK 

lf 

. T = 2rr 

Si I >> I 
P e 

l 

(I """'), 
p 

, en seg 

K.= 24Eic 

/h3 ~ 
~~~~~~~ ESTRUCTURA DE CORTANTE: 

CUANDO LAS DEFORMACIONES 
OCURREN PRINCIPALMENTE 
DEBIDO A LA FUERZA COR­
TANTE DE ENTREPISO. 
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EJEMPLO 

A UNA ESTRUCTURA DE UN PISO SE LE APLICA UNA CARGA HORIZONTAL DE 

20 TON EN SU MASA, OBSERVANDOSE UN DESPLAZAMIENTO ESTATICO DE 0.2 CM. 

AL SOLTAR SUBIT&~NTE LA FUERZA SE_REGISTRA UN PERIODO DE OSCILACION 

DE 0.2 SEG, Y QUE LA &~LITUO EN EL SEGUNDO CICLO ES DE 0.14 CM. 

K 

l. 

2. 

3 . 

P=20 ton. 
{aplicada 

estáticamente) 

CALCULAR W, w~f~L y ~ 
.. 

DE T' 
. 2rr 21f 2rriW' 

= -- = = 
w 

lf 1Kg1 

SE OBTIENE 

y { t) 

0.14 

0.2 y K = Jill_ = ·100 TON 
0.2 CM 

(0.2) 2 
X 100 X 981/4n 2 = 0.04 X 100 X 981 

4 9. 87 

• IV 99. 4 TON 

w' 2rr 2rr 10rr RAD f' 1 1 S = T' = 0":""2 = SEG = T' = -- = cps 0.2 

L = ln 0.2 = 1n l. 43 0.357 0.14 = 

L 0.357 0.0568 o 5.68 ~ - 2-:r = = ~ = % 
2" 

e= ~ccr = ¡;2/K!-1'= 0.1132 /lOO x 99.4/981' 

' .. 

t 

15 
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EJEMPLO 

CALCULAR LA RESPUESTA DE UN SISTEMA DE UN GRADO DE LIBERTID SUJETO 

A LA SIGUIENTE EXCITACION, CON C = 0: 

p (t) 

~ ~-------------

t 

Po 
x =k (1 - coswt); 

mx + kx = p o 

x = c1 senwt + c2 coswt + p
0

/k 

SI EN t = O, x = O Y x = 0: 

y c
1 

= o 

~o~ ' 1 
,~....,..¡,' --~::..._.,.,¡..,.___:~~---- t 

T/:1.. '31'¡'2.. 2T 
B = FACTOR DE ANPLIFICACION DINAMICA ll = p = (1 - coswt) 

( ko) 

BMAX = 2, EN t = T/2, 3T/2 ... 

AHORA, SI LA EXCITACION ES DE DURACION t · o· 

p ( t) 
~~ 

Po 1--------------, 

... t 
o 

SI t < t
0 

Po 
x = k (1 - coswt) 

• (,1 p 
x(t) = ~ senwt 

EN t = t o· 

16 

¡t._ 
1 

6~----~~ t' 
x(t

0
) 

x(t
0

) 

= 
Po 
k 

lJ Po 
=-k 

( 1 - coswt
0

) 

senwt
0 

CONDICIO­
NES INICIA 
LES PARA 
t>t o 

~· ,, 
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SI t>t
0

, x =Acoswt 1 + ·B senwt 1
, CON t 1 = t- t

0 

EN t 1 =O e t = t
0

),SE DEBEN CUMPLIR LAS CONDICIONES INICIALES AN­

TERIORES, LO CUAL CONDUCE A 

p 
A = ....2. e 1 - coswt ) k o 

y 

POR LO QUE 
Po Po 

x = lC e1 - coswt
0

) coswt' + lC senwt
0 

senwt' 

Po /e1 2 2 1 = lC 11 - coswt
0

) + sen wt
0 

senewt 1 
- 9 ) 

o 
X = cos senewt' - 9) 

wt 
ez sen-T) sen ewt 1 

- 9) 

B= FACTOR DE AMPLIFICACION 
' wt t

0 BMAX = 2 sen-T = 2 sene~lr) 

~t 

CUANDO o ~ 
, B~fAX = 2 = --;y- T 

0.5 

EL MAXIMO -fL 
OCURRE !JES-
PUES DE LA 
EXCITACION 

1.0 15 

MAXIHO OCURRE DURANTE LA EXCITACION 

~t 

SI t
0

/T ES ~IUY PEQUE~O, senT - ~t !T 
o 

17 



y XMAX 
2po wto 2po wto poto I 

= k T = ml -2- = mw = mw 
m 

EN DONDE I = p t = AREA BAJO LA EXCITACION 
o o 

EJEMPLO: EXCITACION DADA POR UN IMPULSO.-SEA UN IMPULSO APLICADO 

DURfu~TE UN INTERVALO DE TIEMPO ~t MUY PEQUENO, TAL QUE ~t/T << 1: 

p {t) 

M 

lmpulso=I =fi(t)dt 
o 

~t 

I = ! p(t)dt = mx 
o 

~ x = I/m 

EN DONDE x ES LA VELOCIDAD QUE EL IMPULSO LE IMPRIME A LA MASA DEL 

SISTE~~- DESPUES DE ~t EL SISTEMA QUEDA VIBRANDO LIBREMENTE CON 

VELOCIDAD INICIAL ~(O) = l , MIDIENDO EL TIEMPO EN LA ESCALA DE 
m 

t', Y CON DESPLAZAMIENTO INICIAL QUE PUEDE CONSIDERARSE NULO, DEBIDO 

18 

.A QUE EN EL CORTO INTERVALO DE TIEMPO ~t LA MASA ADQUIERE UN DES­

PLAZ~IIENTO DE MAGNITUD DESPRECIABLE. EN TAL CASO LA RESPUESTA RESULTA SE 

' o 

x(t') = ~ senwt' = _I __ senwt' 
w mw 

SI EL SISTEI\~ TIENE A~IORTIGUAMIENTO, 

x(t') = __ I_ e-~wt' senw't' 
mw 
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SOLUCION AL PROBLEMA VE VIBRACIONES FORZAVAS 

A. FUERZA EXTERNA 

VEAMOS PRIMERO EL CASO EN QUE EXISTE p(t) Y QUE x 0 (t) - O, 

SIENDO p(t) ARBITRARIA 

1 • ...... , .... -~~-

p (t) 

.-. 

t 

t 

PUESTO QUE d~<T, LA FUERZA APLICADA EN t= T' PRODUCIRA UN INCREMENTO 

INSTANTANEO EN LA VELOCIDAD DE LA MASA IGUAL A 

y = p(T)dT 
M 

Y UN INCREHENTO INSTANTANEO NULO EN EL DESPLAZAMIENTO, ES DECIR, y=O. 

· Tm1ANDO ESTOS INCREMENTOS COHO CONDICIONES INICIALES EN t= ¡;, LA EC. 5 

DA COMO RESULTADO 

y(t) = p(T)dT 
Mw' 

sen w' (t-T) e-h(t-T) t>T 

PUESTO QUE EL SISTEMA ES LINEAL ES POSIBLE SUPERPONER LOS EFECTOS 

OCASIONADOS POR LOS IHPULSOS APLICADOS EN CADA T QUE HAYAN OCURRIDO 

k~TES DEL INSTANTE t DE INTERES; ES DECIR, 

19 
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t 
y(t) = Mw~ 1 p(r)e-h(t-r)sen~' (t-r)dr 

-oo 

(12) 

LA FUNCION - 1- e-h (t-r) senw' (t-r) ,QUE ES 'LA RESPUESTA A UN IMPULSO INSTANTA­
Mw' 

NEO UNITARIO DE FUERZA, SE LE CONOCE COMO FllNCTOII V'E TRAIISF'ERENCTA V'EL 

SISTEMA. 

Y(t) 

p (7:) 

T
,_ 2TT 
-OF 

LA SOLUCION DADA EN LA EC. (12) SE DENOMINA INTEGRAL DE DUHAMEL. ESTA 

CONSTITUYE LA SOLUCION PARTICULAR DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE EQUI-
·'. 

LIBRIO; LA SOLUCION GENERAL ES: 

y(t) = Ae-ht cos(w't-9) + 1 Y p(r)e-h(t-r)senw' (t-r)dr 
Mw' 

-oo 

EN DONDE A y 9 DEPENDEN DE LAS CONDICIONES INICIALES DE DESPLAZAMIENTO 

Y VELOCIDAD,-y(O) Y y(O), RESPECTIVk~ENTE. EN GENERAL LA PARTE DE 

LA RESPUESTA DADA POR LA SOLUCION PARTICULAR ES LA MAS IMPORTANTE, 

YA QUE LA OTRA PARTE SE AMORTIGUA RAPIDAMENTE. 

B. 1~0VP1IENTO DEL SUELO 

PARA ESCRIBIR LA SOLUCION PARTICULAR DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE 

EQUILIBRIO PARA EL CASO DE VIBRACION FORZADA POR MOVIMIENTO DE LA 

BASE DE LA ESTRUCTURA, BASTA CA!lBIAR p(r)/~1 DE LA EC. (12) POR -x , 
o 

YA QUE EN DICHA ECUACION APARECE EN EL MIEltBRO DERECHO p(t)/M CUANDO 

LA EXCITJI_CION ES P ( t) Y AP.'\!'.ECE -X Cll.'U!DO U. EXCI'I'ACION ES POR 
o 

MOVDUENTO DEL SUELO. EN ESTE CASO 

·~ .. ·~ 

··~¡ 

'':' 
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LA SOLUCION PARTICULAR ES, ENTONCES 

y(t) = -1 j ~ (T)e-h(t-T) senw' (t-T)dT 
w' o 

(14) 
_., 

EJEMPLO 

CALCULAR LA RESPUESTA DE UN SISTR~ DE UN GRADO DE LIBERTAD CON ~~OR-

TIGUAMIENTO NULO, CUANDO LA EXCITACION ES LA SIGUIENTE: 

~ = o 
r----

x
0

(t) = a, SI O~to4't0 a 
i_ ___ 

o to t xo (t) 
, 

= O, SI t<O o t>t 
o 

CONSIDERESE QUE y(O)=O Y y(O)=O.·PUESTO QUE LAS CONDICIONES INICIALES 

.SON NULAS SE TIENE QUE A=O (UTILIZANDO LA EC. (13) Y LA SOLUCION PAR­

TICULAR QUE SIGUE, EC. (A)): 

-1 y(t) = 
w 

-a = 2 
w 

t t 
J a senw(t-T)dT =-a 1 sen w(t-T)dT 

o 

(1- coswt) 

w 

SI O<t<t 
- - o 

(A) 

PARA FINES DE DISE~O ESTRUCTURAL ES IMPORTANTE CONOCER LA RESPUESTA 

MAxiMA; ESTA OCURRE CUANDO coswt =-1, O SEA, CUANDO 

o Ir 1'T T 
wt = 1'T t = - =~ = 2 w 

T 



.. 
' 

Y VALE 

= 2a a T2 SI 
w2 = 2"2 ' 

·. \ 

T 
0~.,.¡2 t . o 

22 

o O~T~2t . . o 

PARA t>t , O SEA, PARA T/2>t ES NECESARIO OBTENER LA RESPUESTA EN VI-o o 

BRACION LIBRE CON LAS CONDICIONES INICIALES DE VELOCIDAD Y DESPLAZA-

MIENTO CORP~SPONDIENTES A t=t : o 

y(t
0

) = -; (1 - coswt
0

) ; 

w 

APLICANDO LAS ECS. (5) Y (6) OBTENEHOS: 

y (t) -a [senwt senwt 1 (1 coswt ) coswt 1 ] = 2 - -
(,'.!, o o w 

-a lsen 2 wt
0 

(1 
2 1 

(wt 1 = 2 + - coswt ) sen -o w 

y(t) -2a senwt0 sen(wt' ~) = 2 -
w 2 

-1 1-coswt 
DONDE t' ~ 

o = t -t y = tan ( o senwt
0 

EL VALOR t1AXHl0 DE LA RESPUESTA EN ESTE INTERVALO ES 

MAX { [y ( t ) ] } 
2a wto 

= 2 sen-2-
w 

SI t>t o o T>2t o 

~) .. 

··~ ,, 
' 

'• 

,~ ,. 
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EXCITACION ARMONICA 

CONSIDEREMOS AHORA EL CASO EN QUE LA ESTRUCTURA ES EXCITADA POR LA 

FUERZA A.~ONICA 

p(t) = p
0 

sennt 

DE DURACION INDEFINIDA. 

LA SOLUCION DE ESTE PROBLEMA SE PUEDE ENCONTRAR SUSTITUYENDO A 

p(t) = p sennt EN LA INTEGRAL DE DUHA.~L Y OBTENIENDO SU SOLUCION. 
o 

SIN EMBARGO, EL RESULTADO LO OBTENDREMOS DE LA CONSIDERACION DE QUE 

PARA QUE EL !UE~ffiRO DERECHO DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO 

APAREZCA UN TERMINO ARMONICO ES NECESARIO QUE EN EL IZQUIERDO SE 

TENGAN COMBINACIONES DE TERMINOS TAMBIEN AR"'10NICOS. CONSIDEREMOS,. 

POR LO TANTO, LA SOLUCION 

y(tl = A sennt + B cosnt ( 14') 

Y DETER~INEMOS LOS VALORES QUE DEBEN TENER A Y B PARA SATISFACER LA 

ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO, PARA LO CUAL HAY QUE SUSTITUIR 

A y(t), y(t) Y y(t) EN LA ECUACION DI~ERENCIAL. HACIENDO ESTO Y FAC-

TORIZANDO: 

(-Bn 2 + 2hAn +w 2BJ cosnt = p~ sennt + O x cosnt 

PARA QUE ESTA IGUALDAD SE CUHPLA SE RE(lUIERE QUE 

2 2 Po 
-AQ -2hnB + w A = M 

-Bn 2 
+ 2hnA + w

2B = O 

23 
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RESOLVIENDO ESTE SISTID!A DE ECUACIONES SE OBTIENE: 

B = 

SUSTITUYENDO A y B EN LA EC. (14'): 

Po 

y (t) 
-"M { (w2-lL2) sennt 2hn cosnt} (15) = 2 -n2)2 

-
(w + 4h2n 2 

t•l 
~ ·'l 

;¡¡ 

o, TAHBIEN "" ,;¡ . !,'..: 
·~~'.·' 

-'l .... 
.. p 

o 
M 

~ 

··-
y(t) = sen(nt - g¡ (16) 

/(w2 -n2)2 + 4h2n2' 

EN DONDZ g ANG TAN (-Fl, TAN- 1 2hn 
ANGULO ( 17) = - 2 = A -n2 DE FASE w 

DIVIDIENDO NUHERADOR y DENOMINADOR DE LAS ECS. (16) y (17) ENTRE 
2 

w 

SE OB'!'IENE: 

o 
-o 

y(t) """'k sen(nt g¡ = l(l 2 2 1 -
¡¡ ) (2~~)2 - - + w2 

(18) 

¡¡ 

TAN-1 2~-
g w = 

¡¡2 
1-2 

( 19) 

w 



,. 

y (t) 

SOLUCION GENERAL PARA J::L aASO ~= O 

Po 
= c 1 sen wt + c 2 cos wt +M 

SI EL SISTEMA PARTE DEL REPOSO, LAS CONDICIONES INICIALES SON 

y(O) = O y y(O] = O. EN ESTE CASO: 

y (O) 

~ (o) 

y ( t) 

y ( t) 

Po 
= O = ei sen (wO) + c 2 ces (wO) + ~ 

P n 
o = e 1 w ces (wOl - c 2 w sen (wOl + M 

p ¡¡ 
o = el w + M 

-P 
(n/wl 

el = o 
M w2-¡¡2 

p 
r.t = o 

( 
sen 

M w2_¡¡2 

( p 0/~) 
[sen = 

(1-.nz;,,}J 

y (t) 

= o 

¡¡ sen wt 
w w2-¡¡2 

t 
n wt] - sen 
w 

sen (!lO) = 0 
w2_¡¡2 

a:JS (!lO) = O 
w2_¡¡z· 

(20') 

25 
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SI SE TIENE EXCITACION ARMONICA EN LA BASE DE LA ESTRUCTURA 
• • ~.. . - 2 

= asennt, O SEA, x =-an sennt. BASTA C&~IAR A p /M EN LA o . o 
2 EC, (16) POR -an ; HACIENDO ESTO SE OBTIENE 

(n/w) 
2 

y(t) --,================;-a sen(nt-~) 

/¡1 - n2>2 + 
2 w 

FACTOR DE AMPLIPICACION DINAMICA DE DESPL.= Bd 

y=o 
3 

2 r=o.2 

FIG. l. CURVAS DE MlPLI~ICACION DINAMICA PARA EL CASO 
EXTERNA ) 

.----------.. 
1 

;;1 

( 2 o) 

DE FUERZA 

( 21) 

.{L 

w 

LOS FACTORES DE M1PLIFICACION DINAMICA DE VELOCIDAD Y ACELERACION SE 

SE PUEDEN OBTENER DERIVANDO RESPEC'C'O A t LA EC. ( 16) O LA ( 2 O) , SEGUN 

SEA EL CASO. LOS RESULTADOS SO~!, RESPECTIVAHENTE, 

y = ~[Y(i)J (22) 
aw 

26 
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EJEMPLO 

CON UNA MAQUINA VIBRATORIA PORTATIL QUE PRODUCE FUERZAS ARMONICAS 

SE PROBO UNA ESTRUCTURA, AJUSTANDO LA MAQUINA EN LAS FRECUENCIAS 

RAD RAD 
n1 = 16 SEG Y n2 = 25 SEG' CON UNA FUERZA MAXIUA DE 500 LB EN CADA 

CASO. LAS M1PLITUDES Y ANGULOS DE FASE DE LA RESPUESTA QUE SE MIDIE-

RON FUERON: 

-3 
p 1 = 7.2 x 10 in, g1 = 15° ;(cosg1 = 0.966 ; seng1 = 0.259) 

-3 
p 2 = 14.5 x 10 in, J 2 = 55~(cosf2 = 0.574; senf2 = 0.919) 

EVALUAR LAS PROPIEDADES DINAMICAS DEL SISTEMA. 

HACIENDO: 

o 

p. = 
~ 

2 
k - kS = 

1 { 1 }1/2 

1 - s2 1 + [2~8/(1-8 2 )] 2 

' i 1 ~-------~------~ 

8 .= P./w 

2 
= k-r. m 

cosg. 
~ 

(23) 

SUSTITUYENDO LOS VALORES EXPERIMENTALES DE LAS DOS PRUEBAS: 

k ( 16) 2m 500 (0.966) 
lb - = 

7.2 10 3 ><: = 100 000 in X 

? 500 (0.574) lb SEG 2 
k - ( 2 5) -m = = 128.5 

14.5 X 10- 3 
~ 

in 

w ./F = 27.9 RAD 
m SEG 



"· ,. 

\ 

USANDO LAS ECS. (17) Y (23) SE OBTIENE: 

~ = DE DONDE ~ 

RESONANCIA 

500 (0.259) 
--~~~~~~------~ = 15.7% 
2 2;~g 100 000(7.2 X 10-

3
) 

CUANDO LA EXCITACION TIENE FRECUENCIA IGUAL A LA NATURAL DEL SIS­

TEMA, SE :ICE QUE SE PRESENTA EL CASO DE RESONANCIA. DE LA EC. (20) 

ES EVIDENTE QUE SI B=rl/w=l.SE TIENE 

y (t) 1 = -a sen(nt-.9) 
~ 

Bd 

., 

O(Bd)res = 2~ EN CASO DE MOVIMIENTO DEL SUELO Y DE FUERZA EXTERNA 

SIN EMBARGO, AUNQUE ESTA RESPUESTA ES CASI IGUAL A LA MAXIMA, ESTA 

OCURRE CUANDO . n = w/1-2~~ EN EL CASO DE y(t) y y (t), EL MAXIMO OCU-

RRE, RESPECTIVAMENTE, CUANDO 

¡¡ = w y n w 

h-2~ 2• 
· SI ~.:: 20%' LOS VALORES DE ESTAS n NO 

DIFIEREN EN MAS DE 2%. 

EL MAXIMO VALOR DE Bd (PARA n = wh-2~ 21) ES 

o (rl/wl 2 
= 

2~.0 
SI SE TIENE FUERZA EXTERNA O MOVIMIENTO DEL SUELO, RESPECTIVAMENTE. 

SE OBSERVA EN ESTAS ECUACIONES QUE SI ~=O, (Bd)MAX = ~. 

28 
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SI SE ANALIZA LA SOLUCION GENERAL DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE 

MOVIMIENTO PARA EL CASO DE CONDICIONES INICIALES NULAS Y 8=1 SE TIENE 

QUE: 

y(t) = e-ht(A sen w1 t + B cos w't) - pko 

y(O) = B - p0/(2~k) = O 

coswt 
2~ 

DE DONDE, HACIENDO y(O)=O Y y(O)=O, SE OBTIENEN: 

POR LO QUE 

y(t) = 

w Po 1 
2w 1 = 1: --,r===

2
,, 

211-~ 

1 Po~ r -ht ¡; 
'IT 1:'' Le . <¡ 2' 1-¡; 

1 
2~ 

senw '.t + cosw' t)'- - coswt] 

PARA AMORTIGUNHENTOS PEQUE"lOS: 

y(t) 
p /k o 

1 -ht 2Z (e -1)coswt 

----
Si~>O Yj3=1 

_1_ 
2l; 

SI ~=O, APLICANDO L/>. REGLA DE L' HOSPITAL, SE OBTIENE: 

y (t) = 
p /k o 

~ (senwt - wt coswt) 

' > 

-~-

O SZt,, EL ~lAX Il10 DE LA '<.ESPUESTA TIENDE A INFI!liTO GRADUAU-1ENTE. 

...:~ 

] 

t:; 
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CARACTERISTICAS V1NAM1CAS VE LOS REGISTRAVORES VE SISMOS. 

SI IA ACELERACION DE LA BASE DE UN INSTRUHENTO ES ARMONICA, DADA POR LA 

ECUACION 

x (t) = a sennt o . 

EL FACTOR DE AMPLIFICACION RESULTA SER 

+ (2¡;g) 2 
w 

1 
2 
w 

PUESTO QUE LA FIG I CORRESPONDE A Bd' Y EN ELLA SE OBSERVA QUE PARA 

¡; = 0.7 SE TIENE Bd; 1 PARA O~n/w ~ 0.6, SE CONCLUYE QUE EL DESPLA­

Z~IP!TO DE LA HASA DE UN SISTEHA ES PROPORCIONAL A LA ACELERACION DE 

SU BASE, SI ESTE TIENE AMORTIGUk~IENTO DEL 70% Y SI LAS EXCITACIONES 

QUE SE TRATAN DE REGISTRAR TIENEN FRECUENCIAS INFERIORES AL 60% DE 

LA FRECUENCIA NATURAL DEL SIST~~. SI ESTO SE CUMPLE, EL APARATO 

RESULTA SER UN ACELERO'!ETRO. 

EN INGENIERIA SIS!HCA LA ~'!AXIMA FRECUENCIA DE INTERES ES DEL ORDEN DE 

10 CPS (T = O. 1 SEG) 1 POR LO QUE LOS ACELER0'1ETROS TIENEN FRECUENCIA 

NATURAL DE 16 A 20 CPS. 



POR OTRA PARTE SI LA EXCITACION DEL SUELO ES x = a sennt, O SEA, o 
•• 2 
x =-a ¡¡ sennt, ENTONCES EL FACTOR DE AMPLIFICACION RESULTA SER EL 

SEf!ALADO EN LA ECUACION (20), ES DECI.R, 

B' 
d 2 (2r;n/w) 

EN LA GRAFICA CORRESPONDIENTE SE OBSERVA QUE SI r;=O.S Y O>w EL DES-

PLAZAMIENTO DE LA ~~SA ES PROPORCIONAL AL DEL SUELO; SI ESTO SE 

CUMPLE, EL APARATO, CONSTITUYE UN DESPh~ZOMETRO, CONOCIDO Tk~BIEN 

COHO SI.SMOMETRO. 

8' 
d 

3 
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DETERHINACION EXPEP.IMENTAL DEL AHOP.TIGUA~HENTO DE UNA ESTRUCTUR.l\. ME-

DIANTE VIBRACIONES FORZADAS AP~10NICAS 

8' 
d Po = Desplazamiento estático 

= Po/k 

NOTA : • = Resultados de los pruebas 

7urva de Ampllflcoc.lón Experimental 

., 



... ,. 

SI SE DETEill1INA Bd EXPERIMENTALMENTE. MEDIANTE UNA SERIE DE PRUEBAS 

DE VIBRACION FORZADA CON FUERZAS ARMONICAs,' Y ADEMAS SE DETERMINA 

ENTONCES 

(24) 

OTRO METODO PARA DETERMINAR ~ CON BASE EN LA CURVA EXPERIHENTAL DE 

Bd SE CONOCE CON EL NOMBRE DE "r~ETODO DEL ANCHO DE BANDA DE LA MITAD 

DE POTENCIA". ESTE SE BASA EN DETERMINAR LAS FPECUENCIAS QUE CORRES-

PONDEN AL VALOR rms DE LA Ar!PLITUD EN RESONANCIA, EL CUAL VALE 

(Bd)MAX//2; SEAN s2 Y s1 ESTAS FRECUENCIAS. DE LA ECUACION DE Bd 
' 

SE OBTIENE: rms = ~ = RAIZ CUADRADA DEL VALOR MEDIO CUADRATICO 

( ~t/7 ·) 
1 Po = Po//(1-62)2+ (2~s/ 

VT z~ 

ELEVANDO AL CUADRADO AMBOS MIEHBROS: 

1 1 
-? = 

(1-62) 2 (2~S) 2 g;- + 

DE DONDE 62 = 1 - 2~ 
2 

+ 2~/1 +~ 2' 
-

DE AQUI, DESPRECIANDO EL TE~~INO ~ 2 DEL RADICAL, SE OBTIENE 

~ • 2~2 e" 1 2~ • ~2 1 61 1 - ~ -
62 • 1 2 • 2 

2 + 2~ 2~ Bz 1 + ~ - ~ 

Bz Bl 
• 

2' - = ~ 



,., 

' 

DE DONDE 

EJEMPLO 

. 
C'l 
:; 

.. a. 
'Q-

1.. • 

(25} 

6 

4 

5E7x10~ -z r2 pulg.=4.01xl0pulg. 

2 

OIL5 ----L---J-!-z..l.o+---....l--------l25'----- rod 
.!11 = 19.55 .02=20.42 n, seg. 

DE LA EC (25} 
·•;: 

M = ¡¡2 - ¡¡1 = 0.87 RAD 
SEG 

¡¡2 ¡¡ 1 

o 

~ 

¡¡ ¡¡ ¡¡2 - ¡¡1 0.87 res res 2 .18% ... = = 2 ¡¡2 + ¡¡1 39.97 

33 
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METODO l<U!-'ERICO B DE NE~~IARK PARA RESOLVER EL PROBLEMA DE ITIBRACIONES 

FORZADAS. 

EL METODO QUE A CONTINUACION SE DESCRIBE ES ADAPTABLE A SISTEMAS NO 

LINEALES CON VARIOS GRADOS DE LIBERTAD. 

P'l.OCEDIHIENTO: 

l. SEAN yi,yYi' CONOCIDOS EN EL INSTANTE ti' y 

SUPONGA!IOS EL VALOR DE y i+l 

2 . CALCULEHOS yi+l (26} 

-



.. ,. 
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3. CALCULEMOS y i+l (27) 

•• 
4. CALCULEHOS UNA NUEVA APROXIUACION PARA y i+l A PARTIR DE LA 

ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO: 

( 2 g) 

S. REPITA~OS ~~S ETAPAS 2 A 4 EMPEZANDO CON EL NUEVO VALOR yi+l 

HASTA QUE EN DOS CICLOS CONSECUTIVOS SE TENGAN VALORESDE yi+l 

CASI IGUALES. 
., 

SE RECONIENDAN VALORES DESDE 1/6 A 1/4 Y t.t;O.lT PARA ASEGURAR 

CONVERGENCIA Y ESTABILIDAD. 



. 2 1 M =41b Seg /pu g. 

~=0.2 

lb 
K=36pulg. .. 

'X¡,( t) =-30t 
-12 

CALCULAR LA RESPUESTA DE ~- ESTRUCTURA ~~LIC~TDO EL METODO B DE 

NEWMF.RK 

w = lK/Y!
1 

= 

h = ~w = 0.2 X 3 = 0.6 

3 RAD 
SEG 

z,.. 
T = = 3 2.09 SEG 

TOMARE!•lOS s=0.2 Y t..t = 0,2 (,;, o.lT) 

(27) y (28): 

SUSTITUYENQO EN LAS ECS. (26), 

EN t=O SABEnOS QUE SE TIENE y=O, y=O Y y=O 

EN t=O + llt = 0.2 SEG; SUP.ONGA!10S yi+l = 5.0 IN/SES 2 ; x
0 

=-6 

Y = o 
i 

Y = o 
i 

35 
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o 
...J 
u 
u 

""' "' 

-36 ·. 

yi+
1 

= 0 + 0.1 (0 + 5) = 0,5 ¡ yi+1 = 0 + 0 + 0 + 0.008 x 5 = J4 

yi+
1 

=-1.2 X 0,5- 9 X 0,04- (-30 X 0.2) = 5,04:/'S' 

yi+1 ' O+ 0.1 (O+ 5,04) = 0.504 ~ O+ O + O + 0.008 x5.04 = yi+1 

= 0.04032 

yi+1 =-1.2 X 0,504 - 9 X 0.4032 - (-6) = 5.033 IN/SEG
2 

~STOS CALCULOS SE PURDEN ORGANI 7 AR 'ffiDIANTR UNA TABLA COMO LA SIGUIENTE: ~ ~ ~ - ~ . . 

t 

SEG 

o 

0.2 

0.4 

o. 4+ 

0.6 

.. . . 
X y y o 

IN/SEr, 2 2 ING/SEG ING/SEG 

o o o 

-6 5;oooo 0.5000 

5;040 0.5040 

5.033 0.5033 

5.034 0.5034 

- -12 8.0000 l. 8078 

7,442 l. 7510 

7.534 l. 7602 

7.533 l. 7601 

o -4.467 l. 7601 

o -6.000 0.7134 

-5.464 0.7670 

-5.550 0.7584 

. . 

. . 

. . 

t = 0.2 + At = 0.4 SEG: X = -30 X 0.4 = -12 
-0 

yi = 5.034, yi = 0.5034, yi = 0.04027 

y 

IN 

o 

0.04000 

0.04032 

0.04026 

0.04027 

0.26536 

0.26079 

o. 2 61 é3 

0.26162 

0.26162 

0.51204 

0.51633 

0.51564 

. 

. 

. 
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•• 
SUPONIENDO yi+1 = 8.000 SE OBTIENE: 

o yi+1 ..J 
= 0.5034 + 0.1 (5.034 + 8.000) = 1.8068 

u 
u yi+1 = 0.04027 + 0.2 X 0,5034 + 0.012 X 5.034 + 0,008 X 8 = 0.26536 
:01 

IN/SEG
2 .¡f .? yi+1 = -1.2 X 1,8068 - 9 X 0.26536 - (-12) = 7.442 

0.4+ 
.. 

EN t = SOLO CN!BIA y Yo.4+ = Yo.4- + X = 7.533 - 12 = -4.467 
o 

EN t = 0.6, yi =-4.467) yi = 1.7601; Y: = 0.26162, x· =o 
( o 
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ESPECTROS VE RESPUESTA ESTRUCTURAL 

RECORDEMOS QUE LA SOLUCION DEL PROBL~~ DE VIBRACIONES FORZADAS CON 

EXCITACION SISMICA ES 

Y(t) = - 1 
¡;jT 

38 

DE L.l\. OBSERVACION DE. ESTA ECUACION SE CONCLUYE QUE EL DESPLAZAMIENTO 

RELATIVO, Y ( t) , ES FUNCION DEL TIR'1PO, t. EL A'10RTIGUA.."'!IENTO, r;, Y 

LA FRECUENCIA CI~CULAR NATURAL, w (O DEL PERIODO NATURAL): 

y(t): f(t,w,r;) 

FIJ~"'!OS UN VALOR DE r;, POR EJEMPLO r;=O, Y LUEGO ASIGNEMOS VALORES A 

w, POR EJE!.fPLO O. i, O. 2 • O. 3, ETC, HASTA CUBRIR UN INTERVALO DE INTE-

RES, Y PARA CADA CASO CALCULEr-lOS LA FUNCION RESULTANTE DE APLIC.".R LA 

ECUACION ANTERIOR. CON ESTA OBTENEr-lOS 

y1 (t) = f 1 (t' 0.1, O) = f 1 ( t) 

y 2 ( t) = f 2 (t' o. 2, 0) = f2 (t) 

y 3 ( t) - f 3 ( t' o .3' 0) = f 3 (t) 

SEAN D1 = !1AX 1 y1 (t) ¡ = O(w
1

,¡;) 

02 = 1-'AX ! y 
2 

( t) 1 = O(w
2

,c;) 

03 = '1AX 1" (t) 1 
1 " 3 

= O(w
3

,¡;) 

• 
• 
• 



... 
' 

Desplazom iento relativo, 
'Y ( t l, pulo. 

3 

z 

-l 

-2 

-3 

o !5 

. ·• 

MÓx 1 r<' ll = 3.28 pulo. • 8.3!5 cm. 

. ' 10 1!5 20 25 
' 
.. •. :nempo,t,seg . 
" 

Respuesta de un sistema amortiguado simple 

con T1 =1.0seg Ys =O.IO,alsismode 

El Centro, Cal., 1940, componente N -S 

3 

2 

-2 

.1.3 
., 

'!: •• 

39 . 



,., 

' 

-- 40 

EN TAL CASO, LA GRJI.FICA 
D 'S=o 

D4 s =o.! 

~ 

D3 f= o.:z. 
D¡ 

w 
o .l .2 .3 .4 

ES EL ESPECTRO VE RESPUESTA VE VESPLAZNHE.VTOS PA..~ ~=O. SI ESTE PROCESO DE 

REPITE FIJANDO OTROS VALORES DE~· POR EJEMPLO, t=0.02, O.'JS, 0.1, 

0.2, ETC, SE OBTENDRAN LOS ESPECTROS DE DESPLAZA..~IENT05 CO?-~SPONDIENTES. 

DE MANERA ANALOGA SE PUEDEN OBTENER LOS ESPECTROS PARA OTROS TIPOS DE 

RESPUESTA, TALES COHO VELOCIDAD RELATIVA, ACELERACION ABSOLUTA, ETC, QUE SON, 

RESPECTIVA!1ENTE 

• •• 
V = MAX/y(t) I;,w • A = ~/X(t) 1 

PSEUDO - ESPECTROS 

ESTADISTICM!ENTE SE HA ENCONTRADO QUE 

• S = 
V 

wD = 11 

SA w2D • = = A • wV 

A Sv Y SA SE LES LLAMA PSEUVOESPECTROS. 

; , w 
( 2 9) 

(30) 

( 31) 

DE LA EC. (30): log D = log V - log w= log V + log T log 2" 

DE LA EC. (31): log A = 1og V + log w= log V log T + log 2" 

ESTAS ECUACIONES CORRESPONDEN A LINEAS RECTAS EN PAPEL LOGARITMICO; 

LA PRIMERA CON PENDIENTE -1 Y LA SEGUNDA CON PENDIENTE +1, SI SE USA 

w COMO VARIABLE INDEPENDIENTE; SI SE USA T, LA PRIMERA TENDRA PENDIEN-

TE + 1, Y LA SEGUNDA, -1. 



V 

EJE.I-1I'LO 

V 

AUERNATIVAMEJITE, EN 
,TERMINOS t:ELPERKJ{X), 

T, ¡ 

w 

41 

D 

T 

CALCULAR EL ESPECTRO CORRESPONDIENTE A LA EXCITACION (CONSIDERESE '=O) 

o to 

EN UN EJE?-1PLO ANTERIOR SE OBTUVO 

y 

-a y(t) = --2 (l- coswt), SI O<t=t 
w - o 

D = MAXIY(t) 1 = :~ 
2a 

Sv =wD = -;;;- SA = wV = 2a 

D MAXI y (t) 1 = 2a wt
0 = 2 sen -2-

w 

2a wt 
S = wD = !sen TI ; SA V w t 

w o 

LIM S LP1 {at 
sen--2-

}= = 
w-0 

V w-0 o wt
0 

-2-

SI 

= wV 

at 
o 

t 

T>2 t 
o 

wt 
= 2alsenTI 

CASO PARTICULAR: SI t
0 

= 1 SEG y a = lOO IN/SEG 2 

2 X lOO 
2~ 

T 
= lOO 

~ T 1 SI O < T < 2 SEG 
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211 

lOOT 'i'xl 
SV = -

11
-1 sen 2 1 = 

= lOOTI 11 
1 SI T>2 SEG -

11
- sen T 

LH! SV = 100 IN/SEG 
T-+<» 



... 1000 .. .. ..... 
~ 
::0 
a. 
e .. 
~ 

> .., .. .., 
ü 
~ ., 
"" C> .., 
::0 .. .. 

1:1.. 

500 

lOO 

1 ~5~~--~!~--¿_~~~~5~~~71~0--~~~~~~~--~ 

Periodo natural T, en seg 

Espectro no amortiguado correspondiente a un pulso rectangular 
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valores de Ts en segundOS 
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DISTRIBUCION DE FUERZAS CORTANTES DIRECTAS Y POR TORSION 

.. ) 

X 

+ C.G. 
(!) 

Vx=Fx~x 



V 

DISTRIBUCION DE LAS FUERZAS CORT&~TES EN UN ENTREPISO 

n 
f K.X. 

i = i 1 1 

n 
r K· • • 1 

1 = 1 

EM¡ 

Xn-1 

~F. = K
1 

S + K
2 

8 + ... + K 8 = V = K S 
·. 1 n eq 

8[ K¡ = 8 Keq 

K = E. K. 

1 
n l 

· eq t = t ~ 

!. 
= 'LF¡ X¡ = tK¡ SX¡ = ó,K¡ X¡ = VX = Keq óXv 

POSICION DEL CENTRO DE P.IGIDECES 
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VEa~OS COMO SE DISTRIBUYEN LAS FUERZAS CORTANTES EN LOS MARCOS 

1-------------·~ 
F 4 K4 

r----------+------
v C.R. • 

x----..0.1 : 

1 
1 
1 
1 
1 
1 

1 

1 
1 
1 
1 

1 

1 

F n-1 Kn--1 i 
r---------+------ 1 

1 

F Kn j 
L--------+----~~ 

/ 

y 

POR LO QUE 

1 
1 

-+--
1 
1 

--1--

Mrx t: 
¡.lo:: 

; 

F 
i 

!:F. 
~ 

= K. ó 
~ 

V 
!:Kió V ó X = = = 

X !:K. 
~ 

K. 
~ 

F = V n i X r K. 
i=1 ~ 

¡::>;JI";;> & ,oe¡rucri o: 

F = K ó = K Y: 9 x·. x. X. x. ~ 
~ ~ ~ ~ 

F = K ó = K X~ e 
yi yi V. yi ~ - ~ 

= !:F Y: +l:F X~ 
xi ~ Y i ~ 

DE DONDE B = 

;¿--y:2 + 
X. ~ 
~ 
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00 

SISTEMAS NO LINEALES VE UN GRAVO VE LIBERTAD 

ECUACION DE •!OVHHENTO: 

-Mx + Q(y,y) = P(t) 

~ 

SI Q(y, y) = KY + cv 

i y = x-x 
o 

= DESPLAZN1IENTO ~LATIVO 

SE TIENE EL SISTEMA ELASTICO LINEAL 

110DELOS PARTICULARES 

l. RIGIDO-PLASTICO 

-Q =-Ql + Cy, SI 

Q = Q2 + Cy, SI 

y< O 

y< O 

" - 1~ 
Q¡ 

~ 

~ 

"-02 
" ' 

EN DONDE C = CONSTANTE.SE HA EMPLEADO COMO 

HODELO EN EL ANALISIS DE TALUDES Y CORTINAS DE PRESAS DE TIERRA 

y ENROCA/liENTO 

2. ELASTO-OLASTICO 

----------~--~----~--·y 
ye yu 

Q = o 1 (y) + cr 

SE E!!PLEA C0.'10 HODELO EN EL ANALISIS DE ESTRUCTURAS DUCTILES. 

'!.'ACTOR DE DUCTILIDAD = u = Yu/ye 

y = DESPL.l\ZNHENTO !1AXPIO QUE PUEDE SOPORTAR EL SI.STE~\A SIN 
u 

FALLAR. 



3. 

4. 

SISTEMA BILINEAL 

Q 

__ _¡..:::::...._____,.; __ _. y 
'ro 

CON ENDURECI~IENTO 

SE USA COMO MODELO PARA ANALISIS 

DE PUENTES COLGANTES 

TIPO MASING 

---+--,.Yo,----+ Y 

CON ABLANDAMIENTO 

67 

SE USA COMO MODELO DE SISTEMAS 

QUE SE DEGRADAN POR AGRIETA-

MIENTO (HUROS DE MAHPOSTERIA, 

POR EJEH). 

(INCLUYE A LOS ANTERIORES Cm10 CASOS ESPECIALES) 

" ... y 

n = ~UERZA EN y = v ··o -o 

y - y 
Q1 ( 2 o) 

" '' 

y
0 

= DESPLAZk~IENTO EN EL CUAL EL PROCESO SE INVIRTIO (y CAMBIO 

DE SIGNC) POR ULTIMA VEZ 

CASO PARTICULAR DEL ESQUELETO 

y_ 
y 

1 
(!!ODELO RNlBER - OSGOOD) 

DONDE y 1 , Q1 , a y r SON CONSTANTES POSI~IVAS 
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EJEMPLO: CASO BILINEAL 

Q 

y 

EJEMPLO CASO ELASTOPLASTICO 

METODO B DE NEWMARK 

PARA EL ANALISIS DE SISTE1·!AS NO LINEALES SE PUEDE USAR EL '1ETODO 6 

DE 'IE,·P.!.li.RK DESC?.ITO ANTE"<IOR...'lENTE. 
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' 

EJEMPLO 

p ( t ) 

j-::0 

\ 

69 

Qtons 

30 

,_-t-K: 32. ton/cms 

,.P ltl tons 
50¡---------, 

-o~--~o~.9~3=~~c-m-s------------•Y 

5f---- -------r------
--::-ot------------0~.5-------------•: t segs. 

ECUACION DE EQUILIBRIO DINAIUCO 1 IIY + Q (Y) = P (t) 

y = 
p ( t) Q(Y) 

= 
p ( t) Q(v) 

( I) 
2 

PARA LA APLICACION DEL HETODO DE NET'I'}IARK SE TIENEN LAS SIGUIENTES 

EXPRESIONES: 

ti+1 = t. + at 
~ 

yi+1 = V + (Yi + y i+1) llt/2 -i 

(llt) 2 
.. 

(llt)2 yi+1 = Y. + Y. C.t + (O. S - B) ~ i + B yi+1 ~ ~ 

CONSIDERANDO 6t = 0.10 SEG. Y B = 1/6 SE PUEDE ESCRIBIR; 
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' 

• 1 •• •• 
V = Y. + 20 (Yi + yi+l) ~i+l ~ 

(II) 

. 1 
yi+l = Y. + Y.(O.lO) + 600 (2Yi + yi+l) 

~ ~ 
(III) 

EL PROCEDIMIENTO DE CALCULO ES COMO SIGUE: 

SE ASUME yi+l 

SE Cli_LCULA yi+l CON LA ECUACION (II) 

SE CALCULA y CON LA ECUAC!ON (III) i+l 

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

ETC. 

PARA LA .!"UNC ION DE RESISTENCIA Q SE TIENEN LOS SIGUIENTES CASOS: 

Qmáx --------- -·---Q 

• 
Y>O 

O o 

o Yo y 

l. COMPORTA.M.IENTO ELASTICO Q = 32 y TONS 

2. CA!IBIO DE RIGIDEZ Q = 30 + 18 (Y-Y ) TON 
o 

3 . DESCARGA Q = ~dx - 32 (Y11AX-Y) TONS 

EST.'\ ULTI~1A EXPRESION MANTIENE SU VALIDEZ HASTA QUE, (YMAX-Y) :: 2Y 
0 



... ,. 
·' 

• 
Y

0 
= 0.9375 CMS i Q

0 
= 30,0 TON 

PARA t =o, p 50 
y = M= T = 25 y= O; Y = O 

.. 
PARA t = 0.10, yi = yi = O ; yi = 25 

1er. CICLO 

SEA yi+1 "' 20 COMO PRIMER TANTEO. EN TAL 

1 
yi+1 = o + 20(20 + 2 S) = 2.25 

2o. CICLO 

o + 0.10 o + 
1 

yi+1 = X 600 

Q = 32 X 0.1167 = 3,7330 

y 
i+1 = 

50- 3.733 
2 

= 23.134 

yi+1 = (25+23.134)/2=2.407 

(2 X 25 

;t 20 

CASO 

+ 20) 

yi+1 ~ 73.134/600"= 0.1219 <0.9375 

Q = 32 X 0.1219 = 3.9000 

yi+1 = (50 - 3.9)/2 = 23.050 :;!: 23.134. 

3er. CICLO 

71 

= o .1167 < 0.9375 

,f. 

. ' 
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4o. CICLO 

yi+1 = 23.052 

yi+1 = (25+23.052)/2 = 2.4026 

yi+l = 73,052/600 = 0.12175 < 0.9375 

11 = 32 X 0.12175 = 3.8960 

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



... 
'' 

LOS CALCULOS BASICOS SE MUESTRAN EN LA TABLA SIGUIENTE: 

.. . 
t p y _, y y Q 

SEGS TONS cr-i SEG .. Cl'l SEG-1 
c~s TONS 

-

o. o 50.00 25.000 0.00 O JlO 0.00 

0.10 50.00 20.000 2.2500 o .1167 3.7330 
23.134 2.4070 0.1219 3.9000 
23.050 2.4025 0.12175 3.3960 
23.052 2.4026 0.12175 3.8960 

0.20 50.00 20.000 4.5552 o. 4 722 15.110 
17.445 4.4271') 0.46793 14.970 
17.513 4.4310 0.46804 14.977 
17.511 4.43075 0.46204 14. 977 

0.30 50.00 10.000 5.8060 0.98610 30.8750 
9.560 5.7840 0.98540 30.8620 

- 9.569 5.7848 o. 98543?a.f3j ~ 30.8630 

0.40 50.00 0.00 6.2630 l. 5958 . 41. 84 9 
4.0750 6.4670 l. 6026 41.972 
4.0141 6.4640 l. 6025 41.970 
4.0150 6.4640 1.60250 41.970 

0.50 - 50.00 0.00 6.6650 2.2623 53.846 
-l. 92 30 
-l. 9000 6.56975 2.2591 53.789 
-l. 8944 
-1.8946 6.5700 2.25912 53.789 

0.50+ 5.00 
1 

-24.3946 6.571')0 2.25912 53.789 

0.60 5.00· -30.000 3.8503 2.7848 63.251 
-29.126 3.8940 2.78626 63.278 
-29.136 3.89347 2.78624 63.277 
-29.138 3.89347 2.78624 63.277 

0.70 5.00 -32.000 0.83657 3.025127 67.577 
-31.289 
-31.320 0.87057 3.02626 67.598 
-31.299 
-31.301 0.871"7 3.02641 67.600 

0.7278 5.00 -31.620 -0.00313 3.03850 67.818 
-31.409 
-31.420 -0.000352 3.03853 67.818 
-31.4093 -0.000205 3.03853 67.818 

En t=0.5 + SEG, t:.Y =-45/2 = -22.5 .:-22.5-1.8946 = -24.3946 

73 
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CONTINUACION DEL CUADRO ANTE~IOR 

h. -- -· 
t p y y y Q 

0.80 5.0 -28.000 -2.1449 2,959611 65.293 
-30.146 
-30.000 -2.21708 2.957874 65.237 
-30.118 
-30.117 -2.22127 2,95777 65.234 

0.90 5.0 -27.00 -5.1)7712 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 

l. 00 5. o -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 

EN ESTOS CALCULOS SE INTRODUJO t = 0.50 Y 0.50+ PORQUE PARA ESTE 

INSTANTE SE PRODUCE UN CM1BIO BRUSCO EN LA CARGA P(t) DE 50.00 TONS 

A 5. 00 TONS, CON LO CUAL SE P'l.ODUCE UN CA.~BIO BRUSCO EN LA ACELERA-

CION DEL SISTE~'!A Y. EN ESTE INSTANTE NO SE PRODUCEN CAHBIOS EN Y 

Y Y. EL TIE~lPO t = O. 7273 SEG. SE INTRODUJO POR LA NECESIDAD DE 

CALCULAR LOS VALORES DE Y Y DE 0, PUES A PARTIR DE DICHO INSTANTE 

SE I!HCIA LA DESCARGA DEL S ISTE!~A. ESTA CONDICION SE ENCONTRO SOBRE 

LA BASE DE APROXI~ffiR Y A CERO, OBTENIENDOSE Y~~X= 3 . 038 53 CMS y 

ºr-mx = 6 7 • 818 TON. 

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



. . 
t Y(supuesta) p 

Seg. Cm Seg -2 
Ton 

0.0 - - 50.00 

0.10 23.0520 50.00 

0.20 17.5110 50.00 

0.30 9.5690 50.00 

o. 4 o 4.0150 50.00 
-0.50 -1.8946 50.00 

0.50+ - - 5.00 
0.60 -29.1380 5.!10 

0.70 -31,3010 5.00 

0.7278 -31.4093 5.00 

0.800 -30.117() 5,00 

0.90 -24.3080 5,0') 

l. 00 -14.7120 5.00 

RESPUESTA IIAXIMA 

. . 
y Q Y(calculado) 

Cm. Ton Cm Seg -2 

0.00 o.oo 25.00 

0.12175 3.896 23.0520 

0.46804 14. 97? 17.5110 

0.98543 30.863 9.5690 

1.6025() 41.970 4.0150 

2.25912 53.789 -1.8946 

2.25912 53.789 -24.3945 
2.78624 63.277 -29.1380 
3,02641 67.600 -31,3010 

3,03851 67,818 -31.4093 

2.95777 65.234 -30.1170 

2.59474 53.617 -24.3080 

1.99495 34.423 -14.7120 

Jv máx 

LQ máx 

= 3.03853 cms 

= 67.818 tons 

'· 

,, 

. 
y N O T A S 

Cm Seg -1 

: 

o.oo 

2.40260 

4.43075 

5.78480 - '-CAMBIO DE RIGIDJo 

6.4640 

6.5700 ' ' 

6.5700 -1- CAMBIO DE CARGA 

3.89347 

0.87147 

-o. ooo2o5- - Qmáx, Ymáx. 

-2.22127 rcvcrs~ de GZ(!/.3 

.:.4.94242 

-6.89342 



,, 

X 

X móx = 3.03853 

:: 

0.728 seg 

1.0 L---~-+--T---~ 



CRITERIOS PARA TRAZAR ESPECTROS VE VISE.IJO ELASTOPI.ASTTCOS -A PARTIR VEL ELASTICO 

l. CRITERIO DE IGUAL DESPLAZAMIENTO MAXIMO DEL SISTE~~ ELASTICO 

Y EL ELASTOPLASTICO DE IGUAL PERIODO: 

Q 

1 Yy 
Ymáx :JI-Yy 

2 • CRITERIO DE IGUAL ENERGIA ABSORVIDA POR LA ESTRUCTURA: 

Q 

KYe 

y 
o 

Kyeye Kv V 

= 'V' V ... Ky (v Y y) -
2 2 y 'p 

2 
1 2 1 2 2 Yv 
2 Ye =-v ... YyYp - Y y = V V - T 2'y , Y' p 

1 (Ye)Z 
V 

1 
2 = ~ - 2 = ~ - 2 Y y Y y 

y e 
= 12 ~- ,. 

Y y 

77 
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= 
Y e 

Y y IZu- 1 1 

1 = D = 
yJMAX De 

Yy MAX = p lzu- 11 lz - 1 

POR LO TANTO 

D = D /IZu- 1 
p e 

y Q = Q /lzu- 11 

P e 



.E 
:J 

~ 
E 
3 
D 
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0: 
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2 -- 2 

o o 

·1 

·2 -2 

-3 
u0 •328in. 

-3 

lol Eloallco 

3 
um•3 281n 

3 

2 2 

+Yield ~-.Un--'n"-n---rr--------.rr-----------------t]+Yield 
u u u - Yield - Yleld 

o 

lbl Elaala ·ptaatlcdp•21, u,•l.64in. 

5 10 15 . 20 25 
• nme,MC. 

Flg. 1-4. leapoa11 •1 e aya .. • wlh r-1.0 IICOH, ,jiJO.O.IO, IMO 1! C:..lre, C:.llf,. ............ ,N-S c••fOnHI. 

Respuesta de un sistema con T=l.05, f=O.III, ante el sismo del ceulro, Cul:, componente N-S 
(según mume, Newmark y Corning. "Uesign of Mullislory ltcinforced Coucrete Buildings for 
Earlhquake Molions", 1961) 
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20 

i 1 1 1 
' o ~ .= Factor de ductilidad 

E 
-¡;1 15 ., 
E o 
o E 
(J .... 1.0 .... " ., ., 
"' E ., 
~ o 
"' (J 

05 o .... ., ., 
"' "' 

1 

\J 1\/ \ f\ ~ -
1 

ro ., 
~ ~ 

a) Amortiguamiento nulo. 1J = 4 

" " o 
o o ., ., 
e e 

" "' .... .... 15 E 1il ro 

' ' ' ' 

~ 
1 

N N 
ro ro 
~ ~ 

.a. c. l. O 
"' "' " "' Q Q 

11 
05 

El o :::1 :::1 

~ 
1"""\ V "' ~ .. N 

1 

1~ 1 

1 1 1 

b) 1 o" de amortiguamiento, IJ = 4 
1 1 1 1 

00 05 10 1.5 20 2.5 

Perlado natural. seg 

ComparaciOn de la respuesta maxima de un sistema elas­
topl6stico y uno el6stico. Sismo de El Centro, Cal. 
(1940). Segun Bl'ume, Newmark y Corning. 
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Periodo natural, seg 

Espectro de respuesta de un sistema elastoplástico con 
amortiguamiento nulo (parte elástica). Sismo de El 
Centro, Cal. (1940). Segun Blume, Newmark y Carning. 
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o -"' > 

005 01 02 03 04 C5 2 3 4 5 

Perlodo natural, seg 

Espectro de respuesto de un sistema elostoplOstico con 
10% de amortiguamiento (parte elOstica). Sismo de El 
Centro, Cal. (1940). Según Blume, Newmark y Corning. 
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PROBLEMA DE VIBRACIONES DE TORSION 

ACOPLADA CON TRASLACION 

b 

1 

1 z 
1 
1 

ci ~==;---7t~;s~ ~~~~~j, 
C.T C.G. 

,K(z-e 8) :Mz 
i z _j'------------------~ 
1 

K = rigidez en traslación ..., 

e = cb 
S 

lF = Mz + K(z-e ·e) = O 
Z S 

JG + LG - Ke z = O 
S 

EN DONDE L = < + ~e; 

Lt = rigidez en torsión 

' ' 

( 1) 

( 2) 

PUESTO QUE LAS VIBRACIONES SON ARMONICAS: 

y z = -w"-Z 

Sustituyendo en e e ( 1 ) : 

-w 2Mz + Kz - K e 0 = o 
S 

(K " K e o - w-1·1) z - 8 = 
S 

( 1' ) 

"'!'\-
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Sustituyendo (3) en (21: 

Det 

1 
K - w2M : - Ke5 
--------4--------- = o 

1 
- Ke 1 LT - Jw2 

S 1 
1 

KLT -. K.Jw2 - ,./~~ + MJw4 - K
2e; = 0 

w4 - KJ + MLT w2 + KLT~ - K2e; = O 
MJ MJ MJ 

DIVIENDO POR (K/M) 2 : 

KJ + ML, 

(MJ) ( K/H) 

KLT 
+ 

MJ(K/M) 2 

SI \2 = w2/ (K/M) Y CONSIDERANDO.e
5 

= cb: 

c2 
.::.J /-(Mb--..,2-, = o 

A" - A2 ( 1 + ~) + n- c2;/ = o 

,2 + 1 :: /<·: + 1)2 2 n e .. "1,2 = + -:2 2 4 
J 

2 2 
'* w1 = .\1 (K/M) y w2 = A2 (K/M) 

( 2' ) 
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SUSTITUYENDO A w~, EN (1') O EN (2 1
): 

¿1 1 

~1 = = ).2 ; 
1 - 1 e 1 cb 

SUSTITUYENDO A 
2 

w2: 

''l 1 1 

~2 = = )..2 o: z = )..2 1 -n 1 -
2 n 

82 J cb cb 
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. Efectos sísmicos en estructuras en forma 
de péndulo invertido 

Octa<•io RASCO N CH. • 

INTRODUCCION 

En la práctica se presentan estructuras consti­
tuidas por una sola columna la cual sostiene una 
cubierta que puede ser una losa o un cascarón. Su 
comportamiento dinámico debe estudiarse consi­
derando el efecto que la inercia rotacional de la 
cubierta mduce: en el movimtento total de la es­
trurrura. 

A principios de este año se presentó en Califor· 
nia, EUA. un traba¡o1 en el cual se trató este pro· 
blema desde un pur.ro de vista energetico. Se cal· 
culó sólo el periocio fundamental y con base en 
él. la respuesta de la estructura a un determinado 
temblor. Los periodos calculados para cuatro es­
tructur~s de es:.e ttpo ya construidas fueron me­
nores que los medtdos in situ. La discrepancia fue 
atribuida a efectos de rotación y traslación de la 
ba<e. 

El objeto de este trabajo es introducir un análi­
sis modal. el cual nos propcrcionará lo~ efectos del 
acoplamiento que existe entre los modos de vibra· 
ción. T~rnbién se tomarán en cuenta en formil 
aproxi:nada los efectos de rotación y traslación 
de la bJse. 

CALCULO DE FRECUENCIAS Y 
CONFIGURACIONES MODALES 

DE VIBRACION 

1. Suelo ri,qido 

Para el caso en que el centro de gravedad de la 
cubierta se ·encuentra local1:i1do en la prolongación 
del eJe de la columna. el movimiento de la estruc­
tura podrá estudiarse en dos direcciones perpen­
diculares entre s1. En tal caso el problema podra 
d!scret1:~r~c como de dos modos de vibración aco­
plados en cada dirección. 

Para el cálculo de las frecuencias de vibración 
se ideali:a:-á la estructura como de comportamiento 
!mea! constitUid.:~ por una cub1erta inf1mramente 
rig1da de masa s1metncamente d!stnbuida y sopor­
tada por una sola columno. Como pnmer coso se 
considerará ol suelo infimtamcnte rígido ( f1g. l). 

En fig 1 

l V~ peso de la cubierta más la pan e tributa­
na de I.J columna 

f == momento de merc1a de la masa de la cu­
bierriJ. rcspccw al CJC = 

z' 
FIG. l. Péndulo invert1do 

E = módulo de . elasticidad del material de la 
columna 

le = momento de inercia de Ia sección transver­
sal de la columna con respecto .11 eJe z 

C.G. =centro de gravedad de la cubierta 
L = distancia de C.G. al suelo. 

P<lra la columna mostrada en las figs. 2a y 2b. 

k = rigide: por traslación ( fuer:a hori:ontal 
aplicada en C.G. necesana parll que este 
se desplace la unidad) 

Á,= ng1de: por rotación (par aplicado en C.G. 
necesario para producu un g1ro umtano 
a la altura de C.G. 

H = rotación en C.G. debida a la fuer:a k 
ó =desplazamiento lateral de C.G. debido al 

momento kr. 

8 ' 
k r- -k, 

I , ~~ X T Ji X 3 E I e 
k•--

= L' 

Ele 
L kr=--

L L 

J 
'E, le k L 2 3 

8· -- ·-2El e 2 L 

.l. kr L
2 

L o•--·-
2E 1 e 2 

rrc. 2. R1{11dccr:s 

RE\'ISTA DE LA SOCIEDAD .\IEXICANA DE INGEI\'IERIA S/SMICA. A C. 
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Despreciando las deformaciones por cortante, 
las expresiones para k. k,. 0 y a pueden encontrar­
•• por estática y valen 

k= 3El,/L'; 

k,= El,/L: 

0 = 1.5/L 
a= L/2 

(la) 

(2a) 

( 1 b) 

(2b) 
Para una fuerza de magnitud ak. el desplaza­

miento sera a y el giro a0. Para un par de magni­
tud {Jk, el giro sera {3 y el desplazamiento {38. Al 
aplicarse ambos simultaneamente. el desplazamien­
to total de C.G. sera x, y el giro E, ( fig. 3). 

1 ka -.--

L 

FIG. J. De3pia:amtent03 y giros totales 

Por tanto los valores de x, y E, quedan dados 
por 

X¡= a +PO 
E' = a0 -7- {3 

( 3) 

( i) 

Resolviendo el SIStema de ecuaciones 3 y 4 para 
a y {3. y utilizando las ecs 1 b y 2b se obtiene 

en las cuales 

a= (X¡-LyF 1)/K: 

f3 = (E,-kyx,)/• 

( Sa) 

(Sb) 

y= Ui2El,: (6a) 

• = 1- kL':'iEI, = 0.25 (6b) 

Para las oscdac10nes del péndulo mostrado en 
la f¡g 1. el diagrama de cuerpo libre de la cubierta 
esta indtcado en la f1g 4. Las ecuaciones de movi­
m¡ento. despreciando efectos gravitacionales. serán 

m~, 7 ! .. :a= O ( 7) 

( 8) 

posición de 
equilibrio 

x, 
x 1 = desplazamiento 

del centro de gro. 
vedad de la cubie! 
ta 

E 1 a rotaciÓn del cen· 
tro de gravedad 
de la cubierta 

m X1 +ka : O 

FIG. i. Diagrama de cuerpo libre 

Sustituyendo a (5a) y (5b) en (7) y (8) se 
obtiene 

mx, + (kx,- kk,yE¡) 1· =o (9) 

Ji,+ (k,,,- kk.yx¡) /• =O (JO) 

Las ecs. 9 y 1 O se pueden expresar matricial­
mente en la forma 

[
m o][~·, J 1 [ k -ykk.J [ x, l _ O( 11 ) 
Q 1 ·¡, +-;; -ykk, k, E¡ J -

Utilizando las ecs 1 a. 2a y 6a se encuentra que 

ykk, = Lk/2 ( 12) 

Puesto que el movimiento es armónico se tiene 
que 

(13) 

en donde w es' la frecuencia circular natural' de vi-
bración. t 

Sustituyendo las ecs. 12 y 13 en ( 11) se obtiene 

_rm o]w'[x']-:-~[_kLk -k?],[x']=o 
. Lo 1 E¡ 2 • ,, 

(H) 
Factonzando en la ec. 1 ~ 

~[k Lk- ~k l- w'[ m O] [ x, l =O 
-2 k, J o / E¡ J 

( 15) 

La ec 15 representa un sistema de ecuaciones 
homogene:as. el cual. para tener soluc1ón diferente 
de la tfl\'tal. necestta que su determmante sea nulo. 
Por tanto 

: k Lk 
i-- mcu:! 
i • 

Lk 
2. 

2. ' 
!_o 

k ¡-
-~ -/CII::• 

• 

( 16) 

REVISTA DE LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISMICA. A. C. 
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'' 
Desarrollando el determinante se llega a 

m/w4 --
1 

(kf+mk,)w'+ 
• 

+~(4kk,-Uk') =0 .. - ( 17) 

Dividiendo ambos miembros entre m] y conside­
rando que L'F = 3kk, se obtiene 

.,• _k/+ mk, w' -L k k, =O 
mf• ' 4mf•' 

( 18) 

que es una ecuactón de segundo grado en w::, cuyas 
soluciones son 

,, .,-
1 " 

kf-'- mk, 

2m/• 

k k, (k/-mk,)' 
-4-:-m-f;--•"'"' - ( .1 9 ) 

Dividiendo numerador y denominador de ( 19) 
entre mf 

.,-
1 " 

kim + k,jf 

2. 

1 ' 
:::: 2; ~ (kim +k,¡/)'- (k/m) (k,/J) 

Llamando a 
(20) 

k/ m = p' = cuadrado de la frecuencia circu'ar na­
tural por traslación 

k,/J = !J' =cuadrado de la frecuenCia circular na~ 
tural por rotación 

se obtiene 

... -=2(p'-'"-

= \ ( p' -,- !J')' - p''~') 
. . - . 

( 21) 

Dl\'ldiendo, ambos m'~embros de ( 21) entre p' y 
haciendo w·~, p~ = ,\ y 0.~. p· = ,lt se llega a 

A~.,= 2(1- !' = \'(1-,- .. )'- !') (221 

Es mceresante notar que s1 / = O (masa concen­
trada) de ia ec 1 i se obCtene ~.,.: = k, m = p.: 

Las. configuraCiones modales pueden obtenerse 
de cualqu•era de las dos ecuaciones algebraicas 
contenidas en la ecuación matnClal dacia en ec 15. 
La pnmera de ellas es 

k Lk 
(- - m u<) x 1 .. - T ' 1 , :=: O ( 23 1 

donde el ind1cc n mdiGl ei numero del modo y cie 
la cual se obnene 

(241 

. \ 

dividiendo numerador y denominador de ( 24) en­
tre m y considerando que • = 0.25. k/ m = p' y 
que >.. = .. ;; p' se llega a 

.r1,./•1,. = 2L/(4 ->..) (25) 
Si se desean tomar en cuenta las deformaciones 

por cortante basta con modificar las rigideces me­
diante un análisis de estática y partir de nuevo de 
la ec 17 sin considerar que Uk' = 3kk •. Si existe 
excentricidad en alguna dirección su efecto podrá 
tomarse en cuenta introduciendo un grado de liber­
tad adicionaL. 

En las figs 5 y 6 se encuentran representados los 
resultados de las ecs 22 y 25. 
:>.., .,V: 

0-5 

o ' ' 
o t 2 4 • 5 6 7 8 f' 

:>..2 
35 

25 

t5 

o:---'-------~-'---'---'---t-o 2 3 4 5 7 8 f' 6 

F1c. 5. Gra/ica de frecuencias 

IX/L)/E ·~· ¡- -----------,--
3 f 

' 
2 r 

o 5 tO t5 20 

4 

- ' 
- 2 

-'1 
-4 f 
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2. Suelo fle:cible 

Al oscilar una estructura cimentada en suelo 
'ando. existe interacción dinámica suelo-estructu­

·" que en la mayoría de los casos no debe despre­
ciarse al calcular las frecuencias y los modos de 
vibración. En lo que sigue se propol).e la adaptación 
de un método numénco para tomar en cuenta di­
cho efecto. 

Las restricciones del suelo serán idealizadas me­
diante resortes de comportamiento lineal: uno para 
desplazamientos lineales horizontales y otro pa­
ra deformaciones angulares de cabeceo de la ci­
mentación:. 3 • 

En la f¡g. 7 se hace referencia a los parametros 
CJUe a continuación se mencionan 

K = ·rigidez del resorte correspondiente a la 
traslación de la base ' = C.A 

Cr = coeficiente de cortante elástico uniforme 
del suelo. 

A - área de contacto de la cimentación. 
R rigide: del resorte correspondiente a rota­

ción de la base ' = c.I,- W•y 
Cr.p = coefictente de compresión elástica no uni­

forme del suelo. 
!, = 

W'= 
5• 

F 
X 

M-
e 

momento de inercia de área de la base de 
la ctmentación con respecto al eje =' 
peso total de la estructura 
altura del centro de gravedad de la 
tructura sobre el nivel de desplante 

'~ f 

desplazamiento 1 ;~rz.o. / total en C.G. 
/wj.c 

desplazamiento angular 'teta! en C.G. 

PosiciÓn 
de equilibrio 

L' L 

bose 

r 

e:.-

L' = altura de C.G. sobre el nivel de desplante 
.xo = traslaCión de la base 
Eo = rotación de la base 
x 1 = a+ {JB 
E¡= fJ + aEl 
%2 = L'to 

a= Fjk 
fJ = Mjk. 

J, L, B, 0, k. k., x 1, E1 y W ya definidos ante­
riormente. 

El problema será resuelto utilizando un proce­
dimiento iterativo y la tabulación propuesta por 
N. M. Newmark1

: se despreciarán la variación 
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 deforma­
ciones de.la columna. 

Sean 

F, = fuerza horizontal en la base de la cimen­
tación= F 

M,= momento flexionante en la base de la ci­
mentación = M + FL' 

x, = F,¡K 
,, = M,/R. 

A continuación se describe el procedimtento á. 

seguir: 

1. Suponer valores para x y E 

2. Calcular F y M usando las expresrones 
F = mw' x y e = ]w' E. En esta etapa el valor 
de w" a~n no se co~oce: por tanto se lle~ará~ 
como factor común en el resto del cálculo 

F 

¡---xo--~ 

F!G. 7. ,\fodC'Io ele tntct,1CCJ0n dmámtca !ludo-cstructur,, 
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3. Calcular la fuerza y el momento en la base me­

diante las fórmulas 
F, = F y M, = M + FL' 

4. Encontrar los valores de los desplazamientos 
Xo = F,/K y <o= M,/R 

5. Calcular los valores de los parámetros a = F /k 
y_ f3 =M/ k, 

6. Efectuar los productos {3~ y a0 
7. Calcular x 1 =a+ {3~ y '' = f3 + a0 
8. Efectuar el producto x 2 = L'c, 
9. Calcular los desplazamientos lineales y angula­

res totales de C.G. mediante las expresiones 
x' = X 0 + X 1 + X 2 y l = Eo + r. 1 

10. Encontrar el valor de .. ~ mediante los cocien­
tes x/x' y r./r.' 

1 I. S, los valores de .. ~ calculados en el paso an­
terior son aproximadamente iguales. el proceso 

___ habrá concluido. En caso contrario repítase la 
secuela utilizando como valores de partida para 
x y r. · los encontrados en etapa 9 o valores 
cuyo cociente sea igual al de x' entre r.'. El 
proceso deberá continuarse hasta lograr la 
aproxzmación deseada. 

EJEMPLO DE APLICACION 

Con mottvo de ilustrar los conceptos enunciados 
anteriormente se calcularán las frecuencias v mo­
dos de vibractón de un cascarón ya construido en 
California. EUA ( fig 8). Los datos necesarios 
han sido extraidos de la ref l. Se comoutarán tam­
bién las respuestas sísmicas suponiendo que esa-es­
tructura fúera a construirse en la zona blanda de 
la ciudad de México. Se utilizarán por tanto los 
parámetros elásticos de las arcillas del Valle de 

. México y los espectros de diseño propuestos en el 
re~lamento de construcción para el Distrito Fede­
ral·'. 

Los datos necesarios de la estructura son 

L 
L' ,. 

419 cm 
480 cm 

- 249 cm 
w 
l-1'' = 

20. 450 kg (m= 20.81 kg seg';cmi 
43. 600 kg 

I.. 1.775 X 1 O''cm' 
1.065 X 1 O"cm' 
1.266 X 10' kg;cm 
i.41 X 10' kg cmtrad 

l. -
k -
k. -
1 1 .386 X 1 0" kg seg' cm 

= 0.00358 radicm ,., 
= 208 cm: rad 

Las expresiones para CT y cf son las siguien­
tes -

E' e,= F,--

Eo ecs 26 

E' 1 e, = F .. ---- ( 26 l 
. 1- ··'VA 

- módulo de elasticidad del suelo 
relac1ón de P01sson del suelo 

\ 

A ' ·;:: área de contacto de la cimentación 
FI, F,·= factores de forma de la cimentación 

Para el caso de la zona blanda del Valle de 
México un valor representativo de E' es 50 kg/cm' 
y v ...:.. 0.5 '. Para una cimentación cuadrada los 
valores de F, y F2 so~ 0.704 y 2.11 respectiva­
mente. 

Sustituyendo valores en ecs 26 se obtiene 

e= 0.123 kg/cm3 

C, = 0.369 kg/cm3 

CASO l. SUELO RÍGIDO 

a) Cálculo de frecuencias y modos de vibración 

Para el cálculo de las frecuencias de vibración 
usaremos la fórmula dada en ec 22. Los valores de 
los parámetros a sustituir son 

,r =k/ m= 608 (rad/seg) 2 

f! 2 = k,ff = 535 (rad/seg)' 
p.= f! 2 /p' = 0.882 

con los cuales 

.\,,, = 2 ( 1.882:::: V 3.55-0.882) = 0.494: 7.034 

Por tanto 

"'I = v"'o"'.4""94.,-:-X:-6"'0'"8 = v'300 = 17.32 rad/seg 

.,, = \17.034 X 608 = V 4260 = 65.30 rad/seg 

Los periodos naturales son 

T, = 2"¡.,, = 0.362 seg ( T 1 obtemdo de un regis­
tro de vibraciones libres de la estructura y 
reportado en ref 1 = 0.483 seg) 

T, = 2"/w2 = 0.096 seg 

Comparando los valores calculado y medido de 
T 1 se puede ver la importancl3 de la mteracción di­
námtca suelo-estructura. 

Las relaciones modales se obtienen de las ecs. 25 
y sus valores son 

2 X 419 
-:
4
-..:.

0
,.. . ...,

4
,.
94

.,. = 238 cm/ rad 

2 X 419 
x,/r, = ....;:.c..:...:...,¡-.,;.;;.7 = 275 cm; rad 

4- 7.034 

b) Respuesta sismica 

Para el calculo de la respuesta sísmica de siste­
mas de vanos grados de libertad es necesario 
calcular los coefic:"::ltes de participación de cada 
modo de vibración. Se puede demostrar ; que para 
este caso es aplicable la siguiente ecuación 

C.= 
x?: l'J-; 

X;,MX .. 
(27) 
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FIG. 8. C.JsC.1ron utllt:ado para c¡cmplo. ( Dt>spués de R. McLe.an 1 

en la cual 

i es un vector que representa los despla:a· 
mientas esrát1cos de cada grado de liber· 
tad de la estructura inductdos por un 
despla:amJento estático umtano de la base 

A., es el vector modal para el enesimo modo 
In) 

i\1 es la rnarn: de inercia y 

X,; es el vector traspuesto de .? .. 
Para nuestro caso se tendrá 

l= 

x, = [ 2~sl x, = [ -2;5] 

x; = [23s 1 J. XT-,- [ -275 1] 
- [m O J M= O 1 

Sustituyendo valores en ec 27 y efectuando los 
productos matnciales en ella indicados se obuene 

4.960 
e,= 2.5ó6 x lO''= o.ool93 

-5.720 
e,= 2.959 x lO" = -0.00193 

REVISTA DE LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISM!CA. A C. 

,; 

'· 
!~: 

-1 

·' 
.. 

,¡ 

,,,. 
.~t 

' .,._ 



,., ,. 
El valor absoluto de la respuesta máxima en 

cada uno de los modos será '. 

[ 
V • = fuerza cortante J [ m O J 
M fl 

= ¡c.¡ 
0 

. . 
1 

x • = momento exionante 

X [ ~: J S,. (28) 

donde 

S a 
g 

1.0 

0.5 

· 9 =aceleraciÓn de 
la gravedad 

S 
'f•0.511+Tl 

Sa 2.5 
9"T 

93 

S,. = ordenada del espectro de aceleraciones 
afectada por el coefiCiente SÍSmiCO C : 
= 0.15. 

El espectro que será utilizado es el propuesto 
en el reglamento de construcciones del Distrito 
Federa! · ( hg. 9) . Los valores de las ordenadas 
espectrales correspondientes a T, y T, son 100 
cm: seg' y 80.6 cmiseg' respectivamente. 

00~----~----~2------3~-----4~--~T~IseQ) 

Sustituyendo valores en ec 28 se llega a· 

[ M
V,

1 

J [ 957 kg J <29 ¡ 
268.000 kg cm 

[ v, j' [ 893 kg J (30) 
M, 216.000 kg cm 

El criterio propuesto en ref. 8 será utilizado 
~- para el cálculo de la respuesta total (considerando 

los efectos combinados de los dos modos). Por lo 
antenor la respuesta total de la estructura valdrá 

V -\1V'+V' - ·¡ '. :.: 

En ecs 31a y 31b 

.M= VMi+M~ 

(3la. 3lb) 

V = fuer:a cortante total en la columna 

F1c. 9. Espectro de aceleraciones 
{Después de E. Rosenblueth y L. Este.,.·a) 

M = momento flexionante total en C. G. 
Sustituyendo los valores dados en ecs 29 y 30 

en ( 31 ) se obtiene 

V= 1.310 kg M = 344.000 kg cm 

El momento en la base de la columna valdrá 

M, = 34-4.000 + 1.310 X 419 = 893.000 kg cm 

Los resultados de este caso se resumen en la 
fig. lOa. 

CASO 2. SUELO FLEXIBLE 

a) .Cálculo de frecilencias y modos de uibració1, 

Para cons1derar la~ restricciones del suelo em­
plearemos el método propuesto antenormente pro­
cedtendo en forma tabular. Sustituyendo ,·alores 
en ecuaciones para K y R se obtienen 1.88 X 10' 
kg/cm y 6.35 X 108 kg cm/rad respectivamente. 

PRIMER MODO 
Paramerros Valores ( /er. ciclo) 

x. ' (supuestos) x = 400 cm ' = 1 rad 

F = m w;x .. M ;= / w;f F = 8320 M = 1 .386.000 

F .. =F. M .. = M + FL' F .. = 8320 M. = 5.376.000 

x .. = F ... K. ,,. = .\1 ... R x .. = 0.4420 '" = 0.00847 

~ = F "k. (1 = !vJ C ~ = 0.6570 (1 = 0.00187 

(Jo. ~o (1 o = 0.3892 a O = 0.00235 

X¡ = tt -i- {1 Ó. r, = ,fJ + n (} x, = 1.0462 '' = 0.00422 

X-:.= r,. L' x. = 4.0650 

x' = x .. + x, + x,. , = ,., .,. ,, x' = 5.5532 ,' = 0.01269 

wi = X x'. •·• 1 = r: 1 72.0 78.7 

x' 'r' = 43R. :-<;=[43811 

Factor comUn 

w¡ 

w' 
' 

w' 
' 

.,, 
' 

'''\ 

w' 
' 
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PRIMER MODO 

~.rBmetros Valores (2" ciclo) Factor común 

x. e 438 1 
1 

F. M 9130 1.386.000 ~ ~' 
1 

1 

F,.M, 9130 5.766.000. ~' 1 

Xo. En 0.4860 0.00910 ·W::: 
• 1 

a. {1 0.7210 0.00187 w' 1 

{Jo. ae 0.3892 0.002585 ~' 1 

Xt. E¡ 1.1102 0.004455 w' 1 

Xz, E::: 4.365 w¡ 

x' e ' 5.961 0.013565 w' 1 

w' 1 
: 73.5 75.8 

Suponiendo que la aproximación es suficiente 
resulta 

x' 1 e' = 440. x; = [ 440.1] ... ; ...:... 74 ( rad/ seg)' 

T, = 0.731 seg:; 

"::1 procedimiento para el cómputo de los para­
rri~tros del segundo modo es el. mismo. sólo que 
la configuración supuesta deberá "limpiarse". an­
tes de proseguir el cálculo, de las componentes del 
pnmer modo que pudiera contener. Se demues­

tra: que si X': es el vector de la configuración 

supuesta. el \'ector libre de componentes del pri­
mer modo queda dado por 

X','.M x~ 
X, =X'.- x; M X, X, 

Supomendo para el primer ciclo 

(32) 

y sustltuvendo \'alares en la ecuación matricial 32 
se obtiene 

'"''•e nos da los \·alares de partida p.1ra el pnmer 
de calculo. 

·. 

SEGUNDO MODO 

Parámetros Valore.s (ler. Ciclo) Factor comtin 

x, e -151 

F. M -3143 1.386,000 w~ 

F,.M, -3143 -123.000 w~ 

Xo, E,) -0.1672 -0.0001940 (¡)~ 

a. f1 -0.248! 0.0018700 w' 

{Jo. aB 0.3892 -0.0008890 "' 
X'to E¡ 0.1411 0.0009810 w~ 

Xz, F~ -0.0930 w; 
x'. t ' -0.1191 0.0007870 ..,: 

1.1.1~ 1267 1270 

x'ie'=-15I.X;= (-15ll].T,=O.l76seg. 

En este caso se supuso un valor cercano al reaf~; 
Y por tanto sólo se necesitó un ciclo para que se;. 
obtuviera la aproximación deseada. Si el valor su-_ 
puesto no hubiese sido ese smo otro cualquiera' 
seguramente no hubiera sido suficiente un ciclo 
de calculo. En .los ciclos subsiguientes se proce­
dería en igual forma que antes: suponer mu:ía!- . 
mente la configuración obtentda en el ctclo ante-·~. 
nor: Jimpiarla de las componentes del pnmer mo-":• 
do: etc. 

b) Respuesta sismica 

Los Yalores de los coeficientes de participación 
Y de las ordenadas espectrales para este caso son: 

e, = o.ooJ689. e~= -0.001689 

S,. = 127.4 cm•seg'. S."= 86.6 cmtseg' 

Las respuestas máximas para cada modo valen 

[ 
V, J _ [ 1.970 kg J 

_M, - 298.200 kg cm 

[ 
1', J - [ 461 kg l 
M, - 203.000 kg cm 

Las respuestas máxtmas torales serán ( fig IOb) 

V= 2.030 kg 

M = 361.000 kg cm 

M,, = 1.209.000 kg cm 
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M=344 ton cm 361 ton cm o 

1 209 ton cm 
/ 
' 

Mb = 893 ton cm 

-- ,,' ... lll ,' 

' 

808 ton cm 
-~ 

(o) (b) (e) 

F:G. 10. Re~puestas sísmicas 

CAso 3. BAsE RÍGIDA Y MASA coNCENTRADA 

Para comparación de resultados se verá cuál es 
el valor de la respuesta maxima en el caso de des­
prectar la inercia rotacional y la mteracción suelo­
estructura. 

Para este caso rr = 608 ( rad/seg )2 • T = 0.325 
seg. 0.155, = 92.6 cm¡seg'. V= mS, = 1.930 kg y 
M,= 808.000 kg cm ( fig !Oc). 

CONCLUSIONES 

En la siguiente tabla se resumen los resultados 
de los tres casos. indicados como porcentajes del 
segundo caso. 

Concepro 
V 
M 
M, 

Ca.Jo 1 
64.4 ('t, 
95.2~·< 
73.8~'r-

Caso2 
100% 
100% 
100% 

Ca.so3 
95.0~ 
o % 

66.77c 

Los resultados de la tabla anterior dan una 
idea clara de la tmportancta que tiene el constderar 
la inercta rotaciOnal de la cubierta y la interacción 
suelo-estructura. La :mportancta del primer con­
cepto aumentara confqrme m,ayor sea el momento 
de merc1a de masa de la cubierta con respecto al 
eJe =· El Ultimo concepto es tanto más tmportante 
cuanto mas blando sea el suelo de cimentación. 
En particular puede observarse que en el tipo de 
solución 3 no se obtiene momento flexionante a la 
altura de C.G. Esto puede tr<·" cons1go serms 
errores en la cuantia del acere :Je refuerzo nece­
sano en la umón columna-cubierta que es donde 
más ductt!Jdad necesita desarrollarse. 
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REGLAMENTO 
CAPITULO VI DISEÑO 

POR SISMO. 

GACETA OFICIAL DEL 
DEPARTAMENTO DE 
D.F. 

6 DE JULIO DE 1987. 

ARTICULO 202.- En este Capítulo 
se establecen las bases y requisitos 
generales mínimos de diseño para 
que las estructuras tengan seguridad 
adecuada ante los efectos de los 
mismos. Los métodos de análisis y 
los requisitos para estructuras 
específicas se detallarán en las 
Normas Técnicas Complementarias. 

ARTICULO 203.-Las estructuras 
se analizarán bajo la acción de dos 
componentes horizontales 
ortogonales no simultáneos del 
movimiento · del terreno. Las 
defonnaciones y fuerzas internas 
que resulten se combinarán entre sí 
como lo especifiquen las Normas 
Técnicas Complementarias, y se 
combinarán con los efectos de 
fuerzas gravitacionales y de las 
otras acciones que correspondan 
según los criterios que establece el 
Capítulo III de este Título. 

l 

Según sean las caracteristicas de la 
estructura de que se trate, ésta podrá 
analizarse por sismo mediante el 
método simplificado, el método 
estático o uno de los dinámicos que 
describan las Normas Técnicas 
Complementarias, con las 
limitaciones que ahí se establezcan. 

En el análisis se tendrá en cuenta la 
rigidez de todo elemento, estructural 
o no, que sea significativa. Con 
todas salvedades que corresponden 
al método simplificado de análisis, 
se calcularán las fuerzas sísmicas 
deformaciones y desplazamiento~ 
laterales de la estructura, incluyendo 
sus giros por torsión v teniendo en 
cuenta los efectos de flexión de sus 
elementos y, cuando sean 
significativos, los de fuerza cortante 

' 
fuerza axial y torsión de los 
elementos, así como los efectos de 
segundo orden, entendidos éstos 
como los . de las fuerzas 
gravitacionales actuando en la 
estructura deformada ante la acción 
tanto de dichas fuerzas como de las 
laterales. 

Se verificará que la estmctura y su 
Cimentación no alcancen ningún 
estado límite de falla o de servicio a 
que se refiere este Reglamento. Los 
criterios que deben aplicarse se 
especifican en este Capítulo. 



,., 

' 

Para el diseño de todo elemento que 
contribuya en más de. 35% a la 
capacidad total en fuerza cortante, 
momento torsionante o momento de 
volteo de un entrepiso dado, se 
adoptarán factores de resistencia 
20% inferiores a los que le 
corresponderían de acuerdo con los 
artículos respectivos de las Normas 
Técnicas Complementarias. 

ARTICULO 204.-Tratándose de 
muros divisorios, de fachada o de 
colindancia, se deberán observar las 
siguientes reglas: 

I.- Los muros que · contribuyan a 
resistir fuerzas laterales se ligarán 
adecuadamente a los marcos 
estructurales o a castillo~ y dalas en 
todo el perímetro del muro, su 
rigidez se tomará en cuenta en el 
análisis sísmico y se verificará su 
resistencia de acuerdo con las 
nonnas correspondientes 

Los castillos y dalas a su vez 
estarán ligados a los marcos. Se 
verificará que las vigas o losas y 
colurimas resistan la fuerza cortante, 
el momento flexionante, las fuerzas 
axiales y en su caso, ·las torsiones 
que en ellas induzcan los muros. Se 
verificará asimismo que las uniones 
entre elementos estructurales 
resistan dichas acciones, y 

2 

II.- Cuando los muros no 
contribuyan a resistir fuerzas 
laterales, se sujetarán a la estructura 
de manera que no restrinjan su 
deformación en el plano del muro. 
Preferentemente estos muros serán 
de materiales muy flexibles o 
débiles. 

ARTICULO 205.- Para los efectos 
de este Capítulo se considerarán las 
zonas del Distrito Federal que fija el 
artículo 219 de este Reglamento. 

ARTICULO 206.- El coeficiente 
sísmico, e, es el cociente de la 
fuerza cortante horizontal que debe 
considerarse que actúa en la base de 
la construcción por efecto del sismo; .. 
entre el peso de ésta sobre dicho 
nivel. 

Con este fin se tomará 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 tendrán en 
cuenta las cargas muertas y vivas 
que correspondan según los 
Capítulos IV y V de este Título, 

El coeficiente sísmico para las 
construcciones clasificadas como 
del gntpo B en el artículo 17 4 se 
tomará igual a O .16 en la zona I, 
0.32 en la II y 0.40 en la III, a 
menos que se emplee el método 
simplificado de análisis, en cuyo 



casó se aplicarán los coeficientes 
que fijen las Nonnas Técnicas 
Complementarias, y a excepción de 
las zonas especiales en las que 
dichas Nonnas especifiquen otros 
valores de c. Para las estructuras 
del grupo A se incrementará el 
coeficiente sísmico en 50 por ciento. 

ARTICULO 207.- Cuando se 
aplique el método estático o un 
método dinámico para analisis . 
sísmico, podrán reducirse con fines 
de diseño las fuerzas sísmicas 
calculadas, empleando para ello los 
criterios que fijen las Nonnas 
Técnicas Complementarias, en 
función de las características 
estructurales y deL terreno. Los 
desplazamientos calculados de 
acuerdo con estos métodos 
empleando las fuerzas sísmicas 
reducidas, deben multiplicarse por 
el factor de comportamiento sísmico 
que marquen dichas Nonnas . 

Los coeficientes que especifiquen 
las . Nonnas Técnicas 
Complementarias para la aplicación 
del método simplificado de análisis 
tomarán en cuenta todas las 
reducciones que procedan por los 
conceptos mencionados. Por ello 
las fuerzas sísmicas calculadas por 
este método no deben sufrir 
reducciones adicionales. 

3 

ARTICULO 208.- Se verificará 
que tanto ·la estructura como su 
cimentación resistan las fuerzas 
cortantes, momentos torsionantes de 
entrepiso y momentos de volteo 
inducidos por sismo combinados 
con los que correspondan a otras 
solicitaciones, y afectados del 
correspondiente factor de carga .. 

ARTICULO 209.- Las diferencias 
entre los desplazamientos laterales 
de pisos consecutivos debido a las 
fuerzas cortantes horizontales, 
calculadas por algunos de los 
métodos de análisis sísmico 

~ 

mencionados en el artículo 203 de ·' 
este Reglamento, no excederán a ;¡~. 
0.006 veces la diferencia de 
elevaciones correspondientes, salvo 
que los elementos incapaces de 

~. soportar defonnaciones apreciables, 
~:u:. 

como los muros de mampostería, 
estén separados de la estructura 
principal de manera que no sufran 
daños por las defonnaciones de 
ésta. En tal caso, el límite en 
cuestión será de 0.012. 

El cálculo de defonnaciones 
laterales podrá omitirse cuando se 
aplique el método simplificado de 
análisis sísmico. 

ARTICULO 210.- En fachadas 
tanto interiores como exteriores, la 
colocación de los vidrios en los 
marcos o la liga de éstos con la 

,, 



estructura serán tales que las 
defonnaciones de ésta no afecten a 
los vidrios. La holgura que debe 
dejarse entre vidrios y marcos o 
entre éstos y la estructura se 
especificará en las Nonnas Técnicas 
Complementarias. 

ARTICULO 21L- Toda 
construcción deberá separarse de 
sus linderos con los predios vecinos 
una distancia no menor de 5 cm. ni 
menor que el desplazamiento 
horizontal calculado para el nivel de 
que se trate. El desplazamiento 
horizontal calculado se obtendrá con 
las fuerzas sísmicas reducidas según 
los criterios que fijan las Normas 
Técnicas Complementarias y . se 
multiplicará por el factor de 
comportamiento sísmico marcado 
por dichas Nonnas, awnentado en 
0.001, 0.003 o 0.006 de la altura de 
dicho nivel sobre el terreno en las 
zonas, I II o III, respectivamente. 

Si se emplea el método simplificado 
de análisis sísmico, la separación 
mencionada no será, en ningún nivel 
menor de 5 cm ni menor de la altura 
del nivel sobre el terreno 
multiplicada por 0.007, 0.009 y 
0.012 según que la construcción se 
halle en la zona l, II o Ill, 
respectivamente. 

La separación entre cuerpos de un 
mismo edificio o entre edificios 
adyacentes será cuando menos igual 

4 

a la swna de las que de acuerdo con 
los párrafos precedentes 
corresponden a cada uno. 

Se anotarán en los planos 
arquitectónicos y en los 
estructurales las separaciones que 
deben dejarse en los linderos y entre 
cuerpos de un mismo edificio. 

Los espacios entre construcciones 
colindantes y entre cuerpos de un 
mismo edificio deben quedar libres 
de todo material. Si se usan 
tapajuntas, éstas deben pennitir los 
desplazamientos relativos tanto en 
su plano como perpendiculannente a 
él. 

ARTICULO 212.- El análisis y 
diseño estructurales de puentes, 
tanques, chimeneas, silos, muros de 
retención y otras construcciones que 
no sean edificios, se harán de 
acuerdo con lo que marquen las 
Nonnas Técnicas Complementarias 
y, en los aspectos no cubiertos por 
ellas, se hará de manera congruente 
con ellas y con este Capítulo, previa 
aprobación del Departamento. 

Capítulo VII 

Diseño por Viento 

ARTICULO 213.- En este Capítulo 
se establecen las bases para la 
revisión de la seguridad y 
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condiciones de seMcio de las 
estructuras ante los efectos de 
viento. Los procedimientos 
detallados de diseño se encontrarán 
en las Normas Técnicas 
Complementarias respectivas. 

ARTICULO 214.- Las estructuras 
se diseñarán para resistir los efectos 
de viento proveniente de cualquier 
dirección horizontal. Deberá 
revisarse el efecto del viento sobre 
la estructura en su conjunto y sobre 
sus componentes directamente 
expuestos a dicha acción. 

Deberá verificarse la estabilidad 
general de las construcciones ante 
volteo. Se considerará asimismo el 
efecto de las presiones interiores en 
construcciones en que pueda haber 
aberturas significativas. Se revisará 
también la estabilidad de la cubierta 
y de sus anclajes. 

ARTICULO 215.-En edificios en 
que la relación entre la altura y la 
dimensión mínima en planta es 
menor que cinco, y en los que 
tengan un periodo natural de 
vibración menor de 2 segundos y 
que cuenten con cubiertas y 
paredes rígidas ante cargas nonnales 
a su plano, el efecto del viento 
podrá tomarse en cuenta por medio 
de presiones estáticas equivalentes 
deducidas de la velocidad de diseño 
especificada en el artículo siguiente. 

S 

Se requerirán ·procedimientos · 
especiales de diseño que tomen en 
cuenta las características dinámicas 
de la acción del viento en 
construcciones que no cumplan con 
los requisitos del párrafo anterior, y 
en particular en cubiertas colgantes, 
en chimeneas y torres, en edificios 
de . forma irregular y en todos 
aquellos cuyas paredes y cubiertas 
exteriores tengan poca rigidez ante 
cargas normales a su plano o cuya 
fonna propicie la generación 
periódica de vórtices. 

Las presiones que se producen para .~ 

esta velocidad se modificarán 
tomando en cuenta la importancia 
de la construcción, del flujo del 
viento en el sitio donde se ubica la 
estructura y la altura sobre el nivel 
del terreno a la que se encuentra 
ubicada el área expuesta al viento. 

La fonna de realizar tales 
modificaciones y los procedimientos 
para el cálculo de las presiones que 
se producen en distintas porciones 
del edificio se establecerán en las 
Nonnas Técnicas Complementarias 
para Diseño por Viento. 

J 
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Capítulo VIII 

Diseño de Cimentaciones 

ARTICULO 217.- En este Capítulo 
se disponen los requisitos mínimos 
para el diseño y construcción de 
cimentaciones. Requisitos 
adicionales relativos a los métodos 
de diseño y construcción y 
a ciertos tipos específicos de 

- cimentación se fijarán en las 
Normas Técnicas Complementarias 
de este Reglamento. 

ARTICULO 218.- Toda 
construcción se soportará por medio 
de una cimentación apropiada. . 

Las construcciones no podrán en 
ningún caso desplantarse sobre 
tierra vegetal, suelos o rellenos 
sueltos o desechos. Sólo será 
aceptable cimentar sobre terreno 
natural competente o rellenos 
artificiales que no incluyan 
materiales degradables y hayan sido 
adecuadamente compactados. 

El suelo de cimentación deberá 
protegerse contra deterioro por 
intemperismo, arrastre· por flujo de 
aguas superficiales o subterráneas y 
secado local por la operación de 
calderas o equipos similares. 

ARTICULO 219.- Para fmes de 
este Título, el Distrito Federal se 

6 

divide en tres zonas con las 
siguientes características generales: 

Zona l.-Lomas, formadas por rocas 
o suelos generalmente finnes que 
fueron depositados fuera del 
ambiente lacustre, pero en los que 
pueden existir, superficialmente o 
intercalados, depósitos arenosos en 
estado suelto o cohesivos 
relativamente blandos. En esta 
Zona, es frecuente la presencia de 
oquedades en rocas y de cavcmas y 
túneles excavados en suelos para 
explotar minas de arena; 

Zona 11.- Transición , en la que los 
depósitos profundos se encuentran a 
20 m. de profundidad, o menos, y 
que está constituida 
predominantemente por .. estratos 
arenosos . y limoarenosos 
intercalados con capas de arcilla 
lacustre; el espesor de éstas es 
variable entre decenas de 
centímetros y pocos metros, y 

Zona 111.- Lacustre, integrada por 
potentes depósitos de arcilla 
altamante comprensible, separados 
por capas arenosas con contenido 
diverso de limo o arcilla. Estas 
capas arenosas son de consistencia 
finne a muy dura y de espesores 
variables de centímetros a vanos 
metros. Los depósitos lacustres 
suelen estar cubiertos 
superficialmente por suelos 
aluviales y rellenos artificiales, el 
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capesor de este conjunto puede ser 
superior a 50m. 

La zona a que corresponda un 
predio se determinará a partir de las 

investigaciones que se realicen en el 
subsuelo del predio objeto de 
estudio, tal y como Jo establezcan 
las Normas Técnicas 
Complementarias. En caso de 
construcciones ligeras o medianas, 
cuyas características se defman en 
dichas Normas, podrá determinarse 
la zona mediante el mapa incluido 
en las mismas, si el predio está 
dentro de la porción zonificada; los 
predios ubicados a· menos de 200 m. 

·de las fronteras entre dos de las 
zonas antes descritas se supondrán 
ubicados en la más ~desfavorable. 

ARTICULO 220.- La investigación 
del subsuelo del sitio mediante 
exploración de campo y pruebas de 
laboratorio deberá ser suficiente 
para definir' de manera confiable los 
parámetros· de diseño de la 
cimentación, la variación de los 
mismos en la planta del predio y los 
procedimientos de ·c~nstrucción . 
Además deberá ser tal que pennita 
definir: 

l.- En la zona I a que se refiere el 
artículo 219 del Reglamento, si 
existen en ubicaciones de interés 
materiales sueltos superficiales, 
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grietas, oquedades naturales o 
galerías de minas, y en caso 
afirmativo su apropiado tratamiento, 
y 

11.- En las zonas II y III del artículo 
mencionado en la fracción anterior, 
la existencia de restos 
arqueológicos, cimentaciones 
antiguas, grietas, variaciones fuertes 
de estraligrafia, historia de carga del 
predio o cualquier otro factor que 
pueda ongmar asentamientos 
diferenciales de importancia, de 
modo que todo ello pueda tomarse 
en cuenta en el diseño. .-

ARTICULO 221.- Deberári'i. 
investigarse el tipo y las condiciones 
de cimentación de las 
constrilcCiones colindantes en~ 
materia de estabilidadi' 

. ;!. 
hundimientos, emerswnes; 
agrietamientos del suelo y 
desplomes, y tomarse en cuenta en 
el diseño y construcción de la 
cimentación en proyecto. 

Asimismo, se investigarán la 
localización y las características de 
las obras subterráneas cercanas, 
existentes o proyectadas, 
pertenecientes a la red de 
transporte colectivo, de drenaje y de 
otros servicios públicos, con objeto 
de verificar que la constmcción no 
cause daños a tales instalaciones ni 
sea afectada por ellas. 
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ARTICULO 222.- En las zonas II 
y m señaladas en el artículo 219 de 
este Reglamento, se tomará en 
cuenta la evolución futura del 
proceso . de hundimiento regional 
que afecta a gran parte del Distrito 
Federal y se preverán sus efectos a 
corto y largo plazo sobre el 
comportamiento de la cimentación 
en proyecto. 

ARTICULO 223.- La revisión de 
la seguridad de las cimentaciones, 
consistirá, de acuerdo con el artículo 
193 de este Reglamento, en 
comparar la resistencia y las 
deformaciones máximas aceptables 
del suelo con las· fuerzas y 
defonnaciones inducidas por las 
acciones de diseño. Las acciones 
serán afectadas por los factores de 
carga y las resistencias por los 
factores de resistencia especificadas 
en las Nonnas Técnicas 
Complementarias. 

ARTICULO 224.- En el diseño de 
toda cimentación, se considerarán 
los siguientes estados límite, además 
de los correspondientes a los 
miembros de la estructura: 

l. De falla: 

a) Flotación; 
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b) Desplazamiento plástico local o 
general del suelo bajo la 
cimentación, y 

c)Falla estructural de pilotes, pilas u 
otros elementos de la cimentación 

II.- De servicio: 

a) Movimiento Vertical 
asentamiento 
respecto al 
circundante; 

o emerswn 
nivel del 

b) Inclinación media, y 

e) Defonnación diferencial. 

medio, 
, con 
terreno 

En cada uno de estos movimientos, 
se considerarán el componente 
inmediato bajo carga estática, el 
accidental, ·principalmente por 
sismo, y el diferido, por 
consolidación, y la combinación de 
los tres. El valor esperado de cada 
uno de tales movimientos deberá 
ajustarse a lo dispuesto por las · 
Nonnas Técnicas Complementarias, 
para no causar daños intolerables a 
la propia cimentación, a la 
superestructura y sus instalaciones, 
a los elementos no estructurales y 
acabados, a las construcciones 
vecinas ni a los servicios públicos. 

ARTICULO 225.- En el diseño de 
las cimentaciones se considerarán 
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las acciones señaladas en los 
Capítulos IV a VII de este Título, 
así como el peso propio de los 
elementos estructurales de la 
cimentación, las descargas por 
excavación, los efectos del 
hundimiento regional sobre la 
cimentación, incluyendo la fricción 
negativa, los pesos y empujes 
laterales de los rellenos y lastres que 
graviten sobre los elementos de la 
subestructura, la aceleración de la 
masa de suelo deslizante cuando se 
incluya sismo, y toda otra acción 
que se genere sobre la propia 
cimentación o en su vecindad. 

La magnitud de las acciones sobre 
la cimentación provenientes de la 
estructura será el resultado directo 
del análisis de ésta. Para fines de 
diseño de la cimentación, la fijación 
de todas las acciones pertinentes 
será responsabilidad conjunta de los 
diseñadores de la superestructura y 
de la cimentación. 

En el análisis de los estados limite 
de falla o servicio, se tomará en 
cuenta la subpresión del agua, que 
debe cuantificarse 
conservadoramente atendiendo a la 

evolución de la misma durante la 
vida útil de la estructura. La acción 
de dicha subpresión se tomará con 
un factor de carga unitario. 
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ARTICULO 226.- La seguridad de 
las cimentaciones contra los estados 
límite de falla se evaluará en 
términos de la capacidad de carga 
neta, es decir del máximo 
incremento de esfuerzo que pueda 
soportar el suelo al nivel de 
desplante. 

La capacidad de carga de los suelos 
de cimentación se calculará por 
métodos analíticos o empíricos 
suficientemente apoyados en 
evidencias experimentales o se 
detenninará con pruebas de carga. 
La capacidad de carga de la base de 
cualquier cimentación se calculará a;, 
partir de las resistencias medias de '"" 
cada uno de los estratos afectados 
por el mecanismo de falla más 
critico. En el cálculo se tomará en 
cuenta la interacción entre las ;¡;, 

diferentes partes de la cimentación y ¡; 

entre ésta y . las cimentaciones 
vecmas. 

Cuando en el subsuelo del sitio o en 
· su vecindad existan rellenos sueltos, 
galerías, grietas u otras oquedades, 
éstas deberán tratarse a 
apropiadamente o bien considerarse 
en el análisis de estabilidad de la 
cimentación. 

ARTICULO 227.- Los esfuerzos o 
defonnaciones en las fronteras 
suelo-estructura necesarios para el 
diseño estructural de la cimentación, 

., . 
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incluyendo presiones de contacto y 
empujes laterales, deberán fijarse 
tomando en cuenta las propiedades 
de la estructura y las de los suelos 
de apoyo. · Con base en 
simplificaciones e hipótesis 
conservadoras se determinará la 
distribución de esfuerzos 
compatibles con la deformabilidad 
y resistencia del suelo y de la 
subestructura para las diferentes 
combinaciones de solicitaciones a 
corta y largo plazos, o mediante un 
estudio explícito de interacción 
suelo-estructura. 

ARTICULO 228.- En el diseño de 
las excavaciones se considerarán los 

· siguientes estados límite: 

l.-De Falla: colapso de los taludes o 
de la excavación o del sistema de 
soporte de las mismas, falla de los 
cimientos de las construcciones 
adyacentes y falla de fondo de la 
excavación por corte o por 
subpresión en estratos subyacentes 
y 

II.- De servicio, movimientos 
verticales y horizontales imnediatos 
y diferidos por descarga en el área 
de excavación y en los alrededores. 
Los valores esperados de tales 
movimientos deberán ser 
suficientemente reducidos para no 
causar daños a las construcciones e 
instalaciones adyacentes ni a los 
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servicios públicos. Además, la 
recuperación por recarga no deberá 
ocasionar movimientos totales o 
diferenciales intolerables para las 
estructuras que se desplanten en el 
sitio. 

Para realizar la excavación, se 
podrán usar pozos de bombeo con 
objeto de -reducir las filtraciones y 
meJorar la estabilidad. Sin 
embargo, la duración del bombeo 
deberá ser tan corta como sea 
posible y se tomarán las 

. . 
precauciOnes necesanas para que 
sus efectos queden prácticamente 
cirsunscritos al área de trabajo. En 
este caso, para la evaluación de los 
estados límite· de serviciO a 
considerar en el diseño de la 
excavación, se tomarán en cuenta 
los movimientos del terreno debidos 
al bombeo. 

Los análisis de estabilidad se 
realizarán con base en las acciones 
aplicables señaladas en Jos 
Capítulos IV a VII de este Título, 
considerándose las sobrecargas que 
puedan actuar en la vía pública y 
otras zonas próximas a la 
excavación. 

ARTICULO 229.- Los muros de 
contención exteriores construidos 
para dar estabilidad a desniveles del 
terreno, deberán diseñarse de tal 
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forma que no se rebasen los 
siguientes estados límite de falla: 
volteo, desplazamiento del muro, 
falla de cimentación del mismo o del 
talud que lo soporta, o bien rotura 
estructural. Además, se revisarán 
los estados límite de servicio, como 
asentamiento, giro o deformación 
excesiva del muro. Los empujes se 
estimarán tomando en cuenta la 
flexibilidad del muro, el tipo de 
relleno y el método de colocación 
del mismo. Los muros incluirán un 
sistema de drenaje adecuado que 
limite el desarrollo de empujes 
superiores a los de diseño por efecto 
de presión del agua. 

Los empuJes . debidos a 
solicitaciones sísmicas se calcularán 
de acuerdo con el . criterio definido 
en el Capítulo VI de este Título. 

ARTICULO 230.- Como parte del 
estudio de mecánica de suelos, se 
deberá . fijar el procedimiento 
constructivo de las cimentaciones, 
excavaciones y muros de contención 
que asegure el cumplimiento de las 
hipótesis de diseño y garantice la 
seguridad durante y después de la 
construcción. Dicho procedimiento 
deberá ser tal que se eviten ·daños a 
las estructuras e instalaciones 
vecinas por vibraciones o 
desplazamiento vertical u horizontal 
del suelo. 
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Cualquier cambio significativo que 
deba hacerse al procedimiento de 
construcción especificado en el 
estudio geotécnico se analizará con 
base en la información contenidaen 
dicho estudio. 

ARTICULO 231.- La memoria de 
diseño incluirá una justificación del 
tipo de cimentación proyectado y de 
los procedimientos de construcción 
especificados así como una 
descripción explícita de los métodos 
de análisis usados y del 
comportamiento previsto para cada 
uno de los estados límite indicados:: 
en los artículos 224, 228 y 229 de~­
este Reglamento. Se anexarán Jos 
resultados de'· las exploraciones, 
sondeos; pruebas de laboratorio y .. 
otras detenninaciones y análisis, así ,1 

como las magnitudes de las acciones·-· 
· consideradas en el diseño, la 
interacción considerada con las 
cimentaciones de los irunuebles 
colindantes y la distancia, en su 
caso, que se deje entre estas 
cimentaciones y la que se proyecta. 

En el caso de edificios cimentados 
en terrenos con problemas 
especiales, y en particular los que se 
localicen en terrenos agrietados, 
sobre taludes, o donde existan 
rellenos o antiguas minas 
subterráneas, se agregará a la 
memona una descripción de estas 

' ,, ., 
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condiciones 
tomaron en 
cimentación. 

y como 
cuenta para 

éstas se 
diseñar la 

ARTICULO 232.- En las 
edificaciones del Grupo A y 
sub grupo B 1 a que se refiere el 
artículo 174 de este Reglamento, 
deberán hacerse nivelaciones 
durante la construcción y hasta que 
los movimientos diferidos se 
estabilicen, a fin de observar el 
comportamiento de las excavaciones 
y cimentaciones y prevenir daños a 
la propia construcción, a las 
construcciones vecinas y a los 
servicios públicos. Será obligación 
del propietario o poseedor de la 
edificación, proporcionar copia de 
los resultados de estas mediciones, 
así como de los planos, memorias 
de cálculo y otros documentos sobre 
el diseño de la cimentación a los 
diseñadores de edificios que se 
construyan en predios antiguos. 

Capítulo IX 

Construcciones Dañadas 

ARTICULO 233.- Todo 
propietario o poseedor de un 
inmueble tiene obligación. de 
denunciar ante el Departamento los 
daños de que tenga conocimiento 
que se presenten en dicho irunueble, 
corno los que pueden ser debidos a 
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efectos del sismo, viento, explosión, 
incendio, hundimiento, peso propio 
de la construcción y de las cargas 
adicionales que obran sobre ellas, o 
a deterioro de los materiales. 

ARTICULO 234.- Los propietarios 
o poseedores de inmuebles que 
presenten daños, recabarán un 
dictamen de estabilidad y seguridad 
por parte de un Corresponsable en 
Seguridad Estructural. Si el 
dictamen demuestra que los dailos 
no afectan la estabilidad de la 
construcción en su conjunto, o de 
una parte significativa de la misma, 
la construcción puede dejarse en su 
situación actual o bien sólo 
repararse o reforzarse localmente. 
De lo contrario la construcción. 
deberá ser objeto de un proyecto de 
refuerzo. -

ARTICULO 235.- El proyecto de 
refuerzo estructural de una 
construcción, con base en el 
dictamen a que se refiere el artículo 
anterior, deberá cumplir con lo 
siguiente: 

l.- Deberá proyectarse para que la 
construcción alcance cuando menos 
los niveles de seguridad 
establecidos para las construcciones 
nuevas en este Reglamento; 

II.- Deberá basarse en una 
inspección detallada de los 
elementos estructurales, en la que se 
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retiren los elementos estructurales, 
en la que se retiren los acabados y 
recubrimientos que puedan ocultar 
daños estructurales; 

III.-Contendrá las consideraciones 
hechas sobre la participación de la 
estructura existente y de refuerzo en 
la seguridad del conjunto, así como 
detalles de liga entre ambas; 

IV.- Se basará en el diagnóstico del 
estado de la estructura dañada y en 
la eliminación de las causas de los 
daños que, se hayan presentado: 

V.- Deberá incluir una revisión 
detallada de la cimentación ante las 
condiciones que resulten de las 
modificaciones a la estructura, y 

VI.-Será sometido al proceso de 
revisión que establezca el 
Departamento para la obtención de 
la licencia respectiva. 

ARTICULO 236.- Antes de iniciar 
las obras de refuerzo y reparación, 
deberá demostrarse que el edificio 
dañado cuenta con la capacidad de 
soportar las cargas verticales 
estimadas y 30 por ciento de las 
laterales que se obtendrían 
aplicando las presentes 
disposiciones con las cargas vivas 
previstas durante la ejecución de las 
obras. Para · alcanzar dicha 
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resistencia será necesano en los 
casos que se requiera, recurrir al 
apuntalamiento o rigidización 
temporal de algunas partes de la 
estructura. 

Capítulo X 

Obras Provisionales y 
Modificaciones 

ARTICULO 237.- Las obras 
provisionales, como tribunas para 
eventos especiales, pasos de 
carácter temporal para peatones o 
vehículos durante obras viales o de 
otro tipo, tapiales, obras falsas y 
cimbras, deberán proyectarse para 
cumplir los requisitos de seguridad 
de este Reglamento .. 

Las obras provisionales que puedan 

., 

ser ocupadas por más de 1 00 ,,! 
personas deberán ser sometidas, 
antes de su uso, a una prueba de 

carga en términos del Capítulo XI 
de este Título. 

ARTICULO 238.- Las 
modificaciones de construcciones 
existentes, que impliquen una 
alteración en su funcionamiento 
estructural, serán objeto de un 
proyecto estructural que garantice 
que tanto la zona modificada como 
la estructura en su conjunto y su 
cimentación cumplen con los 

··~ 
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requisitos de seguridad de este 
Reglamento. El proyecto deberá 
incluir los apuntalamientos, 
regidizaciones y demás 
precauciones que se necesiten 
durante la ejecución de las 
modificaciones, 

Capítulo XI 

Pruebas de Carga 

ARTICULO 239.- Será necesario 
comprobar la seguridad de una 
estructura por medio de pruebas de 
carga en los siguientes casos: 

L-En las edificaciones de 
Recreación, clasificadas en el 
artículo 4 o de este Reglamento y 
todas aquellas construcciones en las 
que pueda haber frecuentemente 
aglomeración de personas, así como 
las obras provisionales que 

puedan albergar a más de 100 
personas; 

IL- Cuando no exista suficiente 
evidencia teórica o experimental 
para juzgar en forma confiable la 
seguridad de la estructura en 
cuestión, y 

IIL-Cuando el Departamento lo 
estime conveniente en razón de 
duda en la calidad y resistencia de 
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los materiales o en cuanto a los 
procedimientos constructivos. 

ARTICULO 240.- Para realizar 
una prueba de carga mediante la 
cual se requiera verificar la 
seguridad de la estructura se 
seleccionará la forma de aplicación 
de la carga de prueba y la zona de la 
estructura sobre la cual se aplicará, 
de acuerdo a las siguientes 
disposiciones: 

L- Cuando se trate de verificar la 
seguridad de elementos o conjuntos 
que se repiten, bastará seleccionar 
una fracción representativa de ellos, 
pero no menos de tres, distribuidos 
en distintas zonas de la estructura: 

II.-La intensidad de la carga de 
pruebas deberá ser igual a 85% de 
la de diseño incluyendo los factores 
de carga que correspondan; 

IIL- La zona en que se aplique será 
la necesaria para producir en los 
elementos o conjuntos 
seleccionados los efectos más 
desfavorables. 

IV.- Previamente a la prueba se 
someterán a la aprobación del 
Departamento el procedimiento de 
carga y el tipo de datos que se 
recabarán en dicha prueba, tales 
como deflexiones, vibraciones y 
agrietamientos. 
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V.- Para verificar la seguridad ante 
cargas permanentes, la carga de 
prueba se dejará actuando sobre la 
estructura no menos de veinticuatro 
horas; 

VL-Se considerará que la estructura 
ha fallado si ocurre colapso, una 
falla local o incremento local brusco 
de desplazamiento o de la curvatura 
de una sección. Además, si 
veinticuatro horas después de quitar 
la sobrecarga la estructura no . 
muestra una recuperación minima de 
setenta y cinco por ciento de sus 
deflexiones, se repetirá la prueba; 

'.! 

VIL- La segunda prueba de carga no 
debe iniciarse antes de setenta y dos 
horas de haberse terminado la 
pnmera; 

VIIL- Se considerará que la 
. estructura ha fallado si después de 
la segundá prueba la recuperación 
no alcanza, en 24 horas, el setenta y 
cinco por ciento de las deflexiones 
debidas a dicha segunda prueba; 

IX.- Si la estructura pasa la prueba 
de carga, pero como consecuencia 
de ello se observan daños tales 
como agrietamientos excesivos, 
deberá repararse localmente y 
reforzarse; 
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Podrá considerarse que los 
elementos horizontales han pasado 
la prueba de carga, aun si la 
recuperación de las flechas no alean 
zase el setenta y cinco por ciento, 
siempre y cuando la flecha máxima 
no exceda de dos milímetros 
L/(20,000h), donde L, es el claro 
libre del miembro que se ensaye y h 
su peralte total en las mismas 
unidades que L; en voladizos se 
tomará L: en voladizos se tomará L 
como el doble del claro libre; 

X.- En caso de que la prueba no sea 
satisfactoria, deberá presentarse al 
Departamento un estudio 
proponiendo las modificaciones 
pertinentes, y una vez realizadas 
éstas, se llevará a cabo una nueva 
prueba de carga; 

XL- Durante la ejecución de la 
prueba de carga, deberán tomarse 
las precauciones necesarias para 
proteger la seguridad de las 
personas y del resto de la estructura, 
en caso de falla de la zona 
ensayada: 

El procedimiento para realizar 
pruebas de carga de pilotes será el 
incluido en las Normas Técnicas 
Complementarias relativas a 
Cimentaciones, y 

.,.,. 
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XII.- Cuando se requiera evaluar 
mediante pruebas de carga la 
seguridad de lUla construcción ante 
efectos sísmicos, deberán diseñarse 
procedimientos de ensaye y criterios 
de evaluación que tomen en cuenta 
las características peculiares de la 
acción sísmica, como son la 
imposición de efectos dinámicos y 
de repeticiones de carga alternadas. 
Estos procedimientos y criterios 
deberán ser aprobados por el 
Departamento. 

TITULO SEPTIMO 

CONSTRUCCION 

Capítulo 1 

Generalidades 

ARTICULO 241.-Una copia de los 
planos registrados y la licencia de 
construcción, deberá conservarse 
en las obras durante la ejecución de 
éstas y estar a disposición de los 
supervisores del Departamento. 

Durante la ejecución de lUla obra 
deberán tomarse las medidas 
necesarias para no alterar el 
comportamiento ni el 
funcionamiento de las 
construcciones e instalaciones en 
predios colindantes o en la vía 
pública. 
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Deberán observarse además las 
disposiciones establecidas por los 
Reglamentos para la Protección del 
Ambiente contra la Contaminación 
Originada por la Emisión de Ruido 
y para la Prevención y Control de la 
Contaminación Atmosférica 
Originada por la Emisión de Humos 
y Polvos. 

ARTICULO 242.- Los materiales 
de construcción y los escombros de 
las obras podrán colocarse 
momentáreamente en las banquetas 
de la vía pública, sin invadir la 
superficie de rodamiento, durante 
los horarios y bajo las condiciones 
que fije el Departamento para cada 
caso. 

ARTICULO 243.- Los vehículos 
que carguen o descarguen 
materiales para una obra podrán 
estacionarse en la vía púbica 
durante los horarios que fije el 
Departamento y con apego a lo que 
disponga al efecto el Reglamento de 
Tránsito del Distrito Federal. 
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A. EOUILIBRID DINÁMICD. 

La ecuación básica que expresa el equilibrio estático para sistemas de un grado de libertad, empleada en el método de 
anális¡;; estructural de 'desplazamientos' o 'rigideces' tiene la forma: 

p=kv _ (1.1} 

donde pes la fuerza externa aplicada, k es la rigidez de la estructura y ves el desplazamiento resultante_ Si la fuerza 
aplicada estáticamente se remplaza por una fuerza dinámica dependiente del tiempo p(t}, la ecuación de equilibrio 
estático se convierte en una de equilibrio dinámico y es: 

p ( 1 ) = m v ( 1 ) + e v ( 1 ) + k v ( 1 ) (T .2} 

donde el punto representa el orden de diferenciación con respecto al tiempo. La comparación de las dos ecuaciones 
anteriores muestra dos cambios significativos, los cuales distinguen el problema estático del dinámico. En primer lugar 
la carga aplicada y la respuesta resultante ahora son función del tiempo, y por tanto la ecuación 1.2 debe satisfacerse 
para cada instante durante el lapso de estudio. Por esta razón usualmente se refiere a esta ecuación como ecuación 
de movimiento. En segundo lugar la dependencia del desplazamiento con respecto al tiempo genera dos fuerzas 
adicionales que interactúan con la carga aplicada y que han sido sumadas aliado derecho de la igualdad. 

La ecuación de movimiento es consecuencia de la segunda ley de Newton, la cual establece que una partícula sobre 
la cual obra una fuerza se mueve de forma tal que la rapidez de variación de su momento lineal (angular) es igual a la 
fuerza (torque) aplicada: 

d dv 
p ( 1) = - ( m - ) (1.3} 

di di 

donde la rapidez de variación del desplazamiento con respecto al tiempo, dv/dt, es la velocidad, y el momento está dado 
por el producto de la masa y la velocidad. Recordando que la masa es igual al peso dividido entre la aceleración de la 
gravedad. Si la masa es constante, la ecuación 1.3 se convierte en: 

p(l)=!:(mdv)=mv(l) 
di di 

(1.4} 

la cual establece que la fuerza es igual al producto de la masa y la aceleración.· De acuerdo con el principio de 
D' Alambert, la masa desarrolla una fuerza de inercia que es proporcional a la aceleración y de sentido opuesto. Por 
tanto el primer término del miembro derecho de la ecuación 1.2 se llama fuerza de inercia. 

La existencia de fuerzas disipadoras o de amortiguamiento se infiere de la observación de que las oscilaciones en una 
estructura tienden a disminuir con el tiempo una vez que la fuerza excitadora cesa. Estas fuerzas se representan 
mediante fuerzas de amortiguamiento viscoso, proporcionales a la velocidad, con una constante de proporcionalidad 
conocida como coeficiente de amortiguamiento. El segundo miembro del lado derecho de la ecuación 1.2 se conoce 
como fuerza de amortiguamiento. Las fuerzas de inercia son las más significativas de las dos y son una primera 
distinción entre los análisis dinámicos y Jos estáticos. Cabe señalar que todas las estructuras están sujetas a cargas 
debidas a la gravedad tales como el peso propio ( carga muerta ) y el de Jos ocupantes ( carga viva ) además del 
movimiento de la base. En un sistema elástico, el principio de superposición es aplicable, de manera que las respuestas 
a cargas dinámicas y estáticas pueden considerarse por separado y Juego combinarlas para obtener la respuesta 
estructural completa. Sin embargo si el comportamiento estructural no es lineal, la respuesta se convierte en 
dependiente del mecanismo de cargas y las cargas debidas a la gravedad deben considerarse conjuntamente con los 
movimientos dinámicos. 
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Bajo fuertes movimientos sísmicos, la estructura desarrollará un comportamiento más semejante al no lineal, el cual 
puede deberse a comportamiento no lineal de los materiales y/o no linealidades geométricas. El comportamiento no lineal 
del material se presenta cuando los esfuerzos en ciertas regiones críticas de la estructura exceden el límite elástico 
del material. la ecuación de equilibrio dinámico para este caso tiene la forma general: 

p ( 1 ) • m v ( 1 ) + e v ( 1 ) + k ( 1 ) v ( 1 ) (1.51 

donde la rigidez k es función de las propiedades geométricas y del comportamiento de los materiales, que a su vez 
pueden serlo del tiempo. la no linealidad geométrica es causada por las cargas debidas a la gravedad actuando en 
posiciones deformadas de la estructura. Si el desplazamiento lateral es pequeño, éste efecto, conocido como P-delta, 
puede ser ignorado. Sin embargo, si los desplazamientos se vuelven mayores, este efecto debe tomarse en cuenta. 

Para definir las fuerzas de inercia por completo, sería necesario considerar la aceleración de cada partícula de masa 
de la estructura y Jos correspondientes desplazamientos. Tal solución sería prohibitiva por el tiempo requerido para su 
solución. El procedimiento de análisis puede ser simplificado si la masa de la estructura considerarse concentrada en 
un número finito de puntos y la respuesta dinámica de la estructura puede ser representada en términos de este 
limitado número de componentes del desplazamiento. El número de componentes del desplazamiento requeridos para 
especificar la posición de los puntos en la masa se conoce como número de grados de libertad. El número de grados 
de liberta requeridos para obtener una solución adecuada depende de la complejidad del sistema estructural. Para 
algunas estructuras un solo grado de libertad puede ser suficiente, mientras que para otras pueden requerirse varios 
cientos o miles. ,. 

B. SISTEMAS DE UN GRADO DE liBERTAD. 

la estructura más simple que puede considerarse en un análisis dinámico es una estructura de un nivel en la que .. el 
único grado de libertad es la iranslación lateral del nivel del techo, como se muestra en la figura l.l.a. En esta 
idealización se han hecho tres hipótesis fundamentales. Primera: la masa se supone concentrada en el nivel del techo; 
segunda: se idealiza al sistema de piso como rígido en su plano; y tercera: son despreciables las deformaciones axiales 
en las columnas. De las hipótesis anteriores se concluye que la rigidez lateral es proporcionada por los elementos 
verticales como son columnas, muros y contravientos ubicados entre el techo y la base. la aplicación de estas hipótesis 
da como resultado una estructura discretizada como se muestra en la figura l.l.b con una fuerza dependiente del 

. tiempo aplicada en el nivel del techo. La rigidez total k es la suma de las rigideces de Jos elementos del nivel. 

Las fuerzas actuando sobre la masa de la estructura se muestran en la figura 1.1.c. Al sumar las anteriores fuerzas 
se obtiene la ecuación de equilibrio siguiente, la cual debe satisfacerse en todo instante de tiempo: 

((l)•fd(l)·~(l) •p(l) 

donde: 

f, ( t 1 - fuerza de inercia 

f, ( t 1 - fuerza de amortiguamiento (disipadora) 

f, ( t 1 - fuerza elástica restauradora 

p ( t 1 - fuerza externa aplicada, dependiente del tiempo 

11.61 
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Rescribiendo la ecuación 1.6 en términos de los parámetros involucrados: 

mü( /) + cv( 1) +kv( 1) =p( /) 11.71 

Se observa que las fuerzas de. amortiguamiento y la de los elementos resistentes dependen de la velocidad y 
desplazamientos relativos, respectivamente, entre los extremos de estos elementos, mientras que la fuerza de inercia 
depende de la aceleración total de la masa. La aceleración total de la masa puede expresarse como: 

ü(t) =d,(t). v(t) 

donde 

v 1 t 1 = aceleración de la masa relativa a la base 

Ci, ( t J = aceleración de la base 

11.81 

En este caso, se ha supuesto que la base está fija y sin movimiento, y por tanto la ecuación 1. 7 para una fuerza 
dependiente del tiempo queda de la forma: 

mv· cv• kv=p( t) 11.91 

7. Excitación sísmica del terreno 

Cuando una estructura de un nivel, como la de la figura 1.1.c, se somete a excitación sísmica del terreno, no se aplican 
fuerzas externas a nivel del techo. En lugar de esto, el sistema experimenta una aceleración de la base. La ecuación 
de equilibrio dinámico queda de la forma: 

~(/) •fd(/)+~(1)=0 11.101 

Al substituir los parámetros físicos para f, ( t ) , f, ( t ) y f, ( t) en la ecuación 1.1 O la ecuación de equilibrio dinámico 
resulta: 

m ü ( 1 ) • e v ( t ) + k v ( 1 ) = O 11.111 

Esta ecuación puede ser rescrita en la forma de la ecuación 1.9 si se substituye la ecuación 1.8 en la 1.11 y 
rearreglando términos se tiene: 

mv ( 1) • á ( 1) • kv ( 1) = P, ( 1) 

donde: 
p, ( t) = fuerza efectiva dependiente del tiempo - -m d, ( t) 

11.121 

Por tanto la ecuación de movimiento de una estructura sujeta a movimiento en la base es similar a la de una estructura 
sujeta a una fuerza dependiente del tiempo, si el movimiento de la base se representa como una fuerza efectiva 
dependiente del tiempo, e igual al producto de la masa y la aceleración del terreno. 

2. Vibración libre 

La vibración libre se presenta cuando una estructura oscila por la acción de fuerzas inherentes a la estructura sin la 
presencia de fuerzas externas dependientes del tiempo o movimientos del terreno. Estas fuerzas inherentes pueden ser 
resultado de una velocidad y/o un desplazamiento iniciales que tiene la estructura al inicio de la etapa de vibración libre, 
como condiciones iniciales. 
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a. Sistemas no amortiguados. 

La ecuación de movimiento para sistemas de un grado de libertad sin amortiguamiento y en vibración libre es: 

mv(t)-kv(t)=O 

la cual puede ser rescrita como: 

V ( 1 ) - W2 v ( 1 ) = 0 

donde oJ = k 1m. Esta ecuación tiene la solución general: 

v ( t ) = A sen w 1 + 8 cas w 1 

donde las constantes de integración dependen de las condiciones iniciales: 

v( t= o) 

v(t=o) 

V ( O) 

v ( o ) 
v

0 
= desplazamiento inicial 

v = velocidad inicial o 

Al aplicar las condiciones iniciales, la solución queda de la forma: 

v ( t ) = vo sen w t + v cas w 1 
w o 

11.131 

11.14) 

11.151 

11.161 

Varios conceptos importantes del movimiento oscilatorio se desprenden de este resultado. La amplitud de vibración es 
constante, por lo que la vibración en teoríhontinuaría indefinidamente con el tiempo. Esto no es físicamente posible, 
debido a que la vibración libre tiende a disminuir con el tiempo, introduciendo el concepto de amortiguamiento. El tiempo 
que le toma a un punto sobre la curva para completar un ciclo y regresar a su posición original se conoce como periodo 
de vibración T. La cantidad m es la frecuencia circular de vibración y se expresa en radianes por segundo. La frec~encia 
de vibración f se define como el recíprocg del periodo y se establece en ciclos por segundo o hertz. Las anteriores 
propiedades dependen solo de la masa y de la rigidez de la estructura, y se relacionan como sigue: 

T = 2wn = 2 n ~ = ~ (1.171 

Se observa en la expresión anterior que si dos estructuras tienen igual rigidez, la que tenga mayor masa tendrá el mayor 
periodo de vibración y la menor frecuencia. Por otra parte, si dos estructuras tienen igual masa, la que tenga mayor 
rigidez tendrá el menor periodo de vibración y la mayor frecuencia. 

b. Sistemas amortiguados. 

En una estructura sujeta a vibración libre bajo la acción de fuerzas la amplitud de vibración tiende a disminuir con el 
tiempo y eventualmente el movimiento decrece y cesa. Este decremento con el tiempo se debe a la acción de las fuerzas 
de amortiguamiento viscoso las cuales pueden idealizarse como proporcionales a la velocidad. La ecuación de 
movimiento para esta condición tiene la forma: 

m v ( 1) + e v ( 1) + kv ( 1) = O 11.181 

ésta ecuación tiene , para las condiciones iniciales •o y •o , la solución general: 

sen wd t 
v ( t ) = e ·• w 1 

( [ V
0 

+ V
0 

q> w ] + V
0 

cas w d 1 ) 
wd 

(1.19) 
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donde: 

q¡ = ..!... = _e_ = porcentaje del amortiguamiento con respecto al crítico 
[" 2 m w 

y 
w, = w J 1 - q¡' = frecuencia circular amortiguada 

El amortiguamiento del oscilador se expresa como porcentaje de amortiguamiento, donde el amortiguamiento crítico 
se define como 2m úJ y es la menor cantidad de amortiguamiento que permitiría al oscilador desplazado regresar a 
su posición original sin oscilación alguna. Para la mayor parte de las estructuras, la cantidad de amortiguamiento 
viscoso en el sistema varía entre 3 porciento y 15 porciento del crítico. Si se substituye el valor de 20 porciento, 
0.20, en la expresión anterior para la frecuencia circular amortiguada se obtiene wd = 0.98 w. Dado que los dos 
valores son casi iguales para valores de amortiguamiento encontrados normalmente en sistemas estructurales, en la 
práctica la frecuencia circular no amortiguada se emplea en lugar de la frecuencia circular amortiguada. 

3. Respuesta a cargas de impulso 

Con objeto de desarrollar un método de evaluación de la respuesta estructural de un sistema sujeto a una carga 
dinámica cualquiera, es conveniente considerar primero la respuesta de la estructura a una carga de impulso de corta 
duración como se muestra en la figura 1.2.a. Si la duración, l:J.t , del pulso p { r ), aplicado en el tiempo r es 
relativamente corta con respecto al periodo fundamental de vibración de la estructura, T, entonces Jos efectos del 
impulso pueden considerarse como un cambio incremental de la velocidad. Empleando las relaciones del principio del 
impulso y cantidad de movimiento: 

p ( T ) l1f = m !J.v ( T ) 11.201 

se obtiene, como. velocidad inicial equivalente: 

!J. v ( T ) = _1_ p ( T ) !J.I 
m 

Luego de la aplicación del impulso, el sistema se comporta con movimiento en vibración libre y su respuesta está dada 
por la ecuación 1.16. Aplicando las condiciones iniciales al comienzo de la fase de vibración libre, 

1 

v ( 1) = -
1

- J p ( T) sen w ( 1- T) dr 
mw 

o 
11.211 

Para un sistema con amortiguamiento, la respuesta de vibración libre está dada por la ecuación 1.19. Sustituyendo las 
condiciones iniciales, de manera semejante al caso anterior, se tiene para sistemas amortiguados: 

1 

v ( 1) = -
1

- J p ( T ) e·• w 1 1 
• '1 sen w, ( 1- T ) dr 

m w, 
0 

• 
11.221 

4. Respuesta a carga general dinámica 

El desarrollo anterior de la respuesta dinámica a una carga de impulso de corta duración puede fácilmente extenderse 
al caso de sistemas sujetos a una historia arbitraria de cargas. Cualquier historia arbitraria de cargas puede 
descomponerse en una serie de impulsos de corta duración como se muestra en la figura 1.2.b. Considérese uno de 
estos impulsos que termina en el tiempo 1: después de iniciada la historia de_ cargas y con una duración d1:. La 
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amplitud de este pulso diferencial es p ( r 1 d r, y produce una respuesta diferencial que está dada por la expresión: 

d V ( T ) = p ( T ) sen Wl' dT 
· . mw 

La variable tiempo t' representa la fase de vibración libre que sigue al impulso y puede expresarse como: 

1'=1-T 

Al sustituir esta expresión en la ecuación 1.23 resulta: 

d V ( T) = p ( T) sen W ( 1- T) dT 
mw 

11.231 

11.241 

11.251 

La repuesta total puede obtenerse sumando las .respuestas de los impulsos diferenciales en toda la historia de carga. 
Al integrar la ecuación 1.25, el desplazamiento total para sistemas sin amortiguamiento es: 

t 

v ( 1) = -
1
- f p ( T) sen W ( 1- T) dT 

mw 
o 

11.261 

la cual se conoce como integral de Duhamel. Al considerar sistemas amortiguados, la respuesta diferencial está dada 
por la ecuación 1.22 y la integral de Duhamel queda: 

t 

V ( 1) = -
1- f p ( T) e·~W)t. T) sen Wd ( 1- T) dT 

m wd o . 

... 
11.271 

·t• 

5. Respuesta sísmica de estructuras elásticas. 

a. Historia de respuesta. 

La respuesta a carga debida a sismo puede obtenerse directamente de la integral de Duhamel si la fuerza dependiente 
del tiempo p ( t J se remplaza con la fuerza efectiva dependiente del tiempo p, ( t ), la cual es el producto de la masa 
y la aceleración del terreno, p, ( t 1 - m d, f t ). Realizando las sustituciones anteriores en la ecuación 1.27 se 
obtiene la siguiente expresión para el desplazamiento: 

1, ( 1 ) 
v(l)=-­

w 

donde el parámetro 1, ( t J representa la integración, co·n unidades de velocidad y está definida como: 

1, ( 1) = J d, ( T) e·~ w 11 · '1 sen w, ( 1- T) dT 

o 

11.281 

11.291 

El desplazamiento de la estructura en cualquier instante puede obtenerse empleando la ecuación 1.28. Es conveniente 
expresar las fuerzas que se presentan en la estructura durante un sismo en términos de las fuerzas efectivas de inercia, 
la fuerza de inercia es el producto de la masa y la aceleración total. Empleando la ecuación 1.11. la aceleración total 
puede expresarse como: 

ü(l)= -!..v(t)-!..v(t) 
m m (1.301 

Si el término de amortiguamiento puede ser despreciado ya que su contribución a la ecuación de equilibrio es pequeña, 
la aceleración total es aproximadamente: 
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ü(t)=-w1 v(t) 11.311 

La fuerza sísmica efectiva está dada entonces por: 

Q ( 1 ) = m w' v ( t ) 11.321 

La expresión anterior da el valor del cortante en la b2 ~?. de una estructura de un nivel en un instante cualquiera de la 
historia del sismo en cuestión. El momento de volteo actuando en la base de la estructura puede calcularse 
multiplicando la fuerza de inercia por la altura de la estructura: 

M ( 1 ) = h m w' v ( 1 ) 11.331 

b. Espectro de respuesta. 

El cálculo de desplazamientos y fuerzas en cada instante, t, durante la historia de un temblor puede requerir un 
esfuerzo computacional considerable, aún para estructuras sencillas. Como se mencionó anteriormente, para muchos 
problemas prácticos y especialmente en diseño estructural, solo se requieren los valores máximos de la respuesta. El 
valor máximo del desplazamiento, calculado conforme la ecuación 1.28, se denomina desplazamiento espectral: 

11.341 

Sustituyendo este resultado en las ecuaciones 1.32 y 1.33 da como resultado las expresiones del cortante en la base 
máximo y momento de. volteo máximo de un sistema de un grado de libertad: 

Q = m w2 S 
~ ' (1.351 

M = h m w2 S 
~ d lt.361 

Un examen de la ecuación 1.28 muestra que la velocidad máxima puede calcularse aproximadamente multiplicando el 
desplazamiento espectral por la frecuencia circular. El parametro así definido se conoce como pseudovelocidad 
espectral y se expresa como: 

S = w S 
" ' 11.37} 

De manera similar,la ecuación 1.31 indica que la aceleración total puede calcularse aproximadamente como el producto 
del desplazamiento espectral y el cuadrado de la .frecuencia circular. Este producto se conoce como pseudoaceleración 
espectral y se expresa como: · 

S = w1 S 
" d 

11.38} 

Una gráfica de los parametros espectrales contra la frecuencia o el periodo constituye el espectro de respuesta para 
ese parámetro. 

6. Coordenadas generalizadas 

Hasta ahora solo se han considerado estructuras de un nivel que pueden ser idealizadas como sistemas de un grado 
de libertad. El análisis de la mayoría de los sistemas estructurales requiere de una idealización más complicada aún si 
la respuesta puede re~resentarse en términos de un solo grado de libertad. El método de coordenadas generalizadas 
permite representar 1a respuesta de sistemas estructurales más complejos en términos de una sola coordenada 
dependiente del tiempo, conocida como coordenada generalizada. 
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Los desplazamientos de la estructura se relacionan con la coordenada generalizada como: 

v(x,t)=(j¡(x)Y(t) (1.391 

donde Y ( t J es la coordenada generalizada y rjJ ( x J es una función espacial de forma que relaciona los grados de 
libertad de la estructura, v ( x, t }, con la coordenada generalizada. Para un sistema de un grado de libertad 
generalizado, es necesario representar las fuerzas de amortiguamiento y restitutivas en términos de la velocidad relativa 
y desplazamiento relativo entre los extremos del elemento: 

tlv(x,t) =tl(jl(x) Y(t) (1.401 

tlv(x,t) =tl(jl(x) Y(t) (1.411 

La mayoría de las estructuras puede idealizarse como un voladizo vertical, lo cual limita el número de funciones de 
desplazamiento que pueden emplearse para representar el desplazamiento horizontal. Una vez que la función de 
desplazamiento es seleccionada, la estructura es obligada a deformarse de esta forma. Lo anterior implica que la 
función de desplazamiento debe ser seleccionada cuidadosamente para obtener una buena aproximación de las 
propiedades dinámicas y de la respuesta del sistema. 

a. Funciones de desplazamiento y propiedades generalizadas. 

La formulación de la ecuación de movimiento en términos de una coordenada generalizada se restringirá a sistemas que 
consisten de masas concentradas y elementos discretos. La resistencia lateral está dada por los elementos discretos 
y sus fuerzas son proporcionales a los desplazamientos relativos entre los extremos del elemento. Las fuerzas de 
amortiguamiento son proporcionales a las velocidades relativas entre los extremos del elemento discretizado. La 
ecuación de equilibrio dinámico· está dada por la ecuación 1.6, la cual representa un sistema de fuerzas en equilibrio 
en todo momento. El principio del trabajo virtual en la forma de desplazamientos establece que "si a un sistema·de 
fuerzas en equilibrio se les aplica un desplazamiento virtual consistente con las condiciones de frontera, entonces:el 
trabajo realizado es igual a cero" .. 

Aplicando este principio a la ecuación 1.6, se tiene una ecuación del trabajo virtual de la forma: 

t, ( f ) i5 V - fd ( 1 ) ti V + ~ ( f ) ti V - p ( 1 ) i5 V = Ü (t.42) 

donde se sobrentiende que v - v f x, t J y que los desplazamientos virtuales aplicados a la fuerza de amortiguamiento 
y elástica de restitución son desplazamientos relativos virtuales. El desplazamiento virtual puede expresarse como: 

¡j V ( X , f ) = <f> ( X ) i5 Y ( f ) (1.431 

y el desplazamiento relativo virtual como: 

i5 ti V ( X , f ) = ti <f> ( X ) i5 Y ( f ) 

donde: 

ti V ( X , f ) = <!> ( X¡ ) Y ( f ) - (j¡ ( "'J ) Y ( f ) = ti <f> ( X ) Y ( 1 ) 

Las fuerzas de inercia, amortiguamiento y restauradoras pueden expresarse como: 

f, ( 1) =m v ( 1) =m 4> Y( 1) 

f,(t) = ctl v(l) = ctl(j¡ Y(t) 

(t.441 

(1.45) 
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~ ( 1 ) = k !:J. ,v ( 1 ) = k !:J. cj> y ( 1 ) 

Sustituyendo las ecuaciones 1.43, 1.44 y 1.45 en la 1.42 se obtiene la siguiente ecuación de movimiento en términos 
de la coordenada generalizada: 

m· Y ( 1) • e· Y ( 1) + k' Y ( 1) = p" ( 1) 

donde m", e", k" y p" se conocen como parámetros generalizados y se definen como: 

m· = I m, 4>,1 

e· = I e, !:J. 4>,2 

k· = I k, !:J. 4>,' 

p = I p, 4>, 

Para una aceleración de la base función del tiempo la fuerza generalizada se transforma en: 

p' = 2, '.!. 

donde: 

'.!. = I m 4> = factor de participación 
' ' 

11.461 

11.471 

11.481 

11.491 

Es conveniente expresar al amortiguamiento generalizado en términos del amortiguamiento crítico de la manera que 
s1gue: 

e· = I e
1 

!:J. 4> ( i )2 = 2 <¡> m· w 

donde w representa la frecuencia circular del sistema generalizado y dado por: 

w = j k' 1 m· 

11.501 

11.511 

El efecto del método de coordenadas generalizadas consiste en transformar un sistema dinámico de múltiples grados 
de libertad en un sistema equivalente de un grado de libertad en términos de una coordenada generalizada. Esta 
transformación se muestra esquemáticamente en la figura 1.3. El grado en que la respuesta del sistema transformado 
represente al sistema original dependerá de que tanto se aproxime la forma deflectada supuesta a la real. Una vez 
obtenida la respuesta dinámica en términos de la coordenada generalizada, la ecuación 1.39 puede emplearse para 
determinar los desplazamientos en la estructura, y estos a su vez para calcular las fuerzas en los miembros 
estructurales. En principio, cualquier función que represente las características deformadas generales de la estructura 
y satisfaga las condiciones de apoyo podría servir. Sin embargo, cualquier forma deformada distinta de 13 de la 
configuración natural de vibración requerirá de restricciones externas adicionales para mantener el equilibno. Estas 
restricciones adicionales tienden a rigidizar el sistema y por lo tanto a incrementar la frecuencia calculada. La 
configuración real no tendrá restricciones adicionales y por lo tanto tendrá la menor frecuencia de vibración. 

b. Método de Rayleigh. 

El método de Rayleigh se emplea para analizar sistemas vibratorios empleando la ley de la conservación de la energía. 
Se emplea para calcular con mucha precisión la frecuencia natural de un esuuctura. Además de estimar el periodo 

' 
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fundamental el procedimiento puede emplearse para estimar la función de forma rfX x ). 

En un sistema elástico no amortiguado, la energía potencial máxima puede expresarse en términos del trabajo externo 
realizado por las fuerzas aplicadas. En términos de una coordenada generalizada esta expresión puede escribirse como 

y • y 
( EP) = - ~ p. (jJ = E._ 

mu 2 L,t 2 (1.521 

Similarmente, la energía cinética máxima puede expresarse en términos de la coordenada generalizada como: 

W' v2 w' Y' m' 
( [( ) = --' ~ m q¡' = -=--':--"'-

mu 2 L-11 2 (1.531 

De acuerdo con el principio de la conservación de la energía para un sistema elástico no amortiguado, estas dos 
cantidades deben ser iguales entre sí e iguales a la energía total del sistema. Igualando las ecuaciones 1.52 v 1.53 se 
obtiene la siguiente expresión para la frecuencia circular: 

w = j p' 1 m· Y !1.541 

Substituyendo este resultado en la ecuación 1.17 para el periodo resulta en: 

T = 2 n j m' Y 1 p' (1.551 

Multiplicando el numerador y denominador del radical por Y, v empleando la ecuación 1.39 se obtiene la expresión para 
el periodo fundamental: 

T = 2 n 
Lwv' 

' ' (1.561 
g L P, v, 

Las fuerzas que deben aplicarse lateralmente para obtener la forma deflectada # x) o el desplazamiento v /x) son las 
fuerzas de inercia. Si se asume una variación lineal de la aceleración con la altura de un edificio, se tiene una· 
distribución de las fuerzas de inercia en forma de triángulo invertido. Las deflecciones resultantes pueden usarse 
directamente en la ecuación 1.56 para estimar el periodo de vibración o pueden normalizarse en términos de la 
coordenada generalizada para obtener la función espacial de forma a emplear en el método de coordenada generalizada. 

c. Análisis en el tiempo. 

Sustituyendo los parámetros generalizados de las ecuaciones 1.47 y 1.48 en la solución de la integral de Duhamel, 
ecuación 1.27, se obtiene la solución para el desplazamiento: 

v(x,l) = (jl(x)~ V(l) 
m' w 

Empleando la ecuación 1.31, la fuerza de inercia en cualquier posición x sobre la base puede calcularse como: 

q ( X , 1 ) = m ( X ) V ( X , 1 ) = m ( X ) W 2 V ( X , 1 ) 

la que, empleando la ecuación 1.57, se convierte en: 

q(x,l) = m(x)(jl(x)~W V(l) 
m' 

El cortante en la base se obtiene sumando las fuerzas de inercia distribuidas en la altura H de la estructura: 

(1.571 

(1.581 

(1.591 
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>!'' 
Q(t)= Jq(x,t)dx=-;;W V(t) {1.601 

Las relaciones anteriores pueden emplearse para calcular los desplazamientos y fuerzas en un sistema generalizado de 
un grado de libertad en cualquier instante. 

d. nilálisis de la respuesta espectral. 

El valor máximo de la velocidad dado por la ecuación 1.29, se define como la pseudovelocidad espectral, S pv, que se 
relaciona con el desplazamiento espectral, S rfr mediante la ecuación 1.37. Al substituir este valor en la ecuación 1.57 
se tiene la expresión para el desplazamiento máximo en términos del desplazamiento espectral: 

<P ( x ¡ >J: sd 
V ( X ) = {1.61) 

-- mu · m· 

Las fuerzas en el sistema pueden calcularse de las fuerzas de inercia, y pueden expresarse como: 

Q ( X )m., = m ( X ) V ( X )m., = m ( X ) W
2 

V ( X j_ 

Rescribiendo este resultado en términos de la pseudo aceleración espectral, S", se tiene 

<P(x)m(x)>J:S 
q(x) = "· 

mv m· 

{1.621 

{1.631 

De considerable interés es la determinación del cortante basal. Este parámetro es clave para determinar las·fuerzas 
sísmicas de diseño en la mayoría de los reglamentos. El cortante en la base O;de la expresión anterior, sumando las 
fuerzas de inercia y empleando la ecuación 1.49: 

~2 5 
Q (X) = --"· 

. m.u m" 

Es de interés expresar el cortante basal en términos del peso efectivo, definido como 

( I: w <P )2 
w· = , , 

I: w, <P,' 

Por lo que la expresión del cortante basal máximo queda de la forma 

Q~ = w· s,. ¡g 

Esta es similar a la ecuación básica empleada en los reglamentos, la cual tiene la forma 

Qm.,=CW 

{1.641 

11.651 

{1.661 

{1.671 

La fuerza sísmica efectiva puede determinarse distribuyendo el cortante en la base en la altura de la estructura. Esta 
distribución depende de la forma de la función de desplazamiento y tiene la forma 

Q m, <P, 
Q, = m" ---¡f {1.681 

Y el momento de volteo como la suma de los productos de las fuerzas de inercia y sus alturas a la base respectiva: 
M = L h q 
' ' ' {1.691 
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C. SISTEMAS DE VARIOS GRADOS DE LIBERTAD 

En muchos sistemas estructurales no es posible modelar la respuesta dinámica en términos de una sola coordenada 
del desplazamiento. Estos sistemas requieren un cierto número de coordenadas independientes de desplazamiento para 
describir el movimiento de las masas en cualquier instante. 

Con objeto de simplificar el problema normalmente se supone para edificios que la masa de la estructura está 
concentrada en el centro de masa de cada nivel individual. Esto da por resultado una matriz diagonal de propiedades 
de masa. También conviene desarrollar la matriz de rigideces en función de las matrices de rigideces individuales de 
los elementos de cada nivel. La más sencilla idealización para un edificio de varios niveles se basa en las siguientes 
hipótesis: (i) el sistema de piso es rígido en su plano; (ii) las vigas son rígidas con respecto a las columnas y (iii) las 
columnas son flexibles en la dirección horizontal pero rígidas en la vertical. Si se emplean estas hipótesis. el edificio 
se idealiza con tres grados de libertad para cada nivel: un grado de libertad traslacional en cada una de dos direcciones 
ortogonales, y una rotación alrrededor de un eje vertical que pasa por el centro de masa. Si el sistema anterior se 
reduce al plano, este tendrá un grado de libertad traslacional en cada nivel. Ver figuras 1.3.a. y 1.3.b. 

1. Modos de vibrar y frecuencias. 

la ecuación de movimiento para un sistema de varios grados de libertad sin amortiguamiento puede escribirse en forma 
matricial como: -

( M 1 1 v ( 1) ) + 1 K 1 1 v ( 1) 1 = I·O 1 11.70) 
' 

Dado que el movimiento de un sistema en vibración libre es armónico, el vector desplazamiento puede representarse 
como: 

1 v ( 1 ) ) = 1 v 1 sen w 1 

Diferenciando dos veces con respecto al tiempo se tiene: 

1 V ( 1 ) ) = - W2 1 V ( 1 ) ) 

Substituyendo las ecuaciones l. 71 y l. 72 en la 1.70 se obtiene la ecuación de valores característicos: 

( 1 K 1 - W2 1 M 1 ) 1 V ( 1 ) ) = 1 0 ) 

lt .71 )· 

(t.72) 

(1.73) 

En virtud de tener un conjunto de ecuaciones de equilibrio homogéneas el determinante de la matriz de coeficientes 
debe ser igual a cero: 

det ( 1 K 1 - w' 1 M 1 ) = 1 O 1 !1.74) 

De donde se obtiene un polinomio de grado N. Las N raíces del polinomio representan las frecuencias de los N modos 
de vibrar. El modo que tiene la menor frecuencia (mayor periodo) se conoce como primer modo o modo fundamental. 
Una vez conocidas las frecuencias, se sustituyen una a la vez en la ecuación de equilibrio 1.73, la cual puede ser 
resuelta para las amplitudes de movimiento de cada componente del desplazamiento del modo particular de vibración. 

2. Ecuaciones de movimiento en coordenadas normales. 

El teorema de los trabajos recíprocos de Betti, puede emplearse para desarrollar dos propiedades de ortogonalidad de 
los modos de vibrar que simplifican significativamente las ecuaciones de movimiento. La primera de éstas establece 
que los modos de vibrar son ortogonales con respecto a la matriz de masas y se expresa en forma matricial como 
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l(jl, 1 r [ M 1 ( (jlm ) = { 0 1 ( m = n) {1.751 

Empleando las ecuaciones 1.73 y 1.75,1a segunda propiedad puede expresarse en términos de la matriz de rigideces 
como: 

{(ji, 1 T [ K 1 1 (ji m 1 = {O 1 (m= n) {1.761 

la cual establece que los modos de vibrar son ortogonales con respecto a la matriz de rigideces. Además se supone que 
los modos de vibrar son también ortogonales con respecto a la matriz de amortiguamiento: 

{(ji. 1 T [ ( 1 {(ji 1 = { 0 ) 
. m (m= n) {1.7.71 

Dado que cualquier sistema de varios grados de libertad teniendo N grados de libertad tiene a su vez N modos de vibrar 
independientes, es posible expresar la forma deformada de la estructura en términos de las amplitudes de estos modos 
tratándolos como coordenadas generalizadas (en ocasiones llamada coordenadas normales). Dado que el desplazamiento 
de un sitio particular, v;ft/, puede obtenerse sumando la contribución de cada modo se tiene: 

N 

V, ( 1) = L (jlm q, ( 1) 
r¡ = 1 

De manera similar, el vector de desplazamientos puede expresarse como: 
N 

{ V ( / ) ) = L { (ji 1 q, ( / ) = 1 C!l 1 { q ( / ) ) 
r: = t 

Es conveniente escribir las ecuaciones de movimiento de manera matricial como 

[N] i v( t) 1 • [ Cll v( /) 1 · [K] 1 v( t) 1 = 1 P( t) 1 

{1.781 

{1.79) 

{1.80/ 

la cual es similar a la ecuación para un sistema de un grado de libertad, ecuación 1.9. Las diferencias se deben a que 
la masa, amortiguamiento y rigidez se representan ahora por matrices que representan los diferentes grados de libertad, 
adicionales, y la aceleración, la velocidad, el desplazamiento, y las cargas aplicadas, por vectores que contienen los 
grados de libertad adicionales. La ecuación de movimiento puede expresarse en términos de las coordenadas normales, 
q 1 t 1; substituyendo la ecuación 1.79 y sus denvadas en la ecuación 1.80 da como resultado: 

[ N] [ C!l 1 1 i¡ ( 1) 1 • [ (] [ C!l ; l i¡ ( 1) 1 • [ K 1 [ C!l J 1 q ( 1) 1 = 1 P ( 1) 1 {1.81/ 

Multiplicando la ecuación anterior por la traspuesta de cualquier vector modal.~ •. se tiene: 

1 <ll ,: { M / { <ll ) 1 i¡ 1 t ) 1 • 1 <P. '. 1 C ; [ <ll ) i Ó 1 1 ) 1 • 1 <ll, 1' 1 K / Í <ll J i q 1 t ) ! ~ 1 <ll, 1' 1 P 1 1 ) 1 {1.821 

Empleando las condiciones de ortogonalidad de las ecuaciones 1. 75 a 1.77, el conjunto de ecuaciones se reduce a una 
ecuación de movim:ento similar a la de un sistema de un grado de libertad, en términos de las propiedades generalizadas 
para el enés:mo modo de vibrar y de la coordenada normal q, 1 t}. Así: 

N." q, ( 1 ) • ( i¡, ( 1 1 • K; q, ( 1 l = P; ( 1 1 11.831 

donde las propiedades generalizadas para el enésimo modo de vibrar son: 

N." = i 41, 1' 1 N 1 1 41, 1 

e = 1 41, J' 1 e 1 1 41, 1 = z <P. w, ;( {1.841 
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P,' = { ct>, 1' { P ( t) 1 

Las relaciones anteriores pueden emplearse para simplificar aún más la ecuación de movimiento a la forma 

2 P,' ( t ) 
il, ( t ) + 2 Q>' w' é¡, ( t ) + w' q, ( t ) = --'-. ...:._.:. 

¡.( 
' 

{1.851 

Debe notarse que las expresiones para las propiedades generalizadas de cualquier modo son equivalentes a las definidas 
previamente para el sistema generalizado de un grado de libertad. Por tanto el uso de los modo normales transforma 
un sistema de N grados de libertad en N sistemas generalizados de un grado de libertad; ver figuras 1.3.c. y 1.3.d. La 
solución completa del sistema se obtiene por superposición de las soluciones modales independientes. El empleo de este 
método implica un ahorro significativo en tiempo, ya que en la mayoría de Jos casos no es necesario emplear los N 
modos de respuesta para representar con adecuada precisión la respuesta de la estructura. En la mayor parte de las 
estructuras Jos primeros modos son Jos de mayor contribución en la respuesta modal. Por tanto, la respuesta puede 
obtenerse con suficiente precisión en términos de un número limitado de respuestas modales. 

a. Análisis de la respuesta sísmica. Como en el caso de Jos sistemas de un grado de libertad, para el análisis 
sísmico'la fuerza dependiente del tiempo debe reemplazarse por la carga efectiva, la que está dada por el producto de 
la masa en cada nivel. M,, y la aceleración del terreno d, ( t ) . El vector de cargas efectivas se obtiene como el 
producto de la matriz de masas y la aceleración del terreno: 

P,(t) = [H)Irld,(t) 11.861 

donde {1) es un vector de coeficientes de influencia, del que la componente i representa la aceleración de··¡~ 
coordenada i debida a una aceleración unitaria en la base. Para el modelo estructural en el que los grados de liberta~ ., 
están representados por Jos desplazamientos horizontales de Jos niveles, el vector {1} es igual a un vector con 
elementos unidad, dado que para una aceleración unitaria de la base en la dirección horizontal todos Jos grados de 
libertad tienen una aceleración horizontal unitaria. Empleando la ecuación 1.82, la carga efectiva generalizada para el 
enésimo modo es 

. p; ( t ) = .e, d, ( t ) . 

donde ~"a {$,} T [M) {f'}. 

11.871 

Sustituyendo la ecuación 1.87 en la 1.85 se obtiene la expresión para la respuesta sísmica del enésimo modo de un 
sistema de varios grados de libertad: 

il, ( 1) + 2 Q>, w, é¡, ( 1) + w; q, ( 1) = .C, li, ( 1) 1 H,' 11.881 

De manera similar a la empleada para el sistema de un grado de libertad, la respuesta de este modo para cualquier 
instante t puede obtenerse empleando la integral de Duhamel, así: 

q, ( 1) = ;;(, /m ( 1) 

M,; wn 

donde /, ( t) representa la integral: 

11.89) 
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I.,(I)•J ii,(T) e-~,w,{r-TI senw,(I-T) dr 

o 
(1.901 

El desplazamiento completo de la estructura para cualquier instante t se obtiene por la superposición de las 
contribuciones individuales de cada modo; empleando la ecuación 1.79: 

N 

( V ( 1) 1 ; L ( 4>, 1 q, ( 1) ; [ <!> J ( q ( 1) } (1.911 ,., 
Las fuerzas sísmicas resultantes pueden expresarse en términos de la aceleración efectiva, la cual para cada modo está 
dada por el producto de la frecuencia circular y la amplitud del desplazamiento de la coordenada generalizada: 

2 ~,w,t,(l) 
q,. ( 1) ; w, q, ( 1) ; _..::..._..::....:c.........:. 

M; 

La aceleración correspondiente al enésimo modo esta dada por: 

1 v"' ( 1 ) 1 • { (jl, 1 f¡,. ( 1 ) 

y las correspondientes fuerzas sísmicas efectivas: 

( f, ( 1) 1 • [ M) ( v, ( 1) 1 • [ M) { 4>, 1 w, ~" 1., ( 1) / M; 

La fuerza sísmica .total se obtiene sumando las fuerzas modales individuales: 
N 

F ( 1 ) • I ~ ( 1 ) • [ M J [ <!> ] w' q ( 1 ) ,., 
El cortante en la base se obtiene sumando las fuerzas sísmicas en toda la altura de la estructura: 

N 

V,( 1) • I f.( 1) • ( 11'{ f,( 1) 1 • M.,w,l,( 1) 
••• 

donde M,n • ';l'.
0

2 1M; es la masa efectiva del enésimo modo. 

(1.921 

11.931 

{1.941 

11.951 

(1.961 

La suma de las masas efectivas para cada modo es igual a la masa total de la estructura. Lo anterior permite 
·determinar el número de respuestas modales necesario para calcular adecuadamente la respuesta estructural completa. 
Si la respuesta total ha de ser representada por un número finito de modos y la suma de sus correspondientes masas 
modales es mayor que un porcentaje predefinido de la masa total. el número de modos considerado en el análisis es 
adecuado. Si este no es el caso, deben considerarse modos adicionales. El cortante en la base para el enésimo modo, 
ecuación 1.96, puede expresarse en términos de el peso efectivo, W"', como: 

w 
V,(t)•....!!'.w,l,(t) (t.971 

g 

donde 
N 

(I ~ 4>. ) 
w = ...:"..:.'·---

"' N 
(1.981 

I »; 4>~ 
"' 

El cortante en la base puede distribuirse en la altura del edificio de manera similar a la ecuación 1.68, con las fuerzas 
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sísmicas modales expresadas como 

[HJ{ljl JV,(I) 
!f(l)l= ' 

' :if, 

b. Análisis de la respuesta espectral. 

11.99) 

las ecuaciones anteriores para la respuesta de cualquier modo de vibración son exactamente equivalentes a las 
expresiones desarrolladas para el sistema generalizado de un grado de libertad. Por tanto, la respuesta máxima de 
cualquier modo puede obtenerse de manera similar. Por analogía con las ecuaciónes 1.28 y 1.37 el desplazamiento 
modal máximo puede escribirse como: 

_ 1~ ( 1 l~ _ S 
qn ( f )m.u - W n - d n 11.100) 

Haciendo esta substitución en la ecuación 1.89 se obtiene 

11.1011 

la distribución de los desplazamientos modales en la estructura puede obtenerse multiplicando esta expresión por el 
vector modal 

1 <!> 1 5C S 
1 V 1 = 1 ljl ) = ' ' '' n m.u n q, m.u M • 11.1021 

' 
las fuerzas sísmicas efectivas máximas pueden calcularse a partir de las aceleraciones modales dadas por la ecuación 
1.94 

[ M]I<!>ISfS 
!f(t)i = ' '"" 

n m.u M" 11.103) 

' 
Sumando estas fuerzas en la altura de la estructura se obtiene la siguiente expresión para el cortante máximo debido 
al enésimo modo: 

V =5C 2 S /M" nm.u n IJd!l n 

la cual puede expresarse en términos del peso efectivo como 

V =W S /g .7ma.r ~~~ p.4n 

donde W en se define en la ecuación 1.98. 

Finalmente, el momento de volteo en la base del edificio para el enésimo modo puede determinarse como 

M, = 1 h 1 [ M] 1 4>, 1 'i!'.,2 S,, 1 H; 

donde {h} es un vector fila de las alturas de cada entrepiso, por encima de la base. 

3. Combinaciones modales. 

11.104) 

11.105) 

11.1061 

Empleando el análisis de la respuesta espectral en un sistema de varios grados de libertad, la respuesta modal máxima 
se obtiene con el conjunto de modos que se seleccionaron para representar la respuesta espectral. la cuestión ahora 
es como combinar estas respuestas modales máximas para estimar de la mejor manera la respuesta total. las 
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ecuaciones de la respuesta modal como la 1.91 y 1.95 dan resultados precisos en tanto que sean evaluadas en el 
tiempo. En el análisis espectral. el tiempo ha sido substituido por la respuesta modal máxima. las respuestas máximas 
de cada modo no necesariamente ocurren al mismo tiempo; por tanto se deben combinar de manera que las respuestas 
combinadas se aproximen lo suficiente a la respuesta total máxima. 

Una combinación que se ha empleado es tomar la suma de los valores absolutos de las respuestas modales !SVA). Esta 
combinación puede expresarse como: 

N 

RSVA < L 1 R, 1 (1.1 07} 
1):1 

Dado que esta combinación supone que los máximos ocurren al mismo tiempo y con el mismo signo, se tiene un limite 
superior de la respuesta muy conservador para diseño. 

Un estimador más razonable, basado en la teoría de las probabilidades, puede obtenerse empleando la raiz cuadrada 
de la suma de los cuadrados (RCSC); se expresa como: 

(1.108} 

Este método ha mostrado dar buena aproximación para sistemas estructurales con frecuencias poco parecidas entre 
sí, o remotamente acopladas. Esto es: 

w - w 
' ,., > 0.10 

": 

Para sistemas estrechamente acoplados, se ha propuesto el criterio de la combinación cuadrática completa (CCC) que 
permite incrementar la· precisión en la evaluación de la respuesta de ciertos sistemas estructurales. La combinación 
cuadrática completa se expresa como: 

N N 

I: I: R, P, 1 ~ 
r-1 rl 

donde para amortiguamientos modales constantes, <p, a <¡>
1
, Vi, j : 

8 <P' ( 1 • ).. ) )..'12 

P,¡ = ----'--'----'-----
( 1 - A2 )

2 
• 4 <P )..2 ( 1 • ).. )' 

A=W/W 
J ' 

c.p=c/ccr 

(1.1091 

(1.1101 

El empleo del método RCSC para sistemas en dos dimensiones y el método de CCC para sistemas en dos o tres 
dimensiones da buenas aproximaciones a la respuesta sísmica de sistemas elásticos sin requerir de un análisis completo 
de la historia de cargas. 

4. Valuación de fuerzas sísmicas. 

Una manera de comparar los efectos de los sismos es empleando espectros de respuesta, los cuales muestran las 
características de los sismos en función de sus efectos (desplazamiento, velocidad, aceleración) sobre las estructuras. 
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Es evidente que durante la vida útil de una estructura, más de una vez estará sujeta a la acción de sismos. Si interesan 
Jos espectros para obtener las aceleraciones máximas, conviene considerar no sólo el espectro de respuesta de un solo 
sismo, sino Jos de todos aquellos que pudieran tener efecto sobre la estructura. Para cubrir esta posibilidad se utilizan 
Espectros de Diseño que en combinación con algún método de análisis sísmico proporciona las fuerzas sísmicas de 
diseño o revisión de la estructura. 

Los diferentes métodos para determinar las fuerzas sísmicas que actúan en la estructura se especifican en el articulo 
203 del RCDF93, en función de las características especificadas en la sección 2 de las NTC's de Sismo. 

a. Análisis estático. 

El análisis sísmico estático es aplicable a edificios cuya altura no excede 60 m. Para efectuar el análisis se procede de 
la manera siguiente : 

• Se considera que las fuerzas de inercia a diferentes niveles de la estructura forman un conjunto de fuerzas 
horizontales actuando sobre cada uno de los puntos donde se suponen concentradas las masas, incluyendo 
apéndices. 

• Cada una de las fuerzas se considera igual al peso de la masa que corrresponde multiplicado por un coeficienie 
proporcional a la altura de la masa en cuestión sobre el desplante (o nivel a partir del cual las deformaciones 
estructurales son apreciables). 

La forma como se especifica el cálculo de fuerzas horizontales expresa en forma algebraica la variación lineal de 
aceleraciones, de magnitud ajustada para que la fuerza cortante en la base sea igual a: _ 

[{]w "".{ 

La aplicación de los párrafos anteriores conduce a que la fuerza horizontal, F, aplicada en el centro del nivel n está 
dada por la expresión: 

[W 
F=(--' Wh 

, , a L ~ h, , , 

donde: 

e, Coeficente sísmico de diseño, art. 206, RCDF93 y sección 3, NTC's de Sismo. 

e, - e 1 a 
W; Peso del nivel i. 
h1 Altura del nivel i sobre el desplante. 

11.1111 

Puede demostrarse que el análisis estático es un caso particular del análisis dinámico; en efecto, a partir de la ecuación 
1.88 se tiene 

q, ( 1) - 2 <P, w, i¡, ( 1) • w: q, ( 1) = ~' d, ( 1) 1 M; 

La amplitud modal máxima está dada por la expresión 1.101: 
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Sf, sd, Sf, s,. 
q, = --
""''M" w 2 M" 

' ' ' 
Para el primer modo: 

Sí', s, 
qrrwt= ZM• 

w, , 

El vector de desplazamientos máximos de la estructura, para ese modo, es: 

D mu 1 = 4>1 q nw: 1 

El vector de fuerzas de inercia correspondiente resulta: 

El vector de fuerzas cortantes respectivas es: 

V =J'F =J'M<!> ma:c 1 m.u 1 1 

de donde: 

V m.ut 

:;1:, 
..:S.s 
M" "' , 

.e, 
-S = Sf M" pd , , 

así, el vector de fuerzas de inercia es: 

F = 
m~ 1 

M"' v~, 
'+', sr , 

por lo que la fuerza de inercia en la masa j es: 

F =m. 
1 1 

V 
cp ~ = 

w w { 
' w 

.:c__s 
M" "' , 

'1 4> ; M J 
...!. 4> , . 
g ' E ...!. 4> 

;.¡ g \¡ 

Como se mencionó en /.B.B.a. se requiere conocer la forma deformada de la estructura para conocer las fuerzas que 
se generan, en este método se supone que la configuración deformada correspondiente al primer modo es lineal, así: 

h 
4> - 1 

'1 - -¡¡ 

y la fuerza de inercia en la masa j es: 

h W{ 
F = w ...!. 
1 1 H ~ h 

E 
"' H 

F = { w w h 
1 ' 1 1 

E w,. h, 
~, 
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La expresión anterior es equivalente a la de la ecuación 1.111 

Los aspectos sobresalientes del método estático son los siguientes: 

• Solo se considera el modo fundamental. 
• La configuración approximada de este modo es lineal; $11 - h 

1
/ H 

• La masa equivalente del primer modo es 'igual' al total de la estructura (Carga Muerta + Carga Viva Máxima) 
• Se emplea la ordenada espectral máxima 'C' del espectro de diseño, independientemente del periodo estructural. 

b. Método simplificado de análisis. 

Este tipo de análisis es aplicable a estructuras que cumplan simultáneamente los siguientes requisitos: 

• En cada planta, al menos el75 porciento de las cargas verticales están soprtadas por muros ligados entre si por 
un sistema de piso suficientemente rígido y resistente al corte. 

• la relación entre longitud y ancho en planta es menor que 2.0 
• la relación ente la altura y el ancho de la base no excede de 1.5 y la altura del edificio es menor que 13 m. 

la razón de las limitaciones anteriores obedece al buen comportamiento sísmico que en general han tenido las 
estructuras que cumplen con estos requisitos. Con este método sólo se necesita verificar que la resistencia al corte 
en cada dirección es suficiente; no es necesario calcular la distribución de elementos mecánicos en los distintos muros 
que formen la cosntrucción, tampoco se hace necesario verificar desplazamientos, torsiones y momentos de volteo. 

los coeficentes de diseño para obtener las fuerzas cortantes en cada nivel se presentan en las NTC's de Sismo. Estos 
se obtuvieron de acuerdo con el método estático, aplicando la reducción que allí se permite en función del valor de Q 

y del periodo fundamental de vibración del inmueble. Se tomó Q -1 ó 1.5 según el tipo de muros. El periodo 
fundamental se estimó en función de la altura y del tipo de suelo de cimentación. Los coeficientes para edificios en las 
zonas 11 y 111 resultaron muy próximos entre sí, así que se adoptó su promedio para ambas zonas a fin de simplificar las 
tablas (Instituto de Ingeniería, UNAM, comentarios a las NTC's de Sismo ). 

c. Análisis sísmico dinámico modal. · · 

Conforme con las NTC's de Sismo toda estructura puede analizarse con un método dinámico, pero con caracter 
obligatorio aquellas cuya altura exceda 60 m. Los métodos aceptados de análisis dinámico son el análisis sísmico 
dinámico modal espectral, ASOME y el cálculo paso a paso de respuesta a temblores específicos. 

(1 ). Análisis sísmico dinámico modal espectral. 

Este método es de aplicación general cuando se requiere determinar la respuesta lineal de estructuras de varios grados 
de libertad; se basa en el hecho de que la respuesta total es la superposición de las respuestas de los diferentes modos 
naturales de vibración. 

Da acuerdo con las NTC's de Sismo en este método de análisis debe incluirse el efecto de todos los modos naturales 
de vibración con periodo mayor o igual a 0.4 seg y es obligatorio considerar los tres primeros modos de translación en 
cada dirección de análisis. 
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Una vez que se han determinado los modos de vibrar de la estructura, es necesario combinarlos para conocer su 
comportamiento ante una excitación dinámica específica, tomando en cuenta la contribución de cada modo. la 
respuesta final será la combinación de las respuestas independientes de cada uno de los modos, multiplicadas por un 
factor, denominado coeficiente de participación, ec. 1.88, que al desarrollarla, se convierte en la siguiente expresión: 

' L m, <P, 
( = _>r_, = -''-''-'-'-' --
' M" 

' 

lt.tt21 
' L m, <P. 2 

1" 1 

donde: 

m, Masa del nivel i. 
<1>"' Amplitud del modo n. para la masa i. 
n Número de niveles, grados de libertad. 

Con este coeficiente de participación se calculan las respuestas modales y se combinan como se establece en las 
NTC's de Sismo, para calcular las respuestas totales con las expresiones 1.108 o 1.109: 

N N 

[[Rp.R 
1 11 J 

r-1 pi 

para sistemas remotamente acoplados y estrechamente acoplados, respectivamente; ésto es, que los periodos de los 
modos naturales en cuestión difieran al menos 10% entre sí, o no. la fuerza cortante basal calculada con este método 
no debe ser menor que 80% de la que corresponde al análisis estático .. 

(2). Análisis paso a paso. 

Para aplicar este método las NTC's de Sismo exigen que se usen por lo menos cuatro movimientos representativos. 
Con esto se pretende evitar que· se adopt'en diseños que puedan resultar inseguros porque la estructu·o en cuestión 
sea poco sensible a las características detalladas de un temblor particular, pero .responda en conoiciones más 
desventajosas ante otro, que difiera en los detalles, pero que sea representativo de la misma intensidad, duración y 
contenido de frecuencia que el. primero. 

' " 

En general no se aplica para fines de diseño, por los tiempos de computadora requeridos, sino más bien para fines de 
revisión del comportamiento de edificios que han sido sometidos a sismos intensos y han tenido o no daños importantes. 

En este método se puede suponer comportamiento elástico de la estructura o bien ~omportamiento.no lineal, según 
diversas idealizaciones. · 

Al igual que en el método anterior, la fuerza cortante basal calculada con este método no deberá ser menor que 80 
porciento de la que predice el análisis estático. 
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EJEMPLOS SISTEMAS.DE UN GRADO DE LIBERTAD VIBRACIONES FORZADAS SIN AMORTIGUAMIENTO 
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MÉTODO DE STODOLA · VIANELLO · NEWMARK. 

Este método, en adelante denominado simplemente como método de Newmark, converge al primer modo de vibrar. 

Procedimiento: 
1. Suponer una configuración deformada de la estructura: 4>'1, 4>'1,. 
2. Valuar las fuerzas de inercia asociadas a 4>'1 dejando w2 como factor comun ya que no se conoce: 

F =m w 2 m' 1 Y' In 

3. Valuar la fuerza cortante en la estructura 

i 

V,= L Filn 
l=n 

4. Calcular los desplazamientos correspondientes: 

¡¡ =V /k =L m tn' (jiuncióndew2 ) In Jn n n"t' In 

5. Obtener la configuració calculada el> = como la suma acumulativa de los incrementos de deformación de abajo hacia 
arriba: 

6. Normalizar: 

7. Comparar: 

con un error de: 

1 

tne = L ¡¡ 
"!' le In 

l=n 

e 
• e <p In 
<p--

e 
<pll 

s •e 
cp ,-cp 1 

,; ToleranciaV1 

si no se cumple, repetir el proceso desde el paso l. haciendo: cp' - cp' 
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Aplicación del método de Newmark al cálculo de los modos superiores 

Para calcular el segundo modo de vibrar con este método, se tiene que quitar a la configuración supuesta la 
participación del primer modo: a1<jl11 , para lo cual es necesario conocer <jl 11 y a,. Q>,, se calcula con el procedimiento 
ya conocido; para conocer a, se recurre a la propiedad de ortogonalidad de los modos. 

<!>'"'"'"', - a,Q>, + a2<jl2 + ., + a,Q>, + ... + a,Q>, + a,Q>, .+ ••. + aN<PN 

Premultiplicando por <jlr,M: 
<P r,M <!>'"'""", = a, <P r,M Ql 1 + a2 <P r,M <!> 2 + ,, + a, <P r,M <jl, + ... + a, <P r,M 4, + a, <P r,M <!>, + ,. + aN <P r,M <PN 

Aplicando la condición de orotogonalidad: 
<jlr,M <jl'"'""", • a1 X 0 + a2 X 0 + .. , + a1 X 0 + ,, + a, X 0 + a, X 0 + ,, + aH X 0 

Se desconoce a,: 

Por ejemolo, para el 2do modo: 
conocidos rp" w 1 

r=J;s=2 

Para el tercer modo: 
conocidos: rp 1, w 1 

r=l;s=3 

r=2;s=3 

<PT M<jls 
a = 1 3 

1 T 
<P 1M<P1 
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EJEMPLO 1. Calcular la frecuencia y configuración modal del primer modo de vibrar de la estructura representada por 
el modelo matemático siguiente: 

.-...~6_,.,, .. 0-' 
r 

•·l-~ •e•!e •n • <-

] 
.~~~-···3~··0-l 

" 
<•l-~ "'"80 U~ T <-

1 

•··-J= ·•-u• ..... ,_ 

Solución: 

Antes de proceder a realizar la tabulación para seguir los pasos del método, conviene uniformizar a un mismo valor las 
masas y las rigideces. 

En este caso se uniformará A. 

m = 178.39 x ]()"3 ( ton¡seg 2 ) 1 cm 
k = 64.995 ton¡! cm 

El modelo matemático simplificado resulta: 

Cálculo del primer modo de vibrar. 

, . 
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1 "' iteración 

N E m k 4>'1 f1 / w2 ~~ 1 w2 /51 w2 4>'/wl 4>"'1 

6 0.334m 3940 1.316m 54.577 m 1 k 3349 

6 0.566 k 1.316m 2.325 m 1 k 

5 m 3824 3.824 m 52.252 m 1 k 3207 

5 k 5.140m 5.140m/k 

4 m 3412 3.412 m 47.112m/k 2891 

4 k 8.552 m 8.552 m 1 k 

3 m 2765 2.765 m 38.560 m 1 k 2366 

3 k 11.317 m 11.317m/k 

2 m 1941 1.941 m 27.243 m 1 k 1672 

2 1.211 k 13.258 m 10.948 m 1 k 

1 m 1000 m 16.295 m 1 k 1000 

1 0.875 k 14.258 m 16.295 m 1 k 

o 

k= 64.995 ton¡! cm 

m= 178.39 x ](}3 ton¡seg' 1 cm 
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2o~o iteración 

N E m k 4>'1 11 1 w2 7}/ w2 6 1 w2 <P' 1 w2 <!>"'1 

6 0.334m 3349 !.119m - 46.403 m 1 k 3313 

6 O.S66 k 1.119m 1.977m/k 

S m 3207 3.207 m 44.426m 1 k 3172 

S k 4.326m !.326m 1 k 

4 m 2891 2.891 m 40.100 m 1 k 2863 

4 k 7.217 m 7.217m/k 

3 m 2366 2.366 m 32.883 m 1 k 2348 

3 k 9.S83 m 9.S83 m 1 k 

2 m 1672 1.672 m 23.300 m 1 k 1664 

2 1.211 k 1 1.2SS m 9.294 m 1 k 
'· . 

1 m 1000 m 14.006 m 1 k 1000 ; 
. 

1 0.87S k 12.225 m 14.006 m 1 k 
. l ~· •. 

o 

Jl TRIGOS Fl UNAM EDUCACIÓN CONTINUA CURSO INTERNACIONAl INGENIERÍA SÍSMICA ANÁLISIS DINÁMICO NEWMARK P S/12 



"' ,, 

3'" iteración 

N E m k 4>'t f1 / w2 7} 1 w2 l'l/ wl 4>' 1 w2 cp··, 

6 0,334m 3313 1.107 m 45.968 m 1 k 3309 

6 0.566 k 1.107 m 1.956 m 1 k 

5 m 3172 3.172 m 44.012 m 1 k 3169 

5 k 4.279 m 4.279 m 1 k 

4 m 2863 2.863m 39.733"; k 2861 

4 k 7.142m 7.142 m 1 k 

3 m 2348 2.348 m 32.591 m 1 k 2346 

3 k 9.490 m 9.490 m 1 k 

2 m 1664 1.664 m 23.101m/k 1663 

2 1.211 k 11.15;! m 9.211m/k 

1 m 1000 m 13.890 m 1 k, 1000 

1 0.875 k 12.154 m 13.6!:0 m 1 k 

o 

Jl TRIGOS Fl UNAM EDUCACIÓN CONTINUA CURSO INTERNACIONAL INGENIERÍA SÍSMICA ANÁLISIS DINÁMICO NEWMARK P 6/12 



4" iteración 

N E m k <!>' 1 f1/ w2 ~~/ w2 /51 w2 <!>' 1 w2 

6 0.334 m 3309 l. 105m 45.923 m 1 k 

6 0.566 k 1.105m 1.952 m 1 k 

5 m 3169 3.169m 43.971 m 1 k 

5 k 4274m 4274 m 1 k 

4 m 2861 2.861 m 39.697 m 1 k 

4 k 7.135m 7.135m/k 

3 m 2346 2.346m 32.562 m 1 k 

3 k 9.481 m 9.481 m/k 

2 m 1663 1.663 m 23.081 m 1 k 

2 1.211 k 11.144m 9.202 m 1 k 

1 m 1000 m 13.879 m 1 k 

1 0.875 k 12.144m 13.879 m 1 k 

o 
.. 

w1
1 = ( 0.43916) (k 1m) = 0.072 x 64.9951178.39 x 10·3 = 26.658 rad 1 seg' 

w 1 = 5.163 rad 1 seg 

T1 = 2 1 w 1 = 2 1 5.163 = 2.217 seg 

tero 
1.EE3 

2~ 
<t> = 1 

2EHl 

<t> ., 1 

3309 

3168 

2860 

2346 

1663 

1000 

~.) 
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EJEMPlO 2. Para la estructura representada por el modelo matemático del Ejemplo 1, calcular la configuración modal 
del segundo y tercer modo y sus respectivas frecuencias naturales y periodos asociados al segundo y tercer modo de 
vibrar 

Cálculo del segundo modo de vibrar: 

E m k cp, cp·, a,<P, 

0.334 m 3309 -1377 109 

6 0.566 k 

m 3168 -1093 104 

5 k 

m 2860 -127 94 

.! k 

' ' m 2346 915 77 

3 k 

m 1663 1385 55 

2 1.211k 

1 m 1000 1000 33 

1 0.875 k 

a2 • a,!P, fl w' 1' 1 w' 

·13879 -0.4636m 

-0.4636m 

-11034 -1.034m 

·1.5670m 

·1364 ·0.1364m 

-1.7034m 

9073 0.9073m 

-0.7961m 

13795 1.3795m 

0.5834m 

967 0.9967m 

1.5801m 

a = 
0·1 02 0.0033 1 

31.142 

Olw' <P' 1 w' 4l\ 

-2.5980mlk -14387 

·0.8191mlk 

-1.7789mlk -9581 

·1.5671mlk 

-0.2110mlk -1173 

-1.7034mlk 

1.4915mlk 8259 

·0.7961mlk 

- 2.2876mlk 12668 

0.4818mlk 

1.8058mlk 1000 

1.8058mlk 

o 
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2d' iteración 

E m k <P, <P', a,4>, 

0.334 m 3309 ·14387 ·2 

6 0.566 k 

m 3168 -9851 ·2 

5 k 

m 2860 ·1173 ·2 

4 k 

m 2346 8259 ·2 

3 k 

m 1663 12668 ·1 

2 1.211 k 

1 m 1000 1000 ·1 

1 0.875 k 

a,. a,Q¡, fl w' l'lw' 151 w' 

·14385 ·0.4805m 

·0.4805m ·0.8489m/k 

·9849 ·0.9849m 

·1.4654m ·1.4654m/k 

·1171 ·0.1171m 

-1.5825m ·1.5825m/k 

8261 0.8261m 

·0.7584m ·0.7584m/k 

12669 1.2669m 

0.5105m 0.4216m/k 

10001 1.0001m 

1.5105m 1.7263m/k 

-· 

a = -0.0021 = -0.0001 
1 31.1422 

<P' 1 w' 

·2.5053m/k 

·1.6584m/k 

·0.1910m/k 

1.3915mlk 

2.1479m/k 

1.7263m/k 

o 

W
2
2 - ( 3.5457/6) (k/ m)= 0.5910 X 64.995/178.39 X 10 3 - 215.308 rad / Seg2 

W2 - 14.673 rad 1 seg 

T2 = 2/ w2 - 2/14.673- 0.428 seg 

1.1Jl) 

1.d:l4 

na:s 
¡p = 2 

-Q 111 

-mm 
-1.451 

cfr, 

-14513 

-9595 

·1106 

8061 

12442 

10000 
u.< 

,,.... 
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'' 

Cálculo del tercer modo de vibrar 

E m k q,, q,, q,•, a,tfl, a,<!l, q,•, flw' Utw' O 1 w' <P' 1 w' <P\ 

0.334 m 3309 ·1451 12731 168 ·192 12755 0.4260m 1.0907mlk 14713 

6 0.566 k 0.4260m 0.7527mlk 

m 3168 ·960 6893 160 ·123 6856 0.6856m 0.3380m/k 4503 

5 k l. 116m 1.1116mlk 

m 2860 '111 11880 145 ·15 ·12010 ·1.2010m ·0.7736m/k ·1043 

4 k ·0.0894m 0.0894mll 

m 2346 806 ·10385 ·119 107 .¡ 0611 ·1.0611m ·0.6842mlk ·9230 

3 k 1.1505m 1.1505mlk 

m 1663 1244 8424 84 165 8175 0.8175m 0.4663m/k 6290 

2 1.211 k ·0.3330m 0.2750mlk 

1 m 1000 1000 10000 51 133 9816 0.9816m 0.7413m/k 10000 

1 0.875 k 0.8486m 0.7413mlk 

o 
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zota iteración 

E m k 4>, 4>, 

0.334 m 3309 ·1451 

6 0.566 k 

m 3168 ·960 

5 k 

m 2860 ·111 

4 k 

m 2346 806 

3 k 

m 1663 1244 

2 1.211 k 

m 1000 1000. 

1 0.875 k 

4>', a,<f>, a,4>, 4>', 11 w' 1' 1 w' 0/w' 

14713 ·55 ·27 14795 0.4942m 

0.4942m 0.8731m/k 

4503 ·52 ·18 4573 0.4573m 

0.9515m 0.8515m/k 

·10436 -47 ·2 ·10387 ·1.0387m 

-0.0872m 0.0872m/ 

·9230 ·39 15 ·9206 ·O.ll206m 

·1.0078m 1.0078m/k 

6290 ·27 23 6294 0.6294m 

·0.3784m 0.3125m/k 

10000 ·17 19 998 0.9998m 

0.6214m 0.7102mlk 

L m¡ !p¡¡!j>J¡ = -0.0514 = -0.0017 

L m
1

(q>
11

) 2 31.1422 

a,= L m¡ lj>z¡ cp31 = 0.0090 =O.OOI 9 L m1(q>21 f 4.8343 

4>'1 w' 4> '1 

1.1273m/k 15873 

0.2542mlk 3579 

·0.6973m/k -9818 

·0.6101m/k -8591 

0.3977m/k 5600 

0.7102m/k 10000 

o 
·~.: 
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3"' iteración 

E m k <!>, .p, <!>', a,«P, a,<!>, 4>', flw' U 1 w' Olw' 

0.334 m 3309 ·1451 15873 -4 '1 15878 0.5303m 

6 0.566 k 0.5303m 0.9369mlk 

m 3168 ·960 3579 -4 ·1 3584 0.3584m 

5 k 0.8887m 0.8887mlk 

m 2860 ·111 9818 -4 o ·9814 ·0.9814m 

4 k ·0.0927m 0.0927ml 

m 2346 806 8591 ·3 1 ·8589 ·0.8589m 

3 k ·0.9516m 0.9516ml 

m 1663 1244 5600 ·2 1 5601 0.5601m 

2 1.211 k ·0.3915m 0.3233ml 

m 1000 1000 10000 ·1 1 10000 m 

1 0.875 k 0.6085m 0.6954mlk 

W
2
3 ~ ( 8.9154/61 (k 1m 1- 1.4859 x 64.995/178.39 x 10 3

- 541.376 rad 1 seg2 

W3 - 23.267 rad 1 seg 

T3 - 2/ w3 = 2/23.267 - 0.270 seg 

1.(XXJ 

O.!U51 

-a.s:m 
c!>3 = -0.9:63 

0.3113 

1.ffi83 

<!>' 1 w' $\ 

1. 1534mlk 16586 

0.2165mlk 3113 

·0.6722mlk ·9666 

·0.5795mlk ·8333 

0.3721mlk 5351 

0.6954mlk 10000 

o 
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~ETODOS DE STODOLA-VIANELLO-NEWNARK 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 un1das 

por resortes, sin amortiguamiento, en vibración libre, se puede 

suponer que cada masa se mueve en movimiento armónico simple d~ 

finido por X=Xo r.os wt o X=Xo sen wt donde x
0 

define la ampli­

tud y w la frecuencia circular del mov1miento. 

wt 

La 
• • 2 

Ó X=-w X o 
sometida cada 

rán Fi = mX = 

• • 2 
aceleración estará dada entonces por X=-w x

0 
ces 

2 
sen wt=-w X y las fuerzas de inercia a que estará. 

masa, de 
2 

-mw X. 

acuerdo con la secunda ley de Newton, se 

Por otro lado, la fuerza restituti•Ja 1Jue aparece· en ca­

da resorte estará dada por Fe:RóX, donde R es la rigidez de en­

trepiso, que podemos definir como la fuerza cortante que es ne­

cesario aplicar para producir un desplazamiento unitario entre 

d0s niv~lRs ~onsecutivos: R = V/AX, para 6X=1. 

Vemos entonces, 

cada rnasa depender&n de X 

que las 
2 

y de w 

fuerzas a que 

únicamente. 

se verá sujeta 

Por otro lado, sabemos que para conocer un modo de vi 

brar necesitamos conocer tanto la frecuencia w (o periódo T) co 

mo la configuración modal relativa, y que si la estructura está 

vibrando en un modo dado, la frecuencia del movimiento de cada 

masa será la misma. 

Tomando en cuenta lo anterior, se pueden emplear dos 

métodos numéricos para el cálculo de las frecuencias y configu­

raciones modales. 

*Profesor Tit~lar, División de Estudios de Posarado, Fac. ~~ ~ 
'.J- ::~aer.~E::rla UNAP.. 



siste en: 

2. 

El método propuesto por Stodola-Vianello-Newmark, con 

1. Suponer una configuración ~eformada de la estructu 

2. 

ra: 

X. 
~supuesta 

Valuar las fuerzas de inercia 

figuración Fi= -mw
2

Xi, dejando 

rnún cuyo valor no conocemos. 

asociadas a esa con-
2 w como factor co-

3. Valuar la fuerza cortante en la estructura, como 

la suma acumulativa de las fuerzas de inercia de 
i 2 

arriba abajo del edificio: V.= ¿ Fi (función de w ) 
~ 1 =n 

4. Calcular los incrementos de deformación correspon-

dientes_a las 

A • Vi 
ul(~ = -

Ri 

fuerzas cortantes. 

2 (función de w ) . 

5. Obtener la configuraci6n calculada de la estructu­

ra como la suma acumulativa de los incrementos de 

deformación, de abajo hacia arriba. 

X 
n 
r. t>xi = coef. 

2 
= 

i cale i=l 

Esto nos durÁ un coeficiente multiplicado por 2 
w 

para cada masn. 

6. Si la estructura está vibrando en un modo la confi-

guración calculada será proporcional 

y el factor de proporc~~nalidad será 

para cada masa podremos calcular. 

2 
w 

= 
X 

supuesta 

Coe f. de X 
cale. 

a la 
2 

w 

supuesta, 

Es t.., es • 

En general, 2 los valores de w calculados para cada 

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



3. 

méLnrlo es de r5pirlu cnnverqen~ia si se us~ como 

nueva configur,lC:ión supue,;ta la obtenidu al final 

de cada cicl<J, <le preferencia normaliz&ndolu, es­

to es, haciendo que la deformación de una de las 

masas, por ejemplo la primera, tenga siempre el 

mismo valor, con objeto de observar como se modi:i­

ca la configuración relativa después de cada c1cló. 

Los valores de w2 obtenidos en cada ciclo nos dan 

también un intervalo de valores que se va cerrando 

hasta que se obtiene finalmente los mismos valores 

para todas las masas. 

El método descrito anteriormente converge siempre ha­

Cla el modo m&s bajo que esté presente en la configuración su- .. 

puesta, y dado qpe al suponer una configuración ésta estarl fo~ 

mada por una c9mbinación lineal de todos los modos posibles, el 

modo m&s bajo será el primero o fundamental. Más adelante se 

indica corno hacer para calcular modos superiores. 

Ejemplo. Calcular la frecuencia y configuración mo-

dal del primer modo de vibrar de la estructura representada por 

el modelo matemático siguiente. 

: 1 • 
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' ' 1 

i 
1 

! 
1 

1 
1 
1 
1 
1 

1 

1 
1 

• 1 
i 
1 

1 
i 

1 

4. 

Para realizar los pasos antes indicados 

usar una tabulación como la siguiente: 

conviene 

ler. Ciclo. 

1 2 

1 *2 1 *** 
Nivel! 

ton seg ton --
cm cm cm* 

' 2 V t:.x.:!. Xcalc xsup m R Xsup Fl.=m"' X ¡w 
R • 

1 4 
1 Bw

2 
0.52w2 7.692 

4 
5.2 4 2 = --

1 50 Bw
2 

0.16w" 
0.52 

1 

3 ¡ 2 3 6w
2 

0.36w2 8.333 = 3 3.6 
1 14w2 

D.14w2 --

1 

100 0.36 

2 2 4w
2 

0.22w2 9.091 
2 

2.2 2 = --
150 1Bw

2 p.12w2 
0.22 

2 1 2w2 2 
0.0 1 1 1 0.1w = 

2UU ¿Qw2 p. 1\o/2 0.1 

D o 
1 

Nótese que los valores R, V y ~X están defasados, pues corresponden 

al entrepiso. 

* Para J.nJ.cJ.ar el cálculo puede usarse cualquier valor de X. En 

general, el método convergirá más ráp1do entre más acer~ada sea 

la configuración supuesta, pero si se supone por ejemplo una con­

figuración que se parezca a un segundo, tercero o cuarto modo, de 

cualquier manera, al término de algunos ciclos más, llegaremos al 

primer modo. 

2 ** Nótese que en este caso, el valor de w estará comprendido en-

tre 

1 

7.692 seg 2 10 
1 

Y segr 

*** En un segundo ciclo, usuremos corno nueva configuración supues­

ta la obtenida al final del primer ciclo normalizada de tal modo 
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1 

1 

1 
1 
! 
1 

1 

\\ 
i 

S. 

que la deformación del primer nivel, sea unitaria, esto es, div~ 

diendo la configuración calcuiada entre 0.1w
2 

en cada nivel. 

2o. c~clo 

Ni-
1 

1 

2 
1 vel m R xsup Fi V 6X X w Xsup 

1 

4 2 5.2 10.4w" 0.6Slw¿ 7.988 5.425 
2 2 

50 10.4w 0.208w 

3.6 7.2w2 2 8.126 3.692 3 2 0.443w 
2 2 

lOO 17.6w 0.176w 

2 2 
¿ ;¿ 2.2 4.4w 0.267w 8.~40 2.:!~5 

1 22w2 2 
150 0.147w 

2 o .12Dw
2 

l 2 1.0 2. w 
0.120w

2 
8.333 LO 

200 24w2 
1 

o o 

Obsérvese que el intervalo de variación 
2 de w se redu-

jo a 7.988 y 8.333 y que las variaciones en la configuración mo­

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

TomundQ como buse de partida nuevamente la configura-

ción calculada, en un tercer ciclo se tiene: 

' 
i 

1 

~ivel 
1 

1 2 
m R X su o F V /\X X w xi 

1 
1 

1 

4 2 5.425 l0.8Sw2 0.6739w2 8.050 5.461 
50 l0.8Sw2 o. 2170w2 

3. 692 2 2 
8.081 3.703 3 2 7.384w 

2 2 
0.4569w 

lOO 18.234w 0.1823w 

2 2.225 2 2 8.103 2.225 2 4.45w 
2 

0.2746w 
150 2 22.684w 0.1512w · 

2 1.0 2.0 w 
2 2 8.104 1.00 1 2 

0.1234w 
200 24.684w 0.1234w2 

o 
1 

o 

~ f~nalmente, en un cuarto ciclo,· la aproximaci6n se considera su­

ficiente: 
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' 

' 
1 
: 

1 
! 
! 
1 

j 

6. 

;¿ 
Nivel m R X F' V dX Xcalc w Xi 

4 

3 

2 

1 

o 

sup 

IO.'l22w
2 2 

8.061 5.468 2 ".4(;1 
2 0.2J84w¿ 

0.6775w 
50 10.922w 

2 21 
8.066 3.705 2 3. 703 7.406w 

2 O. 459lw 1 
2 

lOO 18.328w O.l833w 

2 2 
1 

2 2.225 4.45w 0.2758w 8.067 2.226 
2 2 

1 150 22. 778w 0.1519w 

1 2 2 
2 LOO 2 .. 00w 0.1239w 6.071 1.00 

1 2 
200 24.778w 

2 
0.1239w 

r r= 
2 8.064* 

1 

12.389 1.5363w 

1 

' 
2 

*El valor final de w lo obtenemos con más precisión dividiendo la 

suma de X entre la 
sup de X 

1 ca e 
Esto es más 

preciso que promediar 

suma de coeficientes 
2 

los valores de w de cada nivel. 

w=~8.064 = 2.8397; 2 '" T=-
w 

.6.2832 
= 

2.8397 
= 2.213 seg. 

Cálculo de modos suoeriores empleando este método 

Como se indicó antes, el método converge al modo más ba­

jo presente en la configuración supuesta, y al suponer una combina­

ción cualquiera ésta, estará constituida por una col'tbinación lineal de los distin 

tos modos de vibrar: 

Xsup = c 1xi1+c2xi 2+c3xi 3+c4xi 4 ' donde Xil a xi4 son las conf~guraciones 

modales y C. son coefic1entes de participación. 
1 

Si queremos calcular el segundo modo de vibrar empleando 

este método, tendremos que quitar a la configuración supuesta la 

participación del primer modo:C x.,, para lo cual necesitamos cono 
' 1 1-

cer Xil Y c1 . Xil la calculamos como se indicó antes y c
1 

lo pode-

mos calcular recurriendo a la propiedad de orto~ona~idad de los mo-

dos de vibración que indica que 

X. son configuraciones modales. 
1111 

llm.X. X. =O si 
1 ~n 1.m n~m. donde X. y 

1n 

1 



7. 

Si multiplicamos la expresión anterior de X por m.X. 
sup ~ ~ 1 

y sumamos para todas las masas, considerando que los coeficientes 

de parLicipación son const~ntes y pueden salir de la sumatoria¡ 

tendremos: 

= c
1
Em.x

2 

~ il 
+ C

0
[m.x.

1
x.

2 
+ c

3
l. m.x.

1
x.

3 
+ ... 

~ 1 1 1 1 1 1 

donde los términos que multiplican a c
2

, c
3

, etc. son nulos por la 

propiedad de ortogonalidad de los modos, quedando entonces 

o 
m. x- il 

~ 

Estti expresión es válida para cualquier modo n. 

Por tanto, si queremos calcular el segundo modo d~ v~­

brar, supondremos uno configuración que se parezca ~ e&te modo, 

e::. clr:r..:..t.r, 'fUC! tcny<.t un punt(, de dellexión nul,l, c.Jlcul.Jrcmos el 

valor de c
1 

con la expresión anterior y restaremos a la configu~ 

ración supuesta P.ara el segundo modo la participación del I!,rimer 

modo c1 Xil' lo que da por resultado una nueva configuración su­

puesta para el segundo modo en la que el modo más bajo presente 

es el segundo y por lo tanto, al aplicar el método habrá conver­

gen¿ia hacia·este modo. A la operación antes descrita se le lla-

rna ''limp1a'' de modos. 

Si qu~siéramos calcular el tercer modo de vibrar, ten­

diíamos que conocer de antemano las configuraciones correctas de 

primero y segundo modo, y suponer una configuración que se pare= 

ca al tercer modo, ·(que tenga dos puntos de deflexión nula); cal 

cularíamos dos coef1cientes de participación c
1 

y c
2

, correspon­

dientes a los modos pr~mero y segundo, en la configuración supue! 

ta y la limpiaríamos para que el modo más bajo presente en ella 

sea el tercero y el m~tod~ converja a este modo. 

Esto es: 

f .• 



,., ,. 

= 
Í.mX.il 

2 
í. m X 

.il 

x.3 
1 ~ 

= X -
i3sup 

8. 

l:mx.
2
x.

3 ~ 1 sup 

.. x2 
'·m 12 

-f ••• 

De manera semejante se procede para calcular otros mo­

dos superiores. 

En la práctica, y debido a errores numér1cos o de apr~ 

Aimación que van acarréandosenobasta con una sola limpla. Para 

lograr convergencia adecuada da buen resultado limp1ar la confi­

guración calculada al cabo de cada ciclo, antes de calcular los 
2 

valores de w . Esa misma configuración limpiada, normalizada, 

nos sirve como nueva configuración para un nuevo ciclo. Es con-

ver.l.ente llevar cuando menos tres cifras significativas en los 

cálculos. 

Para fijar ideas,· calcularemos tres ciclos del segundo 

modo de v1hrar de J rl c:~;tructu!-.'l puru J.~ cual ca] culamos ante-

r.1.ormentt: ·(.d pr1mer mudo. 

1 1 ' 

1 

1 ••-¡ 

1 

ri2 • -·¡· • '" 
.X~il .x'u x12•'4'• ax:11 11~ -<: lUl iu .. V AX J cale . 

• 1 .. 12 

1 • 
' 1 

so , ..... 
1 

-2. "'""' 
-o.OJJwl I0.9J6,59. 798 -1.0 -10.936 -o.o~ -1.05-f. 

-2.1oew' -o.04,., 

' ..0,07~ o."""""' ! 3 ' 3.70S 7.41 1 27 .4S. o o ..0.0)6 -o.Ol6 
100 -2.1_, -o.021ewl 

i 
l ...... o.oJowl 1 2 ' 2.226 4.452 9.910 2.0 9.910 ..0.022 1.978 

' ISO 1. 77wl 0.011awl 
! 

1 1 1 ' 1.00 2.0 2.0 1.0 2.0 ..0.010 0.990 1,taowZ 0.01 ..... 

1 

200 1- ).7 .... o.o1W ---
¡o % .. 99.162 l• 0.974 

! 1 

*La configuración supuesta puede ser cualquiera, pero desde luego en conveniente 
que se parezca a u~ segundo ~do, esto es, que tenga un cambio de s1gno en la ------- :::::_ ---:~. 



- ' l{ w"- X ** ~'2 w• V 1\1,. 
real e 

1

nxil Xcalc.¡ -clx~l 2calc i2sup ~ sup 
·¡~ 

1 2 2 2 2 -
-0.0314•• -4 ¡-0. 3653w +0.00696w -0.02644w 39.86 -1.3042 -2.6084w 2 

t-2. 6084J 0.05217w 

2 2 2 2 
o ! ú.OGS<w 

1 

0.00472w 0.01352w -2.6(, 0.6669 1.3138w 0.02077• 
' '-l. 274Gw2 ' 
¡ -0.0127~\1" 

1 
' 2 2 2 2 ol 1 2 o .1362•.; 0.002B4w 0.01344w S9 .15 1.6495 3.2990w 

C.OlcSoJ 
0.0335w· 

' L.0244w 
_, 

1 ' 
' 

1 1 ¿ 
(). fJ0127 .;. ' 2 2 0.0200:.: ! • 0"3 7r,.,; 

1 

0.02()07w 49.33 0.990 

1 

1.9800w 
2 ' 1 

1 4.0044w o. 02002•~ 
1 

1 
1 

' 1 
1 ¡ 1 

' 1 

1 
1 

... 1 o . ) 1'" j 
2 

1 l.~- . ~ _t,_,W 
1 

·¡¡-

1el 

4 

3 

-

l 

1 

2 -0.1263w 
99.162 

l 

= -0.0012736w
2 

.fu; 

** Normal~zando con respecto a 0.99 en el primer nivel, para comparar la evolu­
ción de la c~nfiguración. 

1 w¿*** - ! - 2 
i mX X ~ X x2 X mX. w V t. X 
1 ll cal 1 -'-¡ '~l cal ~2sup ~2sup 

1 
-

1 ~ 2 2 
41. s5j -3 .104w2 ¡·(;. 34 ;39 +0.000Ql2w -0.031388w -l. 5520 

2 2 
i 1 

-3.104w 0.06208w 
' 

1 
1 

2 2 2 
2. 0548w2 

; ' O.l539lw ' +O.OOOOORw 0.02077Rw 32.10 1.0:04 
;¿ ; 2 

' 1 
1 -l.04~2w ~o.Ol049w 
' 1 
1 1 2 0.14"2~-f 

1 

+O.OOOOOSw 0.03352SJ 49.20 1.65771 3.3154•2 
2 2 

1 
2.2662w O.OlSllw 

' 
1 o. 04004•2 +0.000002J 

2 2 0.020022w 
1 

49.45 0.99 1.98w 
1 2 2 : 1 

1 
4.2462w 0.02123w 

1 
1 ' 
' 1 

=-O .0002lw" í: = 2.1231 
í. ¡¡5.2271 

e 
l 

= 
-0.0002lw" 

99.162 
-ú.0000021177w2 

2 *** Nótese que el intervalo de w queda comprendido entre 32.1 y 49.49 y que el 

aJuste en la curva ocurre cas1 entre las dos últimas masas. Obsérvese que la 

corrección al limplar es muy pequeña. 

1 
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' 1 

i 
' ' 1 

1 
i 
1 

' 1 
1 

i 
1 

1 

1 

Ni- X 
cale 

vcl 
--

4 -0.03623w 
2 

3 0.02585w 2 

' 
2 

1 
O·. 03ó34w2 

1 
1 

0.02123w2 
1 

1 
1 

o 
1 

o 

-
mXi1Xcalc -e,\, X 

cale 

-0. 39621w 
2 

+0.000023 -o.036207w 
2 

0.19155w 
2 

+0.000015 0.025865w 
2 

o. 16179w2 +0.000009 0.036349w2 

0.04246w 
2 

+0.000004 0.021234w 
2 

r-o. 0004 1w 
2 

r=0.047241w 
2 

1 
r - _,¿ 

e . = _-.::o,.. ~o 0::::0;:;4;.;1~w:_2 
l. 99.162 

-0.119655w 
(vals. absl 

= -0.0000041w2 

10. 

**** -
2 Xisup w 

42,86 -1 • 705 

39.72 1 .206 

45.61 1 . 695 

46.62 0.99 

prom. 
43.70 
44.94 

43.68 

****El intervalo de variación de w
2 

se ha reducido a 39.72- 46.62 (dif. = 
6. 9) 

clos 

para 

y lns ajustes en la curva son menores. 

más se llegaría al valor correcto de w2 

estimar un valor de w
2 

procediendo como 

En uno o dos ci-

y X .• 
l. 

Nótese que 

se indicó anterior 

mente podemos hacer las sumas de X y de los coeficientes de 
sup -

X tomando 
cale valores absolutos o tomando en cuenta el signo e~ 

rrespondiente. La variación que 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 

más correcto. 

Si ~e hubiéramos hecho la limpia en ninguno de los ciclos, al 

cabo de 8 habríamos llegado a la confi~uración del primer modo 

(en vez de 4 ciclos que se necesitaron cuando la confiquración 

supuesta se parecía a la del primer modo). 



!l?licaciót• del Método <le Stodola-Vianelln-Newmark para 

Estructtlr~l: rlc Flcxi6n 

c(')n1rJ ~;,. ver5 m5!=i ndr!lantc, cuando lns trabes rle lo~ milrcos ~on 

11 . 

~uy flexibles en comparaci6n con las columnas, o cuando las 

fuerzas laterales son resistidas por muros que trabajan esen­

cialmente a flexión, la rigidez de entrepiso no es indep~ndien­

te de la distribución de fuerzas a que esté sometida la estruc­

tura y por tanto no puede suponer5e constante para el cálculo de 

l0s distint0s modos de vibrar. En general, la pseudoriqidez 

equivalente que se obtendría oara un segundo modo será mayor que 

la correspondiente al primer modo, pues los efectos de flexión 

de c:onjuntn se reducen considerablemente al no tener todas las 

fuerzas acttlando en el mismo sentido. Lo mismo podría decirse 

para mod0s superiores (ref. 1). 

En esos ':aso', las propiedades elástico geomé'tricas de la estru~ 

tura no quedarán definidas por rigideces de entrepiso sino por 
., 

la variación de los productos ir y GA con los cuales se podrán 

calcular las deformaciones debidas a flexión y a fuerza cortante 

res-,ectivamente. 

Para caicular las deformaciones por flexión es conveniente el em 

pleo de los teoremas de la viga con)ugdda, que es, p~ra el caso 

~~ un voladizo, otro volad~zo empotrado en el extremo opuesto 

cargado con ~1 diagrama de momentos entre EI, y en el cual los 

momentos flexionantes corresponden a las deformaciones de la viga 

r-eal. 

Las deforrnac1ones por cortante, que en el caso de estructuras a 

base de muros pueden ser importantes en comparación con las de 

flex1ón, sobre todo en 

te la expresión nx 
V. 
~ 

= 

formación por cortante 

leos niveles 
Vihi 

inferiores, se calculan median 

A.G 
~ 

donde fiX 
V. 
~ 

entre dos niveles 

es el incremento de de-

consecutivos, V., 
~ 

h. y 
~ 

'\ son, respectivamente la fuerza cortante, la altura y el área 
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efectiva de cortante entre esos mismos niveles y G es el módulo 

de elasticidad al cortante del material de la estructura. 

Para calcular los modos de vibración, se supone una confiqura-
2 

•:i~n modal, se calculan las fuerzas de inercia F. =m w X aso-
l. l. l 

ciadas a la configuración y las fuerzas cortantes correspondie~ 

tes y a partir de ellas se- valúan los incrementos de momento de 

cada entrepiso y los momentos de volteo acumulados de arriba ha 

cia abajo, los cuales se dividen entre EI (habrá dos valores de 

M/EI en un mismo nivel en los casos en que haya cambio de sec-

ción de los muros). La integración numérica del diagrama de 

M/EI nos permitirá transformar ese diagrama en una serie de ca~ 

gas concentradas equivalentes a él aplicadas en los distintos 

niveles con los cuales es muy fácil calcular los cortantes equ~ 

valentes correspondientes a cada entrepiso y los incrementos de 

momento flexionante en la viga conjugada que serán iguales a 

los incrementos de deformación por flexión entre dos niveles con 

secutivos (es el equivalente de ~X = V/R del caso visto anterior 

mente). A estos incrementos de deformación por flexión se suma-

rán los correspondientes a la deformación por cortante y con esa 

suma se podrá cálcular la nueva configuración, que será como an-
2 

tes función de w y de donde podremos despejar este valor y en 

caso de que no sea igual para todas las masas volver a hacer 

otro ciclo tomando como configuración de par:J.da la encontrada 

anteriormente normalizándola con respecto a una de las masas pa­

ra poder comparar la evolución de las configuraciones de cada ci 

ele. 

Para fijar ideas, a continuac1Ón se presenta un ejemplo de anál~ 

sis de una estructura en que las fuerzas laterales san resisti-

das por muros, cuyos valores de I y A san los indicados en la fi 

gura siguiente: 



2 
-s~n 
---

C;.· 

"" 
:; . lo 

.J. 1 S 

) . ; S 

'. 
' 
. " 
1 T 

i 

"t ====
1 
== ,.., 'e. 1 T · •"'J'ic.­

3"' ! L l-'-.4-4, A· 1.1~,~ 
'1 

__ L---;,·== ,.,.... ., o. 1 S 

1 3. 

VI, "-4 ""4, A• t.z~• 
t==bd,:l== ,.,.,~o.¡.; " E=200 

2 2 é ~ 2 
000 kg/cm =2 000 000 Ton/m =2x10 .on/rr. 

1 Al I . -ttv'·'-"' 
,· 1~ ' .... "''" ' 6 2 

1 1 G=O.~ F>O.flx10 Ton/m 
7TT7t ;-r?l 

---
[ 1 

' 1 1 ' 
2 2 2 

1 

1 /m 
{. 1 

f Ton X cm ; ':;.'in -rr, ' m m mX w Ton 1\M=Vh Ton-m M 

\ 
sup sup 

1 
-

2! A 1 Gl\ h V M EI 
' 

1 2 1 
! 5. o O.SOw o 

b.4 6 1 6 2 2 1 
ú 

12.8x10 1 1.2 0.96x10 3 O.Sw 1 • Sw 
1 

1 
i 
1 

~--
1 

' 
E.S 
1 

' 1 

' i 

' 
1 1 2 2 -6 2 
! 1 2.S 0.3Bw 1. Sw 0.1172x10 w 

fj 1 1 6 2 2 ' 1 ¿ ;x10 1 . 2 . 0.96x10 3 O.BBw 2,64w •. 
! . 

1 . 1 2 2 ~--6 2 
i 

11.20x106 
1 0.15w 4. 14w 

1 0.3234x1o_
6

w
2 

.. 
• 6 

1 
2 2 1?.0x10 1 • 6 4 1. 03w 1 4.12w 0.2435x10 w · 

' 1 1 

j 1 1 

! 
B.26w2 -6 2 

' 
0.4B59x10 w 

! 1 ' i ! ' 

~Jemplo dE ~§!culo rle las concentraciones equivalentes al djagra­

ma de ~/EI 

?ara el nivel 3 

p 
e e; 

3 -6 2 
(2x0 + 0.1172 x 10 w ) 

ó 
-6 2 = O.OSBE-x10 w 

(Vtr aclarac~ón al pie de la tabla de la pág~na siguiente) 
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'----··--·--¡ , ... ··- ... '-·-r-··. ' -;,;· .... ' . ¡· 

TóX:ot 

-
1 

1 J"''*** X m Peq* Veq"* t. M= Veq h=t.X ~ t.Xv 
• cal 

-6 2 1 -6 
23.0052x10 w 0.0586x10 w 

-6 2 -6 2 -6 2 8.2732x10-6w2 
2.2369x10 w 6.7107x10 w 1.5625x10 w ' 

-6 2 
0.1172x10 w 

1 -6 2 
-o 2 i 

! 14. 732x10 w 
C.2739x1C w 

1 -6 2 -6 2 -6 2 -6 2 
1 

1.8408x10 w S.S224x10 w 2.75xl0 w B.2724x10 w 
-6 2 

0. 3d20x10 w 

1 
-6 2 

6.4596x10 w 
-6 2 

0.6486x10 w -
-6 2 

O.A102x10 w 
-6 2 

3.240Bx10 w -6 2 
3.218Bx10 w 

-6 2 
6.4596x10 w 

-fi 2 
1 o O.P.102x10 w 

i -
1/seg 

¿ 

**** 2 
w X 

sup 
2173.42 3.56 

f ~~I.Jz b 
1696.99 2.28 c3 ~X -..__ --V -- 6 
1548.08 1.0 "te. h_ __ _j?ll 

* Para obtener cargas concentradas equivalentes al diagrama de 

M/EI se puede usar la fórmula siquiente: 

p 
a 

h 
= 6 ( 2 a+b) (2b+a) 

donde h es .la distanc1a entre dos puntos A y B con ordenadas de 

M/EI iguales a a y b respect1vamente. La variación de M/EI entre 

A y E es lineal, por lo que esta expres1ón se obtiene consideran­

do dos triángulos con alturas a y b respectivamente y base h. Pa 

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

(Ref. 2). 

** Recuérdese que el empotramiento de la viqa conjugada es el ex­

tremo superior, por lo que empieza de abajo hacia arriba el cálcu 

lo. 

1 

2 

1 

1 
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***Obsérvese que en el _primer entrepiso la deformación por cor­

tante es prácticamente iqual a la de flexión por lo que despre-

ciarla conduciría a errores muy ~randes. Al ir aume~tando la 

altura de la estructura la deformación po.r cortante va reducien­

do su importancia en comparación con la de flexión y pue~e lle-

gar a ser despreciable. En este caso la deformación por cor~ante 

en el tercer entrepiso es 23% de la debida a flexión. 

**** Debe tenerse cuidado con las unidades al valuar 
2 

w pues es 

:á e~ 1 equivocarse, obsérvese que X está en cm y X cale resul-
sup 

t:a ~r. metros. 

Método de Holzer 

:amo se indicó anteriormente, para conocer completamente un mo­

do de vibrar necesitarnos conocer tanto la configuración modal co 

mo la frecuencia del modo. Hemos visto que en el método Stodola-

V¡anello-Newmark se supone una 

de ella se calcula el valor de 

configuración relativa y a partir 
2 

w Holzer procede exactamente 

i>.lrevés, esto es, supone la frecuencia y a partir de ella se calcu 

la la confiquración relativa de abajo hacia arriba de la estruc-

tura. Dado que la confiouraci6n es relativa se puede suponer 

también la deformación de la primera masa (por consiguiente el 

incremento de deformación entre la base y la primera masa J. El 

mé~odo t1ene las sigu1entes e~apas: 

Los datos son las masas y las rigideces de entrepiso, 1gual que 

ar.~es. 

1 . 

2 . 

3. 

Suponer un valor de 2 
w . 

2 
mw para cada masa. sup 

Obtener los valores de 

Suponer la deformac1ón del primer nivel: x
1 

conv1ene supo-

ner un valor unitario. 

jo a suponer óX .. 
1 

Esto equivale también, ~amo ya se di 
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4. Calcular la fuerza cortante en la base de la estructura, 

(Primer entrepiso) que será por definición de rigidez de 

entrepiso; 

v1 si óX1 = 1 ' 

S. Calcular la fuerza de inercia asociada a la masa del pri-

mer nivel: 

2 
= m w X 1 sup 1 

16. 

6. Por definición de fuerza cortante, como la suma acumulativa 

de las fuerzas arriba de un cierto nivel, podremos calcular 

la cortante del segundo entrepiso restando a la cortante en 

la base la ,fuerza de. inercia del primer nivel, esto es: 

- F 
1 

7. Conocida la fuerza cortante en el entrepiso 2 podemos cale~ 

lar el incremento de deformación en ese entrepiso dividien-

do la cortante entre la rigidez de entrepiso 

8. su'man.do' x2 a la deformación del primer nivel obtendremos 

la deformación del segundo nivel y 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, obte~ 

dremos que la fuerza de inercia del último nivel es igual a la 

fuerza cortante del entrepiso correspondiente (por equilibrio d~ 

námico). Si la frecuencia supuesta no es la correspondiente a 

un modo de vibrar, se obtendrá una diferencia entre el valor de 

la fuerza de inercia y el de la fuerza cortante en el extremo de 

la estructura. En este caso el método no es convergente, pero 
• h . 1 2 s1 acemos otro c1c o con otro valor de w relativamente cercano 



al anterior, encontraremos otra diferencia y podremos trazar 

una aráfica que nos relacione las frecuencias supuestas (absci 

s~s) r.on las diferencias entre fuerza de inercia y fuerza cor­

Lant'? en el extremo superior de la estructura (ordenadas l. Una 

vez que tenemos dos puntos de esa gráfica podremos buscar un 
2 valor de w supuesto en la intersección con el eje de las abs-

cisas de la línea que une los puntos antes obtenidos, o su pr~ 

longación si ambas diferencias tienen el mismo signo. Con es-
2 

te tercer valor supuesto para w seguramente obtendremos otra 

diferencia, m~nor que las anteriores, que nos definirá un ter-

cer punto en la gráfica. Podremos entonces trazar 

entre los tres puntos y definir así un nuevo valor 

una curva 
2 de w que 

seguramente estará muy próximo a la frecuencia correcta de uno 

de los modos de vibrar de la estructura. . .. 

, 7. 

~uando ya se está 

valor supuesto de 

cerca del valor correcto, se puede mejorar el 
2 

w empleando el cociente de Crandall siguien-

te: 

-2 
w = w 

•' 

2 Z V óX 
[FX 

donde w2es el valor que debemos suponer en el ciclo siguiente. 

El método presentado sirve para calcular cualquier modo natural 

de vibración teniendo como datos las masas y las rigideces de e~ 

trepiso de la estructura. El modo de que se trate se obtendrá 

de la inspección de la configuración modal, tomando en cuenta 

que en el p~imero todas las deformaciones tienen el mismo signo, 

en el sequndo hay un cambio de signo, en el tercero dos cambios 

de signo y así sucesivamente. 

Si se conoce la frecuencia del primer modo de vibrar (por haberlo 

calculado empleando el método Stodola-Vianello-Newmark, por ejem-

plo), se puede estimar gruesamente el valor de las frecuencias de 

los modos super1ores empleando la relación w2 ' 9 2 2 • 25 2 
2 

= w
1 

w
3 

= w
1

, 
etc. 

··• 
., 
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(Esta aproximación puede ser demasiado burda dependiendo de los 

valores relativos de las masas y rigideces en cada caso partic~ 

lar, pero sirve como orientación). 

Ejemplo: 

Calculemos el segundo modo de vibrar de la estructura que se 

usó en el método de Stodola-Vianello-Newmark, suponiendo 

9 2 - w, = 9 X 8 = 72 
1 

seg 
2 

Usaremos la tabulaci6n siguiente• 

¡-

lm 
! Ni-

2 
/ vel R mw !§. X* F 

1 sup 

4 12 144 -2.751 -396. 1 
1 50 2.707 
1 

3 
1 

2 144 -0.044 - 6.3 
100 f-1.417 

1 

2 2 144 1 • 37 3 -197. 7 
150 0.373 

1 2 144 r1~0J 144 

1 

200 11. 0-¡ 

2 
72 w = 

sup 

V 

- Dif = 260.7 
-135.4 

-14'. 7 

56 

200 

*Obsérvese que aunque la diferencia encontrada es fuerte, la configuración se 

parece a un segundo modo, pues tiene un cambio de signo. 
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2 . 2 
usando un nuevo valor de w de 50.1/seg , tendremos 

sup 

~ 2 
1 m R rn"!lup t.x X F V 

1 

1 

1 
1 

1 
' ' 
1 

1 

1 
! 

1 
4 2 100 -2.334 -2 3 3. 4 Dif. 66.7 

50 -3.334 -166.7 

3 2 100 1 . 00 100 

' 100 -0.667 -66.7 
1 

2 1 2 100 1 . 6 6 7 166.7 
1 150 0,667 100 
1 

1 

1 1 2 100 1.00 1 . o 100 
' 200 200 ' ' 

1 
1 1 

' 

2 
Trazando la gráfica w -diferencias encontramos: sup 

1 

1 

( ""· 7 
/¡ 

1 

1 

1·21.0.7 
;! 

1 1 

72.. 

2 
que el valor de w que hace cero las diferencias es aproxirnadarne~ 

te 44 (podría obtenerse por triánqulos semejantes, pero sabernos 

que aún. cuando se hiciera así el valor no nos llevará exavtamP.n­

te a cero diferencia pues la variaci6n no es lineal como estamos 

suponiendo, excepto en intervalos muy cerrados). 



,., 

' 

2 
Suponiendo entonces w = 44 

1 Ni- ¡m R rnw2 j óX 
1 

X 

1 

F 

i vel 

1 

1 2! 

' 

-1.844 1 -162.27 
1 

' 4 88 
! , 

1 

50 ,-3.174 , 
1 

1 1 3 2 88 1. 33 117 
, 

' 100 -0.417. , 
1 1 

1 

1 

2! 2 88 1. 74 7 153.7 

1 

150 0.747 

! 
1 21 88 1.0 88 

1 1 200 1.0 , 
1 

1 

1 

! o 
1 1 1 1 

-2 44 
804.76 43.64 1/seg 

2 
w -· = 

811.35 

Usando w 
2 
sup 

= 43.64 1/seg 2 

1 Ni-¡ m R mw2 ÓX X 
1 

F , 

! vel 
1 

1 1 ! 

i i i 
187.28 1 

1 
4 12 

1 
-1 . 809 ,-157.89 

! so -3. 159 
1 

1 

3 1 2 87.28 1 . 350 1 117.83 
1 1100 J-0.401 

1 

1 1 

1 
2 

1

2 
1150 

87.28 1 . 751 152.83 
0.751 

1 2 87.28 1 .o 87~28 
200 1 .o 

o 1 

20. 

1 

V FX VóX 

Dif.=3.57 
299.23 

-158.7 503.71 

155.61 
- 41.7 17. 39 

268.51 
112 83.66 

88 
200 200 

!:811.351 804.76 

1 

V 

1 

Dif. =0.05 
-157.94 

- 40.11 
1 

112.72 

200 



como puede verse, la diferencia al final óe este último ciclo 

es despreciable, por lo que: 

w~ = 43.64 1/seg 2
, wz = 6.606 1/seg. Tz = 0.951 seg 

y la configuración modal es la indicada. 

21. 

suponiendo o~ro valor máyor que w2 podrla calcularse el tercero 

/ ,._uarto mnrl.o~. Puede tamhién verificarse que la frecuencia 

del primer modo obtenido con el método Stodola-Vianello-~ewmark 

es correcta: 

Comentarios adicionales 

En los métodos-presentados para las estructuras a base de mar~-

' cos rlgidos se tiene como datos las masas y la~ rigideces de en 

trepiso. Las masas son relativamente fáciles de calcular y de-

penden exclusivamente del peso de los materiales con que esté 

hecha la estructura y de la carga viva que se considere para fi 

nes de an~lisis sísmico. Las rigideces ser~funci6n de las pr~ 

p1edades elástico-geométricus de los materiales empleados, que 

no es sencillo definir y de la estructuración, sobre todo de la 

relación ~ue guarden las rigideces relativas de las tarras que 

forman la estructura, trabes y columnas. 

Dado el modelo matemático de un edificio como una serie de masas 

unidas por resortes, definimos como sis~ema estrechamente acopl! 

do a aquel en que la rigidez de entrepiso es independiente de la 

distribución de cargas laterales a que se vea sometido el modelo, 

esto es, la rididez de entrepiso es invariable independienteme~ 

te de la elástica que adquiera la estructura al ser sometida a 

cargas laterales. Aqu! se entiende por rigidez de entrepiso, co 

mo se indicó anteriormente, la fuerza necesaria para producir el 

despla~amiento unitario de un nivel con respecto al otro, esto 

es 

R = V 
t,x 

para /:,X= 1 , R=V 
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En la fiqura 2 se muestra ~1 modelo matem~tico de un edificio 

de ~ niveles sometido a distintos sistemas de fuerzas. De 

~cuerdo cnn lo antes dicho, la rigidez debe ser independiente 

,¡,. lu'- fu,rz,,,, ..1pli<.:atlas (este lipo ur> estructuras se conoce 

tumbiér. como ~structura "rle ·cortante'') 

o 

o 

\ 4111t"-

~ 

~ 
r 

Para que esto se cumpla, la rigidez de entrepiso debe ser fun­

r:16n Gn1cn y exclusivamente tlc las cnlumnas de cada en~repiso, 

para lo cual, los giros de los nudos deber ser nulos, lo que se ~ 
logra si las trabes son infinitamente rígidas en comparación 

con las columnas, en cuyo caso la elástica de cada una de las 

columnas es la mostrada en la figura 3, y los elementos mecáni-

ces que aparecen son 

sección =onstante. 

ahí se muestran, para barras de 

F F 
12Eif>X 

h 3 

6E:t>x 
M= Fig. 3 

En la práctica, es difícil que la rigidez relativa de las trabes 

(K=I/t' sea muy grande en comparación con la de las columnas, lo 

que hará que los giros de los nudos no sean cero, relajándose el 

sistema y reduciéndose la rigidez del marco para un mismo tamaño 

de columnas. Debido a esto, el caso de trabes infinitamente rí-

gidas en comparación con las columnas recibe a veces el nombre 

de cota superior de riqidez. 

Al ser significativos los giros de los nudos, la rigidez de en­

trepiso ya no será independiente del sistema de fuerzas horizon 
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tales aplicadas. En el límite inferior, lleqaremos al caso del 

voladizo mostrado en la fiqura 4, p~a el cual no tiene sentido 

hablar de riqidez de entrepiso, pues será diferente para cada 

una de las posibles configuraciones de fuerzasaplicaáas. 

te caso lo definiremos como sistema remotamente acoplado. 

Z Tr-abe., "'"'~j f í "''~''J. les 
1 

1' -7¡ ·-7 ' 1~-1 
\ 

" l . ...-

A es 

A ,.-
1--- ~ 1 T"":l (" ~.. -., \7> t -7 1 . 

• 
1 1 1 ' 

,, 
-- J, 

( l-4 'h~ 1 ' 

_._ 

-
l i 1 ; 1 

\ . 

~ ~~ t ~ 
1 

1( 

l ~ 1 j_ 
ri.:¡ 4 ·' ·' 

Nótese que en ambos casos se trata de estructuras aparentemente 

iguales, constituídas por marcos rígidos formados por trabes y 

columnas unidos en los nudos, sin embarqo, como puede apreciar-

se en las figuras y l, las deformaciones de la estructura 

cuando todas las fuerzas se aplican en el mismo sentido son muy 

d1:erentes en uno y otro caso. En la fiaura 2, la tangente en 

el extremo superior es vertical, mientras que en la figura 4, 

la tangente en el extremo superior tiene la inclinación máxima. 

La figura S ilustra la forma en que variarían los momentos fle­

X1onantes en las columnas del mar~o en los casos extremos y en 

uno intermedio. Nótese que la aplicación de métodos aproxima-

dos para la obtención de momentos en trabes y columnas sin veri 

ficar cual es la situación del marco, puede conducir a crrnres 

muy importantes de subestimación de momentos en las columnas y 

de desplazamientos hor~zontales de la estructura. 

~~.¡ 

... 
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/i 

/ 

marco con trabes ri 
gidas en comparaci6n 
con las columnas. 

' 
/ 

/ 
/ 

/ 

/ 
/ 

L 
/ 

/ 
/ 

marco en situa­
ción intermedia. 

/ 
1 

1 

1 

1 
1 

voladizo 

1 

1 

/l 
L.-

1 

(trabes muy clexi­
blcs comparadas con 
las columnas) . 

Momentos flexionantes en columnas. Fi g. 5 

ya que los métodos aproximados en general suponen la formación 

dé articulaciones (puntos de momento nulo) en cada entrep~so, y 

la situación puede ser tal que los puntos de inflexión del dia-

24. 

grama de momentos desaparezcan en uno, varios o todos los niveles. 

Cualquier edificio de la práctica estará en una posición interme 

dia con respecto a los casos descritos. 

Para conocer cual es la situación en cada caso particular, John 

A. Elume (referencia 1) sugiere el empleo de un indice de rota-

ción 

p = 

nodal, que define como: 

l:( 11 ~) trabes 

l: ( I/ ~) cols 

y se puede valuar en cualqu~er entrepiso. (Blume lo hace para el 

entrepiso medio). Aqu! l:(l/f)trabes es la suma de rigideces rel~ 

tivas de las trabes de un cierto nivel y l: (I/tlcols es la suma de rigid.=_ 

ces relativas de las columnas en que se apoyan las trabes antes 

mencionadas. 

''-· 
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alume encontró que si p>0.10 hay puntos de momento nulo en las 

columnas de todos los entrepisos mientras que, para valores de 

n menores de 0.01 la estructura se asemeja más a un volad:zo. 

Para valores de p entre 0.01 y 0.10 la situación es intermedia 

y habrá entrepisos en que no haya puntos de momento nulo, por 

lo que los métodos aproximados de análisis pueden conducir a 

fuértes error~s del lado de la insequridad por lo que respecta 

a los valores de los momentos flexionantes para los que debe di 

señarse así como respecto a los desplazamientos laterales de la 

estructura; la rigidez de entrepiso pierde significado y con­

viene emplear métodos matriciales para analizarla. 

Si la estructura tiene variaciones importantes con la altura, 

convendrá valuar p en distintos niveles. 

Efectos de def~~maci6n axial de las columnas. 

.'t-

Hasta aquí se ha considerado que las deformaciones ax1ales de• 

las columnas, en el caso de marcos ríqidos, son despreciables y 

no contribuyen a la deformación horizontal. Esto es válido só-

lo si la relación entre altura y ancho de la estructura es pequ~ 

ña, tal vez menor que 3. Al aumentar el valor de esa relación, 

el efecto de momento de volteo en el edificio adquiere mayor im­

portanc~a y se pueden cometer errores importantes al despreciar 

los acortamientos y aluroumicntos de las columnas debido a fuer­

za axial. 

Cuando las trabes se vue~ven muy flexibles en comparación con las 

columnas, cada una de las columnas trabajará como voladizo y la 

fuerza axial en ellas será pequeña. 

En el caso de marcos contraventeados, la crujía o crujías contra 

venteadas tendrán comportamiento similar al de un muro y deberán 

por tanto considerarse como estructuras de flexión, calculando 

sus periodos como se indicó 

Newmark. 

en el método Stodola-Vianello-

. •,' 
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Cuando se tienen marcos y muros trabajando simultáneamente la 

situación se complica pues la interacción entre ambos sistemas 

estructurales hace que varíe la fuerza que toman u~o y otro en 

cada entrepiso; los muros suelen tomar la.mayor proporción de 

la ~ortante total en los entrepisos inferiores mientras que la 

situación se invierte en los niveles superiores. ver referen­

cia 1. Esto hace difícil la aplicación de métodos numéricos 

para calcular los modos de vibración de este tipo de estructu­

ras, siendo más conveniente el empleo de métodos matriciales 

para este fin. 
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t.~ST ,.,.p~, AJ'Tt:, ,UI..I), NAT, Nr:q •"'SO, ~DI:(~) 1 lCIH~I<., c:;.eAv 
1 

l. CDNTRQL INFQRMATION .CAEil C7IS,l.X,4Il 1 Fl0.0,6A5) .. _ , 

(, IS,. 1X, ál f., F'1o .o, 6, Ml) ~\'"') 
Columns Note* Entry .... __ _ 

1 - 5 

6 10 

11 - 15 

16 - 20 

21 - 25+ 

(1) 

Number of stories in the complete building Cnot 
including the footing line). 

"':· -~ !i'umber of trames with different properties or 
different vertical loading. 

Cl) ··'e Total number of frame or shear wall elements in the 
structure. 

< 2l ML o Total number of load condi tions. 

1 ,-,..,- Analysis type code CSee Fig. Bll: 

(3) EQ.O; Static .loads only. 

{56) 

( S&l 

(56) 

(56) 

EQ.l; Mode shapes and frequencies only. 

EQ.-1; Input and/or generation of approximate mode 
shapes and periods plus static analysis 
using lateral force cases CA and Bl for tt.e 
solution of the gross response quantities. 

EQ.2; Static load analysis plus modeshapes and 
frequencies. 

EQ.3; Lateral earthquake response spectrum 
analysis for the solution of individual 
frame displacements and member forces in 
addition to analy~is type 2, above. 

EQ.4; Lateral earthquake time history response 
analysis for the solution of individual 
fr~me óisplacements and member forces in 
aóóition to analysis type 2, nbove. 

EQ.5; This option is not available for use. 

EQ.6; Lateral earthquake response spectrum 
analysis for tbe solution of the gross 
response quantities. 

EQ.-6 Input and/or generation of approximate mode 
shapes and periods plus lateral earthquake 
response spectrum analysis for the gross 
response quantities. 

IMPORTANT NOTATIONS 

* See Section 8 for notes. 
+ Indicates new data for SUPER-ETABS enhance¡nent. 
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Columns Note 

(56) 

(56) 

1 

Entry 

EQ. 7: Both analysis types 3 and 6, above. 

EQ.B; Lateral earthquake time history response 
analyois for solution of the gross response 
quantities. 

EQ.-8; Input and/or generation of approximate mode 
shapes and periods plus lateral earthquake 
time history response analysis for the gross 
building response quantities. 

· EQ. 9; Both analys is types 4 and 8, abo ve. 
___l __ _ 

26 - 30 

31 - 35 

C4l ~~Fq Number of frequencies to be calculated (NFQJ. 

!SJ IJ;.o Allowable story degrees of freedom: 

36 

37+ 1(80C:·1) 

38+ i.:CD[(:) 

39+ (52) 

,. r· rr:¡ :. ) .... _- ... ~..:-,~ 

u - so+ cslJ 

51 - 80 

EQ.O; X, Y translations + story rotations. 

EQ.l; X translation only 

EQ.2; 
Cfor symmetrical buildings 
translation only . 

onlyl. 
y 

Blank 
Cfor symmetrical buildings onlyl • 

Lateral load case A force generation 
LATERAL FORCE GENERATION CARDSJ : 

-- ·--- -

I
'EQ.O; N~ f~i~e g;~;ration.\ 
-------. -·------- ·-·-·----- -· - ... 1 

EQ.l; Generate forces in X óirection. 

EQ.2; Generate forces in Y direction. 

cede 

"' 

(see · 

EQ.3; Generate forces in both X and Y directions. 

Lateral load case B force generation code. 

Element stress ratio calculation code (see FRAME 
DATA) : 

EQ.O; No stress ratios calculated. 
-- -- . ·-

\ EQ.l; 
- ----- ... .. -

Stress ratios calculated for column, beam and 
_diagonal brace elements. 

Execution code: 

EQ.O; 
~--

EQ.l; 

Full Execution ¡ 
Data check. 

Acceleration of gravity for use in calculation of 
P-t. effects. 

Building ideptification infor~ation te be printed 
with the output. 
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2A. S'ff)RY DAl'A - Prepare two !2) cards per story leve!; data is 
entered in sequence from top to bottom of the 
structure. 

. +±' 
First .ca.c.c. (AS, IS, 7Fl0. 0) ( 1 ><' 1 Aa ) S)':. 1 1 f'ro~ CJ 1 e ~ i o. o) 
Columns ~te ~tcy r_ )~~ 

(_or f"t'"' 
1 - 5 
'l , ., 

6 - 10 

11 - 20 

Five characters to be used for leve! 
identification. 

Blank 

Story height [distance from the floor <or roofl 
Ievel to the floor Cor foundationl level belowl. 

21 - 30 C6l Translational mass. 

31 - ·40 C6l Rotational mass moment of inertia about a vertical 
axis through the center of mass. 

41 - 50 

51 - 60 

61 70 

71 - 80 

(7) 

(7) 

( 8) 

( 8) 

X-distance to the center 
reference point. 

Y-distance to the center 
reference point. 

Externa! story stiffness 

Externa! story stiffness 

of mass measured from the 

of mass measured from the 

in the X-direction. 

in the Y-direction. 

Secood ~ C6FIO.Ol 

1 - 10 (48) 

11 - 20 (48) 

21 - 30 

31 - 40 

41 - 50 (48) 

51 - 60 (48) 

61 - 70 

71 - 80 

FxA; load for lateral load case A. 

FyA; load for lateral load case A. 

X-ordinate at the point of load application 
for load case A Csec Figure B2l. 

Y-ordinate at the point of load application 
for load case A Csee Figure B2l. 

Fx8 ; load for lateral load case B. 

Fy8 ; load for lateral 'load case B. 

X-ordinate at the point of load application 
for load case B Csee Figure B2l. 

Y-ordinate at the point of load application 
for load case B Csee Figure B2l. 
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2B. LATERAL FORCE'GENEEATION 

UBC anó/or ATC type lateral force generation are available. See Part A 
for description of force generation proceóures. No cards requireó if 
force generation not requested; otherwise, input one card for each 
lateral load case for which force generation is requested <see CONTROL 
INFOR~lATION CARD, columns 37-38). If force generation requested for 
both load cases A and B, then first card is for case A. Format 
according to a or b below, depending upon type. 

a. ll5C Force Ceneration (I5,5X,7Fl0.0) 

ColUIIU1S Note Entry 

1 - s+ Punch 1 to indicate UBC force generation. 

6 - 10 Blank 

11 - 20+ (49) Fundamental period value. 

21 - 30+ (49) Acceleration of gravity. 

31 - 40+ (49) z coefficient. 

41 - so+ (49) I coefficient. 

51 - 60+ (49) K coefficient. 

61 ?o+ (49,50) e coefficient. 

71 so+ !49,50) S coefficient. 

b. AK ECtl:e C"..f:ce tat ice CI5,5X,3FlO.Ol 

Colwrms 

1 - s+ 

5 - 10+ 

Note 

11 - 20+ (49) 

21 - 30+ (49) 

31 - 40+ (49) 

Entry 

Punch 2 to indicate ATC force generation. 

Blank 

Fundamental per iod value. 

Acceleration of gravity. 

es seismic coefficient. 

3. APPROXIMATE ANAI.YSIS DATA 

·i· 

'( 

.'J• 

For analysis types -1, -6, and -B, replace FRAME DATA and FRA~E 
LOCATION CAROS w~th the following data. See Part A for description of 
mode shape generation procedures. 

a. Pericó .a.nd ~ Shape Generat icn CMds 
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First taLd (l5,5X,7Fl0.0) 

Columns Note 

1- s+ 

6 lO 

(57,59) 

(59) 

11 - 20+ (59) 

21 - 30+ 

n - so+ 

Entry 

Mode shape generation cede: 

EQ.O; Empirical rule generation. 

EQ.l; Shear beam rule generation. 

EQ.2; Mooe shapes input. 

Blank 

First perioo value 

second perioo value 

• 

Seventh period val~e 

Aóóitional Perioó Cards (8Fl0.0) 

.s many cards as required to define NFQ periods Csee CONTROL 
INFOAAATION CARD, ColUI!U1S 26-30). 

Columns 

1 - 1o+ 
11 - 20+ 

• 

71 - so+ 

Note Entry 

Eighth period value 

• 

• 

b. ~ Sha¡;>e Cards (2I5,3FlO.Ol 

Required only if mooe shape generation cooe equals 2 Csee section 3a 
above, Columns 1-Sl. Modes are input in the same order carresponding 
ta the periods Csee section 3a above). The program will arder the 
pericos and mode shapes in descending arder according to period value. 
The mode shapes are mass narmalized within the program; therefare, any 
relative magni tude can be used ta define the shapes. Each mode :;ha pe 
is input starting from the tap ta the bottam of the structure. For 
story levels amitted, a straight line interpolation is t>2rfarmed using 
1e modal camponent values of the closest flopr levels above and below 
.1e omitted floar that have modal components defined. For each moóe 

shape, thc top floor level and the first floor level modal componcnts 
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must be input. 

Columns 

1 - s+ 

6 - ¡o+ 

11 - 20+ 

21 - 30+ 

31 - 40+ 

4. fRAAE 

Note 

IUl!A 

Entry 

Mode number 

Floor 1eve1 

X translational modal component 

Y translational modal component 

Rotational modal component 

- One set of data must be entered for each different 
frame. Frames with diffcrcnt locations but identical 
properties and vertical loading need be entered only 
once. 

M , AJS, N C., ..v lJ , N e P, Al B ?, /'JFf:. t:, ¡.,¡ Plt?J ,, Nítí! u, F H G'".D 
~,..,... 

a. Frame Control c.ml 19IS,7A5l (C)IS,7A4) 

Columns 

1 - S 

6 - 10 

11 - 15 

16 - 20 

21 - 25 

26 - 30 

31 - 35 

36 - 40 

41 - 45 

46 - 80 

Note Entry 

19) \:f\ Frame ióentification number. 

110) N '• Number of levels above founda tion for this f rame. 

llll 1-.1·:. Number of vertical column lines in frame. 

~0 Nurrber of bays in frame. 

!12) "'\ l '? Number of sets of óifferent column properties. 

!13 l N e>;·' N u m be r. o f se t s o f di f fe re n t be a m ( 9 i r á e r l 
propert~es. 

!14l ~f(-f-Number of sets of different fixed end moments and 
shears to be applied as vertical loads to beams 
lgii:dersl. 

llSl ·'' -:th;umber of infill shcar panels in this frame. 

116) ,o.;-;\Y Number of bracing elements in this frame. 

Label to be used to identify tbis frame type. 
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b. vertical Colnmn Line. Coordinates CI5,2F10.0) 

ColUir.nS Note Entry 

1 - 5 (17) Co1umn line identification number. 

6 - 15 (18) x-distance to co1umn line fron: frame reference 
point. 

16 - 25 y-distance 
point. 

to co1umn line from frame reference 

c. Cpl u ron Prpoerty Cards 

One colurnn property set must be supp1ied for each different column in 
this frame. 

Fjrst ~ (I5,F15.0,F10.0,2F5.0,3F10.0,2F5.0l 

Columns Note Entry 

1 - 5 (19) Identification nllii!ber for this co1umn property set. 

6 - 20 Modulus of elasticity, E. 

21 - 30 Axial area, A. 

31 35 (24) Shear area associated with shear forces in major 
axis direction, MAJ. SA. 

36 40 (24) Shear area associated with shear forces in minor 
axis direction, MIN SA. 

41 - 50 ( 23) Torsional inertia. 

51 60 F1exural inertia for bending in tt.e majar axis 
direction, MAJ. I. 

61 70 Flexural inertia for bending in the minar axis 
direction, MIN I. 

71 - 75 (20) Rigio zone depth at top of column ( f or both 
axesl, DT (see Figure B3J. 

76 - 80 (21) Rigid zone 
Figure B3J. 

dt=pth at bottom of column, DB (se e 
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-

Secano·~ C5FlO.Ol 

Or.it if stress ratio calculation not requested Csee CONTROL 
Il-iFOIDiATION CARD, Co11lllliJ. 39) • 

Colllltl1S Note Entry 

1 - 10+ (53) Al1owab1e axial stress. t="c 'c.:.J.( 1>-t"·l~~ 
20+ 

. 1 j 
11 (53) Allowable majar axis bending stress. . , ~'A í • -:- M:. / 1 .¿ . (.; ·, ... \-,.~ 
21 - (53) Allowable minar axis stress. ¡.. t , .• ~ •• 30+ bending i·: ·, : 

f, .. ~ 
f'><:,. -~~~;. ~H .e u 

31 40+ (53) Majar axis section modulus. ·' 1 
• ./ fr,_·;·. () 

' 1 1 : 

" 41 so+ (53) Minar axis section modulus. 
F" ' ('. ~e~~ 

d. !l.e.alll Property Cards 

One beam property set must be supp1ied in this section for each 
different beam in the frame; skip this input if the frame has only ene 
co1umn 1ine, or no bays. 

First s:a.r.d (!5, Fl5. O •.Ü~~pj,FS. O: 2F10. O, SFS. Ol 
1 

Co1umns Note Entry 

1 - 5 (22) Identification nUI!lber for this beam property se t. 

6 20 Modu1us of elasticity, E. 
... 

21 25 (24) Shear area, SA. 

26 - 35 (23) Torsiona1 inertia. 

36 - 45 Flexura! inertia, l. 

46 - 50 Kn - stiffness factor (e.g. 4l._See Figure B4. 

51 - 55 KJJ - stiffness factor Ce.g. 4). See Figure B4. 

56 - 60 KIJ - stiffness factor <e.g. 2). See Figure B4. 

61 - 65 (25) Rigid zone at end I, wi. 

66 - 70 Rigid zone at end J, wJ. 
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Seconó ~ C2F10.0) 

Omit if stress ratio ca1cu1ation not requested Csee CONTROL 
INFORMATION CARO, Co1umn 39). 

Co1umns Note 

1 - 10+ (53) 

11 - 20+ (53) 

Entry 

A11owab1e bending stress. 

Section modu1us. 

e. Fjxeó-End aeam Loads C2IS,SF10.0J 

One caro must be supplied for each different type of vertical beam 
loading; o~it if this is a single co1umn 1ine frame. 

Columns 

1 - S 

6 - 10 

11 - 20 

21 - 30 

31 - 40 

41 - so 
51 - 60 

Note 

C26l 

(27) 

(28) 

Entry 

Identification number for tbis vertical loading set. 

Input code: 

EQ.O; Fixed-encl forces are applied at the column 
faces. 

EQ.l; Fixed-end forces are applied at the column .,_ 
center-lines. 

Fixea""€nd reaction, ~í1 Csee Figure ESl. 

Fi~ed""€nó reaction, V¡ Csee Figure BSl. 

Fixed-€nd reaction, M2 <see Figure BSl. 

Fi~ed-€nd reaction, Vz Csee Figure BSJ. 

·Uniform force per unit length, w, acting dovnward 
to be added to fixed-€nd rea=tions. 

f. ~ Caras CBISJ 

One card per girder must be input from top to ~Jttotl and from bay to 
bay in the frame Cunless the data generation option is usedl. See 
Figure B6Ccl for sigo convention of member forces. 

Columns 

1 - S 

6 - 10 

11 - 15 

16 - 20 

Note 

(29) 

(30) 

Entry 

Bay·identification number for tbis beam. 

Column line number at end I. 

Column line number at end J, 

Beam property set identification number for this 
girder. 
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6A. F.MTEOUAKE liCCfi.ElWJ'ION SPECTRUI1 CARDS 

These data cards are required if tbe analysis tyPe coéie is set equal 
to three (3), six (6), seven (7), or minus s1x (-6); see COt-'TROL 
I~rúRMATION CARO, Columns 21-25. 

a. Control r~r.:. (2I5,2Fl0.0,2F5.0,5Il,7A5) ¡1 zc,- ~F,o~ - r-·- ,_.,,lf-l-_______ ~ -o,¿ ''-',?(J,Q "-' ;...,.....¡ 

Columns 

1 - 5 

6 - 10 

11 - 20 

21 - 30 

Note 

(41) 

31 - 35+ (46) 

36 - 40+ (46) 

41 + (42) 

(42,54) 

(42,54) 

(42) 

' ' Entry 

Number of period cards to define response spectrum 
Csee section b belowl. 

The number of modes, in sequence, starting with the 
lowest, to be printed separately. 

Acceleration, units/sec/sec. 

Direction of earthquake input, e, in degrees and 
decima1s (0.000). See Figure B8. 

Damping ratio (modal damping/critical dampingl to 
be useo in the calculat1on of the double sum msc> 
and complete quadratic combination CCQC) modal 
cross-correlation coefficient matrices. .. 

Earthquake strong motion duration used for the 
calculation of the DSC modal cross-correlation 
coefficient matrix. Default te vaJ.ue of l.OE+03. 

Output cede for .s.E..S.S of modal gross building 
responses (fer analysis types 6, 7, and -6!. . 

EQ.O; Response values not printed. 

EQ.l; Response values printed. 

Output cede fer ~ of modal responses (for 
analysis types 3, 6, 7, and -6). Sce note 54 
regarding use ef codc in type 3 analysis. 

Output cede fer ~ of modal responses (for 
analysis types 3,6,7, and -6). See note 54 
regaróing use of code in type 3 analysis. 

Output code for absolutP áUm of modal gross building 
responses (for analysis types 6, 7, and -6). 

Analysis types 6,7, and -6 gross building response 
direction output cede: 

EQ.O; Response quantities are calculated and 
printed with respect to global structural 
coerdinate system CX,Yl. 

EQ.l; Response quantities are calculated and 
printed with respect te coordinate system 
(R,Sl óefined by direction of earthquake 
input (see Figure B8l. 
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EQ.2; Response quantities are calculateó anó 
printed with respect te both CX,Y) anó CR,Sl 
cooróinate systems. 

46 - 80 Oser information to be printed with output. 
~-·,\{¡- 1? 

b. PeriOO Cards (2Fl0.0) 

Col¡m¡ns 

1 - 10 

11 - 20 

Note Entry 

Peried entered in increasing numerical sequence. 

Spectrum acceleration. 

6E. D.ru; HISTQRY CAEDS 

These data caros are requirecl enly if the ana1ysis type cede was set 
te tour (4), eight (8), nine (9), or minus eight (-8); see CONTROL 
INFORI-i.ATION CAED, Co1umns 21-25. · 

a. Control.car.d (2I5,3FlO.O,SI1,7A5l (21.::-, ~flO.o, í;.1, 7A4)~ 

Co1umns 

1 - s.f 

6 - lO 

11 - 20 

21 - 30 

31 - 40 

Note 

(44) 

(41) 

u+ <47> 

43+ (47) 

Entry 

Number ef acce1eratien va1ues (NPCJ. Two different 
input fermats are avai1able (see section·c belowl. 

Number cf time steps to be used in the ana1ysis. 

Scale factor for accelerations. 

Directicn of earthquake input, e. See Figure Be. 

Time increment,6t, for response evaluation (see 
Columns 6-10 abovel 

Output code for tice history print of story 
deffectjons (for analysis types 8, ~. and -&l. 

EQ.O; Response values not printed. 

EQ.l; Response values printeó at time increments 
6t (see Columns 31-40, abovel. 

Output cede fer time history print of stery drifts 
(for ana1ysis types 8, 9, and -Bl. 

Output cede for time history print of cumu1ative 
story shea rs (fer ana1ysis types B, 9, and -8>. 

Output cede for time history print ef cumulative 
story oyerturnin~ momentq (for analysis types 8, 9, 
and -Bl. 

Ana1ysis types B, 9, and -B gress building response 
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21 - 25 (31) 

26 - 30 (32) 

31 - 35 

36 - 40 

l'lumber of beams in sequerice below to be generated 
having the same properties and vertical loading as 
this beam. 

Vertical loading set identification number for 
vertical load case I. 

Vertical loading set identification number for 
vertical load case II. 

Vertical loading ·set identification number for 
vertical load case III. 

g. Colm:;n Cards (4!5) 

One card per column must be input from top to bottom and from column 
line to column line of the frame ·(unless the data generation option is 
useá). See Figure B6<a> for sigo convention of member forces. 

Columns 

1 - 5 

6 - 10 

11 - 15 

16 - 20 

!'lote 

(33) 

(34) 

( 35) 

Entry 

Column line identification number for this column. 

Column property set identification number. ' ,., 

Column line number defining. direction of major 
axis. 

Number of columns in sequence below to be generated 
having the same properties as this column member. 

,. 

b. Panel Ele~ent Cards (3!5,5FlO.Ol 

lnter one cará per panel in any creer; no generation is allowe¿. See 
Figure B6<bl for sigo conventico of member forces. 

Columns Note Entry 

1 - 5 (36) Leve! identification number at the top of this 
panel. 

6 - lO Column line number at tbe I si de of this panel. 

11 - 15 Column line number at the J side of this panel. 

16 - 25 Modulus of elasticity, E. 

26 - 35 Gross sectional area, A. 

36 - 45 ( 45) Moment of inertia, I. 

46 - 55 Effective shear area, Av· 
56 - 65 Shear modulus, G. 
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i. Bracing Element Carós (3I5,3Fl0.0) 

Enter one caro per brace in oroer; no generation is alloweo. See 
Figure B6Cdl tor sign convention of member forces. 

Columns Note Entry 

1 - 5 Level ioentification number at the top of this 
brace. 

6 - 10 Column line number at tbe upper end ot this brace. 

11 - 15 Co1umn line number at tbe 1ower e no ot this brace. 

16 - 25 Moaulus ot elasticity, E. 

26 - 35 Cross-sectional area, A. 

36 - 45+ (53) Allowable axial stress. Omit if stress ratio 
calculation not requested !se e COm'ROL INFORHATIO!>< 
CARD, Column 39). 

S. FFW:E !QCATION CARDS !2I5,4Fl0.0,4A5l 
Y+ 

(2::~-, :.FtO.O,dr'\a) 

One card must be entered in this section tor each trame lor single 
columnl in the builoing;.the total number ot frame locations to be 
read is controlled by the entry in card colurnns 11-15 ot the CONTROL 
INroru:ATION CARD~ 

Colun;ns 

1 - 5 

6 - 10 

11 - 20 

21 - 30 

31 - 40 

41 - 60 

~o te 

(37) 

( 3 8) 

( 3 9) 

( 4 o) 

Entry 

Frame identitication number. 

Force calculation code: 

EQ.O; Frame forces will be calculateó ano frinted. 

EQ.l; Frame torces will not be calculateó. 

Distance, X1 !see Figure B7l. 

Distance, Y1 (see Figure B7l. 

Ang 1 e ? between the frame x axis and structure !Global> 
X axis !counter~lockwise X to xl. See Figure B?. 

Information to be printed with the output vhich 
will ióentity this particular frame. 
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46-80 
d (J) -l) ~+· 

direction output code: 

EQ.O; Response quantities are calculated and 
printed with respect to global structura1 
coordinate system CX,YJ. 

EQ.l; Response quantities are calculated and 
printed witb respect to coordinate system 
(R,Sl defined by direction of earthquake 
input (see Figure BBJ. 

EQ. 2; Response quanti ti es are calcula ted and 
printed with respect to both <x,Yl and <R,Sl 
coordinate systems. 

User information to be printed with output. 

b. DampinQ Cards (!5,F10.2l 

One card must be supplied for each frequcncy in the analysis (See Note 
4) • 

Columns 

1 - 5 

6 - 15 

Note 

(4) 

Entry 

Mode number <in ascending orderl. 

Damping ratio: Modal Damping/Critical Damping. 

c. Ground Motion Acceleratjoo nata 

rwo formats for input of ground acceleration data are available. Thc 
format used is dependent upon the sigo of NPC <see card a, columns 1-
5, abovel. 

If ~~.GT.O then: 

One card u.ust be supi?lied for each time increment, at which grounó 
acceleration is spec1fied in increasing time order. The time span 
must be greater than the number of time steps multiplied by ót· 

lime~ Acceleratjon Catds (2FlO.Ol 

Columns 

1 - lO 

11 - 20 

Note 

If NPC.LT.O then: 

Entry 

Time 

Ground acceleration 

The ground acceleration points are input at cqual time intervals. The 
number of acceleration points input is equal to NPC • The time span 
must be greater than the number of time stcps multiplied by ~t. 

Acceleratjon Time Interyal ~ (FlO.Ol 

Columns Note Entry 

Time interval between acceleration input points. 
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Acceleration Cards (8F9.0) 

As many cards as necessary to define NPC acceleration values. 

ColUII'.OS 

l - g+ 

10 - 18+ 

64 - 72+ 

Note Entry 

Ground accelerations 

7. LQAU ~ DEFINITION CAROS (5Fl0.0,4FS.O,Fl0.0) 

Load cases for the complete building are defined as a combination of 
vertical conditions (1, II and IIIJ, lateral loading conditions l~ and 
Bl, and earthquaKe spectrum or time history loadings. One card must 
be enteree in this section for each óifferent building load case; the 
total number of building load cases is controlleó by the entry in card 
~olumns 16-20 of the CONTROL I~FOR1~TION CARO. Omit this data if thc 
analysis type code is set equal to one (1); six (6); eight (8l; minus 
one {-ll; Iunus six (-6); or, minus eight <-Bl. Se e note 56. 

Colw::.ns Note 

l - 10 

11 - 20 

21 - 30 

31 - 40 

41 - 50 

51 - 55 ( 4 2) 

56 - 60 (4 2) 

Entry 

••ultiplier or verticz.l load case I. 

Jo\ultiplier ior vertical load case II. 

Multit:lier for vertical load case III. 

Multiplier for lateral load case A. 

Multiplier for lateral load case B. 

Multit:lier for spectruo l loading SRSS 
modal c~~ination. 

Multiplier for spectrum 2 loaoing - Absolutc Sum 
modal co~~ination. 

61 - 65+ C42,55l Jo\ultiplier for spectrum 3 loaoing - DSM modal 
combination. 

66 - 70+ <42,55) Jo\ul tiplier for spectrum 4 loading - CQC modal 
combination. 

71 - EO (43l Multiplier for time history earthquaKe response. 
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Wl'ES 

ClJ Input data for frames with identical properties and vertical 
loading are given only once-see Section 5, FRAJo;E LOC:ATim~ 
CAROS. 

(2) Load conditions are defined as combinations of the seven C7J 
basic load cases-see Section 7, LOAD CASE DEFINITION CARDS. 

(3) Mass l?roperties of the structure are not required for 
analys~s type •o•. 

(4) The number of frequencies must be less than the number of 
stories times the number of degrees of freedom per story. 

(5) For symmetrical bui!dings, the capacity and speed of 
solution of the pr~ram is improved if the story rotation is 
sct to zero; i.c., 1" or •2• in card column 35. 

(6) 

(7) 

( &J 

(o;) 

UOJ 

Clll 

(12) 

(13) 

(14) 

(15) 

(16) 

The translational mass has units of force divided by 
acceleration (W/g). The rotational mass moment of inertia 
is not requireó if the allowable story degrees of freedom do 
not incluoe rotation. Mass properties need not be supplieá 
if this data case_is for static loading only. 

The loca tion, of the center of mass (X m., Y m> need not be 
given if this data case is for static loaos only. 

The externa! story stiffnesses act on lines through the 
center of mass. These stiffnesses can bP. used to rcpresent 
restraints (or bracesl at the story level or can be used to 
represent soil stiffness below the ground level. 

Frame ióentification numbers must be entered in numerical 
sequence, beginning with nuJDber one (ll. This frame rr.ay be 
located (repeatedl at different positions in the str~cturc. 

If a frame does not extend the full height of the building, 
then only those story levels actually existing in the trame 
are input below. · 

An isolated shear wall is a single column line frame. For 
this case all data pertaining to beams (girdcrsl is 
meaningless and must be omitted in the data input scc~ion to 
follow below. 

Column properties may be referenced to any number of columns 
in the frame. · 

The number of beam property sets controls the number of 
cards to be read in Sect1on 4.d, below. 

If no vertical static loads act on the structure, then omit 
this number, and skip Section 4.e, below. 

If no panel elements are included in this frame, then omit 
this entry, and skip Section 4.h, below. 

If no bracing elements are included in this frame then omit 
this entry, and sbp Sect:.on 4. i. below. 
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(17) 

ClBl 

(19) 

~...t.-• 

~9< 
~· .-

One card must be included for each column line in the frame. 
For frames with a single column line a seconó column line 
should be specified to define the majar axis for column 
properties entered in Section 4.g. 

Coordinates of column lines are measured from the frame 
(locall axis. 

Property set identification numbers must be in increasing 
numerical sequence beginning with ene (1). 

(20l The rigió zone depth is used te reduce the effective length 
of the col=n about both axes. 

(2ll Usually zero unless beam extends above floor level. 

(22) Property set identification numbers must be input in 
increasing numerical sequence beginning with ene Cll. 

!23) Torsional inertias may be omitted. 

!24l Shearing deformations are ignored if shear areas are zero. 

(25J The beam rigió zone lengt~ are used to reduce the effective 
length of tbe beam lgirderl. 

!26J Load set numbers must be input in cequence. 

!27l Reactions act on the beam ends and are positive as shown in 
Figure BS. 

C21JJ Addi ti anal fixed-€nd forces- due te the uniform load. w, are 
calculateó using: 

(29) 

(30) 

<31) 

(32) 

M= wl.
2
/l2; V = Wl./2 

an¿ are aóded te any specified fixed-enó reactions. The 
forces due te w are exact only for prismatic beams. 

Position of I and J ends defines local coordinate axe~ with 
local •y• positive frorn I te J and local "z" positive 
vertically upwarós. A right hand screw rule sign convention 
applies. 

Beams with zero !OJ stiffness <missing girdersl may be input 
as having a property set number of zero; if thc beam has 
finite stiffness, the set number must reference an existing 
property set óefineó previously in Section 4.d, above. 

The generation option can only be used te define girders 
withln the current bay; a new bay must be ~t~rted with a new 
beam card. 

The vertical loading sets defined in Section 4.e, above, are 
a~plied te the girders via the references in card columns 
11-25. Three !3l independent vertical load distributions 
!I, II, and IIIJ are allowed, and tbese distributions are 
combined with the lateral load case CA and Bl anc the 
earthquake analysis te form load cases for the complete 
bu1lding; see Section 7, below. 
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(33) Missing columns may be input as having a property set number 
of zero COl: if the column has finite stiffness, thcn the 
set nurr.ber referenced must correspond to ene of the property 
sets defined previously in Section 4.c, above. 

(34) Defines óirection on local •y• axis and local 
the vertical plane with positive upwards. 
screw rule conventíon applles. 

•z• axis is in 
A right hand 

(35) Generation is allowed only·within the current column líne; 
begin a new column line with a new column card. 

(36l The foundation line is defined as level zero, and thc roof 
level number is equal te the total number of storics in the 
building. · 

(37) Frame identification numbers may be repeated, but location 
caras must be input in frame identification number sequence. 

(38) A frame force calcu1ation cede of ene (1) will suppress 
output for the trame. 

(39) 

( 40) 

(41) 

Distance from structure 1Globall axis to origin of trame 
·nocall axis. 

Angle is input in degrees and decimal fractions; e.g. 36 12' 
entered as 36.2. 

The angle ~ is measured positively clockwise between the 
global Y-direction and the line of action of the earthquake. 
direction; see Figure BB. ' 

(42) Four different response spectrum modal combination methods · 
are available. See discussion in Part A r~garóing 
si tu a tions where the DS~l or CQC methods shouló be u sed. 

(43) Multipliers should be specified cithcr for response spectrum 
analysis or for time historv analysis as specified in 
Sect1on 1, CONTROL INFORI'IATION CARD as only ene of these 
analysis types may be performed in a s1ngle program 
execution. 

(44) The total time span of the computed response is equal to the 
numbcr of time steps multiplied by the time incrP.men~ ót • 
Output is given at each time step. Since explicit 
integration is used in comouting the response, nurncrical 
instability problems are ñever encountered and thc timP. 
increment may be any desired sa~ling value. 

(45) A zero COl value for the moment of inertia selects the pure 
shear deformation panel model. The pure shear panel uses 
the gross sectional arca, !l..QJ;. the effective shear area, to 
calculate stiffness and stress values. 

(46> The DSC and CQC matrices are used for combininc¡ t.he 
individual modal resryonscs to estímate the total resoonsc. 
If DSC and/or CQC of modal responses are not requestea, 
leave this entry blanlc. 

(47) Envelope values of ü.aximum ano mir:imu:n reGponse ?alv<:s, and 
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(48) 

(49) 

(50) 

(51> 

(52) 

(53) 

(54) 

(55) 

(56) 

(57) 

(58) 

(59) 

the associateó times of occurence are always printeó when 
using analysis types 8 or 9. __ · 

If force generation requested, tben the generated forces 
replace any entries in these columns. 

No default value. 

The user must ensure that values of e, s, c•s are within 
coóe specified limits. 

No óefault value, if zero then geometric stiffness {P-6) 
effects not incluóed in stiffness ano response calculation. 

See Part A for description of stress ratio equation. 

No óefault value. If less than or equal to zero (blan~l, 
stress ratios will not be calculated for members with this 
property set. 

If DSC and/or CQC is required for type 3 analysis, enter the 
value ene <ll in the appropriate columns. When blank or 
zero, the DSC andlor CQC element response calculations are 
skippeó and are not available for use in load case 
óef1nition <see LOAD CASE DEFINITION CAROS), whereas the 
SRSS and ABS element responses may be calculated 
irrespective of their output cooes. The purpose of this ke~' 
is te omit unnecessary interna! DSC andlor CQC calculations 
when these combination t¡pe~ are tlot used. Note,.for t}1'e. 
seven <7> analysis, -i DSC/CQC element response 1s 
requested, the CSC/COC gross response must also be output. 

_If DSC and/or CQC is requested, then the appropriate key 
must be set in the EARTHQUAKE ACCELERATIO~ SPECTRUN CAP.DS 
<Control card, _Columns 42-43). 

The gross response quantities fro~ lateral static anó 
dynarr.ic analyses cannot be combineó te form new load cases. 
The results from each lateral static and/or dynamic analysis 
are output separately. 

Note that when using the empirical rule to automatically 
9enerat·e mode shapes· in approxirnate analysis, irregularities 
1n higher mode shapes may result if a large number of modes 
is incluóed in the anal~sis. The user should use only that 
number of modes which 1nsures that the smallest internodal 
distance (h) of the highest mode (NFQl will be greater than 
the typical story height for the building. 

In analysis type 4, only peak envelope member response 
values are printed. 

For 3-D approximate analysis, the order of mode generation is as 
follows: first X translational, first Y translational, first 
torsional, second X translational, second Y translational, second 
torsional, etc. Therefore, per1od velues must be input acco~ding to 
this pattern. Also, in 3-D mode generat!on, the number· of modes NFQ 
must be a multiple of three (3). 
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ABSTRACT 

A procedure anda computer programare developed for the linear 

structural analysis of frame and shear wall buildings subjected to both 

static and earthquake loadings. The building is idealized by a system 

of independent frame and shear wall elements interconnected by floor 

diaphragms which are rigid in their own plane. Within each column 

bending, axial and shearing defonnations are included. Beams and girders 

may be nonprismatic and bending and shearing defonnations are included. 

Also, shear panels can be considered. Finite column and beam widths 

are included in the formulation. Nonsymmetric, nonrectangular buildings 

which have frames and shear walls located arbitrarily in plan can be 

considered. Three independent vertical and two lateral static loading 

conditions are possible. The static loads may be combined with a 

lateral earthquake input which is specified as a time-dependent ground 

acceleration or as an acceleration spectrum response. Three dimensional 

mode shapes and frequencies are evaluated. 

Frame and shear walls are considered as substructures in the 

basic formulation; therefore, for many structures input data preparation 

can be minimized and a significant reduction in computational effort 

can result in this approach. 

This is an extension of TABS [8) to enable three dimensional 

frames to be input in which full compatibility exists. 
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,. 1. INTRODUCTION 

A. General Building Analysis Programs 

Many general computer analysis programs exist for the analysis 

of structural systems. However the use of a general structural analysis 

program is not always adventageous. Difficulties which may arise from 

using such programs are discussed in detail in reference [8). In an 

effort to overcome many of these problems a series of programs have been 

developed at the University of California at Berkeley over the past ten 

years. The most recent of these; TABS [8), has already found wide use 

throughout the profession and the resulting "feedback" has resulted in 

this further extension. 

The computer program for the analysis of buildings which is 

presented in this report· .. maintains· the format and most of the options 

of its predecessor [8]. · However, it has been extended to allow a general 

three dimensional frame (within which full compatibility exist) to be 

assembled into a three dimensional structure (c.f. planar frame [8]). 

However, for a limited number of buildings where the assumptions of rigid 

inplane diaphrams are not acceptable a general program such as SAP will 

still be the most appropriate type of program to use [4). 

B. Earthguake Analysis of Buildings 

At the present time, very few building$ in California, con­

structed in earthquake areas, are designed based on the results of a 

dynamic load analysis. The Uniform Building Code allows earthquake 

load to be approximated by a static lateral load. The magnitude of 
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the load depends on the seismic zone and the fundamental period 

of the building. An approximate formula may be used to estímate the 

fundamental period. The suggested distribution of the lateral loads 

over the height of the building includes sorne approximation of second 

period effects. Also, local foundation characteristics are not included 

in the code. In addition, the code load requirements are only a small 

fraction of the loads developed during a significant earthquake. As a 

result of these limitations the need to conducta more comprehensive 

earthquake analysis of buildings is apparent to most structural 

engineers [5). 

There are several reasons why a more rational earthquake 

analysis of buildings has not been professionally implemented. First: 

the research which has been conducted in earthquake engineering ha~ not 

specifically suggested how ~he cede r'n be improved. Second: a 

desi_gn earthquake record or design spectra has not been suggested for 

buildings. Third: the effect of the foundation structure interaction 

during an earthquake has not been understood clearly. Finally, computer 

programs which adnuately represent complex structures have not been 

presented to the profession in a form convenient for direct appl ication. 

One of the purposes of this report is to provide clarification 

of sorne of these areas. Hopefully; it will result in the development 

of more rational earthquake analysis methods. 

- 2 -
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2. STRUCTURAL IDEALIZATION 

An exact three-dimensional structural analysis is required for' 

only a limited number of buildings. For the majority of buildings two 

approximations can be made which greatly simplify the preparation of 

input data and significantly reduce the computational effort. A sketch 

of a. typical building is shown in Figure l. 

The assumption that the floors are rigid in their own plan 

is a realistic approximation (bending deformations in the horizontal 

beam and floor slabs are included). The horizontal lateral loads are 

assumed to act at floor levels. Therefore, the lateral loads are 

transferred to the columns and shear wallelements through these rigid 

floor diaphragms. This results in three displacement degrees of freedom 

at each floor level--translation in the x and y directions and a 

rotation about the vertical axis. 

A. Complete Structure 

The complete buildings considered here are composed of 

structural components which can be separated into a series of rectangular 

frames of arbitary plan. Isolated shear walls are considered to be 

frames consisting of a continuous column line (having the associated wall 

properties) and a dummy column line to define the principle axis of the 

wall. Each frame is treated asan independent substructure. The 

complete structure stiffness matrix is then formed under the assumption 

that all frames are connected at each floor level by a diaphragm which 

is riged in its own plane 

Each joint has six degrees of freedom (displacement in, and 

rotati~n about each coordinate axis). Within each frame three of these 

- 3 -
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' degrees of freedom (the two translations and the rotation in the floor 

plane) can be transformed, using the assumption of rigid in plane floor 

diaphragms, to the frame degrees of freedom at that floor level (Figure 

1). The remaining three joint degrees of freedom are eliminated by 

static condensation befare each frame stiffness is added to the total 

structural stiffness matrix. The final structural stiffness matrix 

corresponds to three degrees of freedom per floor level .. 

foll ows: 

The overall assumptions inherent in this approach are as 

l. Compatibility is not enforced with regard to joint 

displacements at joints which are common to more than ene 

frame. Thus axial deformations in corrr..:n columns will 

not be the same; however for design purposes, these column .. 
axial forces may· be added directly to give reasonable 

resul ts. 

2. The floor diaphragms are assumed to be rigid in their own 

planes. Bending stiffness of the floors may be included 

app:·nimately in the modeling of the individual frames. 

It is. apparent that axial deformation is not permitted in 

the beams. Floor levels must be the same for all frames. 

B. The Frame Substructure 

An sketch of a typical frame is shown in Figure 2. Column 

centerlines and floor levels are the basic reference lines used in the 

frame descriptions. Finite beam and column widths may be specified. 

Deformations within joints (shown as shaded areas in Figure 2) 

are neglected. Hence the effective length of both beams and columns ·are 

rerluced by the "rigid end zone" lengths associated with each element 

- 5 -
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type. For beams these lengths are usually set equal to the half width 

of the columns below and for columns the average depth of the girders on 

either side (top rigid zone). A "rigid zone" may also be specified for 

the bottom of the column (usually set to zero) to take into consideration 

the height of any spandrel beams that may project above floor level. The 

effective "rigid end zone" for the column element is used to reduce the 

effective length about both axes. 

Columns must be prismatic; however, shearing and axial 

deformations are included. Beams need not be prismatic but must be 

symmetric about their vertical midplane. Only stiffness factors are 

given. Shearing deformation may be considered by appropriate modifica-

tion to the stiffness factors. 
' A special panel element is includs: to model infill panels 

.. 
and discontinuous shear walls. Two approaches for this element are 

included 

a) a "flexura]" model which carries both bending and shear. 

b) a "pure shear" model which is restricted to carrying only 

shea r. 

·The "pure shear" element is activated when the flexural 

inertia for the panel input data is set to zero. These elements may 

be arbitrarily placed within the frame. 

The inclusion of a truss element allows diagonal bracing to 

be modelled. This element carries axial force only and may be placed 

in any arbitrary storey of a frame. 
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Members may be omitted from any position simply by specifying 

zero properties. However, it should be noted that if two adjacent 

beams are omitted, the lateral displacement of the common joint is 

still constrained to be the same as other joints at that level. Hence, 

the appropriate column is considered to be laterally supported at the 

floor level. 

Vertical loading is applied to the individual frames by 

means of sets of fixed end forces associated with each beam. For 

uniform beams the fixed end forces can be calculated automatically 

within .the program. 

C. Lateral Frame Stiffness 

The approximations described in the previous section allow 

each frame (or shear wall) :o be tre?ted as a separate substructure. 

The only connection is through the common displacements at the floor 

levels. The first step in the development of stiffness of the complete· 

building is to develop the lateral stiffness of each frame. 

The complPte stiffness matrix for each frame is assembled 

by .the Direct Stiffness Technique. With the frame degrees of freedom 

appropriately ordered, the frame equilibrium equations have the form 

shown below: 

- 8 -
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Where N is the number of stories in the frame, 

rl 

r2 

!3 

r -n 

r (2.1) -n+ 1 

r -N-1 

!:'N 

rL 

r is -n 
the vector .of jpint displacements at story level n and rl is the 

vector of lateral story displacements. Note that the lateral loads, PL 

are not known until the complete building is solved. Lateral loads are­

applied to the complete structure and are considered when the lateral stiff­

ness matrix for the complete building is assembled. Evidently, Gaussian 
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e1imination may be performed on the fu11 system up to and inc1uding the 

equa tions 

~N = ~N-1 ~N-1 + ~N ~N + ~N ~L (2.2) 

The 1ast N equations (rL is a vector of arder N) may now be written as 

The vector ~L is used to indicate that the lateral load 
1 

(2.3) 

submatrix is modified by the elimination orocess dueto vertical loading 

on the frame. These terms represent the sidesway effects of a non-

symmetrical structure or vertical loading. The matrix ~L clearly 

reoresents the frame lateral stiffness matrix; i.e. the stiffness 

matrix of the frame in terms of only the lateral story displacements. 

Note that it is not necess~ry to kno·• the appl ied lateral loads on 

the frame, ~L,at this stage of the analysis. 

Within the computer program however, the following approach is 

adopted in arder to reduce core storage requirements. 

The assc11bly and reduction process is carried out systematically 

story by story from the top of the structure such that at any level, n, 

we consider the system shown below: 

R' K, C' E' l r -n -n -n -n -n 

R' = C'T K' ,. J r -n+l -n -n+l -n+l -n+l 

~L + R' E'T E'T K' ~L - L -n -n+l -L 

where again the prime indicates that the submatrices may have been 

modified by previous elimination. 

- 1 o -
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At each level the following steps are performed. 

1. Add in the individual member stiffnesses for level n. 

These are shown below 

n -1 

n 

n+ 1 

2. Perform the elimination on the equations of the uppermost 

partition in Equation (2.4) above 

3. Save these reduced equations for subsequent back­

substitution. 

4. Rearrange the submatrices in Equation (2.4) appropriately 

in order to proceed to the next 1 e ve 1 . Thi s rearrangement · 

is as follows; 

R' 1 o E' Kn+l r -n+l -n+l -n+l 

o = o o o r -n+2 (2.5) 

~L 
1 E'T o K' + 8L -n+l -L rL 

5. Repeat the above steps for the next level. Thus after 

the elimination is completed for joint displacements at 

all story levels, we are left with the lateral stiffness 

matrix for the frame. 
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O. Individual Member Stiffness 

l. Column Stiffness 

In terms of deformation eoordinates shown in Figure 3, the 

eolumn stiffness may be defined as follows. 

MT Sr eT 

M;x sa se 61x 

M;y sb sd e;y 
= (2.6a) 

S A 6 

Mjx se sa ejx 

Mjy sd sb ejy 
\ 

or 

S = -e ~e +e (2.6b) 

where 
GI 

ST = .::..:.2. (2.6e) 
L 

sa = 2Eixx ~ 
L +2s (2.6d) 

sb = 2Eiyx ~ (2.6e) 
L + 8 

se = 
2Eixx l-e (2.6f) 

L T+2e 
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sd .. ~ l~~e (2.6g) 

A " 
EA 
T (2.6h) 

e = 6EI 
L 2AG 

where B is the shear f1exib. ,ity factor, A is the effective shear 

area with respect to the axis of bending under consideration and other 

symbo1s are standard. 

In 1ine with the direct stiffness technique we now develop a 

transformation between the member and member end disp1acements as shown 

in Figure 3. The transformation for disp1acements at end "l" of member 

as gi ven be1 ow 

eT 1 ul 

6ix 
1 1 + DT VI r L 

eiy 
1 1 + DT el - r L z 

= (2.7) 

. 6 1 el 
X 

ejx 
1 DT el r T y 

Qjy 
1 DT I - r T w 

Equations 2.6a and 2.7 may be written symbo1ica11y as fo11ows: 

(2.8) 
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and 

where the subscript e 1ndicates column, !e is the transformation matrix 

and r denotes the member end displacements. There is a further trans--e 
formation from member end to frame disp1acements as shown in Figure 4. 

We uti1ize the assumption of rigid in p1ane f1oor diaphragms to s1ave 

those disp1acements and rotations in the plane of the f1oor s1ab to a 

master node for that 1eve1 1ocated at the origin of the coordinate axes 

for that frame. 

This transformation is given 

UI sine - cose a r: 
<' 

VI cose sine b 
f 

ry 

el 1 f 
z re 

(2.10a) = 

el 
X 

sine - cose ef 
X 

el cose sine ef 
y y 

I 1 f 
w rz 

or 

rx = be / (2.10b) 

where 

a = - ysine - xcose (2.10c) 

b = - ycose + xsine (2.10d) 
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and e fs defined by the angle between the columns majar axis dfrection 

and the frame (sub-global) x axis. Equations 2.8, 2.9, 2.10a may be 

written as 

se = k e ~e 

~e = !!e r -e 

re = ~e rf 

or 

S = k a b r -e -e -e -e -f 

Following standard notation the stiffness matrix for an individual column 

in terms of the frame .dfsplacements is given by 

k = bT aT k a b 
-e -e -e -e -e -e 

2. Beam Member 

The beam stiffness is derived in a similar fashion to that for 

the column except that bending about the vertical axis and axial deforma­

tions are neglected. In this case Equation 2.la becomes 

MT ST ~T 

M¡ = S a sb ~i (2.11) 

MJ sb sa ~j 

or 

~b = ~b ~b 
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With reference to Figure S the transformation from the member 

to the member end disp1aceaents is as fo11ows 

"'r - 1 1 el 
X 

"'r = 1 + .!1. 1 a 1 el (2.12) L r r - r y 

"'J 
b 1 1 +!. 1 I r r L -r rz 

eJ 
X 

eJ 
y 

eJ 
z 

or ! 

~b " !b !:b 

The further transformation to frame disp1acements is a 

rotation of the member end coordinate axis to directions para11e1 to 

the frame coordinate axis 

ci>I sine f - cose <~>rx X 

I 
"'x cose sine f 

"'ry 

ri 1 f 
z riz 

= (2.13) 
"'J sine - cose f 

4>Jx X 

"'J cose sine I 
"'Jy y 

T 
1 

f 
rz rJz 

- 18 -

\ 

. 



, ... ¡ .. L ·1· ·1 W¡=b 

FIGURE 5 BEAM DEFORMATIONS ANO JOINT 
DISPLACEMENTS 

- 19 -



or 

r = -b 

From Equations (2.11 - 2.13) the beam stiffness matrix, ~b 

is given by 

T T 
~b = ~b ~b ~b ~b ~b (2.14) 

3a. Flexural Panel Stiffness 

The standard in plane column stiffness including bending and 

shearing deformation (Equations 2.6} is used. However, each end rotational 

degree of freedom is transformed into the two vertical displacements of 

the adjacent joints. This approach requires special modelling details 

which are discussed in section 40. 

The deformation-displacement transformation matrix is given by 

1 1 1 1 
~i h - d d - h UT 

1 1 1 1 ( 2. 15a) ~j = h - h - d d WLT 

1 1 1 1 
ó 2 2 -2 - 2 WRT 

UB 

WLB 

WRB 

or 

(2.15b) 

- 20 -



- .. 

WLT t llr t WRT 

~-r----------~~~ 

WLB t 
WLT 

t WRB 

o 1• _, 

H 

H 

FIGURE 6 TYPICAL PANEL DEFORMATIONS ANO 
JOINT DISPLACEMENTS 

- 21 -



member deformations and joint displacements are shown in Figure 6. 

Jb. Pure Shear Panel 

Since the panel is assumed to carry only pure shear, we have 

the simple shear constitutive relationship; 

t = G y (2.16) 

where the symbols are standard. 

From Figure 7, it is noted that shearing strain is induced by 

relative horizontal and vertical displacement of the si des of the panel o 

That is 

(2.17) 

The average values of vertical joint displacement on each side of the 

panel are.used to calculate the relative vertical displacement. Thus o 

we obtain the following defonnation-displacement transformation matrix: 

UT 

WLT 

~~ 1 1 - _,_ 1 2~ 
wRT 

y = - 2LH 2LH - 2LH 
( 2. lB a) 

Lv 
UB 

wLB 

WRB 
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or 

y • a r -p -p (2.18b) 

Aga1n following standard theory, the shear panel st1ffness matrix is 

obtained as 

k -s = J 
Vol 

aT G a d 
-p -p V 

(2.19) 

= Ly A GaTa -p -p 

3c. 

The transformation to frame displacements is shown in Figure 8 

and is the same for both panel types. 

UT cosa sins -d l 
X 

WLT = 1 F (2.20) ry 

1 F 
wRT re 

F 
rzL 

/ zR 

or 

r = b r 
-p -p -F 

From Equations 2.6, 2.19, 2.20 the panel stiffness matrix with 

respect to the frame displacements 

K = bT aT k a b 
p -p -p -p -p -p 

( 2. 21 ) 
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4. Diagonal Stiffness 

The diagonal stiffness is defined as 

or 

S = EA ó 
L (2.22a) 

s = k
0 

ó ·. ( 2. 22b) 

The transition from member to frame displacement coordinates 

involves two transformations 

a) Transformation te horizontal and vertical displacements 

as shown in Figure 8 

rT 
V 

~ina cos~ 
rT 
H 

ó = cosa - si na - (2.23a) 
B 

rv 

rB 
H 

or 

~D = ~D !:o (2.23b) 

b) Transformation at each level to frame displacements as 

shown in Figure 9. 

/ 
r: 

yT 
1 

F 
= r8T (2.24a) 

T 
rH cose sine -d 

/ zT 
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or 
(2.24b) 

From Equat1ons 2.22, 2.23, 2.24 diagonal stiffness is given by 

(2.25) 

E. Assembly of Building Stiffness From Frame Stiffnesses 

In order to combine the frame lateral stiffness matrices into 

a complete structure lateral stiffness matrix, each of the frame stiff­

nesses must be transformed to a common displacement coordinate system 

(which will be referred to as the global system). The global system 

chosen is two translations and one rotation per story. The origin of 

these global displacement coordinates at each story level is taken at 

the center of mass of that story segment. This position may vary from 

story to story. Therefore the mass matrix required for dynamic analysis 

will be a diagonal matrix thus simplifying the eigenvalue solution. 

The first step is to develop the transformation between the 

frame lateral displacements and the global displacements. With reference 

to Figure 10, the transformation at any level, n is as follows; 

uF N coss - sins (-t.y coss + t.x sine) rxN 

VFN = si ns cose ( t.X COSS + t. y sins) rYN (2.26a) 

9FN o o 1 reN 

where the symbols are defined in Figure 1 O and symbo 1 i ca lly (2.26a) is 

written as 
{2.26b) 

Assembling the transformations for all floors, we obtain the complete 

transformation between frame lateral displacements and global displace­

ment as fo 11 ows 

- 2B -
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= 

or 

rl. 
- 1 

~1 

• 

= A. r 
-1 

a -n 

rl 

!'2 

r -n 

r is the complete vector of global displacements. The frame lateral 

stiffness is transformed to the global system and becomes; 

. T 
~i = ~i ~L i ~i 

where the subscript i denotes the ith frame. 

The structure lateral stiffness is assembled by the 

addition of components from all frames: i.e. 

(2.27a) 

(2.27b) 

(2.28) 

K = ¿ K. (2.29) 
. -1 
1 

The frame lateral sway affects must also be transformed to 

the global system. This transformation is shown by; 

R.= A~ RL'. 
-1 -1 - 1 

(2.30) 

The global load vector is formed by the summation of frame 

sway effects and the addition of externally applied lateral loads f i.e. 
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R = r R. + F 
i -:-1 

The global forces E are specified; however, they are also qiven by 

It is worth noting the form of the transformation shown as 

eauation ('2.78). When written in the submatrix form of equation 

(2.27a), the transfarmation matrix ~has diagonal form. Writi n(l 

equation (2.2B) in expanded form, we have. 

~11 ~12 • • 
T 

~, kll kl2 . • a, 

T • • 
~21 ~22 • • ~2 ~2 

= • • • 
a~ K., a, 

-1J -1 ·J 
• • • 

(2.31) 

(2.32) 

• • • ~NN 
aT 
-N kNN ~N 

K. A~ -1 -1 

A typical 3 x 3 submatrix ~ij within 

Obviously this oroduct may be formed 

and added directly into !· 

Kv - 1 

~i has the form 

A. 
-1 

T a. k.. a. 
-1 ·lJ -J 

i ndependently far ea eh term in 

Hence, the global equilibrium equations are formed. 

R = K r (2.33) 

It may be noted that the global stiffness K is a full matrix, 

but it is of course relatively small compared to the total number of 

degrees of freedom associated with all the frames in the structure. 
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F. Solution for Static Load Cases 

The equations (2.33) are solved directly by Gaussian 

elimination giving a vector of global lateral displacements, ~ 

Next, for each frame, the lateral displacements, rl. are computed 
- 1 

using equation (2.7). To complete the solution for each frame, the 

following system is considered. 

r -n 

R' = [ K' C' E' ) r 
-n -n n n -n+l 

~L 

Note that these are the equations which were reduced, then 

saved at each level, n, of the frame. (Refer to equation 2.4). 

That is, ~~ was triangularized. At any stage, n, ~n+l and ~L 

are known and so ~n is computed by back substitution. To start this 

sequence, we simply note that for n = N (the number of stories in 

the structure) rN+l reoresents the displacements at the foundation 

which are zero since columns are assumed rigidly connected to the 

foundation. Thus the frame joint displacements are computed succes-

sively story by story and individual member forces may be comouted 

at the same time in standard fashion. 
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3. EARTHQUAKE ANALYSIS 

A. Mass Approximation 

The exact formulation of the dynamic resronse of a structure 

involves an infinite number of degrees of freedom. For most structures, 

however, the response may be adequately described by a limited number 

of discrete points (or joints) within the system. In the buildings 

considered here, the response may be described by the lateral motions 

of each floor level, as previously described for the formation of the 

structure stiffness matrix. Correspondingly, the mass of the building 

is lumped at each floor level. With this lumped parameter idealization, 

equilibrium of the structure is described by a set of ordinary second 

· order differential equations. 

B. Dynamic Equilibrium Eguations 

The equil ibrium equations for a structure, including dynamic 

effects, may be written in the following form; 

. 
M r + C r + K r = P (t) 
~ -a 

where M = mass matrix 

e = dampinq matrix 

K = stiffness matrix 

P (t) = applied load vector, which may be time varying 

r = displacement vector of deformation relative to su11oort 

motion 

r = absolute acceleration vector -a 

r and r are related in the following fashion -a 

- 33 -
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-- ~ 
/ 

= V + -g r 

where v is the vector of pseudo-static displacements due to support -g 
movement. also 

ra = V -g + i' 

These vectors have the following form for a typical floor, 

of a building shown in figure 11 bel ow. 

rxa vgx rxn sine rxn 

r = vgy + ryn = cose vg + ryn ya 

rea n vge ren o ren 

and 

i' xa sin S ~'xn 

~'ya = cose vg + ~'yn 

~'ea n o i' en 

i. e rna = b V + rn g 

Or, for a 11 floors 

r = B vg + r 
-a -

where 

~, 

~2 

B = ~3 ~, = b -2 etc. 
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In the case of seismic analysis, there are no externally 

applied loads; i..e. P (t) = O. Then equation (3.1) may be written 

as 

or 

M (i' + B v ) 
- - g 

. 
+ e r + K r = . o 

. 
M i' + C r + K r M B v -g 

This coupled set of equations may be solved simultaneously 

( 3. 4a) 

(3.4b) 

with an appropriate numerical technique. Another approach, which will 

be used here, is to find a transformation which uncouples the equations 

so that they may be solved independently. This transformation of 

course is via the eigenvectors or-mode shapes of the system. 

C. Mode Shapes and Freouencies 

The vibration mode shapes represent the solution of the 

undamped free vibration problem given by 

Mi' + Kr = O 

The eigenvalue problem to be solved is written as 
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where ~ = mode shapes 

'!! = frequencies 

The mode shapes are normalized such that 

(3.7a) 

then also 

(3.7b) 

Also, it is assumed that the damping matrix C is of a form 

that is uncouoled by the mode shapes; spec:fically it is assumed that 

so that Xm represents the damping of the m th mode. 

The actual displacements, ~.are now expressed as a linear 

combination of the mode shapes. 

r = [ ~1 ~2 ~3 

i. e. r = ~ z 

a 1 so ¡. = ~ 2 

and ¡: = !!> z 
where Zm(t) represents the response of the m th mode. 

D. Dynamic Respor.:e Analysis 

(3.7c) 

Using equations ( 3.8 ), equation ( 3.4b) may be rewritten as 

(3.9) 
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Premultiplication b~ ~T yields the uncoupled set of second order 

equations 

M* z . 
+ C* Z + K* Z = P* v (3.10) g 

where 

11* = TT ~ T = 1 (3.1la) 

C* = TT ~ T = [ 2>-m wm ] (3.1lb) 

K* = PT _t(!!! = [ w! ] (3.1lc) 

P* V = ~T M B V (3.1ld) g - - g 

. . 

to find the form of ~·. consider --
_/"-

-· 
ml sinS 

ml COS6 

Jl o 

m2 sins 

M 8 = m2 COSB (3.12a) 

J2 o 
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For any earthquake, the ground acceleration, v
9 

is specified 

as a set of discrete values and linear interpolation is used for ínter-

mediate values. On any linear portien then 

A + Bt (3.15a) 

where A and B are computed from the end values as shown on Figure 12 

t 

FIGURE 12 GROUND ACCELERATION 

On (t1, t 2); A = V g ( t1 ) 
(3.15b,) 

B = 
v
9
(t2l - v

9
(t1 l (3.15c) 

t2 - tl 
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where m1 = mass of story 1 

J1 = rotat1onal mass moment of 1nertia of story 1 

i.e. ml si nf3 

ml cose 

o 
M [) = si nB mz 

mz coss 
o 

So, a typical term off.* has the form 

p~ = ~~ ~ ~ 

= < ~lx ~ly ~18. ~2x ~Zy ~28 ..• > 

P* 
m 

= ~ 
n=l 

mn { sin6 ~nx + cose ~ny } 

m2 sinS 

m2 cosB 

o 

(3.12b) 

(3.13a) 

(3.13b) 

(3.13c) . 

Now a typical equation governing the response in the m th mode has the 

form 
* = P v m g 

(3.14) 
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·-- r 

Now on (t1, t 2) equation (3.14} becomes 

* P m (A + Bt) 

The solution to equation (3. 16} on (t1, t 2) is given by 

where 

. 

* + p 
m 

A 2>- Bl + m 
il 7 m m 

+ Bt l il m 

(3.16) 

(3.17a) 

(3.17b) 

and Zm(t1), Zm(t1) are the initial condi tions for this 1 inear portien. 

Differentiation of equation (3. 17a) gives the modal ve1ocity 
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+ p* B 
m WZ 

m 

+ JL )] 
w2 
m 

sin 

At rest initial conditions are used for the first linear 

(3.18) 

portien. Equations (3.17). and (3.18) are used te compute che end values 

which become the initial conditions for the second linear portien .. 

Repetition gives the complete solution over the required time interval. 

With solutions for each mode, equation 3.8 is used te give the structure· 

displacements r as a function of time. Member forces follow as in 

section 2F. 
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E. Spectrum Analysis 

Unless actual histories of displacements and forces are 

required for a specific earthquake a more realistic approach is via the 

response spectrum. For a particular ground motion history ~ 9 (t), the 

spectrum is defined as follows. 

The response of a unit mass system with damping A, and 

frequency w, is governed by the equation 

u(t) + 2Aw Ü(t) + w2 u(t) = v
9
(t) (3.19) 

Let umax be the maximum value that u(t) attains. Then, 

three spectral quantities are defined by 

i ) spectral di sp lacement: sd ( w, A) - umax 

i i ) spectra 1 velocity: Sv ( w, A) - w umax 

i i i ) spectral acceleration: S a (w, A) 2 - w Umax 

So, for a specific earthquake, for a series of dampi ng va 1 u es, 

either spectral quantity may be eva1uated and p1otted against frequency 

or period. A1though spe.tra1 displacement is the most· direct1y usefu1, 

spectra1 acce1eration is genera11y used as it gives a measure of 

effective acceleration and may be expressed as a dimension1ess fraction 

of gravity. 

Re ca 11 i ng equa ti on ( 3. 14) for the m th mode, in terrns of 

spectra1 acceleration, the maximum response is given by 

wm 

This implies a set of actual displacements 
r = z(max) cfl 
"'ff1 m -<m 

and a corresponding set of member forces. 
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The maximums in each mode will generally occur at different 

·times. A good estimation of the maximum displacements and member 

forces is made by calculating the root-~ean-square of the maximum 
' 

modal values. 

F. Computer Program Oynamic Options 

The options currently available in thc program are: 

l. Calculation of mode shapes and periods {frequencies) 

2. Response spectrum analysis for any acceleration spectrum 

supplied by the user with 

a. Root-Mean-Square modal combination 

b. Sum of absolute value modal combinations 

3. Time history analysis for any ground motion supplied by 

the user. 

Option 2b is supplied as a matter of interest to give an 

uopcr bound on the maximum values. Either dynamic analysis may be 

combined with any static load case. 
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4. PROGRAM APPLICATION 

The effective application of a computer program for the analysis 

of practical structures involves a considerable amount of experience. The 

most difficult phase of the analysis is in the selection of the appropriate 

model which represents the significant structural properties of the 

building. The foundation is an area of particular concern. The rotational 

stiffness under column and shear walls can be very difficult to model. It 

is possible to select an extra "dummy story" in order to approximate these 

properties. In addition, the effective width of various structural members 

and the participation in bending of the floor slabs must be estimated. The 

most practica] solution to these problems is to run several analyses in 

arder to examine the sensitivity of these parameters and .to establish their 

relative importance. Verification of results is another very important 

phase of the analysis. Static equilibrium checks are necessary not only to 

check the computer output but to understand the basic structural behavior 

of the building. The purpose of this section is to present sorne guidelines 

in these general areas. 

A. Foundation Building lnteraction 

In recent years considerable research has been conducted in the 

area of foundation- structure interaction. However, very little of this 

work has been of direct value to the profession involved in the earthquake 

analysis of buildings. Several of the suggested approaches have been diffi­

cult to apply in case of complex buildings, or they have had serious 

theoretical restrictions. 

Befare foundation interaction effects are included in the analysis 

it is necl!ssary to define the exact location of the earthquake input. lf 

the dt sign criteria states that the inpu~ is at the base of the building . 
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then it is impossible to say that·the building will modify the input, and 

it is impossible to include interaction effects. 

A large amount of research in this area has been associated with 

machines vibrating on an infinite foundation where the term radiation damp-

ing has been used. This work has little value in earthquake engineering 

since the energy source is not at the base of the building. It is easy to 

sho1~ that the energy stor'ed in the building is very small compared to the 

energy stored-in the immediate foundation ar2a in the case of earthquake 

input. Also, the machine vibration problem is a steady state phenomenon; 

whereas, earthquakes produce a transient loading. 

The continuous foundation contains an infinite number of degrees 

of freedom. Therefore, any approach which suggests representing the lateral 

behavior of the foundation with a simple spring, dashpot and mass system is 

a very gross approximation. In fact, this technique can produce a filter­

ing effect on the earthquake input and cause serious errors. For lateral 

earthquake input, this type of approximation is only acceptable in the 

representation of the .rotational stiffness at the base of columns a·nd shear 

walls. 

The most significant .factor to consider is the modification of 

the basic earthquake rack motion by the layers of soil material under the 

building [6]. For certain earthquakes and locations this may be a factor 

of 2 or 3 in amplification. Therefore, it is very important that the dynamic 

behavior of.the site is studied independently of the building. The results 

of such a study will resulf in a suggested acceleration spectrum to be used 

in the analysis of the building. Figure 13indicates the type of results 

which can be expected from such a site analysis. 
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B. Vertical Earthguake Analysis 

For certain types of earthquakes it has been observed that the 

vertical accelerations are comparable in magnitude to the lateral accelera­

tions. However, all buildings have been designed elastically for a mínimum 

of 1 g in the vertical direction; therefore, these additional vertical forces 

very often do not cause direct damage to the structure. Of course, they 

should be considered in the design of members in addition to the lateral 

earthquake loads. 

For most structures the stiffness in the vertical direction is 

very large; hence, the vertical periods will be very small. Therefore, a 

dynamic analysis in the vertical direction may not be. required. A direct 

increase in dead load stresses may be a good method to approximate the 

effects of vertical earthquake loads. 

C. Desion Spectra 

The deficiencies of the present seismic design procedures are 

clearly summarized in reference LS]. It is apparent that the present code 

is a very approximate method based on the first mode only, The foundation 

factors discussed in the previous section are not considered. Another 

factor which is important in·an elastic analysis is the damping factor e 
Spectra for damping of 2 and 10 percent are shown in figures [14] and [15]. 

It is clear that the Uniform Building Code seismic loads are very small 

compared to the forces produced in recorded earthquakes. It has been esti­

mated that earthquakes of the Parkfield magnitude can be expected about once 

per year at sorne point in California, and earthquakes of the El Centro 

magnitude may be expected every five or six years. 

The selection of a design.spectra for a particular building will 

depend on the geographical area, the local soil condition, the type of 

construction material and the intended use of the building. It is 
- 48 -
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5. FINAL REMARKS 

In this report the program TABS [8] has been extended to allow 

the assembly of three dimensional frames (c.f. planar frames in TABS) 

into a general three dimensional structure 

It should be noted that the principal assumption of rigid in­

plane floor diaphragms couples only the horizontal translations and 

floor rotations at each level and does not enforce compatibility of the 

joint degrees of freedom (vertical translation and the rotations about 

each horizontal axis) between intersecting frames. 
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THREE-DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS 

A. Numerical Definition ·of the Building 

For the purpose of preparing numerical input to the computer 
-

program, the building m'ust be separated into a system of frames or 
. 

isolated shear walls. A plan view of a typical building is shown in 

Figure Al. 

The center of mass for each story level must be calculated and 

supplied by the user. The location of the reference point (origin of 

global X,Y coordinates) is arbitrary and must be selected by the user; 

the reference point is the same for all story levels.-- Note that the 

line of action of the earthquake force resultant acts through the center 

of mass at each story level. 

The properties of a frame or shear wall are given with 

respect to its local coordinate axes. A typical frame/shear wall 

element is shown in Figure A2. Floor levels and column centerlines are 

the basic reference lines used in the frame description. Floor levels 

are the same for all frames. All lateral loads are applied at the floor 

levels and act on the complete structure. Columns may be omitted by 

. sp~cifying zero properties for the member. Bending stiffness of the 

beams (girders) may be neglected also. However, axial beam areas do not 

enter the stiffness calculations because all frames ata given floor 

level are assumed to be connected by a floor diaphragm which is rigid in 

i ts own plane. 

Deformations within joints (shaded areas in Figure A2) are 

neglected. The effective length of a beam is reduced by the rigid end 

~ones specified on either end. The height of a column is reduced by the 
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rigid end zones specified on either end of the column and is assumed 

identical about both axes . 

Columns must be prismatic; however, shearing and axial 

deformations are included. Beams need not be prismatic but must be 

symmetrical about their vertical mid-plane--only stiffness factors are 

given. Shearing deformation may be considered by appropriate modification 

to the stiffness factors. · 

B. Summary of Input Data 

Ordering of a com.plete data deck with all of TABS options is 

shown here. 

6.LOAO DEFINITION CAROS 

EARTHQUAKE ACCELERATION 
+---5. CAROS (NOT REQUIRED FOR 

STATIC ANALYSIS) 

FRAME LOCATION CAROS· 

FRAME OATA(ONE SETFOR EACH 
~.:~. OIFFERENT FRAME OR SHEAR WALL) 

CONTROL 
· INFORMATION CARO 
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· C. Input Data 

l. CONTROL INFORMATION CARO (715,9AS) 

Col umns 

1 - 5 

6 - lO 

11 - 15 

16 - 20 

21 - 25 

26 - 30 

31 - 35 

36 - 80 

Note'* 

( 1 ) 

( 1 ) 

(2) 

(3) 

(4) 

(5) 

Entry 

Number of stories in the complete building (not 
including the footing line). 

Number of frames with different properties or 
different vertical loading. 

Total number of frame or shear wall elements in 
the structure. 

Total number of load conditions 

Analysis type cede: 

EQ.O; Static loads only 
EQ.l; Mode shapes and frequencies only 
EQ.2; Static load·analysis + mode shapes and 

frequencies. 
EQ.3; Lateral earthquake spectrum in addition 

analysis type 2, above. 
to 

EQ.4; Lateral earthquake response in addition to 
analysis type 2, above, time history envelope 
only. 

EQ.S; Lateral earthquake response in addition to 
analysis type 2, above, time history printout. 

Number of frequencies to be calculated. 

Allowable story degrees of freedom: 

EQ.O; X, Y translations + story rotations 
EQ.l; X translation only 

for sy¡¡rnetrical bldgs·. only 
EQ.2; Y translation only 

Building indentification information to be printed 
with the output. 

['*See next section for notes.] 

2. STORY DATA- Prepare two (2) cards per story level; data is entered 
in sequence from top to bottom of the structure. 

First Card (A5,15,7FlO.O) 

Columns Note Entry 

1 - 5 Five characters te be used for level identification 
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Columns Note Entry 

6 - 10 

11 - 20 

21 - 30 

31 - 40 

41 - 50 

51 - 60 

61 70 

71 - 80 

(6) 

(6) 

(7) 

(7) 

(8) 

(8) 

Blank 

Story height [distance from the floor (or roof) 
level to the floor (or foundation) level below] 

Translational mass 

Rotational mass moment of inertia about a vertical 
axis through the center of mass. 

X-distance to the center of mass measured from the 
reference poi nt. 

Y-distance to the center of mass measured from the 
reference point. 

External story stiffness in the X-direction. 

External story stiffness in the Y-direction. 

Second Card (8Fl0.0) 

· Columns Note Entry 

l - 10 FxA load for lateral load case A 

11 - 20 FyA load for lateral load case A 

21 - 30 XA; X-ordinate at the point of load application 
for load case A. 

31 - 40 YA; Y-ordinate at the point of load application 
for load case A. 

41 - 50 FxB load for lateral load case B. 

51 - 60 FyB load tor lateral load case B. 

61 - 70 XB; X-ordinate at the point of load application 
for load case B. 

71 - 80 YB; Y-ordinate at the point of load application 
for load case B. 

y 

F Positive Definition of Loads 
X .. e 

y 
¡Fy 

L-.----_.x 
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J. FRAME DATA - Dne set of data must be entered for each different 
frame. Frames with different locations but identical 
properties and vertical loading need be entered only 
once. 

a. Frame Control Card (9I5,7A5) 

Columns 

o - 5 

6 - 10 

11 - 15 

16 - 20 

21 - 25 

26 - 30 

Note Entry 

(9) Frame identification number. 

(lO) Number of story levels above foundation. 

(-11 ) Number of verti ca 1 co 1 umn 1 i nes in frame. 

Number of bays in frame. 

(12) Number of sets of different column properties. 

(13) Number of sets of different beam (girder) 
properties. 

31 - 35 {14) Number of sets of different fixed end moments and 
shears to be applied as vertical loads to beams 
(girders). 

36 40 ( 15) 

41 45 (16) 

46 - 80 

Number of infill shear panels in this frame. 

Number of bracing elements in this frame. 

Label to be used to identify this frame type. 

b. Vertical Column Line Coordinates {I5,2Fl0.0) 

Columns Note Entry 

1 - 5 ( 17) Column 1ine identification number. 

6 - 15 ( 18) x-distance to co1umn 1 ine from frame reference 
point. 

16 - 26 y-distance to col umn line from frame reference 
poi nt. 

c. Column Property Cards (IS,F15.0,F10.0,2F5.0,3F10.0,2F5.0 

One column must be supplied for each different column in this 
frame. 
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Co 1 umns N'ote 

1 - S (19) 

6 - 20 

21 - 30 

31 - 35 (24) 

36 - 40 (24) 

41 - 50 (23) 

51 - 60 

61 - 70 

71 - 75 (20) 

76- 80 (21) 

Entry 

Identification number for this column property 
se t. 

Modulus of e1asticity, E. 

Axial area, A. 

Shear area associated with shear forces in 
major axis direction, MAJ. SA. 

Shear area associated with shear forces in minor 
axis direction, MIN SA. 

Torsional inertia. 

Flexural inertia for bending in the major axis 
direction, MAJ. I. 

Flexural inertia for bending in the minor axis 
direction, MIN I. 

Rigid zone depth at top of column (for both axis), 
O T. 

Rigid zone depth at bottom of column, DB. 

y-
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d. Beam Property Cards (IS,FlS.O,FlO.O,F5.0,2FlO.O,SFS.O) 

One card must be supplied in this section for each different 
beam in the frame; skip this input if the frame has only one 
column line. 

Co 1 umns Note 

1 - 5 ( 22) 

6 - 20 

21 - 25 (24) 

26 - 35 (23) 

36 - 45 

46 - 50 

51 - 55 

56 - 60 

61 - 65 (25) 

66 - 70 

[ 
1 

L/2 

E Io 
~LKII 

r~ 
1RADIAN 

Entry 

Identification number for this beam property set. 

Modulus of elasticity, E. 

Shear area, SA. 

Torsional inertia. 

Flexura] inertia, I. 

K¡¡ - stiffness factor only (Eg. 4). 

KJJ - stiffness factor only (Eg. 4). 

K¡J- stiffness factor only (Eg. 2). 

Rigid zone at end I, wi. 

Rigid zone at end J, wJ. 

2 

e lo 
]} 

1 
L/2 

1 

1 

~ ~ Elo K 
L IJ 
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e. Ffxed-End Beam Loads (2I5,5Fl0.0) 

One card must be supplied for each different type of vertical 
beam loading; omit these data if this is a single column line 
frame. 

Co 1 umns Note 

1 - 5 (26) 

6 - 1 o 

11 - 20 (27} 

21 - 30 

31 - 40 

41 - 50 

51 - 60 (28) 

COL UMN 

't. 
1 

Entry 

Identification number for this vertical loading 
se t. 

Input code: 
EQ.O; Ffxed-end forces are applied at the col umn 

faces 
EQ. 1; Fixed-end forces are applied at the column 

centerlines. 

Fixed-end reaction, M1 

Fixed-end reaction, v1 

Fixed-end reaction, M2 

Fixed-end reaction, v2 

Uniform force per unit length, w, acting downward 
to be added to fixed-end reactions 

COLUMN 

't. 

·. ~ . i (~~ ¡ 
'M~ i 

¡¡ 1111 1~) l 
Vzj Mzi V¡ 

WL 1 1 WR i 
L R 

f. Beam Cards (BIS) 

One card per gfrder must be input from top to bottom and from 
bay to bay in the frame (unless the data generation option is 
u sed). 
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Columns Note 

1 - 5 

6 - 10 (29) 

11 - 15 

16 - 20 (30) 

21 - LS (31) 

26 - 30 (32) 

31 - 35 

36 - 40 

Entry 

Bay fdentfffcation number for thfs beam. 

Column lfne number at end I. 

Column lfne number at end J. 

Beam property set fdentification number for this 
girder. 

Number of beams in sequence below to be generated 
having the same properties and vertical loading 
as this beam. 

Vertical loading set identificatfon number for 
vertical load case I. 

Vertical loading set identification number for 
ver ti ca 1 1 oad case I I. 

Vertical loading set identification number for 
verti ca 1 1 oad case II I. 

g. Column Cards (4I5) 
.. 

One card per column must be invut from top to bottom and from 
column line to column line of the frame (unless the data 
generation option is used). 

Columns Note Entry 

1 - 5 Column line identification number for thi S co 1 umn. 

6 - 10 (33) Column property set identification number. 

11 - 15 (34) Column line number defining direction of major 
axis. 

16 - 20 (35) Number of columns in sequence below to be 
generated having the same properties as this 
co 1 umn member. 

h. Panel Element Cards (3I5,5Fl0.0) 

En ter one card per panel in any arder; no generation is a llowed. 

Col umns Note Entry 

1 - 5 (36) Level identification number at the top of this 
panel . 
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Col umns 

6 - 10 

11 - 15 

16 - 25 

26 - 35 

36 - 45 

46 - 55 

56 - 65 

Note 

(45) 

Entry 

Column number at the"I sfde of this ·panel. 

Column line number at the J side of this panel. 

Modulus of elasticfty, E. 

Gross sectional area, A. 

Moment of 1nertia, I. 

Effective shear area, Av 

Shear modulus, G. 

i. Bracing E1ement Cards (3I5,2F10.0) 

Enter ene card per brace in order; no generation is a11owed. 

Co1umns Note Entry 

1 - 5 

6 - 10 

11 - 15 

16 - 25 

26 - 35 

Level identif1cat1on number at the top of this 
brace. 

Co1umn 11ne number at the upper end of this 
brace. 

-Co1umn line number at the lower end of this 
brace. 

Modulus of elasticity, E. 

Cross-sectional area, A. 

FRAME LOCATION CAROS (2I5,4F10.0,4A5) 

One·~~rd must be entered in this section for each frame (or single 
co1umn) in the building; the total number of frame 1ocations to be 
read is controlled by the entry in card co1umns 11-15 of the CONTROL 
INFORMATION CARO, Section 1, above. 

Col umns Note Entry 

1 - S (37) Frame identification number 

6 - 10 (38) Force ca1cu1ation cede: 
EQ.O; Frame forces will be calculated and 

printed. 
EQ. 1; Frame forces will not be ca1culated 
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¡, 
1 Columns 

11 - 20 

21 - 30 

31 40 

41 - 60 

Note 

(39) 

(40) 

y 

Entry 

Distan ce, x1 

Distance, v1 

Angle that the frame x axis and structure (Global) 
X axis (anti-clockw,se X to x). 

Information to be printed with the output which 
will identify :his particular frame. 

y 

1--- X 1 ---<9"' 
frome referenc e 

point 
Y¡ 

ct-----..1.....----- X 
structure refe rene e 

point 

SA. EARTHQUAKE ACCELERATION SPECTRUM CAROS 

These data cards are required only if the analysis type code was 
set equal to three (3); see Section 1, above. 

a. Control Card (2I5,2Fl0.0,10AS) 

Col umns 

1 - 5 

6 - 10 

11 - 20 

21 - 30 

31 - 80 

Note Entry 

The number of period cards used to define 
acceleration spectrum. 

The number of modes, in sequence, startina with 
the lowest, to be printed separately. Do not 
exceed number of modes specified bn Control 
Information Card. 

Acceleration, units/sec/sec 

Direction of earthquake input, , in degrees 
and decimals. (0.000). 

User information to be printed ·,¡ith output. 
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b. Period. Cards (2F10.0)· 

Co1umns 

1 10 

11 - 20 

Note Entry 

Period entered in increasing numerical sequence. 

Spectrum acceleration. 

SB: TIME HISTORY CAROS 

These data cards are required only if the analysis type cede was 
set equal to four (4); see Section 1 above. 

a. Control Card (2I5,3Fl0.0,10A4) 

Co 1 umns 

1 - 5 

6 - 10 

11 - 20 

21 - 30 

31 - 40 

41 - 80 

Note Entry 

Number of acceleration cards (see e below) 

(44} Number of time steps to be used in the analysis. 

Sca1e factor for accelerations. 

(41} Direction of earthquake input, ~. 

Time increment 6t, for print of results. 
(see Columns 6-10 above). 

User information to be printed with output. 

b. Damping Cards (IS,Fl0.2) 

One card must be supplied for each frequency in the analysis 
(see Note 4). 

Co 1 umns 

1 - 5 

6 - 15 

Note 

(4) 

Entry 

Mode number (in ascending arder). 

Damping ratio: Modal Damping/Critical Damping 

c. Acceleration Cards (2Fl0.0) 

One card must be supplied for each time point, at which ground 
acceleration is specified, in increasing time arder. The time 
span must be greater than the number of time steps times 6t. 

Col umns 

1 - 1 o 
11 - 20 

Note Entry 

Time 

Ground acce1eration. 
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6. LOAD CASE DEFINITION CAROS (SFlO.O) 

D. 

Load cases·for the complete building are defined as a combination of 
vertical conditions {1, II and III), lateral loading conditions (A 
and B), and earthquake spectrum loadings. One card must be entered 
in this section for each different building load case; the total 
number of building load cases is controlled by the entry in card 
columns 16-20 of the CONTROL INFORMATION CARO given in Section 1, 
above. These data cards should not be supplied if the analysis type 
cede was set equal to one (1); see Section 1, above. 

Columns 

1 - 1 o 

11 - 20 

21 - 30 

31 - 40 

41 - so 

51 - 60 

61 - 70 

71 - 80 

Notes 

(1) 

(2) 

(3) 

(4) 

(5) 

(6) 

Note Entry 

Multiplier for vertical load case I 

Multiplier for vertí ca 1 load case II. 

Multi pl i er for verti ca 1 load case I I I. 

Multipl ier for 1 atera 1 1 oad case A. 

Multipl ier for 1 a tera 1 load case B. 

(42) Multiplier for spectrum- loading 
[See SA] 

(42) Multipl ier for spectrum-2 1 oadi ng 

(43) Multipl ier for earthquake response [See SB]. 

Input data for frames with identical properties and vertical 
loading are given only once--see Section 4, FRAME LOCATION 
CAROS. 

Load conditions are defined as combinations of the seven (7) 
basic load cases--see Section 5, LOAD CASE DEFINITION CAROS. 

Mass properties of the structure are not required for 
analysis type "O". 

The number of frequencies must be less than the number of 
stories times the number of degrees of freedom per story. 

For symmetrical buildings, the capacity and speed of 
solution of the program is improved if the story rotation 
is set te zero; i.e., "1" or "2" in card column 35. 

The translational mass has units of force divided by 
acceleration (W/g). The rotational mass moment of inertia 
is not required if the allowable story degrees of freedom do 
not include rotation. Mass properties need not be supplied 
if this data case is for static loading only. 
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(7) The location of the center of mass (Xm, Ym) need not be 
given if this data case is for static loaas only. . 

(8} The external story stiffnesses act on lines through the 
center of mass. These stiffnesses can be used to represent 
restraints (or braces) at the story level or can be used to 
represent soil stiffness below the ground level. 

(9) Frame identification nuntJers must be entered in numerical 
sequence, beginning with number one (1). This frame may be 
located (repeated) at different positions in the structure. 

(lO) If a frame does not extend the full height of the building, 
then only those story levels actually existing in the frame 
are input below. 

(11) An isolated shear wall is a single column line frame. For 
this case all data pertaining to beams (girders) is meaning­
less and must be omitted in the data input section to follow · 
below. 

( 12) Co 1 umn p.roperti es may be referenced to any number of e o 1 umns 
in the frame. 

(13} The number of beam property sets controls the number of cards 
to be read in Section 3.d, below. 

(14) If no vertical (static loads act on the structure, then omit 
this number, and skip Section 3.e, below. 

(15} If no panel el..nents are included in this frame, then omit 
this entry, and skip Section 3.h, below. 

(16) If no bracing elements are included in this frame then omit 
this entry, and skip Section 3.i, below. · 

(17) One card must be included for each column line in the frame. 
For frames with a single column line a second column line 

· should be specified to define the majar axis for column 
properties entered in Section 3.g. 

(18} Coordinates of column lines are measured from the frame 
(local) axis. 

(19) Property set identification numbers must be in increasing 
numerical sequence beginning with one (1). 

(20} The rigid zone depth is used to reduce the effective length 
of the co 1 umn about both axis. 

(21) Usually zero unless beam extends above floor level. 

(22) Property set identification numbers must be input in 
increasing numerical sequence beginning with ene (1). 
, 
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(23) Torsional Inertias may be omitted. 

(24) Shearing deformations are ignored if shear areas are zero. 

(25) The beam rigid zone lengths are used to reduce the effective 
length of the beam (girder). 

(26) Load set numbers must be input in sequence. 

(27) Reactions act on the beam ends and are positive as shown in 
the sketch. 

(28} Additional fixed-end forces due to the uniform load. w, are 
calculated using: 

V = Wi/2 

and are added to any specified fixed-end reactions. The 
forces due to w are exact only for prismatic beams. 

(29) Position of 1 and J ends defines local coordinate axis with 
local "y" positive from 1 to J and local "z" positive 
vertically upwards. A right hand screw rule sign convention 
applies. 

(30) Beams with zero (O) stiffness (missing girders) may be input 
as having a property set number of zero; if the beam has 
finite stiffness, the set number must referente an existing 
property set defined previously in Section 3.d, above. 

( 31 ) The generation option can only be used to define girders 
within the current bay; a new bay must be started with a new 
beam card. 

(32} · The vertical loading sets defined in Section 3.e, above, are 
applied to the girders via the referentes in card columns 
11-25. Three (3) independent vertical load distributions 
(1, 11 and 111) are allowed, and these distributions are 
combined with the lateral load case (A and B) and the earth­
quake spectrum analysis te form load cases for the complete 
building; see Section 6, below. 

(33) Missing columns may be input as having a property set number 
of zero (O); if the column has finite stiffness, then the 
set number referenced must correspond to ene of the property 
sets defined previously in Section 3.c, above. 

{34) Defines direction on local "y" axis local "z" axis is in the 
vertical plane with positive upwards. A right hand screw 
rule convention applies. 

(35) Generation is allowed only within the current column line; 
begin a new column line with a new column card. 
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(36) 

(37) 

(38) 

(39) 

( 40) 

( 41 ) 

(42) 

(43) 

(44) 

(45) 

The foundation line is defined as level zero, and the roof 
level number is equal to the total number of stories in the 
bu;lding. 

Frame identification numbers may be repeated, but location 
cards must be input in frame identification number sequence. 

A frame force calculation code of one (1) will suppress out­
put for the frame. 

Distance from structure (Global) a~is to origin of frame 
( 1 oca 1 ) axes. 

Angle is input in degrees and decimal fractions eq. 36° 12' 
en te red. as 36.2. 

The angle "'" is measured positively clockwise between the 
global Y-direction and the line of action of the earthquake 
direction; see Figure Al. 

Two different spectrum analysis options are available. In 
the first (spectrum-1), modal forces are combined by the 
Root Mean Square method. In the second (spectrum-2), modal 
forces are combined by taking the sum of the absolute values. 

Multiples should be specified either for spectrum analysis 
or for earthquake response analysis as specified in Section 
1, CONTROL INFORMATION CARO as only one of these analysis 
types may be performed in a single program execution. 

The total time span of the computed response is equal to the 
number of time steps multiplied by the time increment (~t). 
Output is given at each time step. Since explicit integration 
is used in computing the response, numerical instability 
problems are never encountered and the time increment may be 
any desired sa~pling value. 

Azero.(O) ·value for the moment of inertia selects the pure 
shear deformation panel model. The pure shear panel uses the 
gross sectional area, not the effective shear area, to calcu­
late stiffness and stress values. 

E. OUTPUT FRDr1 THE PROGRAM 

In addition to print-out of all input data, the following out-

put is given by the program: 

A-13 



,. 

l. For the complete building. 

a) Story d1splacements for load cases I, II, III, A and B. 
(Not given for analysis type code equal to one (1)). 

b) Structure mode shapes and periods. 
type cede equal to zero (O)). 

(Not given for analysis 

2. For each frame (note that for individual frames, the following 

output may be suppressed). 

a) Lateral frame displacements for each overall building load 
case. 

b) Member forces for each overall building load case. (Positive 
sign convention shown in Figure A3). 

F. INTERPRETATION OF OUTPUT 

l. All static load condit1ons must satisfy statics. Equi­

librium should be checked at selected jo1nts taking into consideration 

the effects of finite member sizes and rigid in plane floor diaphragms 

(Figure A3). 
Results from a dynamic spectrum analysis will not satisfy 

statics since the method involves summation of absolute values of 

individual analysis . 

2. Caut1on is required when using the panel element te model 

shear wall sections; especially those which have large cross-sectional 

areas at a d1stance from the effective center of gravity (Figure A4) 

Due to the requirement of constant axial force over the height of each 

panel element, erroneous moments may be required at the top of the panel 

to satisfy equilibrium (Figure A4). 

In general these results may be more accurately interpreted 

in con ti nuous verti ca 1 sys tems by cons i deri ng the pan e 1 "bottom forces" 

only (Figure AS). 
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When infilled frames or nonplanar walls are to be modelled, use 

! pure shear panel rather than the flexural panel. The flexural panel 

is satisfactory only for planar one bay walls. 

G. PROGRAM CAPACITY 

The program is written in FORTRAN IV with dynamic storage 

allocation for major arrays in blank COMMON. Thus the amount of high 

speed storage required for a particular problem may be changed by altering 

the following two cards at the beginning of the main program; 

COMMON A (n) 

MTOT = n 

For a given building the value of n required is computed as follows 

1. For each frame, use the following storage computation program to 

compute Nf. 

e 

e 

e 

e 

PROGRA~ STCRE(l~P~T,CUTPUT,lAPt5=l~PU1,1APE6=C~1PUTI 

IC RE.C(~ 1 1C00l NS,~C,~e,~eF,~EP,~FEF,~F~~,NTRU 
lF(~S.EO.Ol STOP 

~LC=J 

•~=3•~c 
1'~=1'M02 

~~6=M~+6 

~CP=~CP+l 

~EP=~EP+l 

~~=60~(+30~5+3 

~ l = l 
"2=1d + 14.~5 
N3=~2+c;•~eP 

~4=~~t<;O~EP 

N5=~"+7*~FEF 

Nt>=~5+"s•~e•~ 

"7=,..6+~5·~6·3 
NE=,..r•~s•~e•z 

"9=~8+~·~PA~ 

"lO=hS+S*~TRU 

lM=h9-hl 

LS=(M~*(M~+lll/2 

LC=IIM•~" 

~E=,..~+¡..LQ-~¡.. 

LE=Io!M•~E 
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,., ,. 

e 

e 

e 

"""'=""-"" 
LSL=(I\IIoM*IIIoNM+lii/2+1\1\M*I'LO 
1\oi\L=I\1\+1\LO 
1\ol=l 
llo2=1\l+MAXOILSoLEl 
llo3=11o2+Le 
"'4=1\l+LSL 
llo3=11AXO(N:!ol\41 
N4=1\3+MAXOILSoLEI 
N5=11o4+M"'6*6 
"'6=1\5+111\*3 
"'7="6+1\oNL 
l\8=11o7+MM 
IC=IIoB-1\ol 

1\oF= liH 10 

•~ITEié 1 20~01 "'5 1 NC 1 NB,I\eP 0 1\8P 1 1\oFEF 0 11oPAIIo,NTRU 1 NF 
GG ro 10 

lOCO FCRII.Ol IBIS) 
2000 FCR,..Al(lHCo 

.6H 1\S =, 15/ 
.61- "'' =' 15/ 
.6¡., "8 =,15/ 
o6H ~~oeP =' 15/ 
o6H 1\EP =' 15/ 
.6H 1\óFEF=,IS/ 
.C.H 1\P.al\=,15/ 
oCJH 1\T~u=, 15/ 
o/1 

.l3H**** lloF •••• ,16) 
ENO 

Column Variable Description 

1 - 5 NS number of stories in this frame 

6 - 10 NC number of column lines in this frame 

11 - 15 NB number of bays í n thí s frame 

16 - 20 flBP number beam property sets for thís frame 

21 - 25 NCP number of column property sets in frame 

25 30 NFEF number fixed end force sets in this frame 

31 35 NPAN number of pan e 1 elements in this frame 

35 - 40 NTRU number diagonal braces 

2. For the complete building, calculate 

Nb = 8 * NST + NSS * (2 * NSS + 3) 

1\-24 



where, NSS = 3 * NST if three degrees of freedom p_er story are 
allowed in the analysis. 

= NST if only one degree of freedom per story 
is allowed in the analysis. 

3. If a dynamic response analysis is required, calculate 

Nd = 8 * NST + (S + NTIME) * (NSS + NST) 

+ NTF * (9 + NST) 

where, NTIME = number of times that output is required from 
the response analysis. 

NTF = total number of frames in the building 

The minimum value required for n is the maximum of the set of 

values of Nf' Nb and Nd. 

For typical buildings, Nf will usually govern if only ene degree 

of freedom per story is allowed in the analysis but Nb may be the 

critical value if .three degrees of freedom per story are allowed. Nd 

may be critical if a large number of output times are required. 
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APPENDIX 8 

INTERNAL ORGANIZATION OF PROGRAM 



The program is divided into the followfng five major parts 

(subroutine organizatfon is shown fn Figure Bl): 

l. The first operation performed by the program is toread the basic 

control information and the data associated with the complete 

building (subroutine INPUT) 

2. The next operation involves the formation of lateral stiffness for 

each di fferent frame and shear wa 11 in the bui 1 di ng. The 1 a tera 1 

stiffness and backsubstitution equations are stJred sequentially 

on tapes (subroutine FORM) 

3. The frame location cards are then read and the total stiffness of 

the complete building is formed (subroutine LAT) 

4. The system is solved for one·~r two of the following conditions: 

a. The static vertical loads, :, II and III and the lateral loads 

A and B applied (subroutine SOLVE) 

b. The three-dimensional mode shapes and frequencies are evaluated. 

The earthquake acceleration spectra is read and the maximum 

story dis~lacements associated with each mode shapes are 

calculated (subroutine EARTH) 

c. Earthquake ground motion is read and the structure displacements 

are computed for each time step (subroutine DYN) 

5. The load case definition cards are read and the total story 

displacements are evaluated. For ea·ch frame in the structure the 

lateral displacement are evaluated and joint displacements calculated 

by backsubstituting for each static load displacement and each modal 

spectral displacement or response time increment. As these frame 

d1splacements are determ1ned the member forces are also evaluated 

and are combined according to the load case def1nition cards. The 

B-1 



,., ,. 

root-mean-square or the direct summation is conducted at the member 

force level, (subroutine DISP, FRAME). 
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ETABS 
INPUT 

FORM 
STIFF 

COL 

MEM 
BEAM 

PANEL 

DIAG 

LAT 
SOL VE 

EARTH 
EIGEN 

TABA 

DYN RESP 

BKSUB 

LOAD 

SORT COL 

OUTPT BEAM 

O lAG 

MEM PANEL 

FIGURE 81 PROGRAM ORGANIZATION 
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, !NTRODUCCION 

Une de los temas del Curso Internacional de Ingenieria Sísmica que 
cada a~o organiza la División de Educación Con~~nua de la Facultad 
de Ingeniería, UNAM, es la cuan~ificación de las fuerzas que un 
sismo de diseño le ocasiona a un edificio, de acuerdo con los 
métodos que recomienda alg~r. código que refleje las experiencias 
del comoor~am~ento de ta~es edificacions an~e la ocurrencia 
s~s~e~a~~ca de dichos fenómenos naturales de magnitudes 
s:gnif:ca~:vas, como es el Reglamento de Cons~ruccicnes para el 
D:s~r:~o Federal vigen~e (RCDF87). 

E: ~ablar de edificios :~plica una geometría muy especial (trabes, 
ce l:.:m:1as, ···'m\: ros, losas, e~::. ) construí da con determinados 
ma~e~iales (concre:o, acero, mampostería, etc.) aue duran~e su vida 
ú~!: va a es:ar scrne~!da a una ~e=ie de solici~aciones que tiene 
que ~es:s~:~, e:1t~e las c;ue se cue::~a las debidas a los sismos. 
Du~a'-~e el desarrollo de la tecnología que- conduce a construír 
ed:~icac:ones seguras y eccnóm1cas, el ingeniero ha desarrollado 
u~a ser:e de métodos cue involucran los conceo~os señalados 
(gec~e~~:a, rnater:~~ y cargas), que en conjunto conducen al 
ccr.cep:c de estruc~~ra; y ,desde luego, que el concepto de cargas, 
a redida que se def:ne c:r. mayo" precisión se t~ene que relacionar 
cada ve: mas con los o~ros des (geometría y material). 

El tratar de cuan~ificar a uno (fúerzas) de los ~res conceptos que 
define'- a las es~ruc~uras (geome~ría, ma~erial y fuerzas) 
independientemente de los modelos estructurales del cua~ forman 
par~e, es prácticamente imposible sin involucrar h ?Ótesis 
sir::plificadoras que necesariamente deben conducir a re.o ultadQS 
conser·;adcres. 

1 
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Los métodos basados en hipotesis simplificadc=as y modelos 
es'truc-curales simplificados se u-cilizaron con mucha frecuencia 
cuando la herramien-ca para operarlos consistía únicamen-ce, en 
calculadora, papel y lápiz. Todavía exis-cen algunos mé'todos y 
modelos que aún se utilizan tanto con las herramien'tas originales 
como con las computadoras. Es necesario aclarar que la programación 
de estos métodos es menos integral que los que se desarrollaron 
para ser utilizados con una computadora. 

En este terna se presentan les conceptos que per~iten aplicar los 
métodos que el RCDF87 recomienda para la cuantificación de las 
fuerzas que un sismo de diseño le ocasiona a un edificio, a :in de 
determinar los elementos mecánicos y cinernáticos que dicho sismo de 
diseño provoca y poder así determinar los estados limites de falla 
y de servicio que el mismo RCDF87 establece para lograr un diseño 
racional de dicnas edificaciones. 
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2. MCDE~ACIQN ES~RUCTURAL DE LAS E~IFICACIONES 

De acue:-do con el análisis es-::-uctural, que es la teoría que 
involucra a los conceptos .de geometría, mater~al y cargas cor. las 
leyes de la mecánica newtoniana, se pueden construir modelos que 
son extraordinariamente Slmples o bién extraordinariamente 
refinacos, según la herramienta de trabajo (calculadora, 
corr.putadora, etc) de que se disponga para su manejo. Desde luego 
que los modelos refinados (grandes geomet:-ías, fuerzas dinámicas, 
r'.o linealidad geométrica, no linealidad del material, etc.) 
imp::'.car., necesariamente, el uso de la computadora. 

Art 189 del RC~F87 establece que:.Las fuerzas internas (elementos 
mecánicos) y las de!6rmaciones (elementos cinemáticos) producidas 
por las a~ciones se determinarán mediante un análisis estru~:ural 
real~zado co~ u~ mé~odo reconocido que tome en cuen~a las 
prop:edades de los materiales ar:te el -:ipo de cargas que se 
considere::". 

Las no:-mas 
cor.s t :-u e::: 1 ór. 
del R':D?87, 
con métodos 

técnicas complemer.-:ar:'.as (NTC) para ciseño y 
de est:-u::-:u:-as de concreto y de estructuras metálicas 

estaclecer: que d:'.c~as estructuras se pueden analizar 
que supongan ur. comportamiento elástico, lineal. 

Con base er: lo anterior e: RCDF87 permite utilizar el modelo mas 
simple del análisis estructural: Material elástico lineal (material 
de Hooke), desplazam1er.tos pequeños (tensor de deformaciones 
infinitesimales), que es un moaelo matemático lineal basado en la 
teoría de la elast::.cidad lineal y la teoría de la mecánica de 
materiales. 

3 
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2.1 Representación esquemática 

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

2.:.1 Elemer.tos de la superestructura 

De acue:::-do con la Fig 2.1 los elementos que confor::~an a la 
superestr~ct~ra sor. aquéllos que sobresalen del suelo en el que se 
apoya el edificio, y son: 

a) ~rabes (elemer.tos bar:::-a tridimensionales contenidos en planos 
ho:::-izontales denom~nadas losas). 

b) Col urnnas (elementos barras t:::-idimensionales contenidos en 
planos verticales). 

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

d) Losas (Elementos tridimensionales contenidos· en planos 
ho:::-izontales, idealizados ya como diaf:::-agmas flexibles o bien 
como diafragmas rígidos). 

Los elemer.tos de la s~perest:::-uctu:::-a se construyen con mate:::-iales· 
especificados y cont:::-olados por el ingeniero~ 

2.:.2 Elementos del suelo 

E! soporte de la estructura lo constituye el suelo, materia: de do~ 
fase (fase sólida, denominada esqueleto, y fase fluida,~ 
generalmente agua y gas) construido de manera natural, por lo que 
el ingeniero ha desarrollado la tecnología apropiada para su 
modelaciór.. 

2.1.3 Elementos de la c!mentación 

Los elementos 
es¡:¡ecificados 
si;:1ier::.es .. 

de la cimer.tación se 
y controlados por el 

construyen 
ingeniero · y 

con materiales 
pueden ser los 

a) Ccntrat:::-abes (elemer.tos ba:::-:::-a t:::-idimensionales contenidos en 
planos hor1zontales denominadas losas de cimentación, trabes 
de liga, et:: .. }. 

b) Zapatas a1sladas o cc:::-ridas (losas y contratrabes). 
e) Muros verticales cor.tenidos en planos verticales. 
d) Losas y cascarones (elementos tridimensionales contenidos en 

ur.a supe::-:i=:e). 
e) Pilas y pilotes. 

2.2 Elementos estructurales 

Con base en los elementos estruct~rales de las edificaciones 
indicados de manera esquemática en la sección 2.1, en esta sección 
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se resumen los conceptos formales de tales elementos estructurales 
en relación con su participación en la construción de las 
ecuaciones de equilibrio de la edificación. 

El método mas versatil y poderoso para formular, resolver y manejar 
las ecuaciones de eq~ilibrio 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 méto=o del 
elemen:o finito en su formulación de los despl~~amientos (para los 
elementos sólidos bidimensionales, placas planas y cascarones de 
las estr~c:~ras denominadas continuas). La versatilidad y poderío 
de los ~~todos anteriores están asociados a su adec~ación al use de 
las corr.p~tadoras. 

Las ecuaciones de equilibrio de los elementos estructurales se 
establecen en términos de los puntos nodales que se requieren para 
definir su geome:ría. A los puntos nodales de cada elemento ::n~to 
le =orresponden diferentes grados de libertad (nümer~ de 
componentes de desplazamiento lineales y agulares). 

Para el case de fuerzas estáticas, las ecuaciones de quilitr:o de 
cada ele~ento estructural se puede escribir, de manera general, de 
la siguiente manera: 

!• = ¡o + ki1 
( 2 . 1 ) 

= ¡o .. l" 

dende les vectores y la matriz de 
aso~:~dos a l~s elemen~os me~ánicos 
r.ocalc~ de: elemento estr~ctural, y 
rec~~en son los s:g~ientes. 

la ecuación anterior están 
y cinemáticos de los puntos 
los nombres mas com~nes que 

;?~ = Vecto:: de fuerzas equilibrantes 

!-' = Vector de fuerzas de empotramiento 

¡:.: ,.._ 
Vectc:: de fuerzas de desplazamiento = KU = ( 2 • 2 ) 

... 
Mat.:: iz de rigideces K = 

ü = Ve~tar de desplaza.r:Ji en tos 

En las Ec :.: y 2.2 !a magr.it~d y el nümero de los componentes de 
les vectores y de la matriz dependen del nümero de puntos nodales 
y de sus correspondientes grados de libertad que definen al 
elemento estructural. 

S 
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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 
teoría de la mecánica de materiales y para su integración no se 
re~~iere del método del elemento finito (MEF), para las barras de 
eje recto y sección constante. A cada punto nodal se le consideran 
.seis grados de libertad, tres lineales y tres angulares. Se 
presentan caso particulares como son las barras planas con tres 
grados de libertad por nudo (dos lineales y un angular), las barras 
de retícula 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 linee.lmente 
dependientes por corresponder a articulaciones). En general, los 
vectores tienen seis componentes. 

2.:.2 Elementos sólidos bidimensionales (muros planos) 

Son elementos tridimensionales que únicamente pueden soportar 
cargas y desplazamientos contenidos en su superficie media (plana). 
Geométricamente se pueden definir mediante un triángulo (tres o mas 
puntos nodales) o un cuadrilátero (con cuatro o mas puntos 
nodales), según se indica en la F ig 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 
teor~as de la mecánica del medio continuo (como la teor~a de la 
elast~cidad lineal) y para su solución se utiliza el MEF. 

2.2.3 Elementos placas planas (losas) 
• • 1 • • • -

Son elemer:tos tridimensionales que generalmente se utiizan para 
soportar cargas transversales a su superficie media (plana). 
Geométricamente se pueden definir mediante un triángulo (tres o mas 
puntos nodales) o un cuadrilátero (con cuatro o mas puntos 
nodales), según se indica en la Fig 2. 2. A cada punto nodal 
normalmente se le asignar. tres componentes de desplazamiento (uno 
lineal y angulares). Las ecuaciones de equilibrio se establecen 
mediante alguna de las teorías de la mecánica del medio continuo 
(cc~c la teoría de la elasticidad lineal) y para su solución se 
u-:il:::a el ~..EF. 

2.2.4 Elementos cascarones (muros tridimensionales) 

Son elementos tridimensionale~ 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 triángulo (tres o mas puntos nodales) 

6 
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o un cuad:ili~ero (con cuatro o mas puntos nodales), seg~~ se 
indica en la Fig 2.2. Además de los tres componen~es de 
desplazamien~o correspondientes a los elementos losas se le 
adicionan los tres desplazamientos del elemen~o _membrana(dos 
lineales con~enidos en su superficie y uno angular normal a su 
suoe:ficie). Las ec~ =iones de equilibrio se es~ablecen med~anée 
alcuna de las ~eorías de la mecánica del medio continuo (e=~= la 
~eÓr~a de la elasticidad lineal) y para su solución se util~za el 
~·--

2.2.5 D~afrag~as flexibles 

Los diafragmas son elementos planos (en los edificios) que unen a 
':arios elemenéos es~ructurales que los obliga a desplazarse er! 
conj uto, como si fuera una merr.brana. Desde luego que e:-::.s-:er. 
desplazamienéos relaéivos en~re los elementos unidos por el 
diafragma. A cada punto nodal de los elementos estruc~ura:es 
contenido en el diafragma le coresponden dos desplazamie~éos 
lineales y un angular, que desde luego son independientes para cada 
p~nto nodal (Fig 2.2). Los diafragmas flexibles se modelan med~ante 
el elemer.~o fini~o cascarón del inciso 2.2.4. 

2.2.6 Dia:ragmas rígidos 

Cuando los desplazamientos relativos en~re los elementos unidos por 
el diafragma (descrito en el inciso 2.2.5) son pequeños y se pueden 
cons~derar nulos, se dice que el diafragma es rígido y, por éanto, 
los desplazamientos de los puntos nodales contenidos en el 
d~afragma son linealmente dependientes de los tres desplazamientos 
del cia!:ragma (dos lineales y un angular). Desde 1 u ego que el 
~úmero de desplazamientos independientes del diafragma rígido 
(úr.:camer.~e tres, Fic 2.2)) resulta ser mucho menor cue el 
correspordier!ée a los ~el diafragma flexible (seiss por el ~úmero 
de punéos r!odales con~er!idos en d~cho ciafragma). 

' ' ' .. . . . . . 

2.3 Modelos esérucéurales 

C::::~ el ensar::!:>le de los elementos estructurales descri ~os en el 
:neis= L.L se puede construir una gran variedad de modelos 
estructurales que se pueden uéilizar en el análisis estructural de 
los ed::~c~::::s. Ir.depen::::ie:ltemer.te de los elemen~os estructurales 
que partid:pan en su ensamble, las ecuac~ones de equilibrio de los 
rnodel~s es~=~c~~=ales scme~ldos a cc:;as es~át~=as resultan ser. 

R5 = ;:. ( 2 . 3 ) 

Los vectores y la matriz de :~s modelos estructurales dados por la 
Ec 2.3 se denominan. 

El número de componentes de los vectcres de la estructura (Ec 2.4) 
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ú = Vector de desplazamientos de 
la estructura (desconocido) 

¡ = Vector de fuerzas de la ( 2. 4) 
estructura (conocido) 

K = Matriz de :: igideces de la 
est::uctu::a (conoci::ial . 

es ~g~al al número de componentes de desplazamiento (lineales y 
ang~la::es) desconocidos, linealmente independientes, de los puntes 
nodales de la estructura (grados de libertad de la estructura). Los 
modelos estructurales mas comunes se describen a continuac~ón. 

2.3.1 Marcos tridimensionales 

Es un modelo estructural formado esclusivamente con los elementos 
barras barra desc::i tos en el inciso 2. 2. l. Necesariamer:te debe 
cor:tener barras tridimensionales, pero también pueden ex1st~:: 
combinac~ones de barras planas, barras de retícula de entrepiso y 
barras axiales. 

2.3.2 Muros :::~dimensionales 

Este modelo se construye con el ensa::tble de elemer.tos 
·bid~mer:sior:ales (inciso 2. 2. 2), elementos placas planas 
2. 2. J) y elementos cascarones (inciso 2. 2. 4), según el 
carga ~ue actúa en·sus respectivas regiones. 

2.3.3 Muromarcos tridimensionales 

sólidos 
(i::ciso ... 

ti:Jo de"~: 
• . vi' 

El modelo de rnuromarcos tridimensionales es una combinación de los 
modelos marcos tridimensionales y m~ros tridimensionales. 

Este modelo es un caso particular de los marcos tridimensionales y 
se obt1ene mediante el ensamnle de barras planas, por lo que su 
geomet::ia y cargas están contenidas en un plana. 

~.2.5 Muros planos 

Este modelo es un caso particular de los muros tridimensionales y 
se obtiene mec1ante el ensamble de elementos sólidos 
bidimensionales, por lo que su geometria y cargas están contenidas 
en un plano. 

2.3.6 Muromarcos planos 

El modelo de muromarcos planos es una combinación de los modelos 
marcas planos y muros planas. 
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2.3.7 Rigideces de entrepiso (resortes) 

Este modelo estructural 
análisis de marcos planos 
hipótesis simpificadoras 
muromarcos planos. 

únicamente sirve para simplificar el 
ante fuerzas horizontales. Con algunas 

se hace extensivo a muros planos y a 

Corno se muestra en la Fig 2.3, la estructura plana original (maro~, 
muro o muromarco) se reemplaza por una estructura a base de 
resortes. La constante del resorte, denominada riglae= de 
entrepiso, se cuantifica de acuerdo con la siguiente expres~ón. 

= = Rig:::lez de ent:::episo ( 2 • 5 ) 

Los elementos de la Ec 2.5 se m~estran en la Fig 2.8 y se definen 
como. 

·· d ui = Desplazamiento relativo del i -ésimo entrepiso 

= 

u4 = Desplazamiento horizontal del i-.i-simo nivel ( 2. 6) 

u4 _1 = Desplazarnient:> horizontal del (i-1) -ésimo nivel 

Vj = Fuerza cortante del i -ési:no entrepiso 

Desde luego que en la Ec 2.5 no se conocen los desolazamientos 
horizontales de los niveles y para cuantificar los vaiores de las 
rigideces de entrepiso se hacen hipótesis respecto a los 
desplazamientos ang~lares y fuerzas cortantes en los entrepisos y 
niveles adyacentes (como es el caso de las fórmulas de Wilbur). 

Por supuesto que las rigideces de entrepiso se pueden cuantificar 
mediante el uso de la cornoutadora al estimar las fuerzas 
horizontales aue act:lan en las estructuras olanas, pero resulta 
rn~cho menos eficie:-:te que utilizar los métodos de análisis que 
existen y que fueron diseñados para ser manejados por una 
computadora. 
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2. 4 Modelos estructurales para el análisis de edificios ante 
fuerzas sísmicas 

Un concep~o básico para cuantificar las fuerzas sísmicas en las 
ed~ficaciones es el modelo estructural utilizado. En este ~nciso se 
describen, de manera esquemática, los modelos estructurales que se 
utilizan en el análisis sísmico de las edificaciones. 

2.4.: Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragmas 
flex:.bles 

~l modelo estructural del edificio se forma con 
estructurales correspondientes a marcos y 
trlclmens¡onales (incisos 2.3.1 y 2.3.3) unidos 
diafragma flexible (inciso 2.6), según se muestra en 

los modelos 
muromarcos 

mediante un 
la F~g 2.4. 

El número de ecuaciones de equilibrio está asociado a los 
ccrr.conentes de desplazamiento (lineales y angulares) linealmente 
:.ndepend:.entes de los puntos nodales del edificio, que aún para 
ec!:.ficios rela~ivamente pequeños resulta ser un número grande 
comparado comparado ca~ otros modelos. Este modelo puede provocar, 
proolemas de aproximación debido a que la modelación de la rigidez\ 
en el plano del diafragma resulta ser muy grande. 

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

- ' ., , .. .., ..... Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragmas 
rígldos 

A:gunos programas de propósitos generales basados en el MEF- (SAP90) 
contemplar. la posibilidad de hacer que puntos nodales contenidos en 
ur. diafragma sean linealmente dependientes respecto a un punto 
(centro de más as). Esto obliga a que cada diafragma tenga tres 
grados de l:bertad, lo que reduce significativamente el número de 
ecuac:ones que genera el modelo del inc:so anterior (inciso 2.4.1) 
y elim1na los problemas de aproximación debido a las rigideces 
gra~des en el plano del diafragma. 

:. ~. 2 Subes-c.ructuras formadas con marcos y muromarcos 
tr:d:menslonales un:dos con diafragmas rígidos(ETABS) 

Ex:sten programas de computadora de propósitos especiales (La sigla 
~c.:..ES se ref:ere a: Ex-c.ended Three dimensional Analysis of Building 
Sys-c.em) en los que se toma en cuenta las particularidades de los 
elementos que confo.::-man a un ediflcio (muros, trabes, columnas, 
juntas, diafragma rígido). 

La construcción de este modelo se basa en considerar a los marcos 
y muromarcos tridimensionales como una subestructura, según se 
observa en la F ig ~. 5. De las ecuaciones de equilibrio de los 
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marcos y muromarcos tridimensionales se condensan las ecuaciones de 
los grados de libertad que no están asociados a los tres 
desplazamientos del diafragma rígido, mediante un triangulación 
parcial. El número de ecuaciones de equilibrio de este modelo es 
igual a tres veces el número de diafragmas rígidos, que es mucho 
menor que el modelo descrito en el inciso 2.4.1 y también menar que 
el del incisa 2.4.2 en caso de existir muros en el edificio. 

Al considerar varias subestructuras unidas can el diafragma rígida, 
exiscen elementos que forman parte de dos o ~as subestructuras que, 
desde luego, se proporcionan desplaza~ientos · indepené.ientes, a 
mer:os que se establezca un criterio que reduzca este pro!Jlema 
característico de este modele. Otra forma de evitar este problema 
es cansi.dear una sola subestructura que resulta del tamaño del 
edificio. 

2. 4. 4 Subestructuras formadas con marcas y muromarcos planos unidas 
con diafragmas r~gidos (TAES) 

Este modela corresponde a la versión original del modelo anterior 
( in::iso 2. 4. 3) en donde se utilizan como subestructuras a las 
estructuras planas (marcas, muros y muromarcos), soma se muestra en 
la Fig 2.6. La sigla TAES se'-refiere a: Three dimensional Analysis 
o: Building System. 

En este mode_o siembre existe la incompatibilidad de los 
desp:azamier.tos en las elementos comunes de las estructuras planas, 
a menos que se establezca un criterio que reduzca este problema. 

2. ~. 5 S:.:bestructuras for:nadas con rigideces de entrepiso (resortes) 
unidas con dia:ragmas rígidos 

Este modelo es una simplificación del modelo anterior (incisa 
Z.~.4) en donde las sucestructuras resultan ser las rigideces de 
entrepiso ·aso.ciádas ·a cada muro o muromarco, según se indica en la 
:':ig 2.7. 

Las ri.gideces de er:trepiso se consideran que están orientadas en 
dos d:rec:::iones ortogonales que forman dos modelas estructurales 
(ur::direc::icr:ales) independientes, según se muestra en la :'ig 2.9. 
:os grados de libertad de cada modelo estructural independiente 
estar: formaaos por los desplazamlentos horizontales de cada 
éia:ra~~a en la di.rección que le corresponde al modelo (el número 
de e: .c:ones es igua: al número de diafragmas rígidas). 

Una vez calc·:ladas las fu~rzas sismicas asociadas a cada modelo 
u:::idireccionc.:. inde¡:e:JC:iente, se procede a unir cada diafragma 
r:gido aislado con las rigideces de entrepiso que les su=yace y se 
le aplica la fuerza cortante de cicho entrepiso. La fuerza cortante 
es la que se distribuye entre las rigideces de entre:Jiso que 
subyacen al diafragma, al considerar el equilibrio -de cada 
d:a:~agma independiente de los demás. 
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Con la fuerza cortante que. a cada rigidez de en~repiso le 
corresponde, se cuantifican las fuerzas sisrnicas de cada nivel, que 
son las q~e se aplicar. a las es~ructuras planas correspondientes a 
las rigideces de entrepiso (marcos, muros o murornarcos). 

2.4.6 Mé~odo simplificado del RCDF87 

En este método, las Normas Técnicas Complementarias (NTC) para 
diseno y construcción de estructuras de mamposteria establece que, 
es admisible considerar que la fuerza cortante que torna cada muro 
es proporcional a su área transversal e ignorar los efectos de 
torsión. Las fuerzas sísmicas con las que se obtienen las fuerzas 
cortantes se cuantifican de manera independiente del modelo 
estr~ctural del edi:icio. 

~ 

... ' ~ 

' -., 
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3 . P ;._'l.A!-'.E':'ROS Qt:E DEF I NEi> ::..A MAGN :::'UD DE LJ..S FUERz.;s S:;: Sl'·E :::AS 

A canti:1uación 
Const.:-u::::io:1es 
cuar.:.:.::.-::a= la 

se resumen las parámetros que el Regla::1er.::.a de 
pa:::a el Dist:::ita Federal (RCDF87) canside:::a para 
magnitud de las fuerzas que un sismo de diseña 

, . 
- • l Uso de las edificaciones 

De acue:::dc cor. el RCDF87 se tiene que: 

!-.:::. :"7~. (VI, Seguridad Pa:-a los e:e:::.os de este Título 
es::.:::uctu:::al de las canst:::ucciones) las 
cla~i!ican er. los siguientes grupas: 

::ons:.=ucc1ones se 

:a ?é:-C!da de ur. :1ú~ero elevado de vidas, o 

?é:::d:das eccr.Ómlcas e culturales excepcionalmer.te altas, o 

Q~e co~s:!:.uyen ~ .. 
sus:.an::¡as :.~xi::as o 

pe:i;:-o sign!!icativo 
explosivas, 

po::: co:1tener 

As: como construcciones cuyo funcionamier.to es eser.cial a raíz 
de una eme=gencia ~=~a~a co~o: 

Hospitales y escuelas, 
Estacias, 
~emt::.os, 
Salas de espectáculos y hoteles que tengan salas de 
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reun1on que pueden alojar mas de 200 personas; 
Gasolinerías, 
Depósitos de sustancias inflamables o tóxicas, 
Terminales de transporte, 
Estaciones de bomberos, 
Subestaciones eléctricas y centrales telefór.icas y de 
telecomunicaciones, 
Archivos y registros públicos de especial importancia a 
juicio del DDF, 
Museos, 
Monumentos y 
Locales que alojen equipo especialmente costoso 

II. GRUPO B. Construcciones comunes destinadas a: 

Vivienda, 
Oficinas y locales comerciales, 
Hoteles y 
::onst.=ucciones comerciales e indust=iales no in::::~t.:ídas en 
el grupo A, las que se subdividen en: 

a) SUBGRUPO Bl. 

. .; .. 

b) SUBGRUPO E2. 

Construcciones de más de JO rr. dé 
altura o con más de 6,000 m< de área· 
total construida, ubicadas en las 
zonas I y II seg~n se define en el 
a::-tículo 175, y 
Cons-crucciones de más de ~5 m de .. 
altura o 3,000 m< de área 'total 
construída, en zona III, y 

~as demás de este grupo. 

3.2 :oeficien'te s:smico 

De acuerdo con ~l R2DF67 se tiene: 

Ar: 206. El coeficier.'te s:smico, e, es el cociente de la fuerza 
cortante hcrizcr.t~: ~ue debe considerarse que actúa en la 
base de la construcción oor efecto del sismo (Vo) entre 
el peso de ésta sc=re dicho nivel (Wo). 

Ccn este fin se tomará como base de la estructura el 
nive: a partir de: cual sus desplazamientos con respecto 
a~ terreno circundante comienzan a ser significativos. 
Para calcular el peso total se tendrán en cuenta las 
cargas muertas y vivas que correspondan según los 
capítulos IV Y V de este Título (VI). 

El coeficiente sísmico para las 
clasificadas como grupo E en el artículo 
los siguientes valores: 
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Zona No. Coeficiente sísmico (e) 

I 0.16 

II o. 32 

rrr 0.40 

A menos que se emplee el método simplificado de análisis 
en cuyo caso se aplicarán los coeficien~es que fijen las 
N~C, y a excepción de las zonas especiales en las que 
dichas NTC especi:iquen o~ros valores de c. 

Para las es~ruc~u::-as del Grupo A se inc::-emen~ará el 
coeficiente sísmico en 50 por ciento. 

De acuerdo con :o ante::-ior se puede esc::-ibir 

e = = coefi-:iente sisrr.i-:c 

donde: 

/IV n.JV 

= ) F, = Fuerza cortan te en la base 

= 

- . J •1 

= 

( 3 . 1 ) 

Pese de la construcción 

F, = Fuerza s isrnica e:-: el i -és~:no :ü vel 

. ¡.,·J = ?eso de la construc:::i.cr: e:1 el i-ésimo nivel 

~ism:::a 

De acuerdo con e: RC~F87 se ~iene 

A=:. 175. 

Art 219. 

Para :.:nes de estas cisposiciones, el DF se considera 
d~vidido en las zonas :, :r y !II, dependiendo del tipo 
de suelo. 

Las características de cada zona y los p::-ocedimientos 
para definir la zona que corresponde a cada predio se 
f!jan en el capitule v:r (Disefio de cimentaciones) de 
es:e ~ítulo (V:. Seguridad es~ruc~ural de las 
cons~rucciones). 

Para fines de este ~ítulo (VI) el DF se divide en ~res 
zonas con las s1guientes carac~erís~icas generales: 
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Zona I. LOMAS, formadas por rocas o suelos 
generalmente firmes que fueron depositados 
fuera del ambiente lacustre, pero en los que 
pueden existir, superficialmente o 
incrustados, depósitos arenosos en estado 
suelto o cohesivos relativamente blandos. En 
esta zona, es frecuente la presencia de 
oquedades en rocas y de cavernas y túneles 
excavados en suelos para explotar minas de 
arena. 

Zona II. TRANSIC:ON, en la que los depósitos profundos 
se encuentran a 20 m de profundidad o menes, y 
que está constituida predominantemente por 
estratos arenosos v limoarenosos intercalados 
con capas de arciÍla lacustre; el espesor de 
éstas es variable entre decenas de centímetros 
y pocos metros, y 

Zona III. LACUSTRE, integrada por potentes depósitos 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 centímetros a varios metros. 

Los depósitos lacustras suelen estar cubiertos 
superficialmente por suelos aluviales y· 
rellenos artificiales; el espesor de este" 
conjunto puede ser superior a SO m. 

~a zona a que corresponda un predio se determinará a partir de las 
:nvestigac:cnes que se realicen en el subsuelo del predio objeto de 
estud::.c, tal y como le establecen las NTC. En caso de 
construcciones ligeras e medianas, cuyas características se 
def:nirán en d:chas normas (N~~ para cimentaciones) podrá 
determ::.r.arse la zona mediante el mapa incluido en las mismas (ver 
fig 1 NT: para cimentac::.ones), si el predio está dentro de la 
porción zcr.ificada; les predios ubicados a menos de 200 m de las 
fronteras entre dos de las zonas antes descritas se supondrán 
ubicados en la más desfavorable. 

A~:. 220. La ir.vestigac:5n del subsuelo del sitio 
exploración de campo y pruebas de laboratorio 
suficiente para def:nir de manera confiable: 

mediante 
debe ser 

Los parámetros de diseño de la cimentación. 
La variación de los m::.smos en la planta del predio. 
Los procedimientos de construcción. 
Además deberá ser tal que permita definir: 
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r. En la zona I a que se refiere el artículo Zl? 
del RCDF, si exis~en en ubicaciones de interés 
materiales sueltos superficiales, grietas, 
oquedades naturales o galerías de minas, y en 
caso afirmativo su apropiado tratamien~c, y. 

II. En las zonas II y III del artículo mencionado 
en la fracción anterior, la exis~encia de 
restos arqueológicos, cimentaciones anti~~as, 
grietas, variaciones fuertes de estratigraf~a, 
historia de carga del predio o cualquier otro 
factor que pueda originar asentamient.os 
diferenciales de importancia, de modo que todo 
ello pueda tomarse en cuenta en el diseño. 

Las NTC para cimentaciones en su capítulo 2 (Investigaciones del 
subsuelo) establecen en la tabla I los requisitos mínimos para la 
lnvestigaclon del subsuelo para las construcciones ligeras o 
medianas de poca extensión y con excavaciones someras, y para las 
const.rucciones pesadas, extensas o con excavaciones profundas. 

Las NTC para sismo en su capítulo 3 (Espectros para diseño sis~ico) 
establecen que el coeficien~e, e, que se obtienE del Art 205 del 
RC~F87 salvo en :a parte sombreada de la zona II (ver fig. 3.1 de 
dichas NTC) toma los ssiguien~es valores: 

e = 0.4 para las estructuras del grupo B, y 

e = 0.6 para las estructuras del grupo A. 

3.~ Condiciones de regularidad 

~e acuerdo con las NTC oara el diseño por sismo, en su capítulo 6, 
para que u~a estructura pueda considerarse regular debe satisfacer 
los s1gui~~~e~ i~quisltos: 

s·: planta es sensiblemente simétrica con 7especto a dos ejes 
r .ogonales por lo que t.oca a masas, así _Jmo a muros y otros 
e_ementos resisten~es. 

~a ~elac:ó~ de s~ al:~=a a la dimensión menor de su base no 
pasa de :.5. 

La relació~ de largo a ancho de :a base no excede de 2.5. 

~- E~ :a p!ar.~a no ~iene e~~rantes ~i salientes cuya dimensión 
exceda de 20 por ciento de la dimensión de la planta medid, 
paralelamente a la dirección que se considera de la antrantd 
o la saliente. 

5. Er: cada ni·<el tiene un sistema de techo o piso rígido y 
resiste:-~te . 
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6. No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya 
dimensión exceda de 20 por ciento de la dimensión en plan~a 
medida paralelarne~te a la dimensión que se considere de la 
abertura, las areas huecas no ocasionan asime~rías 
significativas ni difieren de posición de un piso a o~ro y el 
área total de aberturas no excede en ningún nivel de 20 po= 
cien~o del área de la planta. 

7. El peso de cada nivel, que incluye la carga viva aue debe 
cc~siderarse para diseño sísmico, no es mayor que el del piso 
inmeé~a~o inferior ni, excepción hecha del último nivel de la 
cons~rucción, es menor que 70 por ciento de dicho peso. 

8. Ningún piso tiene un área, delimi~ada por los paños exte=iores 
de sus elemen~os resis~entes verticales, mayor que la del piso 
inmediato inferior ni menor que 70 por cien~o de §sta. Se 
exime de este último requisito únicamen~e al último piso de la 
cons~rucción. 

9. Todas las columnas están res~ringidas en todos los pisos en 
dos direcciones ortogonales por diafracmas o~~ogcnales y po~ 
trabes o losas planas. 

,¡ 

10. La =igidez al corte de ningún entrepiso excede en más de 100 
por cien~o a la del en~repiso inmedia~amente inferior. 

ll. Er. ningún entrepiso la excentricidad torsional calculada·· 
estáticamente, e , excede del 10 por ciento de la dimensión en 
planta de ese' entrepiso medida paralelamente a la'· 
excentricidad mencionada. 

NOTA: En el capítulo 4 (Reducción de fuerzas sísmicas) de las 
NTC pa=a diseño por sismo (inciso 4.4.2 de estas notas) 
se especif:ca que: " En el diseño sísmico de las 
estructuras que no satisfacen las condiciones de 
regularidad que fija la sección 6 de es~as normas, se 
multiplicará por 0.8 el valor de Q'." 

3.5 Factor de comportamiento sísmico 

De ac~e=qo cor. el RCDF87 se tiene que 

Art 207. C~ando se aolic~e el m§todo estático o un método dinámico 
para análisis· sísmico, ·podrán reducirse con fines de 
diseño las fuerzas sísmicas calculadas, empleando para 
ello los criterios que las NTC, en función de las 
características est=ucturales y del terreno. Los 
desplazamientos calculados de acuerdo con estos m§todos, 
empleando las fuerzas sísmicas reducidas, deben 
multiplicarse por el factor de comportamiento sísmico que 
marquen dichas Normas. 
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Los coeficientes que especifique las NTC para la 
aplicación del método simplificado de análisis tomarán en 
cuenta todas las reducciones que procedan p~r los 
conceptos mencionados. Por ello las fue.::-zas sJ.smicas 
calculadas por este método no deben sufrir reducciones 
adicionales. 

De acuerdo con las NTC para 
valores de los factores 
es?ecifican a continuación: 

sismo del RCJF87 en su capítulo 
del comportamiento sísmico, 

5, :os 
Q, se 

~. Se usará Q=4 cuando se cumplan los requisitos siguientes: 

1. La resistencia en todos los entrepisos es suminist.::-ada 
exclusivamente 

Por marcos no contraventeados de acero o conc.::-eto 
reforzado, o bien 
Por marcos contraventeados o con muros de co~c.::-eto 

reforzado en los q·.·~ en cada entrepiso los ma:::-cos 
son capaces de r istir, sin contar muros ni 
contravientos, cuan:~o menos 50 por ciento de la 
fuerza sísmica actuante. 

2. Si hay muros ligados a la est.::-uctura en la forma 
esooecificada en el caso I del a.::-tículo 204 del RCJF87, 
ésios se deben tener en cuenta on el análisis, pe.::-o su 
cont.::-ibución a la capacidad ante fuerzas laterales sólo 
se tomará en cuenta si estos muros son de piezas macizas, 
y los marcos, sean o no contraventeados, y los mu.::-os de 
concreto reforzado son capaces de -esistir al menos 80 
po.::- ciento de las fue.::-zas late: les totales sin la 
contribución de los muros de mampostería. 

3. El mínimo cociente de . !3 capacidad ·resistente de un 
entrepiso entre 1~ acció~ e diseño no difier' en más de 
35 por ciento del promed: ie dichos cociente~ cara todcs 
:os entrepisos. Para ve.::-:ficar el c:.;mplimie: o de este 
requ:sito, se calculará la capacidad resiste. ~e de cada 
entrepiso teniendo en cuenta todos los elementos que 
puedan contribui.::- a la resistencia, en partic:.!lar los 
.muros que se ha:len en el caso I a que se re:iere el 
articu~o 20~ del Reglamento. 

4. Los marcos y muros de concreto reforzado cumplen con los 
requisitos que fi:an las normas técnicas complementarias 
correspondientes para marcos y muros dfictiles. 

5. Los marcos rígidos de acero satisfacen los requisitos 
para marcos dfictiles que fijan las normas técnicas 
complementarias correspondientes. 
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rr. Se adoptará Q=3 cuando se satisfacen las condiciones 2,4 y S 
del caso I y en cualquier entrepiso dejan de satisfacerse las 
condiciones 1 ó 3 especificadas para el caso I pero la 
resistencia en todos los entrepisos es suministrada: 

Por columnas de acero o de concreto reforzado con losas 
planas, 
Por marcos rígidos 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 estruc~uras ce~ losas planas deberán cumplir los 
requisitos que sobre el particular marcan las normas téc~~cas 
complementarias para estructuras de concreto. 

III. Se usará Q=2 cuando la resistencia a fuerzas laterales es 
suminis-crada 

Por losas planas con columnas de acero o de ccr:cretc· 
reforzado, 
Por marcos de acere o de concreto 
ccntraventeados o no, 
Por muros o columnas de concreto.reforzado, 

re:orzado, 

que no 
casos I 

cumplen en algún entrepiso lo especificado por los'·· - " y II ~e esta seccion, o • 

Por muros de mampostería de piezas macizas confinados por 
castillos, dalas, columnas e trabes de concreto reforzado 
o de acero que sa-cisfacen los requisitos de las normas 
técnicas complementarias respectivas, o diafragmas 
construidos ~on duelas inclinadas o por sistemas de muros 
fotmados ~or d~elas de madera horizontales o verticales 
comb~nados con elemen-cos diagonales de madera maciza. 

También se usará Q=~ cuando la resistencia es suministrada por 
elementos de concreto ¡:¡refabricado o presforzado, con la 
excepciones que sobre el particular marcan las normas técnicas 
complementarias para estructuras de concreto. 

IV. Se usará Q=l.S cuando la resistencia a fuerzas laterales es 
suministrada en todos los entrepisos 

Poi muros de mampostería de piezas huecas, con:'inados o 
con refuerzo 1nterior, 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 usará Q=l 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 satisfacción del Departamento del 
Distrito Federal, que se puede emplear un valor más alto que 
el que aquí se especifica. 

En todos los casos se usará para toda la estructura e~ la dirección 
de análisis el valor mínimo de Q que corresponde a los diversos 
en~repisos de la es~ruc~ura en dicha dirección. 

El fac~or Q puede diferir en las dos direcciones orcogonales en que 
se analiza la es~ruc~:Jra, según sean las propiedades de és~a en 
dichas direcciones. 

3.5.1 Condiciones para marcos dúcciles de concreto 

Con base en los puntos !.4 y II del inciso 3.5, se reproduce el 
Capí~ulo 5, Marcos dúcciles, de las NTC para diseño y construción 
de estruccuras de concreto del RCDF87. 

3.5.1.1 Requisitos generales 

Los requisitos de este capítulo se aplican a marcos colados en el 
lugar, diseñados por sismo con un factor de comportamien~o sísmico, 
Q=4. Tamtién se aplican a los marcos de estructuras coladas en ~l 
lugar diseñadas con Q=4, formadas por marcos y muros de concre·-.o 
reforzado que cumplan con el inciso 4.5.2 (de las NTC para diseño 
y cons~r:Jcion de estructuras de concreto del RCDF87), que debe 
incluir el inciso b) de esa sección, o marcos y contravientos que 
c:Jmplan con el inciso 4.6 (de las NTC para dis~~o y construcion de 
escructuras 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, 
diseñadas con Q=3 y-formadas por marcos y muros o contravientos que 
cum~lan con el inciso 4.5.2 (de las NTC para diseño y construcion 
de estruct:Jras de concre~c del RCDF87), que debe incluir el inciso 
b) de esa sección, o marcos y contravien~os que cumplan con el 
inciso 4.5.2 (de las NTC para diseño y construcion de estructuras 
de concre~o del RCDF87), que debe incluir el inciso ~) de esa 
sección, e el inciso 4.6 (de las NTC para diseño y const~:Jcion de 
estructuras de concre~o de! RCDF87), en las crue la fuerza cortante 
resis~~da por los marcos sea menor que ei 50 porciento de la 
to~al. En todos los casos anteric~es, los requisitos se aplican 
también a los elementos estructurales de la cimentación. 

Sea que la es~ruc~ura esté formad5 sólo de marcos o de marcos y 
muros o contravientos, ningún marco se debe diseñar para res~stir 
una fuerza cortante horizontal menor que el 25 porciento de la que 
le correspondería 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/crr.'. 

Las ba~~as de refuerzo deben ser cor~ugadas de grado no mayor que 
el 42 y deben cumplir con los requisitos de las normas NOM-B6. 
Además, las barras longitudinales de vigas y cclumns deben cene~ 
fluencia definida, bajo un esfue~zo que no exceda al esfuerzo de 
fluencia especificadoen mas de 1300 kg/cm2 , ·y su resistencia real 
debe ser, al menos, igual a l. 25 veces su es :ue.::-zo re a: de 
fluencia. 

Se deben a~~icar las d:sposiciones de estas normas (NTC pa~a diseño 
y consc:rucion de estructuras de concreto del RC:JF87) que no se 
modi:iquen en es~e capítulo. 

3.5.1.2 Miem~ros a flexión 

Los recuisitos de este inciso se aplican a miemb~os principales que 
crabaj,;r: esencialmente a flexión. Se incluyen vigas y aq:_¡e_j__j_as 
columns ccn cargas axiales pequeñas, tales que. 

( 3. 2) 

2.5.:.2.: Re~~isi~os geomé-:::-icos 

a) E:~ ::-2.aro libre 
e:ec"":~vo. 

no debe se::- meno::- que cuat::-o veces el pe::-alte_~ 

b) En sistemas de viga y losa mono~Itica, la relación entre la 
separación de apoyos que eviten el pandeo iateral y e! ancho 
de la v:ga no debe excede~ de 30. 

e) ~a ~el~¿i5n eni~e-~i peralte y ancho no debe se::- mayo~ que 3. 

d l -- ar.::r:c de la ·:ica no debe ser menor de 25 cm, n:. debe 
exce6er al anche de las columnas a las que ~lega. 

e) ::: e~e c!e :a viga no debe ~ecarsrse horizontalmente del eje de 
·~a =0:~~ioa ~ad de ur. décirr.o de la dimensión transversa~ de la 
=~l~~~a nc=mal a la v~ga. 

3.5.:.:.2 Re~ue::-zo longitudinal 

Er: toda secc:ón se debe d-ispone::- de refuerzo tanto en el lecho 
:r:fe::-:or como er. el supe::-io::-. En cada lecho el área de refuerzo no 
debe ser menor que. 

( 3. 3) 
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y debe constar, al menos, por dos barras corridas de 12.7 mm de 
diámetro (No 4) . El área de acero a tensiór: .,o debe exceder del 7 S 
por ciento de la correspondiente a la falla balanceada de la 
sección. 

El momento resistente positivo en la un~on con un nudo no debe ser 
menor que la mitad del momento resistente negativo q~e se 
suministre en esa secc~on. En ninguna sección a lo largo del 
miembro el momento resistente negativo, ni el resistente positivo, 
deben ser menores que la cuar::a parte del máximo momen::o resistente 
q~e se tenga en los extremos. 

Er: las barras para flexión se permiten traslapes solo si en la 
longitud del 'traslape se surn~n~stra refuerzo transversal de 
con:inamiento (refuerzo helicoidal o estribos cerrados)¡ =l paso o 
la separación de este refuerzo no debe ser mayor que 0.25 d, ni que 
10 crr.. Las uniones por traslapes no se permiten en los casos 
siguientes: 

a) Den::ro de los nudos 
b) En una distancia de dos veces el peralte del.rniembro, medida 

desde el pafio del nudo, y 
e) En aquellas zonas donde el análisis indique que se :arman 

ar::ic~laciones plásticas. 

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

Se pe:::oi ::en u:: iones soldadas o con dispositivos mecánicos, que 
curr:plar. con los requis: tos del i!"!ciso 3. 9 (NT::: para éiseño y 
ccr:strucion de es::::ucturas de concreto del RCDF87), a condición de 
cue er: toda seccién de unión, cuando mucho, se unan barras 
al::e::nadas y que las u!"!iones de ba::ras adyacentes no disten entre 
s! menes de 60 cm en :a dirección longitudinal del miembro. 

~.:.:.:.2 Refue==o ~=ansve=sal para con:inamiento 

Se deber. su~~:nistra:: estribos cerrados de, al menos, 7.9 mm de 
diárna::ro (No 2.5) que curnplar. con los ::equisitos de los párrafos 
q~e slg~er., en las zonas siguientes: 

a) Er. caéa extremo de: rr:iernb::o sobre una distancia de dos 
peraltes med¡da a par::ir del paño del nudo, y 

b) Er. la porción del elerner.::o que se halle a una distancia igual 
a dos peraltes (2h) de toda sección donde se suponga, o el 
anál::.sis lo indique, que se va a formar una articulación 
plás::ica (si la a::ticulación se forma en una sección 
ir.::e::media, los dos peraltes se deben tornar a cada lado de la 
secc.:ón). 
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El primer estribo se debe colocar a no mas de 5 cm de la cara del 
miembro de apoyo. La separación de los estribos no debe exceder los 
valores siguientes: 

a) 0.25 d 
b) Ocho veces el diámetro de :a barra longitucinal mas delgada 
e) 24 veces el diámetrc de la barra del estribo 
d) 30 cm. 

Los estribos a que se re:iere esta secc~on debe:: ser cerrados, de 
una pieza, y deben rematar en una esquina con dobleces de 135 
grados, seg~idos de tramos rectos de no menos de 10 diámetros de 
largo. En cada esquina del estribo debe quedar, al menos, una barra 
longitudinal. Los radios de doblez deben cumplir con los req~isitos 
del inciso 3.8 (NTC para diseño y construcion de estruct~ras de 
concreto del RC~F87). La localizaciór. del reamte del estribo debe 
alternarse uno a otro. 

En las zonas definidas en el primer párrafo de esta sección, las 
barras longitudinales áe la periferia deben tener soporte lateral, 
que cumpla con el inci'so 3. 3 ( NTC para diseño y construcion de'.' 
estructuras áe concreto del RCDF87). ; 

Fuera de las zonas definidas en el primer oárrafo de esta sección, 
la separación de los estribos no debe ser mayor que O.Sd a todo lo 
largo. En toda la viga la separación de estribos no debe ser mayor 
que la requerida por fuerza cortante. 

~.5.1.2.~ Requisitos para :uerza cortante 

Los elementos que trabajan pri:Jcipalrnente a flexión se deben 
dimensionar de manera que no se presente falla por cortante antes 
que puedan formarse las articulaciones plásticas en sus extremos. 
Para ello, la fuerza cortante de diseño se obtiene del equilibrio 
del mie!!:bro ·entre caras · de apoyo; se debe suponer que en los 
extremos ac-:úan momentos del mismo ·sentido valuadados con las 
prop:edades del elernen-:o en esas secciones, sin factores de 
reduce iór., y con e 1 es f;¡erzo en e 1 acero de tensión, a 1 menos, 
igual a 1.25 f. A lo largo del mierr.bro deben actuar las cargas 
correspondientes multiplicadas por el factor de carga. 

como opc:ón, pueden dimensionarse con base en la fuerza cor-:ante de 
diseño obtenida del análisis, s: el fac-:or de resistencia F,, se le 
asigna un valor de 0.6, en lugar de 0.8. 

El re:uerzo para fuerza cortan-:e debe estar formado por estribos 
ver":icales cerrados de una pieza, de diámetro 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 flexocompresión 

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

( 3 • 4 ) 

3.5.:.3.1 Requis~tos geométricos 

a) La ~~mensi6~ transversal mínima no de::e ser menor que 30 cm. 
b) El área A_, debe cumplir con la condición. 

o. sf: 
( 3 • 5 ) 

e) La relación entre la menor dimensión transversal y la 
dirne~sión transversal perpendicular no debe ser mencr que 0.4. 

d) La relación entre la altura libre v la menor dimensión 
transversal no debe exceder de 15. 

3.5.1.3.2 Resistencia mínima a flexión 

Las resistencias a flexión de las columnas en un nudo deben 
satis:acer la si;uiente condición. 

I: M. ;, 1 . 5 I: P.J 

d~:Jde. 

= Suma de ~os momentos resistentes de 
"dise~o de las col~nas eJe llecran a 
ese nudo' referidas al centro ael nudo 

= Surr.a de los momentos resistentes 
de diseño de las v:-3as que llegan al 
nudo, referidas al centro de éste 

Las sumas ar.teriores deben realizarse de modo que los momentos de 
J.as cc~:.Jmnas se oooncan a los de las vicas. La condlción debe 
c~mF rse para los.dos sentidos en que puede actuar el sismo. 

l-.: e ::ular la carga axial de diseño para la cual se valúe el 
m~~er.~o resistente, M,, de una columna, la fracción de ~icha carga 
d-. ida al sismo se debe tomar igual al doble de la calculada, 
c~ando esto conduzca a un momento resistente menor. En tal caso, la 
columna se debe dimensionar al tomar en cuenta el incremento de 
carga mencion~a. El factor de resistencia por flexocompresión se 
deoe tomar igual a 0.8. 
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como opción, las columnas pueden dimensionarse con los momen~os y 
fuerzas axiales de diseño obtenidos del análisis, si el fac~or de 
resistencia por flexocompresión se le asigna el valor de 0.6. 

3.5.1.3.3 Refuerzo longitudinal 

La cuan:ia del refuerzo longitudinal, p, · debe satisfacer la 
siguiente condición. 

o. 01 :S p :S o. 04 ( 3 . 7 ) 

Solo se deben formar paquetes de dos barras. 

El traslapa de barras longitudinales solo se permite en la mitad 
del elemen~o; estos ~raslapes deben cumplir con los requisitos del 
inciso 3. 9 ( NTC para diseño y construcion de esc:ructuras de. 
concrec:o del RCDF87). Las uniones soldadas o con dispositivos 
mecánicos que cumplan con los requisil:os del inciso 3.9 (NTC para. 
diseño y construcion detestructuras de concre~o del RCDF87), pueden 
usarse en cualquier localización con tal de que en una misma 

.sección. cuando mas se unan barras alternadas y que las uniones de 
barras adyacentes no disten entre si menos de 60 cm er. la dirección 
longitudinal del miembro. 

El re~uerzo longitudinal debe cumplir con las disposiciones del~ 
inciso 3 (NTC para diseño y cons~rucion de estructuras de concre~o 
del RCOFS7) que no se modi~ican en este inciso. 

3.5.1.3.4 Refuerzo transversal 

Debe cumplirse con los requisitos del inciso 3.3 (NTC para diseño 
y construcior. de es'Cruct:Jras de concre-co del RCDF87) y los del 
inciso siguiente (inciso 3.5.1.3.5), y con los requisitos mínimos 
que aqu: se establecen. No debe ser de grado mayor que el 42. 

Se debe su~inistrar e: 
espec::.:i::a enseguida en 
longitud no menor que. 

=ef~e~=~ t~ansversal 
ambos extremos de la 

a) La mayor dimensión transversal de ésta 
b) Ur. sexto de su altura ::ere 
e) 60 cm 

mínimo 
columna, 

que 
en 

se 
una 

En la parte inferior de columnas de planta baja este refuerzo debe 
llegar has-ca media altura de la columna, y debe continuarse dentro 
de la cimentación, al menos, una distancia igual a la longitud de 
desarrollo en compresión de la barra mas gruesa (en los nudos se 
debe cumplir con los requisitos del inciso 3.5.1.4 que se indican 
posteriormente. 
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a) En columnas de núcleo circular, 
refuerzo helicoidal o de estribos 
con la siguiente relación. 

la cuantía volumétrica de 
circulares, P , debe cumplir 

S 

p$ ~ o. 45( ~: -1) ~= 
-y 

( 3. 8) 

f~ 
Ps ~ o. :.2y 

y 

b) En cclunnas de núcleo rectangular, la suma de las áreas de 
estribos y grapas, A_, en cada dirección de la secció~ de la 
columna debe cu~plir'con la relación. 

(A, r· A .!lb ~ 0.3 ~ - 1 -_o sh. 
A. r . 

y 

[; 
A .!lb ~ o .12-,:.sh. 

Iy 
. 

dende: 

) •• = Area tra.:JVsversal del nucleo, hasta la 
cr~lla exterior del refuerzo transversal 

A .. = A.rea tr a.:1vsver sal de la col urr.:1a 

F = Esfuerzo de fluencia del ref;Jerzo transversal -y 

.., .. - = ;:,:.~.ensiór: del nú:leo, no:m.al al refuerzo de 
á: e: a ~ah 

S = Separación del refuerzo transversal 

( 3. 9) 

Este :::e~~erzc transversal debe estar forma ~ por estribos de una 
p1eza, ser.ci::os e sob:::epuestcs, de diámet=o no menor que 9.5 mm 
(No 3) y rematados cono se indica en el ~nciso 3. 5 .l. 2. 3. Puede 
complementarse con grapas de: mismo diámetro que los estribos, 
espaciados igual que éstos a lo largo de: miembro. Cada extremo de 
una grapa debe abraza::: a una barra longitudinal de la periferia con 
doblez de 135 grados, seguido de un tramo recto de, al menos, 10 
diámetros de la grapa. 

La separación del refuerzo transversal n: debe exceder de la cuarta 
parte de la menor dimensión transversal del elemento, ni de 10 cm. 
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La distancia centro a centro, transversal al eje del miembro, enre 
ramas de est~ibos sobrepuestos no debe se~ mayor de 45 cm, y entre 
grapas y ~amas de estribos sobrepuestos no debe se~ mayor de 25 cm. 
Si el refuerzo consta de est~ibos sencillos, la mayor dimensión de 
éstos no debe excede~ de 45·cm. 

En el resto de la columna el refue~zo transversal debe cumplir con 
los req;;:.si tos del inciso 3 ( NTC para diseño y construcion de 
est~ucturas de concreto del RCDF87). 

3.5.:.3.5 Requisitos para fuerza cortante 

Los e:e~entos a flexocompresión se deben dimensiona~ de manera que 
no fa.:.:..en por fue~za cortante antes que se fo=mer: las 
articulaciones plásticas en las vigas. Para ello la fuerza cortante 
de dise~o se debe obtener del equilibrio del elemento en su altura 
libre al supone= en cada extremo un momento igual a la mitad de 
1.5EM_ (definida en la sección 3.5.1.3.2. En el extremo inferior de 
col umñas de planta baja se debe usar el momento resistente de 
diseño de la columna obtenido con la carga axial de diseño que 
conduzca al mayor momento resistente. En el extremo superior de 
columnas del último entreoiso se debe usar l. 5EM . . ; 

CuanC.o las colur:mas se dimensionen pe= flexocomoresión cor:: el 
proceal~lento optativo incluido en el inciso ·3.5.1.3.2, el 
dimensicna~:.ento por fuerza cc=tante se debe realizar a pa~t:.= de 
la fuerza de diseño obtenida del análisis, y utilizar un factor de 
resistencia igual a 0.5. 

En elementos a flexocompresión en que la fuerza axial de diseño, 
incluyendo los efectos del sismo, sea menor que A f'_/20, al 
ca.:.cular el refuerzo para fuerza co~tante, si la fue~za ~oitante de 
diseño causada pe~ el sismo es igual o mayor que la mitad de la 
fue~za cortante de diseño calculada según los párrafos anteriores, 
se puede desprecia= la contribución del concreto v,. 

El refüerzc para fuerza cortante debe esta= formaddo por est~ibos 
cerados, de una p1eza, rematados como se indica en el inciso 
J.S.:.:.~. o por hélices continuas, ambos de diámetros no menor que 
9. 5 m¡,-, (~o ~: y de <;rada no mayor que el 42. 

3.5.1.~ Uniones viga-columna 

3.5.1.4.: ?equ:.sitos generales 

:.as fuerzas que inten·ienen en el dimensionamiento pe~ fuerza 
cortante de la unión se deben determinar al suponer que el esfuerzo 
de tensiér. en las barras longitudinales de las vigas que llegan a 
la unión es l. 25 f . 

' 
El refuerzo longitudinal de las vigas que llegan a la unión debe 
pasar dentro del núcleo de la columna. 
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En los planos estructurales deben incluírse dibujos, acotados y a 
escala, del refuerzo en las uniones viga-columna. 

Una unión viga-columna o nudo se define como aquella parte de la 
columna com?rendida en el peralte de las vigas que llegan a ella. 

3.5.1.4.2 Refuerzo transversal 

En un nudo debe su:nir:is'trarse el refuerzo transversal rr..::ni~a 
especificada e~ el inciso 3.5.1.3.4. Si el nudo es'tá con:inado oor 
cuatro trabes que llegan a él 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 mínima. 

3.5.1.4.3 Resistencia a fuerza cor'tante 

Se debe ad~itir revisar la resis'tenc:" del nudo a :uerza cortan'te 
en cada dirección princi?al de la se~ .ión en forma inde?en~ien'te. 
La :uerza ccr'tante se debe calcular en un plano horizon'tal é media 
alt~ra del nudo. 

En nudos cor::i::ados como se 
=esis~e~=ia de Cise~o a fuer=a 

dice en el incisa 3.5.1.4.2, 
cortar.~e se debe tomar ig~al a 

la 

( 3. 11) 

( 3. 12) 

~ es e: a~=~= efec~iv= del ~udc 
t es :a d:me~s:ón ~=~~sversa! de la columna e~ la dirección de 

i.a ft..:er::a. 

"'" ar::::,:o ::: det:>e tarr.aé igual a~ ¡Jéamedic del anche de la a las 
v:;as cc~s:de=adas y la d:~ensió~ :ransversal de la columna normal 
a :a :uer:a, ?er:o ~o mayeé que el ancha de la e las vigas mas h. 

~cda barra de re:uerzc :ar.c:tudina: de vigas que termine en un nudo 
debe prolongarse hasta la cara lejana del núcleo de la calurr.na y 
rematarse con t:n doblez a 90 grados, seguida de un trama rec·- na 
mene= de :: diámetros. :a sección c=í~ica para revisar e~ an~ aje 
de estas barras debe ser e! plana externa del núcleo de la cal~~r:a. 
La revisión se debe efectuar de acuerda con la sección J.l.lc (NTC 
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para diseño y construcion de estructuras de concreto del RCDF87), 
donde es suficiente usar una longitud de desarrollo del 90 por 
ciento de la allí determinada. 

Los diámetros de las barras de vigas y columnas que pasen rectos a 
través de un nud::: deben seleccionarse de modo que c11mplan las 
relaciones sig11ientes: 

h(colw:z."1a) /dt>(barras de viga) ~ 20 
(3.13) 

donde h(colurr.na) es la dimensión transversal de la columna en la 
dirección de las barras de viga consideradas. 

Si en la ccl11rr.na superior del nudo se cumple que: 

~ o. 3 ( 2 • 14 ). 

se puede to~ar :a relación siguiente: 

h¡vigalldt:íbarras de co.ium.":Ja) ~ 15 ( 3. 15) 

La relac~ó~ dada p:::r la Ec 3.15 también es suficiente cuando en la 
es~=~=~ura l8s mu=cs de cor.c=eto refo~zado ~esisten más del 50 por 
c~er.to de la fuer=a lateral. total. 

3.5.:.5 S:ste~as losa plana-columnas para resistir sismo 

S: la alt11ra de la es:r11c:ura no excede de 20 m y, además, existen 
al menos tres cru:ias en cada dirección o jay trabes de borde, para 
el c:sef.o por sisrr.o se puede usar Q=3; también puede aplicarse este 
valor cua~do el sistema se combine con muros de concreto re:orzado 
que curr.plan con 4.5.2, in::::uyendo el inciso b de esa sección (NTC 
para disef.o y cons:rucior. de estructuras de concreto del RCDF87), 
y que resistan no menos del 75 por ciento de la fuerza lateral. 
C11ando no se sat~sfagan las condiciones anteriores, se debe usar 
Q=2. Con relación a los valores de Q, debe cumplirse, además, con 
les correspondientes incisos anteriores (que es el Cap 5 de las NTC 
para diseño y construcion de estructuras de concreto del RCDF87). 
En todos los casos se deben respetar las disposiciones siguientes: 

Las columnas deben cumplir con los requisitos de 3.5.1.3 para 
columnas de marcos dúctiles, excepto en lo referente al 
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dimensionamiento por flexocompresión, el cual sólo 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. S. l. 4 para uniones viga-columna, con las sal veda des que 
siguen: 

No es necesaria la revisión de la resistencia del nudo a :~erza 
cortante, sino basta cum~lir con el refuerzo transversal prescr:to 
en 3.5.:.4.2 para nudos confinados. 

~os requisitos de anc~aje de 3.5.1.4.4 se deben aplicar al re:~erzo 
de la losa que pase por el núcleo de una columna. Los diámetros 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 
sigt:ien-ces: 

h(col=al/dt>(barras de losa) ;, 20 

h (losa) 1 dt> (barras de coiUir'.::a) ;, 15 
(3.16) 

dende h(columna) es la dimensión transversal de la columna en la 
d:rección de las barras de losa consideradas. 

3.5.2 Condiciones para estructuras dúctiles de acero 

Ccn base en los puntos :.4 y II del 
Ca~::~lo ~~, Es:=uc:u=as dúc:iles, 
==~s:=~clé~ de es:=ucturas metálicas 

A:car.ce 

inciso 2.5, 
de l.ss NTC 

del F·::;FB7. 

se :-eprod.u::e e:. 
para d::.seño y 

En este ca?itulo se indican los requisitos que deben cumplirse para 
q~e ?Ueta~ adop:a=se valores del fac~o= de cornporta~ien:c sismico 
~ ::.g~ales a ~.0 o 3.C. 

3.5.:.:.1 ~equisitos generales 

Se :nd:can aqui los requisitos que deoe satisfacer un marco rígido 
de acero estructural para ser considerado un marco dúctil. Estos 
re~uisitos se aplican a marcos rígidos diseñados con un :actor de 
cc~portamlento sísmico Q igual a 4.0 o a 3.0, que formen parte de 
sistemas estructurales que cumplan las condiciones enunciadas en el 
ca?itulo 5, partes I y II, de las N':'C para diseño por sismo, 
necesarias para utilizar ese valor del factor de comportamiento 
sism1co. 
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Tanto en los casos en que la estructura está formada sólo por 
marcos como por aquellos en que está compuesta por marcos y muros 
o contravientos, cada uno de los marcos se debe diseñar para 
resistir, como m~n~mo, fuerzas horizontales iguales al 25 por 
ciento de las que le corresponderían si trabajase aislado del resto 
de la estructura. 

La gráfica esfuerzo de tensión-deformación del acero empleado debe 
tener una zona de cedenc~a, de deformación creciente bajo esfuerzo 
prácticamente constante, correspondiente a un alargamiento máximo 
no menor de uno por ciento, seguida de un endurecimiento por 
deformación. El alargamiento correspondiente a la rUFtura no debe 
ser menor de 20 por ciento. 

3.5.2.2.2 Miembros en flexión 

Los requisitos de esta sección se aplican a miembros principales 
que trabajan esencialmente en flexión. Se incluyen vigas y columnas 
con cargas axiales pequeñas, tales que P no exceda de P /10. 

e ' 

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

·- E! claro libre de las vigas no debe ser menor que cinco veces el 
peralte de su sección transversal, ni el ancho de sus patines mayor · 
que el ancho del pat~n o el peralte del alma de la columna con la,, 
que se conecten. 

E: e:e de las vigas no debe separarse horizontalmente del eje de 
las columnas más de un déc:mo de la dimensión transversal de la 
co:umna normal a la viga. 

Las secciones transversales de las vigas deben ser tipo 1, de 
manera q~e han de sa :.:s: acer l ~s requis i ~os geométricos que se 
ir.dica~ e;. les :~c:sos ~.3.! y 2.3.2 (NTC ?ara diseño y cons~rución 
de estructuras me:á!:cas ce! R2DF87). Sin embargo, se permite que 

la relación ancho/grueso del alma llegue hasta 5300/~ si en las 

zonas de formación de articulac:ones plásticas se toman las medidas 
necesarias (refuer~c del alma mediante atiesadores transversales o 
placas adosadas a el~a. soldadas adecuadamente) para impedir que el 
pandeo local se presente ar.tes de la formación del mecanismo de 
ce lapso. 

Además, las secciones transversales deben tenes dos ejes de 
s imetria, una vertical, er. el plano en que actúan las cargas 
gravitacionales, y otro horizontal. Cuando se utilicen cubreplacas 
en los patines para aumentar la resist.en:::ia del perfil, deben 
conservarse los des ejes de simetría. 
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Si las vigas están formadas por placas soldadas, la soldadura en~re 
almas y patines debe ser continua en toda la longitud de la viga, 
y en las zonas de formación de articulac~ones plásticas debe ser 
capaz de desarrollar la resistencia total en cortante de las almas. 

Cuando se empleen vigas de resistencia variable, ya sea por adición 
de cubreplacas en algunas zonas o porque su peralte varie a lo 
largo del claro, el momento resistente nunca debe ser menor. en 
ninguna sección, que la cuarta parte del mome~to resistente máximo, 
que se tendrá en los extremos. 

Er. estructuras soldadas deben evitarse los agujeros, siew.pre que 
sea posible, en ls zonas de formación de articulaciones plásticas. 
En estrucc:uras atornilladas o remachadas, ~os ag:.:~ eros que sean 
necesarios en la parte del perf~l que trab¿:e en tensión se deoen 
punzar a un diámetro menor y se agrandan después, hasta darles el 
diámetro completo, con un taladro o un escarificador. este mismo 
procedimiento se debe seguir en estructuras soldada. . si se 
requieren agujeros para montaje o con algún otro objeto. Para los 
fines de los dos párrafos anteriores, las zonas de formación de 
articulaciones plásticas se consideran de longitud igual a un 
peralte, en los extremos de las vigas, y a dos peraltes, med:do s 
uno a cada lado de la sección en la que aparece, en teor~a, la 
articulaclón plástica, en zonas intermedias. 

En aceros cuyo esfuerzo minimo especificado de ruptura en tensión, 
F, es menor 1.5 veces el esfuerzo de fluencia minimo garant~zado, 
F:, no se debe permitir la formación de articulaciones plást!cas en 
zonas en que se haya reducido el área de los patines, ya sea por 
agujeros para torni:los o por cualquier otra causa. 

No se deben hacer empalmes de ningún tipo, en las vigas prop:amente 
dicha o en sus cubrep:acas, en zonas de formación de articulaciones 
plásticas. 

3.5.2.2.2.2 Requis:tos para fuerza cortante 

Los elementos que trabajan principalmen"C.e en flexión se deben 
dimensionar de manera que r.o se presenten fallas por cortante antes 
de que se for::1en las art:culaciones plás-c_icas asoci.o as con el 
mecanismo de colapso. Para ello, la fuerza cortante de diseño se 
obtiene del eq~ilibrio del mierr.bro entre :as secciones en que se 
forman las articulaciones plásticas, en los que se supone que 
actúan momer."C.os del mismo sentido y de magnitudes iguales a los 
momentos plástlcos resistentes del elemento en esas secciones, sin 
factores de redución, y evaluados al tornar e: esfuerzo de fluencia 
de: material igual a 1.25 F .. Al plantear la ecuación de equilibrio 
para calcular la fuerza cortante se deben tener en cuenta las 
cargas transversales que obran sobre el miembro, multiplicadas por 
el factor de carga. 
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Como una opc~on se permite hacer el dimensionamiento al tomar como 
base las fuerzas cortantes de diseño obtenidas en el análisis, pero 
utilizar un factor de resistencia F, igual a O. 7, en lugar del 
valor de 0.9 espec~ficado en el artículo 3.3.3 (NTC para diseño y 
construción de estructuras metálicas del RCDF87). 

Las articulaciones plást:cas se forman, en la ~ayor~a de los cases, 
en los extremos de los elementos que trabajan en flexión. Sl:J 

err:bargc, hay ocasiones frecuentes. en las vigas de los r.J.ve.:.es 
suoer:ores de los ec:fic:Los, en que una d2 ellas se forma e~ :a 
zo~a central del ~iembrc. Cuando esto suceta, la fuer:a cortante 
de~e evaluarse al tener en cuenta la posi~i6n rea: de la 
a~~iculac~5n p:ástica. 

Deben soportarse lateralmente todas las secc:ones transversales de 
las vigas er. las que puedan formarse articulac:ones- plásst:.cas 
asoc:adas con el mecanismo de colapso. Además, la distancia entre 
caca una de estas secciones y la siguiente sección soportada,. 
lateralmente no debe ser mayor que la dada a cont:nuación. ~ 

r = -p ~3.~7) 

' 
Este recuis::. te se. aplica a un solo lado de la art:culación ·. 
plást:ca cuando ésta se forma en un extremo de la viaa, v en ambos~ 
laC:)s c:..¡a;.do a;>arece e~ una sec::iér: intermedia .... La - exp:-esió~ 
ar.ter::.or es \'álida para vigas de sección 'transversal ~ o H, 
flex1onadas alrededor de su eJe de mayor momento de inercia. 

E~ zonas que se conse~va~ en el intervalo elástico al for~arse el 
me::ar-.1s:co ·de colapso, ·:a separac iór: entre puntos no sopo::-tados 
:ateralmente puede ser mayor que la indicada en el párrafo 
ar.:er:or, pero no deoe es::eder el valor de L , calculado de 
a:::..:er::::: ::a:-: el i:1c:s~ 3. 2. 2.: ( NT: para diseño -y construción de 
es~ruc~~ras metá!icas de~ R:DF87). 

:=s e:eme~~8S de con~=ave~~eo deben proporcicnar soporte lateral, 
é:rec:o o ir.é:rect::;, a é.os éos pa:::1es de las vigas. Cuando el 
s:s:ema ée ~:se propcr:::or.e soporte lateral al patín superior, el 
desp~a~ar.:en~o lateral del pa1::n inferior puede evitarse por medio 
de at:esadcres ver::cales de r:gide: adecuada, soldados a los dos 
?a~i~es y al alma de la viªa. 

3.5.:.:.3 ~!e~bros en ~lex==o~p~esión 

Los re~~:si~os de esta secc:ón se aplicar: a miembros que :rbajan en 
flexocomores:6n, en los aue la carga axial de diseño, P , es mayor 
~ue ? /10. La mayoría de 'es~os miembros son columnas, pero pueden 
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ser de algún otro tipo; por ejemplo, vigas que forman parte de 
cruJ~as contraventeadas de ~5rcos rigidos han de disefiarse, en 
general, como elementos flex~~omprimidos. 

3.5.2.2.3.1 Requisitos geométricos 

Si la Sec=ión transversal es rectangular hueca, la relc. ión de :a 
mavor a la menor de sus dimensiones exteriores no debe exceder de 
: ~ la dimensión menor dece ser maycr o igual a 20 cm. 

S~ la secci6~ ~=a~sve=sal es E, el ancho de los pati~es ~o Q:' '9 se= 
~ayor que el pe=al~e t~~a!, la relación peralte-anc~o del p¿~in no 
debe exceder de 1.5, y el ancho de los patines debe ser rr yor o 
i:;::al a 20 =:::. 
La relación de esbeltez máxima de :as columnas no debe exceder de 
60. 

3.5.2.2.3.2 Resistencia minima en flexión 

~a =es~s~enc:a en :lexión de las columnas que concurren a un nudo 
deber. sat:s:acer la condición dada por la Ec 5.8.5. del inciso 5.8.5 
(NTC para dise~o y c=ns~=uc!ón de est=~c~u=as metá:icas del 
R:JF87)', ce~ las excep=io~es que se !ndi~an en este incisc. 

Cc~o ~~a o~c!é~, se pe=~:~e hacer el dimensionamier.~~ al tc~a= como 
base les elementos mecánicos de dise~o obtenidos en el anAlisis, y 
reduc:r el factor de resistencia r, utilizado en flexocom;resión de 
C.9 a c.-::. 

~.5.2.:.2.~ Req~isitos para :uerza cortan~e 

:~s eleme;.~8S :lex~cc~p=~~idcs se deben dimensionar de manera que 
~= :a~le~ p=emat~ramen~e po~ f~erza cortante. Para ello, la fuerza 
~~réante de diseñe se ot:e"e del equilibrio del miembro, al 
cc~s~de~a~ s~ longitud igual a la altura libre y suponer c·:e en sus 
exére:::os =brar. mo~entos del rn~smo sentido y de magnit~d i- .al a los 
mc~enécs rnáx::::os res:stentes- de las columnas en el ~lana de 
es:~~~=, q~e ~alen Z (F -~.). El sign:ficado de las literales que 
a~are=e~ e~ es~a exp=es:s~ se exp!:~a C8~ referencia a la Ec 5.8.5 
de~ .~~c:so 5.8.5 (NTC para d:señc y construción de es::ructuras 
metá~~cas del RC~F87). 

CL:ando :as col~mnas se dime~s:or.en por flexccompresión con el 
¡:;r~cedi:ro:er.t~ optat:ivo del :nciso 3.5.2.2.3.2, la rev1s1on por 
~~erza cortante se debe rea!~zar con la fuerza de diseñe obtenida 
en el anál:s!s y u:i:iza= ~~ ~act== de resistencla de 0.7. 

3.5.2.2.4 Uniones viga-cc~u~~a 

~as uniones v1ga-columna deben satisfacer las recomendaciones de -a 
seccién 5.8 "Conexiones ríg1das er.tre vigas y columnas" (NTC para 
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diseño y construción de estructuras metálicas del RCDF87), con las 
modificaciones pertinentes cuando las columnas sean de sección 
transversal rectangular hueca. 

3.5.2.2.4.1 Contraventeo 

Si en alguna junta de un marco dGct!l no llegan vigas al alma de la 
colu~na, por ningGn lado de ésta, o si el peralte de la viga o 
vigas sue llegan por alma es apreciablemente menor que el de las 
que se apoyan en los patines de la columna, éstos deber: ser 
soportados lateralmente al nivel de los patines inferiores de las 
vigas. 

3.5.2.2.4.2 Vigas de alma abierta (ar~aduras) 

Er. esta sección se indican los requisitos especiales que deben· 
satisfacerse cuando se desea emplear vigas de alma abierta 
(ar~ad~ras) en marcos dúctiles. Deben cumplirse, además, todas las 
condiciones aplicables de este capítulo. 

Las armaduras pueden utilizarse como miembros horizontales en.: 
marcos dGctiles, si se diseñan de manera que la suma de las·:;_ 
resistencias en flexión ant~· fuerzas sísmicas de las dos armaduras·· 
que concurran en ca·da nudo intermedio sea igual o mayor 1. 2 5 veces 
la suma de las resistencias en flexión ante fuerzas sísmicas de ls 
cclu~ns que llegan al nudo. En nudos extremos, el requisito 
anterior debe ser satisfecho por la Gnica armadura que :arma parte~ 

•1 . 1 " ae e_..:.os. 

Además, deben cumplirse las condiciones siguientes: 

a) ~es elementos de las armaduras que trabajan en compresión o en 
. : lexocompres ión, sean cuerdas, diagonales o montantes, se 
deoen diseñar_con_un factor _de resistencia, F,, igual a 0.7 . 
. r..l deter·minat· cuale"s ·elementos trabajan en compresión o en 
:lexocompresión deben tomarse en cuenta los dos sentidos en 
que actúa e: sismo de diseñe. 

t; ) :as conexiones 
cc::.:mnas debe:-: 
ccr:::espo!1diente 

ent:::e las cue:::das de las .. armaduras y las 
ser capaces de desar:::ollar la resistencia 
al :lujo plástlco de las cuerdas. 

e: Er: edi:icios de más de un piso, el esfuerzo en las columnas 
prc::!u::ido por las :ue:::zas axiales de diseño no deben ser 
mayores de 0.30 F, y la relación de esbeltez máxima de ls 
columnas no debe exceder de 6C. 

3.6 Espectros para diseño sísmico 

De acuerdo con las NTC para diseño por sismo, cuando se aplique el 
análisis dinámico modal que especi:i::a la sección 9 de sus normas, 
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se adoptan las siguientes hipótesis para el análisis de la 
estructura: 

La ordenada del espectro de aceleraciones para diseño sísmico, a, 
expresada como fracción de la aceleración de la gravedad, es~á dada 
por las sig~ientes expresiones: 

a = ~( 1 + J2)c ~ T < ~ 
Ta 

-a 

a = e V T• $ T $ ~ ('3.:..8) "t> 

a = (~fe V T> Tt> 

~ es el período na~ural de interés; T, T,, y T. están expresados 
e:1 seg:.::1dos; e es el coefic:en~e sísmico, y r ur. exponer:'te que 
depende de la zona en que se ::alla la estructura, y se expecifica 
en la 'tabl;> 3.1 de las NTC para diseño por sismo, reproducida a 
co:-:t.:.nua::~on. 

E: eoeficien:e sísmico e se obtiene del Art 206 del RCDF87, salvo 
que la par:e sombreada de la zona II de la fig 3.1 de las N~C para 
diseño por sismo (N':'C-sismo) se debe tomar e = 0.4 para las 
es:ruc:uras de! grupo B, y e = 0.6 para las del A. 

Ít 
Tabla 3. 1 Va). ores de e, T,, T,, y -• 

1 1 1 ~ 
Zona. e T, ( s) T,( s) r 

; 
1 1 1 1' ! o. 16 0.2 0.6 1/2 

ji II' 1 0.32 1 0.3 1. s_. 1 2/3 

t 
~ III" ! 0.40 i C.6 3.9 1 1 

t Coeficiente sísmico para cona trucc: ::mes del Grupo B ,.Notas: 
¡, • No sombreada (Fig 3 .1, NTC-sismo' 
:, + y parte sombreada de zona II (Fi~ 3.1, NTC-sismo) 
. 
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4. FUERZAS SIS~:CAS 

En es~e capí~ulo se desc~iben los métodos que ccnside~a el 
oara cuan~ifica~ las f~er~as aue se deben considerar en el 
de una ed:.. ficación .. para sopor.¿ár los efect:os de un sismo. 

4.l Anál~s dinámico 

De acuerdo con las NTC pa~a diseno pe~ sismo, toda estruc~~=a ouede 
anal~zarse media~~e ~n mét~dc di~ámico. Se acep~an come métodOs de 
aná!!sis diná~ico: 

a) El mod~l (modal'éjp~c~ral) 

b} E: ?as~ a ~aso de respues~as a s:srnos especi:icos 

A fi~ de exp!icar los ~é:cdos pa~a analizar las estruc:uras ante 
cargas d:r.á~:cas, se preser.:an los siguientes desarrollos: 

4.1.1 Ecuacicnes de eq~:..::..orc dinám1co de las edificaciones 

Las ec~acic~es ce equi:it=ic c:~árr.ico de los modelos es~ructurales 
lineales pa~a ed:ficaciones se pueaen expresar como: 

:-_E_Jitl • RTI:tl = F(tl 
dt 
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Con las siguientes condiciones iniciales 

d 
dtiJ(t) 1:-o = vo 

= vector de velocidades conociio ( 4 . 2 ) 
il(t)l:-o = iJ,l 

= vector de desplazamientos cono::ic·::> 

donde, para la ed~:i=aci6~ e~ par~ic~lar, se de!inen los si;~ientes 
conce¡:l1:os. 

M = Mat::iz de masas 

e = Matriz de amortiguamientos 

R = Matriz de rigideces 

iJ ( tl = vector de desplazamientos 
( ~. 3) 

~ i1 ( rl = vector de velocidades 
d:: 

d'_ iJ( t) 
dt• 

= vector de aceleraciones 

f¡ ti = vector de cargas 

En. el caso de :ue:-zas_ s.:srr.:.::as, 
expresa~ e~ t~=m:~os del vecto= 

el vector de cargas se pue"' e 
de acele::aciones del -..errE o 

( acele:-oc;:.-a:r.a), ü~ 1 t l , de acue:.-do cor. :a ex;resión siguiente: 

= 

r· , 
,~ - , 1 

-J 

-"' ,, ( ") .;~J..;. ... '7 .. 

vector con componentes unitarias 
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4.1.2 Mé~odos directos de integración paso a paso 

Los métodos que actualmente se utilizan para integrar paso a paso 
las ect:a::iones de qui2.ibrio dinámico de las edificaciones se 
agrupan en: 

a) métodos directos 

b) ~é~odcs de superposición modal 

El mé~odo directo que mas se utiliza es el denominado método de 
Newmark. :::s~e método se basa en la aproximación lineal de la 
acelerac~5n en el tamaño del paso de integración, según se muestra 
en la Fi; .;.1. 

De acuerde ccn la hipótesis de la aceleración 2.ineal, los elementos 
de las ect:acicnes de equilibrio dinámico (Ec 4.1) al final del paso 
de integración se pueden escribir como. 

e' --.J .. ,:.. ¿-. . . 

¿ --.- u ... -1 .. e: .. . 

ü •. ,:.. 

= d' il. . 
dt¿, .. t-1 ... 

d - 1. . d' -= -u .. •·-:::-atl--. i.Jc••c dt . L. dt. ~ 
d' • --~ a .. l 
dt' • 

= a .. • & e ...E. a. dt . + : ( & t) 2 ( dd üc •.l.. + o t .. 

La ap~ox:~a~:é~ de Newmark co~siste en: 

il .• ~. 

donde: 

: "' • • • d' .; - y ... --~--.:.· 

: 

-= :,) • 

dt"' ~ .. 

~· ~'~c)·~a ..•. d:' . . 
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á = _E_a_ • (1 
dt • 

·.---

( 4. 8) 

E: pa~ámet~o ~está relacionado co~ la estabilidad del método (para 
~ = 1/4, el método es incondicionalmente estable) y el parámet~o 
se relaciona ccr. la estabilidad y convergencia del método debido al 
amc~tiguamier.to matemático que puede inducirse (para = 1/~, no se 
presenta el amortiguamiento matemático).Para el caso en que = l/6 
y = 1/2, las Ec 4.7 se reducen a las correspo~dientes Ec 4.5. 

Al valua~ las ecuaciones de equilibrio dinám~ 
del paso de integración (en t = t + t) y 
ec~ación resultante a las Ec 4.7 se obtiene la 

La Ec ~.9 pueCe esc~ibirse como: 

¡:· = 

t = 

-. d" 
K --. a.... = f dt" .,. oh 

M • yilt:3 • ~<lltl·.K 
¡;. - ca .G . : •.1 : 

(Ec 4.1) al final 
__ sus ti tu ir en la 
siguiente ecuación. 

(.;.9) 

(4.10) 

(4.11) 

:a Ec .;.:o pe=~ite cuanti~icar !a acele=aci6n al final del paso es 
l.! ... s1s:.err.a de ec'.J_ac1o:1es algebraicas l.:.neales, simétr1:::as, de 
coe~icientes c:::nstantes si e! paso de in-:.egración se conserva 
c=~s:a~~e C~~ante e: pro=eso de :n:egración. 

En :a dinámicaest=uc-:.u=a! se acos-:.umbra cuantificar a la ma-:.riz de 
arr.ortiguam1entos de la es:ruc-:.ura de acuerdo con el crite~io de 
Rayle:gn, exp=esado med:ante ¡a siguiente ecuación. 

C = a.M • ¡.¡.K ( 4. 12) 
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Al sustituir la Ec 4.12 en las Ec 4.11 se obtiene. 

j(• = (1 + a.y~ t¡Ñ • (Y !J.~ t + ~ (~ tl ")K 

p = t=·!i= - a..Ma - K( 11a • 5.1 
(~.13) 

E.: alg'='=i:.mo 
resurnl.dc pCj.= 
cabo en u:1a 
i.:Ivolu:==a. 

del método de i:1tegración paso a paso de Ne·,..¡¡:¡ark, 
las Ec 4.10 y 4.13, necesariamente se debe llevar a 
computadora debido al nJmero ae operaciones que 

4.:.3 Método directo paso a paso de superposición modal 

Otra forma de integrar paso a paso las ecuaciones de equilibrio 
dinámico de las estructuras (Ec 4.1) es mediante la solución del 
problema de eiger.valores, según se indica a continuación. 

Solución del problema de valores característicos 
(e~ge:1valores) de las ecuaciones de equilibrio a~námicoj 

Este caso corresponde a un problema de vil::raciones libre,;; no 
am==~ig~aCas, cuyas ec~acianes =es~l~an ser. 

... V;-1'~1 I\.ó.i., .. = 6 ( 4. 14) 

En las vibracic:1es lil::res e' rnovimie:1to es armónico, es decir. 

(~.15) 

y :as ec~aciones de vib~ac:ó~ :ib~e resul:.an ser 

(4.15) 

que es el clás:co problema de e1genvalores comunmente expresado 
com:::: 

. .\x = ).sx (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 

El de Jacobi 

El de la iteraci5n del subespacio 

Cuando se emplean calculadoras de escritorio para los modelos 
extru::::turales 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 dinámico 

La trans:ormaci5n que permite desacoplar las ecuaciones d~ 
equilibrio dinámico se puede expresar como. 

a = Ry ( 4. lB) 

conde 

y = vector del nuevo sistema coordenado 

R = [i' 1 i'" fJ ... f"j 

= M.at:i= modal 

= n.-és:.:r.o. eiger..vect::: 

De ac~e~d~ ce~ la :=a~s:o=naclón de coordenadas 
:as ex¡Jres l ones de los vect::::res de velocidad 
:-es~..:ltar: se:-: 

_E_J(t) = R_E_y(tl 
a: d: 

..E::_ ü' r: = R d' y(tl 
dt· dt" 

(4.19) 

anterior :E::: 4.18) 
y de a:::elaraci5n 

(4.20) 

De acuerdo con las Ec 4.18 y 4. 20 las ecuaciones de e: .. ~il.:brio 
d.::-.árnco (E::: 4. l) en el sistema de referencia transfcrmado se 
ex;¡resan como: 
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t-!R d" y( tl ... CR dd,...Y ( tl ... RRdycJ( tl = F( tl 
de" -

(4.21) 

Al premul~i.plicar la Ec 4.2: pcr la transpuesta de la matr~2 modal 
se ob~ie~e la s~g~ier.~e exp=esión. 

R- ::-,r.; e- y-. ,.. , , ... , __ ' .. 
dt:: 

---- d ---+F.. 'CR dey( t) • R '!(Rdydyi t) ( 4 . : : ; 

A~ de:ir.i= los siguientes concep~os 

f1· = .. ~ :J.qp_ = Mat:i.z de nasas tr ::ms f or:r.ada 

¡:.• = R. ::R = Matriz de ~~o:tiTuw~ientcs tr::msforrnada - ( ~ . : 3 ) 
¡::· - .... -- Mat::iz de rigideces tr ~"!S formada = D • ,._, = .. 1\1'( 

¡:· ( t) = R:r:-'e' • 1 ' = vector de cargas tr::msforrnado 

De acuerde ccr: las prcpiedades de ortogonalidad de las 
eiger:vectares respec~a a :as matrices de masas y de rigideces, la 
matr:~ ae masas transformada y la matr:z de rigideces transformada 
resul~ar: ser matrices diagonales. Si :a matri.z de amartlgua~ientas 
se selecc:or:a de tal :nar:era. que también la matri.z de 
.amo~~:;~arn:e~~os ~=a~s~=~~aca sea una mat=iz diagonal, las 
ecuac:cr:es de e~~:::~r:c di~ár.icc ~rans:crmadas (Ec 4.22) se pueden 

- ~ • -· '- t7 1 ,.. 1 
- -;r-JI .. I ... e = t' í tl ( .;. • 2 4 ) 

q~e =es~l:a se= ~~ sis:e~a de ec~a=io~es d~ferenciales desacoplado, 
c~ya ec~a=!6n i-és:~a se pueae esc=:b:= como: 

n • d" y 1 ,.., · d ' k· ( tl J-- J .. • e, _,,.Y,ItJ • JYJ 
dt· "" 

= f; ( tl (4.25) 
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La Ec 4. 25 representa la ecuación de equilibrio dinámico 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: 

en donde: 

= d' = -c1--u.,( tl 
dt· -

r.z• = masa asociada al grado 
de libe~tad k-és1mo 

1 r, = :orr.~:~ente k-ésimo del 
i-ésimo eigenvector lmodol 

<.> 1 = f:::e:uencia natural de 
vibrac1ón del :. -ési:no modo 

' 1 = f:a::::ión del amo:::ti::;ua11aento 
e:.:. t:.:::c· del :. -ésimo modo 

N 

~ r.z.z) 
N 

') r.z¡¿,r/,' 
t.í 

= coeficiente de 

pa:::t:.cipación del i -ésimo medo 
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4.1.3.3 Integración paso a paso de las ecuaciones de movimiento 
desacopladas 

Corr.c las ecuaciones de movimiento 
corresponden a las de un grado de 
integración son los tradicionales. 

desacopladas 
libertad, los 

(Ec 4.25) 
mé-:odos de 

Exacto, para el caso de aproximar la función f "(t) en tra~os 
seccicnalmente con-:inuos con una variación lineal (que es :o 
t..!SUa.2.). 

Ar::r::Jxi:::aco, mediante un método numérico come el método de 
N 8v.':':'.ar-k-\·; i .l sor.. 

El ?aso de integración se define en el inciso 4.:.2 

Cuan-:ificación de la respuesta de la estructura 

~e ac~e=~o cor. el incisc ante~io~ pa~a e~ tiempo de inte;=ac or. 
considerado se cuantifican, para cada paso de integrac:.ón, os 
sig~ie~~es vecto=es. 

.9 ( t) = vector de desplazamientos transformado 

d y'_, 
- '"' d:: 

= vecto= de velocidades transfor:nado (~.Jl) 

~y(t) = ·.1ec te: de aceler3::i:-nes transformado 
-fr-.:. u. 

A~ sus::.:.t.:::r las E:: 4.31 eri las Ec 4.18 y 4.2C se ob-:iene la 
res?ues:a de la- est=~=t~ra representada po= los vec~ores de 
des?:a=a~:.en:o ::ela:ivc, de velocidad relativa, v de aceleración . ' 

rela::va, es dec:r. 

. ~ - . .. . -. ,.; .... 

' 

¡] ( ::) = iiy1 ti 
-J ¡¡_E_v(t) u ·"1' f ~· = - ... l ... 

u: dt' ( .. • 3 2 ) 

-'• ii~y(tl -~- iL rl = 
.:1:. dt• 

o~:er.c:.ér. de les elernen:.os mecánicos y cinerná:icos de 
:a es:=u=:~ra ce~:dos al sismo 

Conc:::.da :a ~:.storia de~ vector de desplazamientos de la estructura 
( seg~r. se i:-td.:ca en e~ .::-tcisc an:erJ.or) se puede deterr.:J.nar la 
~:.s-:oria de les elemen:.os mecánicos y cinernáticos en los puntos que 
se =eq~:era~ de :a estr~c:ura. 
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4.1.4 Método de la respuesta espectral 

Este método corresponde al denorr:inado análisis en las NTC para 
diseño por sismo. Su secuencia se resume a continuación. 

4.:.4.1 Solución del problema de valores caracter~sticos 
(eigenvalores) de las ecuaciones de equilibrio dinámico 

El pracedimiento es el mismo que el descrito en el inciso 4.1.3.1 
del método directo de superposición modal. 

4.:.4.2 Desacopla~iento de las ecuaciones de equilibrio dinámico 

El procediniento es el mismo que el descrito en el inciso 4.1.3.2 
del método directo de superposición modal. 

4.1.4.3 Obtención de la respuesta espectral de cada una de las 
ecuaciones de equilibrio desacopladas 

De acuerdo con el RCDF87 se calcula mediante la siguiente 
exp=esión. 

do:;de: 

~ 
•• J 

= 

= 

= 

respuesta espectral de 
desolazamientos transformados 
del-modo 1-ésimo 
Frecuencia natural de 
vibr a·.:ión del modo i -ésimo 

= O:::ien.3.aa del espectro de 
acelEracic ?S de diseib 
asoc:ada a. periodo natural 

= 

de vibración T. = 211 
• w. 

Coeficiente de participación 
del modc i-ési~o 

(4.33) 

(4.34) 

Cuanti~icación de los vectores de respuesta máximos de 
la estructura para cada modo 

De acuerdo con !a Ec 4.32a, e: vector de despla.:amientos máximo de 
:a estructura, correspondiente al modo i-ésimo, resulta ser. 

(4.35) 
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donde: 

f 1 
M Eigemre:::tor asociado al modo i -ésimo (4.36) 

De ac:.:erdo con la Ec 4. 36, a cada modo de la es:rucc::.:ra le 
corresponde un vector de desplazamientos máximo. Con base en la 
for~ulac~ón de las ecuac~ones de equilibrio de las estructuras, a 
cada vector de desplazarnient:os le corresponden un conj t.:r:t:o de 
elementos mecánicos y cinernáticos (fuerzas normales, fuerzas 
cortantes, momentos flexionan:es, momentos de vol:eo, 
desplazamientos relativos, etc.) 

4.1.,.5 Obt:ención de la respues:a tot:al de la est:ructura 

Una vez conocidos los elementos mecánicos y cinemát~cos (fuerzas 
normales, fuerzas cort:antes, mo:nentos flexionan tes, momen:os de 
vo2. te o, desplazamient:os relativos, etc. ) asociadas a cada modo, 
represent:ado por S., para obtener la respuest:a de la estruc:ura, 
represen-cada por S, se procede como se indica a cont:inuac~ón. 

4.1.~.5.: Mét:odo de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados 
(SRSS) 

SM ~ (4.37) 

4.:.4.5.~ Método de la co~=ina:::ión cuadrát:ica compleca (CQC) 

.5 = (4.38) 

dende: 

p,_1 (4.39) 

Valor del amortiguamler:tc critico del modo i-ésimo (aue se 
supone consant:e para todos los modos) 

frecuenci~ natural de vibración del modo i-ésimo 
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4.2 Análisis estático 

Las NTC para Diseño por Sismo del RCDF87 proponen un método 
relativamente simple para cuantificar las fuerzas horizontales que 
un sismo de éiseño ocasiona a una edificación cuya altura no exceda 
de 60 m. 

4.2.1 Distribucién de las aceleraciones horizontales 

De acueréo con el inciso 8.1 de las NTC par2 Diseño por Sismo del 
RCJF87, la hipótesis sobre la distribución de aceleraciones en las 
masas de las edificaciones se muestra en la Fig 4.2. Para la masa 
del nive~ i-ésimo, la fuerza que la distrib~ción de aceleraciones 
le ocasiona a la masa se puede escribir como. 

w 
j ·' -y¡ 

g 

donde se definen los componentes respectivos. 

F 1 = Fuerza horizontal del nivel i -ésimo 

m1 = masa del nivel i -ésimo 

W1 ~ = m1g = peso del nivel i-ésimo 

ü1 = aceleración del nivel i-ésimo 

De acuerde con la Fia 4.2, .la expresión de la acelerac~é­
masa !-és:~a· ~e~~l~a--ser. 

Al sus~::~:~ la ~= . . ~ ""r ....... en la Ec 4.40 se obtiene. 

(4.40) 

(4.41) 

e la 

42) 

= (4.43) 
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4.2.2 Fuerzas sísmicas horizontales 

De acuerdo con la definición de fuerza cortante basal, se puede 
expresar la siguiente ecuación. 

(4.44) 

Al considerar la definición de coeficiente sísmico, e, se puede 
escribir la siguiente expresión. 

e = = (4.45) 

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

(4.46) 

Al sustituír la Ec·4.46 en la Ec 4.43, la expresión de la fuerza 
sísmica estática se puede expresar como. 

= (4.47) 

4.2.3 Estimación del período fundamental de la estructura 

Las NTC para diseño por sismo del RCDF87 recomienda una expresión 
para estimar el período de vibración del primer modo, T

1
, de 

acuerdo con la modelación estructural a base de rigideces de 
entrepiso , según se indica a continuación. 
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a) Los datos de partida se muestran en la Fig 4.2 y son. 

b) 

e) 

k 1 = Rigideces del entrepiso i -ésimo 

W1 = Pesos del nivel i -ésimo 
(4.48) 

Cuantificación de las fuerzas sísmicas, F., de cada nivel de 
acuerdo con la Ec 4.47. 

Cuantificación de ls fuerzas cortantes, V, de cada ent=episo. 
' 

(4.49) 

d) Obtención de los desplazamientos, u,, asociados a las fuerzas 
cortantes de entrepiso. 

e) 

= (4.50) .. 

atención de los desplazamientos, x,, que provocan las :uerzas 
sísmicas, con base en la Ec 4.50. · 

x 1 = O 
(4.51) 

lrii=2 ... N 

. f J Obtención·· de l'as ·aceleracio-nes armónicas correspondientes a 
los desplazamientos del inciso anterior (inciso e), asociados 
a la frecuencia natural de vibración, .. 

' = w1xj (4.52) 

g) obtención de las fuerzas dinámicas asociadas a las 
aceleraciones armónicas del inciso anterior (inciso f). 

h) 

(4.53) 

Cuantificación 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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N 

WFi = kFix1 
1 

(4.54) 
2 N 

WPar "'1' 2 = - Wix1 
gt:f. 

i) Obtención de la frecuencia natural de vibración T., al igualar 
los trabajos dados por las Ec 4.54. 

N 

Ü)i 
Í: Fixi 

= g >•1 
N k Wix; 

l 

(4.55) 
N 

2n 
E Wixj 

T1 = = 2n >•1 

(1)1 N 

gÍ: Fixi 
>•1 

4.2.4 Reducción de las fuerzas cortantes estáticas 

Las NTC para diseño por sísmo del RCDF87 establecen que las fuerzas 
sismicas descritas en el inciso 4.2.2, obtenidas con la Ec 4.55, 
pueden adoptarse valores los menores que se indica a continuación . 

. a) El pe!'íodo fund·amental· de vibración se obtiene con la Ec 4. 55. 

b) Si T. ~ T. el valor del coeficiente sismico, e, en la Ec 4.47 
se sustituye por el valor de la ordenada del espectro de 
aceleraciones, a, dado por la Ec 3.38, y resulta ser. 

(4.56) 

e) Si T. > T, las fuerzas sísmicas se cuantifican con las 
expresiones siguientes. 
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Fi = awi(k1hi + k,h'f) 'Va~ e (4.57) 
4 

donde: 

N 

:E wj 
kl = gl - r ( 1 - q)] J•l 

N 

:E W1f11 
J•l 

N 

kwl (4.58) 

k;; = l.Srq(l-q) 1 

N k wjh'f 
1 

q = c~:r 

4.3 Mé~odo simplificado 

Las NTC para diseño por sismo establece el cumplimiento simultáneo 
de las siguientes condiciones para que sea aplicable el denominado 
método simplificado de análisis. 

4.3.1 Consideraciones generales 

, . , I. En cada· planta·, 'a1· menos el 75 por ciento de· las cargas· 
veticales están soportadas por muros ligados entre sí mediante 
losas monolíticas u otros sistemas de piso suficientemente 
resistentes y rígidos al corte. Dichos muros tendrán 
distribución sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes 
ortogonales y deben satisfacer las condiciones que establecen 
las NTC correspondientes. Es admisible cierta asimetría en la 
distribución 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 dimensión mayor en 
planta del edificio. Los muros a que se refiere este párrafo 
pueden ser de mamposteria, concreto reforzado o madera; en 
este último caso deben estar arriostrados con diagonales. 

II. La relación entre longitud y ancho de la planta del edificio 
no excede de 2.0 a menos que, para fines de análisis sísmico, 
se pueda suponer dividida dicha planta en tramos 
independientes cuya relación longitud a anchura satisfaga esta 
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restricción y cada tramo resista según el cri tE ~-io que se 
indica en la tabla 7.1 de las NTC para diseño pe~ sismo. 

III. La relación entre la altura y la relación mínima 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 específicas 

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

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

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

Tabla 7.1 Coeficientes sísmicos reducidos para el método 
simplificado, correspondiente a estructuras del 
grupo B (NTC para disefto 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 4SHS7 7<HS13 4<H 4SHS7 7<HS13 

I 1 0.07 0.08 0.08 0.10 0.11 0.11 

IIyiii o .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 diseño y construcción de 
estructuras de mampostería 

En el inciso 4 .1. 3 de las NTC para diseño y construcción de 
estructuras de mamposteria se establece lo siguiente. 

El análisis para la determinación de los efectos de las cargas 
laterales debidas a sismo se hace con base en las rigideces 
relativas de los distintos muros. Estas de determinan tomando en 
cuenta las deformaciones de cortante y de flexión. Para estas 
Gltimas se considera la sección transversal agrietada del muro 
cuando la relación de carga vertical a momento flexionante es tal 
que se presentan tensiones verticales. Se debe tomar en cuenta la 
restricción que impone a la rotación 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 área transveral, ignorar los efectos de 
torsión y de momento de volteo. 

La contribución a la resistencia a fuerzas cortantes de los muros 
cuya relación de altura de entrepiso, H, a longitud, L, es mayor 
que l. 3 3 se debe reducir al multiplicar la resistencia por el 
coeficiente (1.33 L/H) 2 • . 

4.4 Reducción de fuerzas sísmicas 

Las NTC para diseño por sísmo 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. 

Q' : Q si T se desconoce 

Q' = Q V T ~T. (4.59) 

Q' T 
V T < T• = 1 + -(Q-1) 

T• 

donde: ... 
a) Tes igual al período fundamental de vibración (inciso 4.2.3) 

cuando se emplee el método estático (inciso 4.2.2) e igual al 
período de natural de vibración del modo que se considere 
cuando se emplee el método de análisis modal (inciso 4.1.4). 
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b) T es un período caracerístico del espectro de diseño 
u~ilizado (inciso 4.2.6). 

e) Los desplazamientos de 
multiplicar por el factor 
desplazamientos obtenidos 

diseño sísmico se obtienen al 
de comportamiento sísmico, Q, a los 
con las fuerzas sísmicas reducidas. 

d) Cuando se adopten dispositivos especiales capaces de disipar 
energía por amortiguamiento o comportamiento inelástico, se 
pueden emplear criterios de diseño sísmico que difieran de los 
aquí especificados, pero congruentes con ellos, con la 
aceptación del DDF. 

4.4.2 Estructuras irregulares 

Para las estructuras que no satisfacen las condiciones 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 torsión 

Las NTC para diseño poi sísmo del RCDF87 establecen que para fines? 
de diseño, 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 ls 
_siguientes 

,, 

= + ed 1. Ses O.lb 
·~· 

(4.60) 
ed = es - O.lb 

donde: 

e, = Excentricidad torsional de rigideces calculada del 
entrepiso, igual a la distancia entre el centro de 
tors1on del nivel correspondiente y la fuerza cortante 
en dicho ni ve l. 

b = Dimensión de la planta que se considera, medida en la 
dirección de e,. 

La excentridicidad de diseño, e,, en cada sentido no se debe tomar 
menor que la mitad del máximo valor de la excentricidad calculada, 
e,, para los entrepisos que se hallen abajo del que se considera, 
n1 se debe tomar el momento torsionante de ese entrepiso menor que 
la mitad del máximo calculado para los entrepisos que están arriba 
del considerado. 
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4.6 Efectos de segundo orden 

Las NTC para diseño por sísmo del RCDF87 establecen que se deben 
tomar en cuenta explícitamente en el análisis 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: · 

V > o. 08-w 

donde 

V = Fuerza cortante en el entrepiso considerado 

W = Peso de la construcción en:::irna del entrepiso 

. ' 

El peso de la construccion incluye cargas muertas y vivas. 

4.7 Efectos bidireccionales 

(4.62) 

Las NTC para diseño por sísmo del RCDF87 establecen que los efectos 
de ambos componentes horizontales del movimiento del terreno se 
deben combinar al tomar en cada dirección en que se analice la 
estructura, el 100 % de los efectos del componente que obra en esa 
dirección y el 30 % de los efectos del que obra perpendicularmente 
a ella, con los signos que para cada concepto resulten mas 
desfavorables. 

·. ''. 
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5. FUERZJI.S SISMICAS EN LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES RESISTENTES DE 
LAS EDIFICACIONES 

El concento de fuerzas sísmicas en elemen~os estructurales 
resistentes de una edificación es la manera de especificar la 
magnitud de las fuerzas sísmicas que actfian en cada uno de los 
elementos estructurales resistentes en los-métodos que utilizan 
simplificaciones estructurales para cuantificar las fuerzas 
sísmicas. 

5.1 En los modelos estructurales dende se utilizan las ecuaciones 
de equilibrio dinárr.ico de las edificaciones 

En los modelos estruc~urales que formulan las ecuaciones de 
equilibrio a través del concepto de subestructuras unidas a un 
diafragma (nivel), rígido o no, la información que se maneja de 
manera sistemática 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 
cuerta con la información integral de cada uno de los elementos 
estructurales de la edificación, 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 extinción ya que los modelos a que hace referencia 
el inciso 5.1 son mas generales. Se presenta porque el RCDF87 hace 
referencia a algunos conceptos que utiliza. Se basa en las 
siguientes hipótesis: 
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a) Se considera el equilibrio en un solo diafragma (nivel) rígido 
en donde la carga que actúa 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 entrepiso (resortes) del entrepiso 
correspondiente que definen el centro de torsión (o de 
rigideces). 

e) Las rigideces de entrepiso las forman los marcos (o 
muromarcos) planos, sensiblemente paralelos en dos direcciones 
ortogonales. 

d) En los desarrollos que siguen se considera que el edificio 
tiene una distribución de rigideces regular en elevación. Es 
decir, que las columnas de un diafragma (nivel) únicamente 
están unidas con niveles consecutivos. 

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

5.2.1 Centro de rigideces (de torsión) del entrepiso 

Debido a que los elementos resistentes de un entrepiso se 
representan mediante las rigideces del mismo, se define como centro 
de rigidez (e de torsión) al punto en donde al actuar las fuerzas 
cortantes únicamente 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 (rigidez 
de entrepiso) paralelo al eje y resulta ser 

. : .... 

( 5. 1) 

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

(5.2) 

Con base en las Ec 5.1 y 5.2 se obtienen las siguientes 
expresiones. 
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V = ( 5. 3) 

( 5. 4) 

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

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

u = 

e = V u 

vx 

( 5 • 5 ) 

(5.6) 

( 5 • 7 ) 

( 5. 8) 

5.¿.1.3 Coordenadas del centro de torsión 

Se denomina centro de torsión (CT) o 
punto localizado sobre el diafragma 
=~erza cortante correspondiente 
c:splazamientos lineales. 

60 

centro de rigideces (CR) al 
rígido donde al actuar la 
únicamente le provoca 

,, 



,., 

' 

r ' ,. 

Al aplicar la definición de CT a la fuerza cortante paralela al eje 
y, al establecer el equilibrio de momentos resulta. 

/a k 
= )'X jy V: 

j:f j N.X y 

·l r kjy 

J•l 
( 5. 9) 

= 

De acuerdo con la Ec 5.9 se obtiene la expresión de la abscisa del 
centro de torsión. 

(5.10) 

Al aplicar la definición de CT a la fuerza cortante paralela al eje 
.x, se obt·iene- la siguiente expresión de la ordenada del centro de 
torsión. 

Yc = 

5.2.2 Excentricidades 

lrÍ 

~ Yikix 

lrf 

~ k1x 

(5.11) 

Las fuerzas sísmicas asociadas a los diafragmas rígidos actúan en 
el punto denominado centro de masas (CM) u no en el centro de 
torsión, que pueden ser diferentes. A las distancias paralelas a la 
dirección de las fuerzas cortantes se les denominan 
excentricidades. 
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5.2.2.1 Excentricidades calculadas 

Las excentricidades correspondientes a las dos fuerzas cor~antes 
ortogonales se pueden escribir como. 

esx = lx,. - Xcl 

donde 

esx = Excentricidad de la fuerza Cortante Vy (5.12) 

x,. = Abscisa del centro de masas 

X e = Abscisa del centro de torsión 

esy = ly,..- Ycl 

donde 

esy = Excent:ricidad de la fuerza Cortante v. ( 5. 13) 

Y m = Ordenada del centro de masas 

Y e = Ordenada de 1 centro de torsión 

5.2.2.2 Excentricidades de diseño 

Las NTC para diseño. por sismo del RCDF87 establecen que a cada 
'excentricidad calculada se le debe asociar dos excentricidades de 
diseño, según se indica a continuación. 

a) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante V. 
y 

edx = 1. 5esx +O. 1bx 
( 5. 14) 

donde: 

b es la dimensión 
dirección de e sx 

edx = 

de la planta que se considera medida en 
(perpendicular a la fuerza cortante v,). 
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b) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante Vx. 

(5.15) 

donde: 

b 
) 

es la dimensión de la planta que se considera medida en la 
dirección de e,

1 
(perpendicular a la fuerza cortante VJ. 

5.2.3 Fuerzas cortantes debidas a la torsión 

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

M = M = cy .. ( 5. 16) 
= M = 

"" 

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. El movimiento de cuerpo rígido que el par torsionante le 
provoca al diafragma rígido es el giro, 

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

(5.17) 

donde: 

( 5. 18) 
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Las fuerzas cortantes debidas al par torsionante resultan ser. 

Vi~ = kixui = ek1J 1 
(5.19) 

e 
VJy = k1yvJ = ekjyXj 

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

NY NX 

M = I: v,~j + fr, V/yXJ 
>•l •l 

(5.20) 

¡HY 
+ t kJY"Jl = e¡: k1xYi 

>•l ]"l 

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

'· 

e = M 

(5.21)·· 

Al sust:tuír 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). 

(5.22) 

(5.23) 
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5.2.4 Fuerzas cortantes de diseño 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 
torsión, como se expresa a continuación. 

(5.24) 

Para cuantificar la Ec 5. 24a se hace uso de ls Ec 5. 8 y 5. 22, 
mientras que para la Ec 5.24b se utilizan las Ec 5.4 y 5.23. 

5.3 En el método simplificado 

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

Las NTC para diseño y construcción de estructuras de mampostería 
establece que es admisible considerar que la fuerza cortante que 
toma cada muro es 'proporcional a su área transversal 
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6. EJEMPLOS DESARROLLADOS PASO A PASO -~ 

En este capítulo se presentan los ejemplos que permiten aplicar los 
conceptos desc~itos en este curso. Los ejemplos, por trata~ de 
aplicar paso a paso los aspectos operativos de los métodos, 
corresponden únicamente a métodos que se pueden desarrrollar sin un 
número exagerado de operaciones, de tal manera que se pueden llevar 
a cabo con calculadora, lápiz y papel. 

6.1 Edificación utilizada 

En la Fig 6.1 se muestra la planta y elevación de un edificio de 
interés social que sirve de base para llevar a cabo los ejemplos de. 

'aplicación. Las particularidades del edificio se indican a 
continuación. 

6.1.1 Uso de las edificaciones 

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

Po~ tratarse de una edificación de 667 m' < 6000 m' , con una altura 
de 12.5 m < 30 m, se ubica en el subgrupo B2. 

6.1.2 Zonificación sísmica 

La edificación se localiza en la zona I. 
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6.1.3 Coeficiente sísmico 

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

6.1.4 Condiciones de regularidad 

Con base en los datos de la edificación (Fig 6.1) se obtienen los 
siguientes parámetros en relación con el ~nc.1so 3. 4, a fin de 
definir el coeficiente de reducción de las fuerzas sísmicas, Q'. 

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

b) Altura/dimensión menor en planta = 12.S/8.4 = 1.49 < 2.S. 

e) Largo/ancho = 1S.9/8.4 = 1.9 < 2.S. 

d) De acuerdo con la tabla 6.1 la relación entre los pesos de los 
niveles superior a inferior es igual a uno, con excepción del 
quinto nivel (último) que es igual a 0.88. 

e) Todos los pisos tienen la misma área, igual a 133.S6 m2 • 

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

6.1.S Factor de comportamiento sísmico 

La resistencia a las fuerzas laterales se suministra por: 

a) muros de mampostería de piezas huecas. 
b)· confinadas en tod.a la altura .. 
~) de 1S cm de espesor. 
d) resistencia al esfuerzo cortante de 2.S kg/cm2 • 

Con base en el inciso 3.S, el factor de comportamiento asociado a 
las dos direcciones ortogonales resultan ser. 

Q, = l. S. 

Q, = l. S 

6.1.6 Espectro de diseño 

Con base en el inciso 3.6 y la tabla 3.1 de la NTC para diseño por 
sismo, los parámetros del espectro de respuesta de diseño en la 
zona I junto con el coeficiente sísmico especificado en el inciso 
6.1.3, resultan ser. 
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T a = 0.2 S 

Tb = 0.6 S 

r = 1/2 

6.2 Análisis estático 

De acuerdo con el inciso 4. 2. 2 las fuerzas horizontales que un 
sísmo de diseño ocasiona a Jna edificación están dadas por la Ec 
4.39, reproducida a continuación. 

= (4.39) 

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

estructura'i 
el períodó 

6.2.1 Fuerzas cortantes 
.. 

Con base en los datos de la geometría y pesos del edificio, así 
como los datos especificados en el inciso 6.1, los elementos de la 
Ec 4.39 se resumen en la tabla 6.1. 

Tabla 6.1 Fuerzas sismicas (método estático) 

Nivel w1 h1 W1h) F1 v1 
( 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 

¿ 507.2 3740.0 

De acuerdo con-los valores de las columnas 2 y 4 de la tabla 6.1 se 
puede cuantificar el siguieEte coeficie~te. 
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= o o 16. 507 o 2 = o o 0217 
3740o0 

6.2.2 Estimación del periodo fundamental de vibración 

( 6. 1) 

De acuerdo con 
fundamental se 
continuación. 

el inciso 4.2.3 
obtiene mediante 

la estimación del período 
la Ec 4.47b, reproducida a 

(4.47b) 

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

6.2.2.1 En la dirección 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 Estimación del período fundamental, Tlx' en la 
d~7ecci6n del eje x 

Nivel kh 
1 

uh 
1 

x, F,x) w,~2 
(t/cm) (m) (m) (tm ( t ) 

5 203.65 0.00121 0.0053! 0.13132 0.00257 

4 372.46 0.00127 0.00410 0.09254 0.00175 

3 1 528.42 1 0.00122 0.00283 0.04788 0.00083 

2 749.62 0.00101 0.00161 0.01816 0.00027 

1 1363.69 0.00060 o. 00060. o. 003·38 0.00004 

¿ 0.29328 0.00546 
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Al sustituír los valores de las columnas 5 y 6 de la tabla 6.2 en 
la Ec 4.47b resulta. 

= 6 . 28¡ o. oo54b 
y 9.81•0.29328 

= 0. 27 36 S ( 6. 2) 

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 Estimación del periodo fundamental, Tly' en la 
dirección del eje y 

Nivel kly u y x, F1x) w,x1
2 

(t/cm) (m (::l) (tm ( tm·) 

5 65.93 0.0037 O.Ol59 0.3932 0.0231 

4 121.28 0.0039 0.0122 0.2754 0.0155 

3 173.85 0.0037 0.0083 0.1404 o. 0072 

2 253.15 0.0030 0.0046 0.0519 0.0022 .. 

1 515.28 1 0.0016 0.0016 0.0091 0.0003 

¿ 0.8699 0.0483 

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

= 6.28.1 0.0483 
V9.81•0.8699 

= 0.4724 S 

6.2.3 Factores reductivos de las fuerzas sísmicas 

( 6. 3) 

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

6.2.3.1 Factor reductivo para fuerzas paralelas al eje x 

Al comparar el período fundamental T:, con el valor de T, resulta. 
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T1x = 0.2736 > Ta =0.2 

donde: 

Q~ = Qx =l. S 

( 6. 4) 

6.2.3.2 Factor reductivo para fuerzas paralelas al eje y 

Al comparar el período fundamental T:y con el valor de T, resulta. 

T1y = O . 4 7 2 4 > Ta = O . 2 

donde: (6.5) 

Q}· = Qy = l. S 

6.2.4 Fuerzas sismicas reducidas 

Al dividir las fuerzas sísmicas estáticas de la tabla 6.1 entre los 
correspondientes factores reductivos dados por las Ec 6.4 y 6.5 se 
obtienen las fuerzas sísmicas reducidas de la tabla 6.4. 

Tabla 6.4 Fuerzas sismicas estáticas sin reducir y reducidas 

Nivel 

·. 

5 

4 

3 

2 

1 

6.2.5 

F1 v1 F1xl v1'í F1yl v1 
( t) (t) (t (t (t: <ií .. .. 

24.73 24.73 16.48 16.48 16.48 16.48 

22.57 47.30 15.05 31.53 15.05 31. 53 

16.92 64.22 11.28 42.81 11.28 42.81 

11.28 75.50 7.52 50.33 7.52 50.33 

5.64 81. 14 3.76 54.09 3.76 54.09 

Reducción de las fuerzas cortantes con base en el período 
fundamental de vibración 

De acuerdo con el .~nciso 4.2.4 existe la posibilidad de reducir las 
fuerzas sísmfcas. de la tabla 6. 4, con. -base en el valor de los 
períodos fundamentales de vibración. 
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6.2.5.1 En la direccion del eje x 

Al ubicar el período fundamental en el espectro de diseño sísmico 
se tiene que. 

Ta = O. 2 < T1 x = O. 27 36 < Tb = O. 6 ( 6. 6) 

De acuerdo con la Ec 6.6 se concluye q~e no deben reducirse las 
fuerzas estáticas en la dirección del eJe x de'la tabla 6.4. 

6.2.5.2 En la direccion del eje y 

Al ubicar el período fundamental en el espectr6 de diseño sísmico 
se tiene que. 

Ta = 0.2 < T1y = 0.4724 < Tb = 0.6 ( 6. 7) 

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

6.3 Método dinámico (análisis modal espectral) 

Este método se describe en el inciso 4.1.4 y_su aplicación implica 
~n modelo estructural para el edificio. 

6.3.1 Modelo estructural del edificio 

En este ejemplo se utiliza el modelo estructural descrito en el 
:..nciso 2. 4. 5, construído a base de subestructuras formadas con 
rigideces de entrep~so. (resortes) unidas con diafragmas rígidos. 
Este modelo no es el recomendable, pero se utiliza porque permite 
ejemplificar algunos conceptos del RCDF87 y el número de 
a?eraciones 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, construídos con 
mampostería. La definición de los muros planos se hace en las dos 
direcciones ortogonales en que están orientados los ejes de la 
planta del edificio. Los 9 ejes letra (muros 1-x, 2-x, 3-x, 4-x, 5-
x, 6-x, 7-x, 8-x y 9-x) y los 3 ejes número (muros 1-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 F ig 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 actúa un sistema 
de fuerzas horizontales igual al que proporciona el método estático 
(inciso 6.2). Los valores que resultan se muestran en las Fig 6.2 
y 6.3, así como en las tablas 6.5 y 6.6. 

6.3.2 Solución del problema de valores característicos 

Las formas modales (eigenvectores) y las correspondientes 
frecuencias naturales de vibración (eigenvalores), según el inciso 
4.1.3.1, se pueden obtener con métodos que utilicen calculadoras o 
computadoras. En este ejemplo el problema de valores 
característicos se resolvió 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) 

Entrepis 1-x 2-x 3-x 4-x 5-x 

1 310.45 127.57 97.53 97.53 97.53 

2 194.45 60.92 47.74 47.74 47.74 

3 144.19 41.07 31.58 31.58 31.58 

4 104.88 28.21 21.25 21.25 21.25 

5 59.04 15.06 11.09 11.09 11.09 

1 , .. ., ''• 

Tabla 6.5 Rigideces de entrepiso 
x (t/cm) (continúa) 

de los muros paralelos al eje 

Entrepis 6-x 7-x 8-x 9-x r 
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 l: 

1 249.88 114.32 151.08 515.28 

2 125.33 53.84 73.98 253.15 

3 87.23 35.96 50.66 173.85 

4 63.14 25.12 33.02 121.28 

5 33.86 13.04 19.03 65.93 

6.3.2.1 Matriz de rigideces de los modelos unidimensionales 

Al establecer las ecuaciones de equilibrio de 
estructurales mostrados en las Fig 6. 4 se obtiene 
matriz de rigideces. 

k1 + k, -k , o o o 
-k 1 K, + kJ -k J o o 

R ·- .o -k J kJ + k4 -k 4 o 
o o -k 4 k4 + k5 -k 5 

o o o -k 5 k5 

los modelos 
la siguiente· 

:,'. 

(6.8)''i 

· 6.3.2.2 Matriz de masas de los modelos unidimensionales 

Al establecer las ecuaciones 
estructurales mostrados en las 
matriz de masas (concentradas). 

wl 
o 

B = 1 o 
g o 

o 

de equilibrio de los modelos 
Fig 6. 4 se obtiene la siguiente 

o o o o 
w, o o o 
o WJ o o (6.9) 

o o 11' • o 
o o o w5 
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6.3.2.3 Eigenvalores y eigenvectores 

Al sus ti tuír 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 estruc~urales 
asociados a las dos direcciones ortogonales, y resolver los 
correspondiente problemas de valores característicos, se obtienen 
los eigenvectores (formas modales) mostradas en la Fig 6.5. 

Los valores de los períodos, frecuencias naturales de vibración y 
valores característicos 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 vibración de los 
modelos estructurales del edificio 

M o Modelo estructural, eje y Modelo estructural, eje x 
do z z TI 

(rad~s) ( rad~ s) z 
TI 

( rad/ s) (rad/s) 2 ( sl ( s) 

1 .4719 13.31 177.28 .2735 22.97 527.77 

2 .2006 31.32 981.06 .1158 54.26 2944.03 

3 . 1302 48.26 2328.83 .0752 83.55 6981. 10 

4 .0945 66.49 4420.75' .0548 114. 66 13146.15 

5 .0676 92.95 8639.06 .0401 156.69 24551.10 

6.3.3 Respuesta espectral de desplazamientos de cada modo para 
. el model_o.est:ructural 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 participación se 
obtiene con la Ec 4.22e, que se reproducen a continuación. 

N 

)' m,J) 
t=r. 
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(4.25) 

(4.27) 

6.3.3.1 Primer modo 

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la ~abla 6.8. 
La columna 2 de dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la tabla 
6 .l. 

Tabla 6.8 Respuesta espectral de desplazamientos: Primer modo •. , . 

Nivel ts'f!~-m 
r 1 m,.,7/ 11\(ri)2 ulanáx 1 :,t 

t 
ts2(cm k-ésimo ts· cm cm 

1 0.106 - l. 0000 0.1060 0.1060 1 0.1127 

2 1 o .106 2. 9613 0.3139 0.9295 o. 3337. 

3 0.106 5.4973 0.5827 3.2034 1 0.6195 

4 0.106 8.2805 o. 8777 7.2681 1 0.9332 

5 0.093 11.0399 1 l. 0267 11.3348 1 1.2442 

í: 2.9070 22.8418 1 

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente 
de participación del modo 1, que resulta ser. 

el = 2. 9070 
22.8418 

= 0.1273 (6.10) 

La ordenada del espectro de aceleraciones de diseño del primer modo 
de vibración, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es. 

Ta = 0.2 < T1 = 0.4719 < Tb =0.6 
(6.11) 

A,. = ag =cg =O. 16 •981 = 156.96 crn/ s> 
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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. 

= e A, 
1-, 

Wi 
= o. 127 3 156.96 

177.28 
= o .1127 cm (6.12) 

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

6.3.3.2 Segundo modo 

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla 6.9. 
La columna 2 de dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la tabla 
6.1. 

Tabla 6.9 Respuesta espectral de desplazamientos: Segundo modo 

Nivel 
1 tsVcm 

r 2 

m....7? ~(r 2)2 ulo.Jnáx 
2 

k-ésimo 
k 

ts2/cm ts· cm cm 

1 0.106 l. 0000 0.1060 0.1060 0.0208 

2 1 0.106 2.6245 0.2782 - 0.7301 0.0546 

3 0.106 3.4198 0.3625 l. 2397 o. 0711 

4 0.106 1 1.6282 0.1724 0.2803 0.0339 

5 1 0.093 -4.2387 -0.3942 1.6709 -0.0882 

¿ 0.5249 4.0270 

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

= 0.5249 
4. 027 o = o .1303 (6.13) 

La ordenada del espectro de aceleraciones de diseño del segundo 
modo de vibración, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es. 

T0 = 0.2 < T, = 0.2006 < T¡, =0.6 
( 6. 14) 

.·\ = a.g =cg =O. 16 •981 = 156.96 cm/ s• 
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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. 

= o .1303 156.96 
981.06 

= o. 0208 cm (6.15) 

La sexta columna de la tabla 6.9 es la expresión de la Ec 4.27. 

6.3.3.3 Tercer modo 

Las operaciones de las Ec 4. 25 y 4. 27 se presentan en la tabla 
6.10. La col~mna 2 de dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la 
tabla 6.1. 

Tabla 6.10 Respuesta espectral de desplazamientos: Tercer 
modo .•. 

Nivel 
ts'ft cm 

r3 m...,í¡3 ~~~¡¡(r 3)2 ulanáx 
3 

k-ésimo 
k 

ts=/cm ts· cm cm 

1 o. 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 l. 1754 0.1073 0.1285 0.0086 

¡: ... - .... ' 0.2213 l. 4967 

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente 
de partic:pación del modo 3, que resulta ser. 

o. 2213 
1.4967 

= 0.1479 ( 6. 16) 

La ordenada del espectro de aceleraciones de diseño del tercer modo 
de vibración, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es. 
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TJ = 0.1302 < Ta =0.2 

Al = ag =g(1 + 3 TJ) ~ 
T0 4 (6.17) 

= 981(1 + 30.1302¡ 0.16 
0.2 4 

= 115.88 =/s" 

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

= o. 2213 115. 88 
2328.83 

= o. 0110 CT.l (6.18) 

La sexta columna de la tabla 6.10 es la expresión 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: Cuarto 
modo 

Nivel ·. \ '· 

t~lf'tcm 
.. 

• • m,_,r4 m._(r ')2 • r" ulaníx 
k-ésimo ts·fcm ts2/cm cm 

1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0039 

2 0.106 1.1851 0.1256 0.1489 0.0046 

3 0.106 -1.7383 -0.1843 0.3203 -0.0068 

4 0.106 0.7849 0.0832 0.0653 0.0031 

5 0.093 1 -0.1501 -0.0140 0.0021 -0.0006 

¿ o. 1165 0.6426 

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente 
de participación del modo 4, que resulta ser. 
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0.1165 .. 0.1813 
0.6426 

• 

(6.19) 

La ordenada del espectro de aceleraciones de diseño del cuarto modo 
de vibración, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es. 

T, = 0.0945 < r. •0.2 

A. = ag =g(1 + '3 TJ) .E. (6.20) T• 4 

= 981 (1 + 3 o. 0945) o.16 .. 94.86 CIII/B3 
o.:z 4 

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

Y. ' -.,.,. - 94.86 0 "1813 4420.75 = 0.00389 cm (6.21) 

La sexta columna de la tabla 6.11 es la expresión de la Ec 4.27 • 

.. 6. 3. 3. S Quinto liiOdo 

Las operaciones de las Ec 4. 25 y 4. 27 se presentan en la tabla 
6.12. La columna 2 de dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la 
tabla 6.1. 

:: ·'··· 

Tabla 6.12 Respuesta espectral de desplazamientos: Qainto 
IIOdo 

Nivel 
ts'!'fCll 

r5 . 5 ~~~¡,(r '>2 u.,..' k 
tu:ftCll ts:"fca k..,ési., 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 o.oooo 0.0000 

r 0.0597 0.1446 
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Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente 
de participación del modo 5, que resulta ser. 

= 0.0577 
0.1446 

= o. 4129 (6.22) 

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

T; = 0.0676 < Ta =0.2 

A, = ag =g(1 + 3 T¡) ~ 
(6.23) r. 4 

= 981(1 + 3 0.0676) 0.16 = 79.03 cm/s' o .2 4 

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

y~ - 0.4129 79 · 03 
86 39.06 

= o. 003777 cm (6.24) 

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

6.3.4 Respuesta espectral de fuerzas cortantes de cada modo 
para el modelo estructural paralelo al eje y 

Con base en la respuesta espectral de desplazamientos de cada modo 
'(cuantificado~ en la columna 6 de las tablas 6.8 a 6.12, que se 
re pi ten 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 definición de rigidez de entrepiso 
(Ec 2.5 y 2.6), reproducidos en la forma en que se utilizan. 

( 2 • 5 ) 

( 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 re pi ten 
sistemáticamente en la columna 3 de las tablas 6.13 a 6.17. 
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En la revislon del cumplimiento de las condiciones de regularidad 
del edificio respecto a la rigidez al corte (inciso 3. 4), la 
relación 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 está sobrevaluada por la condición 
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/ ukmá:r. 
1 

kky ukmáx 
1 

vkmáx 
1 

v~xr1 
Entrepis cm t/cm cm t ., 

1 0.1127 515.28 1 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 l. 2442 65.93 0.3110 20.50 13.67 

La sexta columna reoresenta los valores de la fuerza cortante 
'reducida al dividir ios valores de la quinta columna entre el 
factor reductivo Q' , que resulta ser. 

T1y = o. 4719 > r. = o. 2 
(6.25) 

Qíy = Oy = 1. 5o o 

6.3.4.2 Segundo modo 

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4 
y 5 de la tabla 6.14. 
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Tabla 6.14 Respuesta espectral de cortantes: Segundo modo 

Nivel/ 0 kmáx 
2 

~ ulanáx 2 v~an~.x 
2 V l<máxr2 

Entrepis cm t/cm cm t t 

1 0.0208 515.28 0.0208 10.72 7.15 

2 0.0546 253.15 0.0338 8.56 1 5.71 

3 o. 0711 173.85 0.0165 2.87 l. 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'~, que resulta ser. 

T2y = 0.2006 > Ta = 0.2 
(6.26) 

Qiy = Qy = 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 Respuesta espectral de cortantes: Tercer modo 

Nivel/ ulanáx 
J 

kky ul<máx 
J 

V l<máx 
J 

V l<máxr3 
Entrepis cm t/cm cm t t 

1 0.0074 515.28 0.0074 3.81 2.87 

2 0.0152 253.15 0.0078 l. 97 1.49 

3 0.0050 173.85 -0.0102 -l. 77 -1.33 

4 -0.0197 121.28 -0.0247 -3.00 -2.26 

5 0.0086 65.93 0.0283 l. 87 l. 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'~, que resulta ser. 

TJy = 0.1302 < Ta = 0.2 

TJy ( 
(6.27) 

Qjy = 1 + T Oy - 1) = 1.326 
a 

6.3.4.4 Cuarto modo 

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

Tabla 6.16 Respuesta espectral de cortantes: Cuarto modo 

Nivel/ ukmáx 
4 

kkv ulanáx 
4 

V lanáx 
4 

v'1"4 
Entrepis cm t/cm cm t 

1 0.0039 515.28 0.0039 2.00 1.62 
-· 

2 0.0046 253.15 0.0007 0.18 0.15 

3 -0.0068 173.85 -0.0114 -l. 98 -1.60 

4 0.0031 121.28 0.0099 l. 20 0.97 

5 -0.0006 65.93 -0.0037 -0.24 -0.19 

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante 
reducida al dividir los valores de la quinta columna entre el 
fac~or reductivo Q' 0 , que resulta ser. 

T,y = 0.0945 < Ta = 0.2 

T (6.28) 
Qóy = 1 + ~(Q - 1) = 1.236 T y 

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 

Nivel/ ukmáx 
5 kl<y ukmáx 5 vkmáx 5 vkmáxrs 

Entrepis cm t/cm cm t t 

1 0.0038 515.28 0.0038 1.94 l. 66 

2 -0.0022 253.15 -0.0060 -l. 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'b, que resulta ser. 

6.3.5 

T,y = 0.0676 < Ta = 0.2 

T,y ( 
(6.29) 

O:; y = 1 + T QY - 1) = 1.169 
• 

Respuesta total para el modelo estructural paralelo al 
eje y 

~. ' ' . 
Conocidos los elementos cinemáticos (inciso 6.3.3) y los elementos 
mecán~cos (inciso 6.2.4) del modelo estructural en estudio para 
cada modo de vibración, se procede a determinar la respuesta total 
de dicho modelo estructural. 

Las NTC para diseño por sismo del RCDF87 establecen que debe 
incluírse el efecto de todos los modos naturales de vibración con 
pe::-íodo mayor o igual a O. 4 s, pero en ningún caso se pueden 
considerar menos que los tres primeros modos de traslación en cada 
direcc~ón de análisis. 

Las NTC para diseño por sismo del RCDF87 recomienda utilizar el 
método de la raíz cuadrada de la suma de los cuadrados (SRSS), para 
calcular la respuesta total, siempre que los períodos de los modos 
naturales en cuestión difieran al menos 10% entre si, que es el 
caso. el método SRSS se indica mediante la Ec 4. 29, que se 
reproduce a continuación. 
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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 máximos de cada modo 
mostrados en la columna 6 de las tablas 6.8 a 6.12. En la columna 
2 se muestra la combinación de un solo modo (el primero), en la 
columna 3 la combinación 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 la combinación 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 o. 1146 0.1148 0.1149 0.1150 
0.98 0.99 l. 00 1.00 1.00 

2 0.3337 0.3381 0.3385 0.3385 0.3385 
0.97 l. 00 l. 00 1.00 1.00 

3 ~0.6195 0.6236 0.6236 0.6236 0.6236 
', 0;99 l. 00 1.00 1.00 l. 00 

4 0.9332 0.9338 0.9349 0.9340 0.9340 
l. 00 l. 00 l. 00 1.00 l. 00 

5 11.2442 1.2473 11.2474 1.2474 l. 2474 
1.00 l. 00 l. 00 1.00 l. 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 máximos de cada modo 
mostrados en la columna 6 de las 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 vi 
(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 l. 00 1.00 

2 37.30 37.73 37.76 37.76 37.79 42.37 
0.99 l. 00 1.00 1.00 l. 00 

3 33.12 33.18 33.20 33.24 33.24 37.27 
0.99 1.00 l. 00 l. 00 1.00 

4 25.37 25.55 25.65 25.67 25.67 28.78 
1.00 1.00 l. 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 l. 00 

.. 

6.3.5.3 Revisión por cortante basal 

Las NTC para diseño por sismo del RCDF87 establecen que si con el 
método de análisis dinámico que se haya aplicado se encuentra que, 
en la dirección que se considera, la fuerza cortante basal 
calculada, v,, debe ser tal que debe cumplir con la siguiente 
condición. 

. ~. ' ·. . .. wo 
0.8a­

Q· 
= ( o . 8) (o . 16 l 5 07 . 2 

1.5 
= 43.28 t (6.30) 

En caso de no cumplirse la condición anterior, Las fuerzas de 
diseño y los desplazamientos laterales correspondientes se deben 
incrementar en la proporción 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 dinámico es, V: = 38.60 t, por lo que las fuerzas cortantes 
que proporciona el método dinámico (columna 6 de la tabla 6.19) se 
deben multiplicar por el coeficiente, 43.28/38.6 = 1.12. El 
escalamiento se indica en la columna 7 de la tabla 6.19. 

87 



,., 

' 

6.3.6 Comparación de las fuerzas cortantes obtenidas con los 
métodos estático y dinámico 

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

Tabla 6. 20 Comparación de fuerzas cortantes sísmicas 

Entrepiso vtst vdt) v •• Jvdtn 
( ) (t 

1 54.09 43.28 l. 25 

2 50.33 42.37 l. 19 

3 42.81 37.27 l. 29 

4 31.53 28.78 1.10 

5 1 16.48 1 16.55 l. 00 

6.4 Fuerzas sísmicas en los elementos estructurales de la 
edificación 

6.4.1 Resumen de las ecuaciones utilizadas 

' 'En el inciso 5.2 se presenta el procedimiento para cuantificar las 
fuerzas sismicas para el modelo estructural que utiliza el concepto 
de rigideces de entrepiso. Las ecuaciones que se utilizan se 
reproducen a continuación. 

6.4.1.1 Coordenadas del centro de torsión 

( 5. 10) 
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Yc = 

6.4.1.2 Fue~zas cortantes directas 

d 
Vjy = 

6.4.1.3 Excentricidades calculadas 

e,.,.. = lx,. - xcl 

donde 

esx = Excentricidad de la fuerza Cortante Vy 

x,. = Abscisa del centro de masas 

X e = Abscisa del centro de torsión 

89 

(5.11) 

( 5 . 4 ) 

( 5. 8) 

( 5. 12) 



,., 

' 

esy = IY.,- Yel 

donde 

esy = Excentricidad de la fuerza Cortante V" (5.13) 

y., = Ordenada del centro de masas 

Y e = Ordenada de 1 centro de torsión 

6.4.1.4 Excentricidades de diseño 

edx = l. Se"" +O. lbx 
(5.14) 

edx = 

b 
X 

es la dimensión de la planta que se considera medida en la 
dirección de e,x (perpendicular a la fuerza cortante v,). 

(5.15) 

b es la dimensión de la planta que se considera medida en la 
dirección de eQ (perpendicular a la fuerza cortante V,). 

6.4.1.5 Fuerzas cortantes debidas a la torsión 

M = M = ty 
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6.4.1.6 

(5.23) 

Fuerzas cortantes de diseño en los resortes (rigideces de 
entrepiso) 

(5.24) 

Las fuerzas cortantes que se utilizan son las obtenidas con el 
método estático, ya que con el método dinámico se obtuvieron pa~a 
el modelo estructural paralelo a la dirección del eje y. 

6.4.2 Diafragma del nivel 1 · 

En la Fig 6.6 se muestra la geometría del diafragma del nivel 1 así 
como la distribución de las rigideces de entrepiso que llegan a 
dicho nivel y la posición del centro de masas. Con base en dicha 
figura y las ecuaciones resumidas del capítulo 5 se construyen las 
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 torsión. 

~ ' ' ·- · ... 

= 1084134 
136369 

= 7.95 m (6.31) 

Con los elementos de la columna 3 de la tabla 6. 21, la 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 obtiene mediante 
la Ec 6.31 y la columna 2 de dicha tabla. 
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Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del 
1, paralelas al eje X 

Eje Y¡ k 
i-x (m) (tf~) 
1-x 0.00 31045.00 

2-x 2.85 12757.00 

3-x 4.20 9753.00 

4-x 6.60 9753.00 

5-x 7.95 9753.00 

6-x 9.30 9753.00 

7-x 11.70 9753.00 

8-x 13.05 12757.00 

9-x 15.90 31045.00 

¿ 136369.00 '. 

Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del 
1, paralelas al eje X (cont) 

Eje a - Y.t k 1, i-x Vux Y.t 

(t) (m) (t) 

1-x 12.31 -7.95 -246808.0 

2-x 5.06 -5.10 -65061.0 

3-x 3.87 -3.75 -36574.0 

4-x 3.87 -l. 35 -13167.0 

5-x 3.87 0.00 o.o 
6-x 3.87 l. 35 13167 .o 
7-x 3.87 3.75 36574.0 

8-x 1 5.06 5.10 65061. o 
9-x 12.31 7.95 246808.0 

¿ 54.09 
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Entrepiso 

Y¡k\' 
(t 

0.00 

36357.00 

40963.00 

64370.00 

77536.00 

90703.00 

114110.00 

166479.00\ 

493616.00 

1084134.00 

Entrepiso 

y] kh 

(tm) 

1962121.0 

331810.0 

137152.0 

17775.0 

0.0 

17775.0 

137152.0 

331810.0 

1962121.0 

4897715.0 

.( .• 
" 

,, ' 
"' 
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A fin de cuantificar la abscisa del centro de torsión y las demás 
elementos de las restantes ecuaciones del capítulo 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 torsión. 

174921 
51528 

= 3. 40 m (6.32) 

Con los elementos de la columna 3 de la tabla 6. 22, 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. 

Tabla 6.22 Fuerzas sísmicas en las rigideces del 
Entrepiso 1, paralelas al eje y 

Eje X k x/, 
j-y (DÍ¡ (tfln) t)y 

1-y 0.00 24988.0 0.0 

2-y 4.20 11432.0 48014.0 

3-y 8.40 15108.0 126907.0 

I:· \ ... ... . .. . 51528.0 174921.0 

Tabla 6.22 Fuerzas sísmicas en las rigideces del Entrepiso 
1, paralelas al eje y (cont) 

Eje 
d -

xJkJy 
-2 

j-y v,JY xJ Xj kjy 

(t) (m) ( t) (tm) 

1-y 26.23 -3.40 -84459.0 288861. o 
2-y 12.00 0.80 9146.0 7316.0 

3-y 15.86 5.00 75540.0 377700.0 

r 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 con las Ec 5.12 y 
5.13. 

e1 sx - lxa - X 1 el = 14. 20 - 3. 4 O 1 = O, 80 m 

elsy = IYa-Ylel = j7.95-7.95j = o.oom 
(6.33) 

Con base en las Ec 6. 33, 5.14 y 5. 15 se obtienen las 
excentricidades de diseño correspondientes. 

eldx = 1. 5e1 sx + O. lbx = 1.5(0.8) + 0.1(8.4) = 2.04 m 
(6.34) 

eldx = elsx - 0.1bx = 0.8 0.1(8.4) = -0.04 m 

, .. 

eldy = 1. 5e1sy ... o' 1by = 1.5(0.0) + 0.1(15.9) = 1.59 m 
(6.35) 

eldy = elsy - o·: lb y = 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 fue~zas sísmicas le ocasionan al diafragma 
rígido del nivel 1. 

M, ::y = e1dxV1y = 2. 04 (54. 09 l = 110. 34 tm 

= e1dxV1y = o. 04 (54. 09 l = 2. 20 tm 

M¡ex = e1c~yV1x = 1. 59 (54 .09) = 86.00 tm 

= e1 c~yV1x = 1. 59 (54. 09) = 86. 00 tm 

(6.36) 

(6.37) 

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 coeficientes. 
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Las NTC para diseño por sismo, en su inciso 8.6, establece que de 
los dos momentos torsionantes de diseño en cada dirección (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 
torsión 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. 000019804kixYi 

110.34 k -
4897715 + 673877 ixYi 

(6.38) 

(6.39) 

86.00 k -
4897715 + 673877 ixYi 

( 6. 40) 

(6.41) 

En la Fig ~.7 se presentan las fuerzas cortantes, cuando el sismo 
de diseño actúa 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 diseño. 
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Las columnas 13 de las tablas 6.21 y 6.22 se cuantifican de acuerdo 
con las Ec 5.24, de tal manera que se obtenga la fuerza cortante 
mayor. 

Tabla 6.21 Fuerzas sísmicas en las rigideces del Entrepiso 
1, paralelas al eje X (cont) 

Eje cy vlCJx tx tx v1J.x i-x V¡i.< - vl1x - Vux 

( t) ( t) (t) ( t) (t) 

1-x -4.89 4.89 3.81 -3.81 17.20 

2-x -l. 29 l. 29 l. 00 -l. 00 6.35 

3-x 1 -0.72 0.72 0.56 -0.56 4.59 

4-x -0.26 1 0.26 0.20 -0.20 4.13 

5-x 0.00 ·.0. 00 1 0.00 0.00 3. 87'' 

6-x 0.26 -0.26 -0.20 0.20 4.13 

7-x o. 72 -0.72 -0.56 0.56 4.59 

8-x l. 29 -l. 29 -l. 00 - l. 00 6.35 

9-x 4.89 -4.89 -3.81 3.81 17.20 

¿ 
.. 

Tabla 6.22 Fuerzas sísmicas en las rigideces del Entrepiso 
1, paralelas-al eje y (cont) 

Eje cy 
V¡"Jy 

tx tx vlJY j-y vlJY - V¡ y y - V¡ y y 

( t) (t) (t) (t) (t) 

1-y -l. 67 l. 67 l. 30 -l. 30 27.90 

2-y 1 0.18 - -0.18 -0.14 0.14 12.18 

3-y 1 l. 50 -l. 50 -1.17 1.17 17.36 

¿ -
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l. NOTACION 

Cada simbo lo empleado en estas nonnas se define 
donde aparece por pnmera vez. Los más 
importantes son: 

a ¡adimens10nal¡ = ordenada de los espectros de 
diseño. como fracción de la 
aceleración de la gravedad. 
sm reducción con fines de 
diseño. 

b ¡metros! = dímensíon del entrepiso que 
se analiza. medida 
perpend1culannente a la 
dirección ~.de analisis. 

e tadJmen~Jonal) =coeficiente de diseño sísm¡co 

d tad!mensJonal) = diferencia en \aJores de la 
aceleración honzontal 
expresada como fracc10n de 
la gravedad. que sería 
necesano aplicar en cada 
uno de los dos sentidos 
opuesros de una direccion 
dada. para que fallara la 
estructura 

e:l metros 1 = ~:\centncidad torsional 

J{adimens¡ona!) =inclinación de una estructura 
'·: con respecro a ·ra Yet11Cal 

htmerros¡ 

Ql ad1mens10nall 

Q'(adimens¡onal) 

q ¡adímensional) 

=acelerac1ón de la gra\·edad 

= altura. sobre el terreno. de la 
masa para lJ que se calcula 
una fuerza honzontal 

= facwr de- componamJento 
sísm1co. independiente de 
T 

= factor reducuvo de fuerzas 
sism1cas con fines de 
diseño. función del penado 
natural 

= (TT) 

r (adimensional) =exponente en las expresiones 

para cálculo de las 
ordenadas de los espectros 
de diseño 

S = respuesta de la estructura 
como combmacion de bs 
respuestas modales 

S1 =respuesta de la estructura en 

T (segundos) 

V.( toneladas) 

V0(Toneladas) 

Wuoneladas) 

Wn.(toneladas) 

el modo natural de 
VJbracion i 

= período natural de 
vibracion 

= periodos c3ractenstlcos de 
los espec~ros de d1seño 

= fuerza conante honzonral 
en el m-. el que se anal1za 

= fuerza conante honzontal 
en la base de la 
construcc1on 

= peso de la construcción 
arnba del n1vel que se 
cons1dera. incluyendo 
la carga vi\·a que se 
especifica en el 
capítulo V .titulo VI 
del Reglamento 

= valor de W en la base 
de la estructura 

2. ELECCION DEL TIPO DE ANA LISIS 

2.J. Análisis estático y dinámico 

Toda estructura podra analizarse med1ante un 
mewdo dm::imico según se establece en la secc1ón 
9 de estas normas. Las estructuras que no pasen 
de 60 m de alto podrán anailzarse. como 
alternativa. mediante el método está.uco que 
describe la sección 8. Con la misma limuación. 
para estructuras ubicadas en las zonas IJ o III 
como se definen en el Articulo 219 del 
Reglamenw. también será admisible emplear los 
métodos de análisis que especifica el apéndice a 
las presentes nonnas. en los cuales se tienen en 
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cuenta los periodos dominantes del terreno en el 
sitio de interés y la interacción suelo-estructura 

1.2.Método simplificado de análisis. 

El método simplificado a que se refiere la sección 
7 del presente cuerpo normativo será aplicable al 
analisis de edificios que cumplan simultáneamente 
los siguienres requisitos. 

l. En cada planta. al menos el 75 por ciento de 
las cargas ,·erricales esraran soponadas por 
muros ligados entre si mediante losas 
monolíticas u otros sistemas de piso 
suficientemente resistentes ~ rig1dos al co11e. 
Dichos muros rendran distribución 
sensiblemente simétnca con respecto a dos 
ejes onogonales y deberán satisfacer las 
condtciones que establecen las normas 
complementarias correspondientes. Sera 
adm1sible c1ena asimetría en la distribución de 
los muros cuando exista en todos los p1sos dos 
muros de carga perimetrales paralelos cada 
uno con longitud al menos igual a la mitad de 
la dimensión mayor en planta del editiciÓ: Los 
muros a que se refiere este párrafo podrán s~r 
de mampostena.concreto reforzado o madera: 
en este último caso estarán 3rriotrados con 
d1agonales. 

lf. La rebelón entre longirud ~ anchura d~ la 
planta del edifiCIO no excederá de 2.0 a menos 
que. para fmes de anfihsis sismico. se pueda 
suponer divid1da dicha planta en tramos 
mdepend1entes cuya relacion entre longitud y 
anchura sat1sfa2a esta restncción v cada tramo 
resista segun ;el-'criteno ·q"ue· iílard; lil sección 7 
de las presentes nonna 

111 La relación entre la altura y la dimensión 
mimma de la base del edificio no excedera de 
1.5 ~ b altura del edificio no sera mayor de 13 
m. 

3. ESPECTROS PARA DISE:\;0 SiS~IICO 

Cuando se aplique el análisis dinam1co modal que 
espec1fica la secc1ón 9 de estas nonnas. se 
adopmrán las siguientes hipótesis para el análisis 
de la estructura: 

La ordenada del espectro de aceleraciones para 
diseño sismico. a e\presada corno fracc1ón de la 

aceleración de la gravedad. está dada por las 
siguientes expres10nes. 

a= (1 + 3T/Ta )e /4, si Tes menor que Ta 

a= e, si T e.sra entre Ta y Tb 

a= qc, si T excedede Tb 

Tes el periodo natura! de mterés : T. T.l ~ Tt- estJn 
expresados en segundos: e es el coeficiente 
sisrnico. y r un exponente que depende de la zona 
en que se halla la estructura. 

El coeficienle e se obtiene del Aniculo 206 del 
Re;..: _:nento. salvo que en la parte sombreada de la 
zon..! 11 en la tigura 3.1 se tomara c=O . ..; para las 
estruc:uras del grupo B.y e = 0.6 para las del .-'\ 

Td. Tb y r se consignan en la tabla 3.1 

Tabla 3.1 Valores de T,. Tb y r 

Zona T, T, 
1 0.2 0.6 

11' 03 1.5 2·3 
111" 0.6 3.9 

• No sombre:.!da en la tigura 3.1 
•• ~ pane sombreada de la zona 11 en la figura 3 .. 

~- REDUCCIÓN DE FUERZAS SIS~IICAS 

~.1. Factor reducli\ o 

Con fines de diseño. las fuerzas sísmicas para 
analisis estático y las oblenidas dt:l análisis 
dinámico modal empleando los méwdos que fijan 
estas normas se podrán reducir dividiéndolas entre 
el tilctor reductivo o·. En el diseño SISmiCO de 
estrucruras que satisfagan las condiciones de 
regularidad que fija la sección 6 de estas nonnas, 
o· se calculará como sie.ue: 

Q' = Q SI se desconoce T o SI éste es mayor o 
1gual a Td 

.,. 
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o· = 1 - (T 1 T,) (0- 1 ), si Tes menor que T, 

T se tomará igual al periodo fundamental de 
vibración cuando se emplee el método estático e 
igual al periodo natural de vibración del modo que 
se considere cuando se emplee el método de 
análisis modal de la secc1ón 9. y T, es un periodo 
característico del espectro de diseño que se define 
en la sección 3. 

En el diseño sismtco de las estructuras que no 
satisfagan las condtctones de regulandad que fija 
la sección 6 de estas normas. se multiplicará por 
0.8 el \Jior de o·. 

Las deformaciones laterales se calcularán 
multiplicando por O las causadas por las fuerzas 
sism1cas reduc1das cuando se emplee el método 
estátiCO de análisis que se detalla en la sección 8 
de las presentes normas o el de análisis modal de 
la sección 9. 

Cuando se adopten dispositivos especiales capaces 
di! disipar energ1a por amortiguamiento o 
comportamiento inelásuco. podrán emplearse 
criterios de diseño Slsmico que difieran de los aqUJ 
especificados. pero congruentes con ellos, si se 
demuestran a satisfacctón del Departamento tanto 
la eficac1a de los dispositivos o soluciones 
~strucrurales como la validez de los valores de 
amonlguam¡ento: de o· que se propongan. 

5. FACTOR DE COMPORTAMIENTO 
SISi\IICO 

¡. ,, .-

Se adoptaran los siguientes valores del factor de 
compon:umento Sísmico a que se refieren la 
seccion _¡ d~ estas normas : el Aniculo 207 del 
Reglamento . 

l. Se usara Q = .J cuando se cumplan los reqUISitos 
s1gutenres· 

1 - La res1stencm en todos los entrepisos es 
sumimstrada e:xclus1vamenre por marcos no 
conrraventeados de acero o concreto 
reforzado. o bien por marcos contravenreados 
o con muros de concreto reforzado en los que 
en cada entrepiso los marcos son capaces de 
res1sit1r. sin contar muros ni contravientos. 
cuando menos 50 por c1ento de la fuerza 
sísm1cJ actuante. 

2.- Si hay muros ligados a la estructura en la 
forma especificada en el caso 1 del Articulo 
204 del Reglamento. éstos se deben tener en 
cuenta en el análisis. pero su contnbución a la 
capac1dad ante fuerzas laterales sólo se 
tomará en cuenta si estos muros son de p1ezas 
mac1za.s. y los marcos. sean o no 
contraventeados. y los muros de coricreto 
reforzado son capaces de resistir al menos 80 
por c1ento de las fuerzas laterales sm la 
contnbución de los muros de mampostena. 

3.- El mínimo coc1ente de la capacidad resistente 
de un entrepiso entre la acc1ón de diseño 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 calculará la capac1dad reSIStente 
de cada entrepiso temendo en cuenta todos 
los elementos que puedan contribUir a la 
resistencia, en parncular los muros que se 
hallen en el caso la que se refiere el Ar11culo 
20-l del Reglamento. 

-t.- Los marcos y muros de concreto reforzado 
cumplen con los requisitos que fijan las 
nonnas complementarias correspondientes 
para marcos y muros dúctiles. 

5.- Los marcos rígidos de acero satisfacen los 
requisitos para marcos dúctiles que fijan las 
normas complementarias correspondientes. 

11. Se adoptará O = 3 cuando se satisfacen las 
condiciones 2. 4 )· 5 del caso 1 y en cualquier 
entrep1so dejan de satisfacerse las condiciones 
1 o 3 especificadas para el caso la 1 pero la 
resistencia en todos los entrepisos es 
summistrada por columnas de acero o de 
concreto reforzado con losas planas. por 
marcos rígidos de acero. por marcos de 
concreto reforzado . por muros de este 
malerial. por combinaciones de éstos y 
marcos o por diafragmas de madera 
contrachapada. Las estructuras con losas 
planas deberán además satisfacer los 
requisilos que sobre el particular marcan las 
nonnas técnicas complementarias para 
estructuras de concreto. 

111. Se usará O = 2 cuando la resistencia a fuerzas 
laterales es sumimstrada por Josas planas con 
columnas de acero o de concreto reforzado, 
por marcos de acero de concreto reforzado. 
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contraventeados o no, o muros o columnas de 
concreto reforzado. que no cumplen en algún 
entrepiso lo especificado por los casos 1 y ll 
de esta sección. o por muros de mampostería 
de piezas macizas confinados por castillos. 
dalas. columnas o trabes de concreto 
reforzado o de acero que satisfacen los 
requisitos de las normas complementarias 
respecnvas. o diafragmas construidos con 
duelas tnclinadas o por sistemas de muros 
formados por duelas de madera horizontales 
o verticales combmados con elememos 
diagonales de madera maciza . También se 
usará Q = 2 cuando la resistencia es 
summistrada por elementos de concreto 
prefabncados o presforzado. con las 
excepc1ones que sobre el panicular marcan 
las normas técnicas complementarias para 
estructuras de concreto. 

1\'. Se usara Q ~ 1.5 cuando la reSIStencia a 
fuerzas laterales es summistrada en todos los 
entrepisos por muros de mampostería de 
piezas huecas. confinados o con refuerzo 
tnrenor. que sattsfacen los requisitos de las 
nonnJs complementarias respectivas. o por 
combtnac10nes de dichos muros con 
elementos como los desc.ritos para los casos 
11 ' 11 l. o por marcos y armaduras de madera 

V Se usarJ O = 1 en estructuras cuya resistencia a 
fuerzas laterales es suministrada al menos 
parctalmente por elementos o materiales 
Jitáentes· de los arT!ba especificados. a menos 
que se haga un estudio que demuestre. a 
saustaccton del Depanamento. que se puede 
emplear LIJ1 valor mas alto que el que aqu1 se 
especttic_a. 

En todos los casos se usara para toda la estructura 
en la dirección de análisis el valor mínimo de Q 
que correspl1nde a los dtversos entrepisos de la 
estrucrurJ en dtcha dirección. 

El factor Q puede difem en las dos direcciones 
onogonales en que se analiza la estructura. segUn 
sean las proptedades de ésta en dichas direcciones 

6. CONDICIONES DE REGULARIDAD 

Para que una estructura pueda considerarse regular 
debe sausfacer los sigutentes requisttos: 

l. Su planta es sensiblemente simétrica con 
respecto a dos eJeS onogonales por lo que toca 

a masas, así como a muros y otros elementos 
resistentes. 

2. La relación de su altura a la dimensión menor 
de su base no pasa de 2.5 . 

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

4. En planta no tiene entrantes ni salientes cuya 
dimensión exceda de 20 por ciento de la 
dimens10n de la planta medida paralelamente a 
la dirección que se considera de IJ enrrame o 
saliente. 

5. En cada nivel tiene un sistema de techo o piso 
rígido y reststeme. 

6. No tiene abenuras en sus sistemas de techo o 
ptso cuya dimensión exceda de 20 por ciento de 
la d1mension en planta med1da paralelamente a 
la dimenstón en que se considera de la abertura. 
las áreas huecas no ocasior).an asimetrías 
significativas m difieren en posición de un p1so 
a otro y el área total de abenura no e:\cede en 
ningún mvel de 20 por ciento del área de la 
planta. 

7. El peso de cada nivel, incluyendo la carga v1va 
que debe considerarse para diseño sísmico. no 
es mayor que el del piso inmediato inferior ni, 
e\Cepción hecha del último nivel de la 
construcción. es menor que 70 por c1ento de 
dicho peso. 

8. Ningún piso tiene· un área. delimitada por los 
paños exteriores de sus elementos resistentes 
venicales. mayor que la del piso inmediato 
infenor m menor que 70 por ciento de esta. Se 
ex¡me de este último requisito únicamente al 
último pis? de la construcCión . 

9. Todas las columnas están restringidas en todos 
los p1sos en dos direcciones ortogonales por 
diafragmas horizontales y por trabes o losas 
planas. 

1 O. La ngidez al cone de ningún entrepiso excede 
en más de 100 por ciento a la del entrepiso 
mmedJatamente inferior. 

1 1. En ningún entrepiso la excentricidad torsional 
calculada estáticamente. excede del 1 O por 
ciento de la dimensión en planta de ese 

,. 

.. . • 

.. , . 
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entrepiso medida paralelamente a la 
excentricidad mencionada. 

7. METO DO SIMPLIFICADO DE ANA LISIS 

Para aplicar este método se hará caso omiso de los 
desplazamientos honzontales. torsiones y 
mamemos de volteo. Se verificara úmcameme que 
en cada emrep1so la suma de las resistencias al 
corte de los muros de carga. proyectados en la 
direcctón en que se considera la aceleración . sea 
cuando menos igual a la fuerza cortante total que 
obre en dicho entrepiso. calculada segun se 
especifica en el inciso 1 de la sección 8 de las 
presentes normas. pero empleando los coeficientes 
s1smicos reducidos que se establecen en la tabla 
7.1 para construcciOnes del grupo B. Tratandose 
de las clasificadas en el grupo A estos coeficientes 
habrán de multiplicarse por 1.5. 

8. ANALISIS ESTATICO 

S. J. Fuerzas corlantes 

Para calcular las fuerzas cortantes a diferentes 
m veles de una estructura. se supondrá un conjunto 
de fuerzas honzomales actuando sobre cada uno 
de los puntos donde se supongan concentradas las 
masas. Cada una de estas fuerzas se tomará 1gual 
al peso de la masa que corresponde multiplicado 
por un coetlciente proporcional a h. siendo h la 
altura de la masa en cuesuón sobre el desplante (o 
mvei a panlr del cual las deformaciones 
estructurales pueden ser apreciadas) El 
coeficiente se·.tomara de tal manera que la relación 
V0 ' Wl1 s~a igual a C/Q; Siendo Vo la fuerza 
cortante basaL \\' 0 el peso de la construcción 
inclu~endo las cargas muertas que fija el capitu}o 
IV. mulo VI. Q el factor de comportamiento que 
se fija en la seccion 5 de estas normas y el e el 
coeficiente sism1co que establece el Articulo ~06 

. del Reglamento. salvo que en la pane sombreada 
de la zona JI en la figura 3. 1 se tomara c=O -l para 
estructuras del grupo B y O 6 para las del A. 

8.2 Reducción de las fuerzas cortantes 

Podrán adoptarse fuerzas cortantes menores que 
las calculadas segun ·el inciso antenor. Siempre 
que se tome en cuenta el valor aproximado del 
periodo fundamental de vibración de la estructura. 
de acuerdo con lo Siguiente: 

a) El periodo fundamental de vibración. To. se 
tomará igual a 

donde W 1 es el peso de la masa i. P, la fuerza 
horizontal que actúa sobre ella de acuerdo 
con el inciso 8.1 , X 1 el correspondiente 
desplazamiento en la direcc1ón de la fuerza. y 
g la acelerac1ón de la gravedad. 

b) Si Tes menor o igual que T0 se procederá como 
en el mciso 8.1, pero de tal manera que la 
relacion Vr/W0 sea igual a aiQ'. calculándose a 
y o· como se especifica respectivamente en las 
secciones 3 y 4 de las presentes normas. 

e) Si Tes mayor que T, se procedera como en el 
párrafo b pero de tal manera que cada una de 
las fuerzas laterales sea 1gual a cada una de las 
fuerzas laterales se tome proporcional al peso 
de la masa que corresponde multiplicado por un 
coeficiente igual a k1h1 -r- k2 h~~. siendo 

k¡= q(l-r(l- q)JI W 1 (I W¡h¡) 

y wl y hT respectivamente el peso y la altura de la 
i-ésima masa sobre el desplante. Además. a no se 
tomara menor de e 1 4 

8.3.Péndulos invertidos 

En el análisis de péndulos inverttdos (estrururas 
en que 50 por ciento o más de su masa se halle en 
el extremo superior y tengan un solo elemento 
resistente en la dirección de análisis o una sola 
hilera de columnas perpendicular a ésta). además 
de la fuerza lateral estipulada se tendrim en cuenta 
las aceleraciOnes verticales de la masa superior 
asociadas al giro de dicha masa con resoecto a un 
eJe honzomal normal a la dirección de análisis y 
que pase por el punto de unión enrre la masa y el 
elemento resistente. El efecto de dichas 
aceleraciOnes se tornará equivalente a un par 
aplicado en el extremo superior del elemento 
resistente. cuyo valor es 1.5P.r2 ulx siendo P la 
fuerza lateral actuante sobre la masa de acuerdo 
con el inciso 8.1. r el radio de giro de d1cha masa 
con respecto al eJe horizontal en cuestión y u y x 
el gtro y el desplazamiento lateral, 
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respectivamente. del extremo superior del 
elemento resistente baJO la acción de la fuerza 
lateral P, 

8.4. Apéndices 

Para valuar las fuerzas sísmicas que obran en 
tanques. apéndices y demás elementos cuya 
estructuración difiera radicalmente de la del resto 
del edificiO. se supondr:i actuando sobre el 
elemenro en cuesuón la dismbuc10n de 
aceleraciones que le corresponderia si se apoyara 
directamente sobre el terreno. multiplicada por 1 -
~e· 'e donde e· es el factor por el que se 
multiplican los pesos a la altura de desplante del 
elemento cuJndo se va!uan las fuerzas laterJ!es 
sobre la construcc!On . : sin afectarlo del facwr 
reduct!VO Q o o·. Se mcluyen en este requiSitO 
Jos parapetos. pretiles. anuncios. omameñros. 
ventanales. muros. re\'esrimientos otros 
apendices. Se mcluyen. as1mismo. los elementos 
sujetos a esfuerzos que dependen principalmeme 
de su prop1a aceleración (no de la fuerza coname 
n1 del momento de \'Olteo). como las losas que 
transmiten fuerzas de inercia de las masas que 
soponan. 

8.5.:\lomento de 'alteo 

El momento de \O[teo para cada marco o grupo Je 
elementos resistentes en un mvel dado po~rá 

reducirse. tomondolo 1gual ol calculado por 0.8 -
O~z ~Siendo z la relación entre la altura a la que se 
calcula el factor reducuvo por momento de volteo 
y la alturo. !OtJ! de la construcción). pero no menor 
que el producw de la fuerza conante ¡;p !!l nivel en 

\ . . ·-· - .... 
cuesuon multJplic3dl po'r ·su distancia al centro de 
gra\ edad dé la p~ne de la estructura que se 

encuenrre por encima de dicho nivel. En pendulos 
invertidos no se permite reducción de momento de 
volteo 

8.6.Efectos de torsión 

La excentricidad torsional de rigideces calculada 
en cada entrepiso. e1 se tomará. como la d1stanc1a 
entre el centro de torsión de! enrrep1so 
correspondiente ,. la fuerza cortante en d1cho 
entrepiso 

Para fines de diseño. el momento rors10nante se 
tomará. por lo menos igual a la fuerza conante de 
entrepiso multiplicado por la excenrricidad que 
para cada marco o muro resulte mas desfa\orable 
de las siguientes : 1.5 e, - 0.1 b o e - 0.1 b . en que 
bes la dimens1ón de la planra que se considera 
medida en la d1recc1on c. Ademas la e).centricidad 
de diseño en cada sentido no se tomará. menor que 
la mitad del máximo valor de e calculado para los 
entrepisos que se hallan abajo del que se 
considera. ni se tomara el momento rorsJOnante de 
ese entrepiso menor que la mitad del ma:\.Jmo 
calculado para los entrepisos que están arr1ba del 
cons1derado . 

En las estructuras para las que el fac10r de 
componamiento sísmico. Q. que se especifi~a en 
la secc1ón 5. sea 1gual o mayor de 3. en nmgun 
entrepiso la excentricidad torsional calculada 
estáticamente.' e: debera exceder de 0.2b. Para 
estas estructuras deberá considerarse que el efecto 
de la wrswn se puede mcrementar cuando algunos 
de sus elementos resistentes que 
significativamente contnbuyan a la rigidez rotal 
incursionen en el rango no lineal o fallen. 

T::~t'lla - 1 Codi(ll.."ntr:-; <;ismJcO:-. reducidos para el mt:todo s1mp!iticado. corrcspondit:ntes a estructuras dd grupo 8 

ZO:\.·\ ML'ROS DE PIEZAS MACIZAS O MUROS DE PIEZAS HUECAS O 
DIAFRAGMAS DE MADERA DIAGRAFMAS DE DUELAS DE 

COI'TRACHAPADA MADERA' 
-\L TURA DE LA CONSTRL'CC!ON ALTURA DE LA CONSTRUCCION 
i\1enor de Enrre 4 y 

1 

Entre i y 13 Menor de~ 
1 

Entre~ y Entre 7 y 1 3 m 
~m 7m m m 7m 
U.07 0.08 u os o 10 0.11 o 11 

11 \ 111 o 13 0.16 019 0.15 0.19 0.23 

• Diafra~ma:-. 1.k duelas di.' madera inclinadas o ~~~h:mas de muros formados por duda::, de madera ,vemcales u 
hnnllmtak:- amostradas t.:on dementas Je madera mac1za 
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8. 7 .Efectos de segundo orden 

Deberán tenerse en cuenta explicitameme en el 
análisis los efectos de segundo orden. esto es. los 
momentos y cortantes adicionales provocados por 
las cargas \ erricales al obrar en la estructura 
desplazada lateralmente, en toda estructura en que 
la diferencia en desplazamientos laterales entre 
dos niveles consecutivos. dividida entre la 
diferencia de alturas correspondiente. exceda 
deo.osv:w, entre cada par de niveles 
.consecutivos. Siendo V la fuerza cortante 
calculada y W,, el peso de la construcc10n 
incluyendo cargas muertas y vivas que obran 
enc1ma de la elevación que se considera. 
multiplicado por el factor de carga 
correspondiente. 

8.8.Efectos bidireccionales 

Los efectos de Jmbos componentes horizontales 
del movimiento del terreno se combmanin 
tomando. en cada dirección en que se analice la 
estructura. el 1 OO~o de los efectos del componente 
que obra en esa dm~cc10n y el 30°/o de los efectos 
del que obra perpendJculamlente a ella. con los 
signos que para cada concepto resulten más 
desfavorables 

8.9.Falla de cimentación 

Se verificar;i que ni la estructura ni su cirnentacion 
alcanza nmguno de los estados limne de falla o de 
semeJO a que se refiere el capnulo VI. titulo Vi 
del Re~lamento. Al.rev,sar con.ct;specto. a estados 
llmue -de falla de lá c¡ffientac¡ón se tendrá en 
cuenta la tuerza de inerc1a honzontal que obra en 
el \Oiumen de suelo que se halla baJo los 
c1m1emos : que potencialmente se desplazaría al 
fallar el suelo en conante. estando d1cho volumen 
SUJero a unn acelerac1ón horizontal igual a ci.f 

veces la acelerac1on de la gravedad. 

8.1 O. Re\isión por rotura de vidrios 

Al rev1sar con respecto al estado limite por rotura 
de v¡dnos se \ erificará que alrededor de cada 
tablero de \ idrio o cada marco exista una holgura 
no menor que el desplaz.am¡ento relativo entre los 
extremos del tablero o marco. calculado a panir de 
la deformación por conante de entrepiso y 
di,·idido entre 1 - H,.'B,. donde B" es la base del 
tablero o marco y H, su altura. 

8.1 J. Componamiento asimétrico 

En el diseño de estructuras cuyas relaciOnes 
fuerza-defonnac1ón difieran en sentidos opuestos 
se dividirán los factores de resistencia entre 
1 ~ 2.5dQ. en que d es la diferencia en los valores 
de a!Q'. expresados como fracción de la gravedad. 
que causarian la falla o tluencia plas11ca de la 
estructura en uno y otro sentido. 

9. ANA LISIS DINAI\fiCO 

Se aceptarán como métodos de análisis dinamico 
el análiSIS modal y el c:ilculo paso a paso de 
respuestas a temblores específicos 

9. I.An:ilisis modal 

Si se usa el análisiS modal. debera incluirse el 
efecto de todos los modos naturales de vibración 
con período mayor o ¡gua! a 0.4 seg. pero en 
ningun caso podrán considerarse menos que los 
tres primeros modos de translación en cada 
dirección de análisis. Puede despreciarse el efecto 
dinámico torsional de excentricidades esr:iucas . 
En tal caso. el efecto de dichas excenrnc1dades ~ 

de la excemnc1dad accidental se calcular<i como lo 
especifica el artículo correspondiente al anaiisis 
estatico. 

Para calcular la participación de cada modo 
natural en las fuerzas laterales que actúan sobre la 
estructura. se supondrán las aceleraciones 
espectrales de diseño especificadas en la sección 3 
de estas normas reducidas como se establece en la 
sección 4 de las mismas 

Las respuestas modales S, (donde S, puede ser 
fuerza conante. desplazamiento lateral. momento 
de ;olteo. etc.). se combinarán para calcular las 
respuestas totales S de acuerdo con la expresión. 

r~ "~~2 
S== \2... S¡ J 

siempre que los periodos de los modos naturales 
en cuestion difieran al menos 10% e m re sí. Para 
las respuestas en modos naturales que no cumplen 
esta condición se tendrá en cuenta t:l acoplamiento 
entre ellos. Los desplazamientos laterales asi 
calculados habnin de multiplicarse por Q para 
calcular efectos de segundo orden. asi como para 
verificar que la estructura no alcanza ninguno de 
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los estados limite de servicio a los que se refiere el 
capitulo VL !itulo VI del Reglamento, 

9.2.Análisis paso a paso 

Si se emplea el mérodo de cálculo paso a paso de 
respuestas a temblores especificas. podrá acudirse 
a acelerogramas de temblores reales o de 
movimientos simulados. o a combinaciones de 
éstos. siempre que se usen no menos de cuatro 
movimientos representativos. independientes entre 
sí. cuyas intensidades sean compatibles con los 
demás critenos que cons1gnan el Reglamento : 
estas normas. y que se tengan en cuenta el 
comportamiento no lineal de la estructura y las 
incertidumbre que ha: a en cuanto a sus 
parámetros. 

9.3. Revisión por cortante basal 

Si con el mérodo de análisis dinam1co que se haya 
aplicado se encuentra que. en la dirección que se 
considera. la fuerza conante basal V0 es menor 
que O 8aW0 'Q', se mcrementaran rodas las fuerzas 
de díseiio : desplazamientos la1erales 
correspondientes en una proporción tal que V0 

iguale a este valor. 

9.4. Efectos bidireccionales 

Cualqu1era que sea el método dimim1co de análisis 
que se empiee. los efectos de movimientos 
honzoma!es del terreno en direcciones 
ortogonalt!s se combmarán como se especifica en 
relac1ón con el metodo estático de análisis 
sismico, Igualmente aplicable son las, demas 
dispos1ciones de la secc1ón 8 de estas normas en 
cuanto al cálculo de fuerzas mtemas y 
desplazamientos laterales, con las salvedades que 
señala la presente secc10n. 

10. ANAUSlS Y DISE;\;O DE OTRAS 
CONSTRIJCCIONES NUEVAS. 

Las presentes normas complementarias sólo son 
aplicables en su mtegndad a edificios. Tratandose 
de otras estructuras se aplicaran metodos de 
análisis apropiados al upo de estructura en 
cuestión siempre que tales métodos respeten las 
disposiciones de la presente secc1ón. sean 
congruentes con este cuerpo normativo ' rec1ban 
la aprobac1ón del Departamento, . 

10.1. Tanques, péndulos invertidos y chimeneas 

En el diseño de tanques. péndulos invertidos y 
chimeneas las fuerzas internas debidas al 
movimiento del terreno en cada una de las 
direcciones en que se analice se combinarán con el 
50% de las que produzca el movimiento del 
terreno en la dirección perpendicular a ella, 
tomando estas últimas con el signo que para cada 
eleme,mo estructural resulte mas desfavorable. 

En el d1seño de tanques deberán tenerse en cuenta 
las pres1ones h1dros1átícas del liquido almacenado. 
as¡ como los momentos que obren en el fondo del 
recipiente. 

t0.2.!\1uros de retención 

Los empujes que ejercen los rellenos sobre los 
muros de retenc10n. debidos a la acc1ón de los 
Sismos. se valuarán suponiendo que el muro y la 
zona de relleno por encima de la superficie critica t,; 

de deslizam¡ento se encuentran en equllibno límite -:,' 
baJo la acción de las fuerzas debidas a carga ,, 
vertical y a una aceleración horizomal igual a C

13 
veces la gravedad. Podrán asimismo emplearse 
procedimientos diferemes siempre que sean 
previamente aprobados por el Departamento 

JI. ESTRUCTURAS EXISTEl'iTES 

En la revisión de la segundad de un edificio 
eXIslenle se adoptará el valor del factor de 
componamiento sísmico Q que. en los termines de 
la sección 5 de las presentes normas corresponda 
al caso cuyos requisitos sean esenc¡almente 
satisfechos por la estructura. a menos que se 
JUStifique a satisfacción del Departamento la 
adopc1ón de un valor mayor que este. 

Trarñndose de estructuras cuyo comportamiento 
en sentidos opuestos sea asimerrico por 
mclinac10n de la estructura con respecto a la 
vemcal. SI el desplome de la construcción excede 
de 0.01 veces su altura. se tomará en cuenta la 
asimerria multiplicando las fuerzas sísmicas de 
díseiio por 1 - 1 Of cuando se use el metodo 
simplificado de análisis SISmlco. o por 1 • 5Qf 
cuando se use el estático o el dinamico modal. 
s~endo f el desplome de la construcción dividido 
entre la altura de ésta, Sí se emplea el método 
dinám1co de análisis paso a paso se hará 
considerac10n explícita de la mclinación. 

'" ,,, 



Cuando se refuerce una construcción del grupo B 
con elementos estructurales adicionales sera 
valido adoptar los valores de Q que corresponden 
a estos elementos siempre que sean capaces de 
resistir en cada entrepiso al menos 50% de la 
fuerza cortante de diseño. resistiendo la estructura 
existente al resto. y en cada nivel las resistencias 
de los elementos añadidos sean compatibles con 
las fuerzas de diseño que les correspondan. 
Debera comprobarse que los sistemas de piso 
tienen la rigidez y resistencia suficientes para 
transmitir las fuerzas que se generan en ellos por 
los elementos de refuerzo que se han colocado y. 
de no ser así. deberan reforzarse los sistemas de 
p1so para lograrlo 

APEi\O!CE 

Al. ALCANCE 

Para el diseño de estructuras ub1cadas en las zonas 
JI o 111 seró perm1s1ble tener en cuenta los efectos 
de los periodos dommantes del terreno en el sitio 
de interés y de la interaccton suelo-esrrucrura . 
Cuando as1 se proceda se aplicarán al cuerpo 
pnnctpal de las presentes nonnas .. técnicas 
complementarias las modificaciones que conuene 
el presente apendice son aplicables las demas 
disposiciones de las normas técnicas 
comple1nenranas 

A1. NOTAC!Oi\ ADICIONAL 

s~ ernpl~an aquí los símbOn1S del cuerpo principal 
de estas norrnas,. ast como otros.. entre·los .cuales 
lo~ mas 1mp~nanres son· 

Git m01 

H!merros) 

= Jre::J. d~ la superficie neta de 
cimenrac10n 

=modulo de rigidez del suelo 

= protund1dad de los depositos 
firmes profundos. medida 
Jc:~Je la superficie del terreno 

lonJ) =momento de inercia de la 
superticie neta de cimentación 
con respecto a su eje cenrroidal 
perpendicular a la dirección que 
se analiza 

J(ton m2) 

K1(t'm) 

=momento de inercia neto del 
peso de la construcción con 
respecto del eje centroidal de 
su base y perpendicular a la 
dirección que se analiza. 
descontando el momento de 
inercia del peso del suelo 
desplazado por la 
infraestructura 

= rigidez de la cimentación al g1ro. 
deb1da a la rig1dez axial de un 
sistema de pilotes de punta 

K 1(t-m:rad1ánl = rig1dez equivalente del suelo 
bajo una estructura. en 
rotación con respecto al e_1e 
centroidal de la base y 
perpendicular a la d~recc1on 
que se analiza 

K1(t1m) =rigidez equivalente del suelo baJo 
una estructura. en direccion 
vertical 

K1(tim) =rigidez equivalente del suelo bajo 
una estructura. en la direcc10n 
que se analiza 

M 1(1-m) =momento de volteo basal 

R¡(metrosl =radio eqwvalente para cólculo 
de K, 

Rl(meJrOS) =radio equivalente para calculo 
de Kt 

T,(segundos) =periodo fundamental de 

T1(segundos 1 

T1( segundos 1 

vibración que tendría la 
estructura en la direcc1ón que 
se analiza si descansara sobre 
base rígida 

= periodo fundamental de 
vibracion de la estructura 
cale u lado temendo en cuenta 
la mteracc1ón de esta con el 
terreno 

=periodo natural de v1bracion 
que tendría la estructura si 
fuera infinitamente ríg1da y su 
base sólo pud1era girar con 
respecto al eJe centro1dal 



,. 

horizontal perpendicular a la 
dirección que se analiza 

T1( segundos) = periodo dommante mas largo 
del terreno en el sitio de 
imeres 

T1(segundos) = penodo natural de vibración 
que rendria la estructura SI 

fuera mfinitameme rigida y su 
base solo pudiera desplazarse 
en la dtreccion que se analiza 

\\",(toneladas¡ =valor de W al nivel de 
desplante de la estructura 
1nclu:endo el peso de sus 
cimtenws y descontando el 
peso del suelo desplazado por 
la estru(tura 

A3. DEL TIPO DE .-\:'iALISIS 

Solamente ser~m aplicables los merados estatico y 
dmatmco a que se rdiere la seccion ~ de esras 
normas complementarias con las l!mttac!Ones 
que Jlli Se! establecen. 

A~. ESPECTROS P.ARA DISEÑO SISMICO 

CuJndo se aplique el analis1s dmárnico modal que 
c'~pecrrica la secc1ón 9 de estas normas. se 
adop1ara como ordenada de 1 espectro de 
aceieractones pJra dtseño sismtco. a. expresada 
como rTJccion de la aceleración de !~ gravl!dJd. la 
que se espectticJ 'er1 'la secctón ;: · 

El penodo fundamental de vibración de la 
estructura se calcul.Jra ren1endo en cuenta su 
interaccion con el terreno. como se especifica en 
la s~cc1on A 7. 

Parí1 estructuras ub1cadas en sitiOS para los que se 
desconoce el penod0 dominante mas largo del 
SitiO. el coeficiente e se obt1ene del Articulo 206 
del Regi.Jmemo. sal\o que en las partes 
sombreadas Je la figura 3.1 se tomara e = O 4 para 
la; estructuras del grupo B. ' 0.6 para las del A. 
Para lus su1os en que se desconoce d1cho periodo 
Ta. Tr;. ~ r se cons1gnan en la tabla 3.1 En sitios 
en que se conozca el penodo dommante mas Largo 
del terreno. T, y que se hallen en las partes 
sombreadas de la figura 3.1. también se adoptará e 

= 0.4 para estructuras del grupo 8 0 y O 6 para las 
del A. Fuera de las partes sombreadas se adoptara 

1.6Ta 
e=---'":­

? 
4+T­a 

Para las estructuras del grupo B. ~ 1.5 vel:es esre 
valor para las del A.T está en segundos: en esros 
Sillas se tomara T1=0.6-lT. en la zona JI T = 0.35T. 
pero no menur que 0.64 seg En la 111. ~ T. En 
ambas z0nas. El valor de T. Se tomará de la figura 
A4 1 o se detefr!1inara a partir de ensa:es : 
anal!sis je dinám1ca de suelos que tengan en 
cuema b estratigrJtla y propiedades locales del 
suelo y rec1ban aprobac1ón del Departamento. 

AS. Ai'OALISIS ESTATICO 

Sera aplicable el método"que descnbe la secc1ón S 
de las presentes normas siempre que la estructura 
no e:-..ceda de 60 m de alto. tomando en cuenta el 
valor aprox1mado del penodo fundamental de 
vJbraciOn de la estructura. con las sigUJemes 
sah edades· 

l. 

11. 

111 

En el cálculo del valor apro\imado del 
periodo fundamental de vibracwn. T 1• se 
mcluirá.n las contribuciones previamenre 
de mteraccion suelo-estructura debidas a 
desp1Jzam1ento horizontal y rotac1ón de 
la base de la construcción Tales 
conrribuciones se calcularán como 
establece la seccion A. 7 de las presentes 
normas. 

Si T 1 es menor o igual a Tb se procederá 
como en el mciso 1 de la secc1on S pero 
de ral manera que la relac1ón V¡y'Wo sea 
igual a aQ'. calculándose y o· como se 
especifica respectivamente en las 
secciOnes A4 \' 4 de las presentes 
normas. 

En el cálculo de solicitaciones y fuerzas 
inrernas se wmarán en cuenta los efectos 
de desplazamiento; rotac1ones de la base 
como lo especifica la sección A 7 de estas 
normas. así como los debidos a las 
deformaciones axiales de muros ,. 
columnas cuando estos efectos sean 
sigmficarivos . No será necesano incluir 

¡, 

.· 
M 
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estas contribuciones en la revisión de los 
estados limite de deformaciones laterales 
y de rotura de vidrios. más sí en el 
cálculo de los efectos de segundo orden y 
en el de separaciones entre la 
construcción y sus linderos con predios 
vecinos o en jumas de construccJón entre 
cuerpos de un mismo edificio. 

En el cálculo de solicnaciones y fuerzas 
internas se tomarán en cuenta los efectos 
de desplazamientos y rotaciones de la 
base ~.:amo lo especifica la sección A 7 de 
estas normas. asi como los debidos a las 
deformaciones axiales de muros y 
columnas cuando estos efectos sean 
stgnificativos. No será necesario incluir 
estas contribuciOnes en la revisión de los 
estados limne de deformaciones laterales 
y de rotura de vidnos. más si en el 
cálculo de los efectos de segundo orden y 
en el de separactones entre la 
construcción y sus linderos con predios 
vecinos o en juntas de construcción entre 
cuerpos de un mtsmo edificio. 

A6. ANA LISIS DINAMICO 

Serán aplicables los métodos que especifica la 
sección 9 de las presentes nonnas. con las 
siguientes salvedades· 

Se tomará en cuenta la interacción suelo­
estructura. Cuando se emplee el método de 
an<ilisis modal se dará por satisf!!cho este requisito 
si se consideran los efectos de dicha interacción . 
como lo especifícala sección A7 de lils presentes 
normas. en el período y forma del modo 
fundamental de vibrac1on y en el factor Q' 
correspondiente según estipula la sección 4. 

A 7. INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA 

Como una aproximacion a 
interaccwn suelo-estructura 

los efectos de 
será válido 

incrementar el periodo fundamental de vibraCIÓn 
y los desplazamientos calculados en la estructura 
baJo la hipótesis de que ésta se apoya rígidamente 
en su base. de acuerdo con la siguiente expresion. 

En que T 1 es el periodo fundamental de vibración 
de la estructura en la dirección que se analiza 
corregido por interacción con el suelo. T0 el 
periodo fundamental que tendría la estructura si se 
apoyara sobre una base rígida T0 el periodo 
natural que tendría la estructura si fuera 
infinitamente ngida y su base solo pud1era 
trasladarse en la dirección que se analiza y Tr es el 
período natural que tendría la estructura si fuera 
infinitamente rígida y su base sólo pud1era g1rar 
con respecto a un eje horizontal que pasara por el 
centroide de la superficie de desplante de la 
estru:rura y fuera perpendicular a la direcc1ón que 
se analiza. Podrán en este caso despreciarse los 
efectos de la interacción en los periodos 
supenores de vibración de la estructura. 

Para el cálculo de T 1 en la expresión que antecede 
se supondrá el desplazamiento de la base esta 
restrmg1do por un elemento elástico cu: a ng1dez 
vale Ko en ton./m: 

( 
? ~ 12 

Ta =2ir W()lgKaJ 
donde Tr está en segundos. W0 es el peso neto de 
la construcción al mvel de su desplanre. 
incluyendo el peso de los cimientos : descontando 
el de el suelo que es desplazado por la 
infraestructura. en toneladas y g es la aceleración 
de la gravedad en m/seg~. El valor de W0 no se 
tomará menor de 0.7 W0 • Para el cálculo de TI se 
supondrá que la rotación de la base está 

Tr = 2,;r(J/gKr Y 12 
restnng1da por un elemento elástico de rigidez K1o 
en t-m.'rad1án: 

donde Tr está en segundos y J es el momento neto 
de inercia- del peso de la construcción. en t-m 2

, 

con respecto al eje de rotación. descontando el 
momento de inercia de la masa del suelo 
desplazado por la infraestructura. Esta diferencia 
no se tomará menor de O. 7 veces el momento de 
inercia calculado con el peso de la construcción. 

Trauindose de construcciones que se apoyan sobre 
zaparas corridas con dimensión mayor en la 
dirección que se analiZa o sobre losa o cascarón 
que abarque toda el área de cimentación. y que 
posean suficiente rigidez y resistencia para 
suponer que su base se desplaza como cuerpo 
rigido. los valores de K, y K 1 se obtendrán de la 
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tabla A 7. l. en que G es el módulo de rigidez 
media. en t'm. del estrato en que se apoya la 
construcción y los radios equivalentes Ra y R. en 
metros. se calcularán empleando las expresiones 

en las que.-\ en m:. es el area de la superticte neta 
de cimemactón. e: l. en m-L es el momenro de 
mercta de dtchJ. superticie neta con respecro a su 
eje centro ida! perpendicular a la direccrón que se 
analiza. 

Tratandose de construcciOnes suficientemente 
rigidas : reststentes. ctmenradas sobre zapatas 
corridas con dimenston corta en la direccwn que 
se analiza ; de construcctones sobre zapatas 
aisladas. los coeficrentes KR y K, de .la 
ctmemación se calcular~m mediante las fórmulas· 

en las que i. den9ta valores correspondientes a la 
zapatn ~-t~s~ma. ,¡es la dtstancia en la dtrecc10n de 
anul!sts. enrre el cenrr01Je de la zapata ; el t:)e" 

centrotd:tl de !J plantJ de ctmentacJOn. K:! : K1 1 

se determinan de la tabla -\7 l. empleando el \'alor 
de R1 que corresponde a b zapata en cuestión. 

En el caso de c1mentactones sobre pilotes de puma 
su intluencia en el valor de K. se cons1dera con el 
segundo termtnn de la e\pres10n correspondtente 
de la tabla A 7. l. empleando para el c:ilculo de Kp 
la stguteme e.\preston 

n ' 
L' '\ ¡, d­
¡-,p = L."pi 1 

i-1 

en la que n es el numero de pilotes y Kpr y di son. 
respectivamente. la rigidez vertical y dtstancta del 
pilote 1-ésimo al eJe cenrrotdal de rotación. 

En la verificacron de que la estructura no alcanza 
los estados limite por desplazamientos laterales y 
por rotura de vidrios no será necesano tener en 
cuenta el desplazamiento y rotación de la base. 
Para el calculo de efectos de segundo orden debe 
tenerse en cuenta dicha roracton dada por \·10 · Kr. 
en rad1anes . en que \10 es el momenw de \'Oiteo 
que obra en la base de la estructura. en t-m : : en 
la rension del estado límtte por choques entre 
estructuras deben inclu1rse tamo los 
desplazamrcnlOs debtdos a esta rotactón como el 
despiazamrento de la base. dado por \'0 : KO. en 
metros. en que VO es la fuerza cortante basal. n 
toneiadas. 

El modulo de ngidez medio G. se determmmi 
med1::mte pruebas drmimtcas de campo o 
laborJtono. A falta de tales determinaciones se 
tomJr:i : 

G = 2(HJT0f 

Donde G esta en vm2. TO es el periodo domrnate 
mas largo del terreno. en segundos. en el suio 
donde se halle la estructura y se obtendra de la 
figura A.¡ l. y H es la profundidad. en metros. de 
los depositas firmes profundos en dichos SitiOS. y 
se determrnara a panir de estudios locales de 
mecanica de suelos o. si ésws son insuficientes 
para determrnarla. se tomara de la figura A 7. l. En 
los sitios donde no se conoce el valor de G. si G 
no se detennma expenmenralmenre. se adoptará el 
valor que resulte más destJvorable entre los 
limites de ~00: 900 vm2 

.•, 
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Tabla A7.1 Valores de K0, K1 y K, 

Profundidad de 
1 

Ko K1(2) Kv K, 
desplante ( 1) Losa Zaoata 

si m 
1 

I!GR, 7GR 20GR 12GR 
>3m !6GR, IIGR 29GR 20GR 

En zona lll 

: 1 K 
i Profundidad de K 1 Sobre el terreno 1 Sobre pilotes de Sobre pilotes de K 
i desplante 11) 1 ! fricción (3) punta ( ~) 
1 

1 

1 
! 

l. 

3 

~-

17GR S 1m 16GR 7GR3 6GR 12GR 
? 3 111 ISGR 1 9GR3 IIGR3 

1 16GR 

Para profundidades de desplante intermedias entre 1 y 3m interpólese linealmente entre los valores de la 
tabla. 
Para estructuras cimentadas sobre pilotes o pilas en la zona li supóngase KO infinita. 
Si estos son capaces de resistir por adherenc1a con el suelo circundante. al menos la mitad del peso bruto 
de la construccion incluyendo el de sus cimientos. Cuando tienen menos de esta capacidad interpólese 
linealmente entre los valores consignados en la tabla. 
KO. se calculani teniendo en cuenta los pilotes de punta que contribuyan a resistir en momento de volteo 
calculando la .. ngidez de .. estos elementos ante la fuerza axial como si su punta no se desplazara 
\'erticalmeme. · -

1 

1 
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l. Imperceptibles 

ESCALA DE MERCALLI 
PARA INTENSIDADES 

., Los perciben las personas en reposo o en pisos superiores 

3. Se percibe en el interior de las construcciones. Los objetos colgaJo~. 
oscilan. Se siente como cuanuo pasan camiones ligeros 

-i. Los objetos colgados oscilan. y se siente \"ibración como cuando pasa 
un camión pesado. Los automó\·iles parados oscilan. Las \·ent:mas. los 
pbtos : las puertas hacen ruido. 

5. Se pc:rcibe a la intemperie. Quienes duermen despiertan. Los líquidos se 
mueYen y pueden venirse. Los objetos pequeños se caen o se mue..-en. 
Las puertas oscilan. Las persianas y los cuadros se mue\·en. Los relojes 
de péndulo se paran. arrancan o cambian de paso. 

6. Lo perciben todos. Muchos se asustan : salen a descubierto. Las 
per,onas caminan inseguras. Las \·emanas. platos y artículos de \·idrio 
se rompen. Los libros se caen de los estantes y los cuadros se caen de 
los muros. Los muebles se mu<:Yen o se Yuelcan. Los acabados débiles 
de los muros se agrietan. Las campanas pequeñas de las iglesias repican. 
Los árboles se sacuden o se les oye crujir. 

7. [, dificil perm:mecer de pi.:. Lo notan los conductores de automóYil. 
Los objt:tos colgados trepidan. Los muebles se vuelcan. Los muros de 
mampostería se agrietan. Caen lLlS apl:mados. Las chimeneas débiles se 
rompen. Las comisas. rarapetos : ornamentos arquitectónicos caen. 
Olas en los estanques. Pequ.:ños deslizamientos y derrumbes en los 
bancos de arena o de gra\·a. Las cJmpanas grandes repican. Se dañan los 
canales d.: ri.:go. 

f:. Se akcta la conducción d.: los autom,i\·iles. Se dañan bastante los muros 
de mampostena. CaídJ de chimeneas. monumentos. torres. Los muros 
de relleno son arrojados ha..:ia fuerJ. Se desprenden ramas de: los 
árboles .. -\parecen grietas en terreno mojado o inclinado. 

9. PANICO GENERAL. Se destruyen muchos muros de mampostería de 
buena calidad. Se darian los cimientos. Las estructuras crujen. Grietas en 
el tem:no. 



1 O.La mayoría de las estructuras de mampostería y de vigas y columnas se 
destruyen. Se dañan otros tipos de estructuras. como puentes y presas. 
Grandes derrumbes en cerros. Rieles doblados ligeramente. El agua se 
desborda en canales. ríos y presas. 

ll.Ricks mu) doblados. Tuberías subterráneas completamente destruidas. 

!2.DA.~O CASI TOTAL. Grandes masas de roca desplazadas. Ohjetc'S 
arrojados al aire. 

,, .,. 



' 

• 
' 

F.AC:UL T.AD DE INGENIER.I.A U.N . .A.IVI. 
DIVISIC>N DE EDUCACIC>N CONTINUA 

"Tres décadas de orgullosa excelencia" 1971 - 2001 

CURSOS ABIERTOS 

XXVII CURSO INTERNACIONAL EN 
INGENIERIA SISMICA 

MODULO 1: ANÁLISIS ESTATICO Y DINAMICO DE 
ESTRUCTURAS SUJETAS A SISMO 

TEMA 

A REPLACEMENT FOR THE SRSS METHOD IN SEISMIC 
ANALYSIS 

EXPOSITOR: M. EN l. JOSE LUIS TRIGOS SUAREZ 
PALACIO DE MIIIIERIA 

AGOSTO DEL 2001 

c:J,J:·: ::.:' '.' --:· 3 :1·:e- ar? la::..;::a:: P''mef ctsc Cete;; :.uauhtemoc 060JC Mex1co D F t.POC Postal M-2285 
':-"=·-:-:.;; :;¿·:...c?s.s s=:~:-51:· 55.:~:;·3::.=: 5521-198i ¡:3)( 5510-0573 .5521-4021 ;.:...:::'5 



,. 

A REPLACEMENT FOR THE SRSS METIWD IN SEISMIC ANAl,kSIS 

by 

E. L. Wilson A. Der Kiureghian 2 and E. P. Bayo 3 

SUMMARY 

It is well-known that thc application of the Squarc-Root-of-Sum-of-Squares (SRSSl 

method in se1smtc analysis for combrning modal maxima can cause significant errors 

Nevertheless. th1s method continues to be used by the profession for significan! buildings. The 

purpose of this note is to present an improved technique to be used in place of the SRSS 

method in se1smic analysis. 

A Complete Quadratic Combinatton (CQC) method is proposed which reduces errors m 

modal combination in all examples studied. The CQC method degenerates into the SRSS 

method for systems with well spaced natural frequencies. Since the CQC method only involves 

a small increase in numerical effort. it is recommended that the new approach be used as a 

replacement for the SRSS method in all response spectrum calculations. 

INTRODUCTION 
1 '·,. '' .• · 

The SRSS method of combining modal maxima has found wide acceptance among struc-

tural engineers engaged in seismic analysis. For most two-dimensional analyses, the SRSS 

method appears to yield good results when compared to time-history response calculations. 

Based upon the early success of the method in two-dimensions, the SRSS approach is now 

being used for three-dimensional dynamic analysis without having been verified for such struc-

tures. In fact. the method is now an integral part of a large number of computer programs for 

the dynamic analysis of general three-dimensional systems ( 1,2,3]. 

l. Professor of Civil Engmeenng, Universuy of California. Berkeley. 
2. Assistant Professor of Civil Eng1nc:enng. Umverslt)' of Califorma. Berkele~·-
3. Graduate Studcm. Depanment of Civil Engmeenn&. Un1versity of California, Berkeley. 
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The problem associated with the applicalion of the SRSS method can be illuslratcd by liS 

applicalion to the four story building shown in Figure ( 1). The building is symmetrical, how-

ever. the center of mass is located 25 in. from the geometric center of the building. The direc· 

tion of !he applied earthquake molion, a table of natural frequencies and the principal directions 

of the mode shapes are illustrated in Figure (2). One notes the closeness of the frequencies and 

the comolex nature of lhe mode shapes in which the fundamental mode shape has x. y, as well 

as torsional components. This type of frequency distribution and coupled mode shapes are very 

common in asymmetrical building systems. 

This structure was subjected lo the Taft, 1952, earthquake. The exact maximum base 

shears for the four exterior frames produced in the lirst live modes are shown in Figure (3). A 

mode superposition solution. in which all 12 modes were used. produces base shcars as a func-

tion of time. The maximum resulting base shears in each of the four frames are plotted in 

Figure (4a). For this structural model and loads, these base shears represen! the "exact" results. 

1f these modal base shears are combined by the SRSS method. the va1ues shown in Figure 

(4b) are obtained. The sum of the absolute values of the base shears are shown in Figure (4c). 

The base shears found by the new "Complete Quadratic Combination" (CQC) method are 

shown in Figure (4d). Note that the signs of the base shears are not retained in any·of these 

approximate methods. 

For this case it is clear that the SRSS method great1y underestimates the forces in the 

direction of the mmion. Also. the base shears in the frames normal to the motion are overes-

timated by a factor of 14. lt is clear that errors of this order are not acceptab1e. The sum of 

absolute va1ues. which is a method normally suggested for the case where frequencies are 

el ose. gives a good approximation of the forces in the direction uf motion but overestimates the 

forces in the normal frames by a factor of 25. For this example, the doub1e sum method 

required by the Nuclear Regulatory Commission produces results very close to the sum of the 

absolute values [8]. 

The CQC method applied to this example gives an excellent approximation to the exact 
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results. The main purpose of this note is to present a summary of this new lechniquc for com-

bining modal maxima. 

BASIC MODAL EQUATIONS 

The dynamtc equilibrium equations for a three-dimensional structural syslem subjected lo 

a ground acceleration, ii, (r). in !he x-direction is written as 

MÜ+CU+KU =M, <ii,(r)> (ll 

where M, C and K are the mass, dumping and stiffness matrices, respectively. The three-

. .. 
dimensional relative displacements, velocities and accelerations are indicated by U, U and I.J. 

The column vector M_, contains the components of mass in lhe x-direction and zeros in al! 

other directions. 

The mode superposition solution involves the introduction of the transformation 

U= <t>Y (2) 

where 4> is the matrix containing three-dimensional mode shapes of the system and Y is the 

vector of normal coordinates. The introduction of this transformation and the premultiplication 

of Equation (!) by 4> T yields 

<t>rM<t>Y + <t>rC<t>Y + <t>rK<t>Y = <t>rM, <ü,(tl> 

For proportional damping the mode shapes have the following properties: 

~. ' ·: . 

</> /Mq,, = m, 

tbrKcP, - w/m, 

q,,rcq,, - 2{,w,m, 

(3) 

(4) 

(5) 

(6) 

in which </>; is the ilh column of 4> representing the ilh mode shape, m, is the Jth modal mass. 

and '' is the damping ratio for mode 1. Due to the orthogonality properties of the mode 

shapes, al! modal coupling terms of the form <1>/AtJ>, are zero for i ,< j. Thus, Equation (3) 

reduces to a set of uncoupled equations in which the typical "modal" equation is of the form: 

.. . l 
Y,+2{,w,Y,+w; Y,- p, <ü_,(t)> (7) 

where 

(8) 
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is the participation factor for mode 1. 

The evaluation of equation (7) for all modcs yields the time-history solution for normal 

coordinates. The total structural displacements, as a function of time. are then obtained from 

Equation (2). 

DEFI~ITION OF RESPONSE SPECTRUM AND MAXIMUM MODAL DISPLACEMENT 

The followmg equation can be solved for the response y,(l) 

(9) 

At the point in time where ly,(t)J is maximum, the response is defined as .r,.m,.· A plot of this 

maximum displacement versus the frequcncy w, for each e is by detinition the displacement 

response spectrum for the earthquake ii, (t). A plot of y""'"·'"'' is the pseudo-velocity spectrum 

and a plot of y,_,,.0 ,w,l is the pseudo-acceleration spectrum. These pseudo-velocity and accelera-

tion spectra are of the same physical interest but are not an essential pan of a response spec-

trum analysis. 

If the dynamic loading on the structure is specilied in terms of the displacement spectrum. 

then the maximum response of each mode is given by 

(10) 

Therefore; the rnaximum contribli!icin of mode 1 to the total response of the structure ts 

ul.llltfX = c/J¡P,YI.ti/CJ.\ (!!) 

For all modes )',,,..,_,. is. by definition. positive. The maximum modal displacement V,.max is pro-

portional to the mode shape 1/>,; and the sign of the proportionality constant is given by the 

sign of the modal participation factor. Therefore. each maximum modal displacement has a 

unique sign, which is given by Equation (!!). Also, the maximum interna! modal forces, 

which are conststently evaluated from the maximum modal displacements, have unique signs. 

These signs for the maxtmum modal base shears of the example structure are indicated in Fig-

u re (3) by arrows. 
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THE COMPLETE QUADRATIC COMBINATION METHOD (CQC) 

The use of r.ndom vibration theories can eliminate the previously illustrated errors which 

are inherent in the absolute sum or the SRSS method. Based on this approach, scveral other 

papers have presentcd more realistic methods for modal combination [4,51. The complete 

dcvelopmcnt of the CQC method, which is now being proposed as a direct replacement for the 

SRSS technique, is presented by the second author in References [61 and [71. The CQC 

method requircs that all modal response terms be combincd by the application of \he followmg 

equations: 

For a typical displacement componen\, u,: 

(12a) 

and for a typical force componen\, /!: 

(12b) 

where u,, is a typical componen\ of the modal displacement response vector, U'·"'"·" and ¡,, is a 

typical force componen! which is produced by the modal displacement vector, U,_,,.x. Note that 

this combination formula is of complete quadratic form including all cross-modal terms. hence, 

the reason for the name Complete Quadratic Combination. lt is also importan! lo note that the 

cross-modal terms in Equations (12) may assume positive or negative values depending on 
. \. ' ' .· 

whether the. corresponding modal responses have the same or opposite signs. The signs of the 

modal responses are. therefore, an important key lo the accuracy of the CQC method. 

In general the cross-modal coefficients, p,1 , are functions of the duration and frequency 

content of the Joading and of the modal frequencies and dampmg ratios of the structure. lf the 

duration of earthquake is long compared to the periods of the structure, and if the earthquake 

spectrum is smooth over a wide range of frequencies, then, it is possible to approximate these 

coefficients by [6, 71 

(13) 

where r ~ w,lw,. For constant modal damping, C. this expression reduces to 

., 
'• 

-~ 
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( 14) 

Note that for cqual damping and r=l, p.,= l. Expressions for the cross terms, which takc into 

account the duration and frequency content of the loading, are given in Reference [7]. Addi-

tional modal combination rules giving the variability and the distribution of thc peak response 

are also given in that reference. These rules are useful in non-deterministic analysis. 

Considering 5 percenl damping and the frequencics of the cxample structurc. the cvaluu-

tion of Equation (14) yields the cross-correlation coeflicients given in Table l. One notes that 

if the frequencies are well separated the off-diagonal terms approach zcro and the CQC method 

approaches the SRSS method. 

Table 1 Modal Cross-Correlation Coefficients 

Mode 1 2 3 4 5 Freq. rad/s 1 

1 1.()00 - 0.998 0.006 0.006 0.004 13.86 
2 _0.998 J .o_oo 0.006 0.006 0.004 13.93 
3 0.006 0.006 1.000 0.9981 0.180 43.98 
4 0.006 0.006 0.998 .LD.!J!l: 0.186 44.18 
5 0.004 0.004 0.180 0.186 1.000 54.42 

COMPUTER PROGRAM IMPLEMENTATION 

The CQC method of modal combination has becn incorporated in the computer program 

T ABS - Three-Dimensional Analysis of Building Systems [1 l. This involved \he addition of 

. one subroutine for the evaluation of modal correlation factors. Equation (14), and the replace-

ment of the SRSS by the CQC method as given by Equations (12). The increase in computer 

execuuon time due to the addition of the CQC method was insignificant (less than 0.1 percent 

for a typical structure). Therefore, there is no justificalion to continue using the potentially 

erroneous SRSS method. The application of the modified T ABS program to severa! buildings 

has verified the validity of the CQC method. Other examples are given in Reference [7]. 

FINAL REMARKS 

lt should be pointed out that a method similar to the CQC method was first proposed by 

Rosenblueth et al. [4] in 1969. Their method. which has a somewhat heuristic basis, has a 

more complicated cross-modal term involving the duration of earthquake as well as the modal 
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frequencies and damping values. This mcthod has unfortunately been neglected or 

misrepresented over the past eleven years. For example, the NRC Regulatory Guide [8) 

recommends it for structures with closely spaced modes. however, it wrongly specities the 

cross-modal terms as being always positive . This will result in overly conservative response 

estimates in sorne applications. Concern that this earlier mcthod is being misunderstood. and 

the facl that the CQC method is simpler and more practica!, have prompted the writing of this 

note. 

lt should also be pointed out that the SRSS method gives good results for sorne structures 

subjected to two-directional seismic input, even when the modal frequencies are closely spaced. 

lt can be shown thal this is due lo canceling of the cross-modal terms corresponding to the two 

directions of input. This phenomenon. however, is not generally true. For example, when the 

two components of input are of dilferent intensities, or when the three-dimensional structure 

is highly asymmetric, the cross-modal terms would still be significan! and, therefore, the SRSS 

method will lead to erroneous results. 

Based on the preceding numerical example and the above disci.íssion, it is strongly recom­

mended that the use of the SRSS method for seismic response analysis of structures be 

immediately discontinued. Continued use of the SRSS technique may dramatically overesti­

mate the required design forces in sorne structural elements or it may significantly underesti­

mate the forces in other elements. The proposed CQC method is based on fundamental 

theories of random vibration and consistenily yields accurate results when compared to time­

history analyses. 

,, 
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Figure l. Simple Three-Dimensional Building Example 

Figure 2. Frequencies and Approximale Direclions of Mode Shapes 

Figure 3. Base Shears in Firsl Five Modes 

Figure 4. Comparison of Modal Combinalion Melhods 
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MODE 

1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 
10 
11 
12 

FREQUENCIES 

(RADIANS/SEC.) 
13.869 
13.931 
43.995 
44.189 
54.418 
77.686 
78.029 
108.32 
108.80 
172.613 
304.80 
425.00 

Figure 2. Frequencies and Approximate Direclions of Mode Shapes 
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l. Imperceptibles 

ESCALA DE \1ERCALLI 
PAR.<\ I]':ENS!DADES 

.., Los perciben l::ls personas en reposo o en pisos superiores 

3. Se percibe en el intenor de las construcciones. Los obietos Ct'lf!ad,, 
os..:iian. Se siente como cu:mdo pasan camiones ligeros 

-+. Los objetos colgados oscilan. : se sieme Yibración como cuando p:1sa 
un camión pesado. Los automóviles parados oscilan. Las Yemanas. k>,; 
platos y las puertas hacen ruido. 

' Se percibe a la intemperie. Quienes duermen despiertan. Los liquid''" ;;e 
mue\ en : pueden Yertirse. Los objetos pequeños se caen o se mue1 en. 
Las puertas oscilan. Las persianas y los cuadros se mue\ en. Los reJ,,_,e> 
de: pendulo se paran. arrancan o cambian de paso. 

6. Lo oerciben todos. \1uchos se asustan : salen a descuhiertG. LJ:' 
p;.:r;,on:Js caminan insegur:Js. Las Yentan:Js. plaws : articulas de \ idn,> 
se rompen. Los libros se caen de los estantes : los cuadros se cac·n de· 
los muros. Los muebles se muc:n~n o se ,·uelcan. Los acabados débiles 
de los muros se agriet:Jn. Las campanas pequeñas de las iglesias repJC:Jn. 
LL'S Jrboles se sacuden o se les oye crujir. 

- [,; di ¡'ici 1 permanecer dé' pie. L,, not:Jn los conductores de JUtomó1 il. 
Lo>· ohiétos colgados Irepidan. Los muehles se \Uelcan. Los muwo de 
mamrosteria se ;:¡gneun C a.:n los aplanados. Las chimeneas débiles s.: 
romren. Las wmisas. rar:l!'eto;; ' ornamentos arquitectónicos caen. 
OL!s en los estanque>. Peyu.:ños deslizamien!Os : derrum,..es en los 
h:mcos de arena 0 de gra1 J. Las campanas grandes repican. Se dañan los 
un::tles de: ric:!!l' 

í-. Se: :Jfecta Ll cGnducc¡(,n de:¡,,, :JUtoiT.ol·iles. Se dañan bastante los muros 
de: mJmpostc:na. Caida de chimc:neas. monumentos. torres. Los muros 
de relleno son arro¡ado;; hacJJ fuera. ~e desorenden ramas de los 
arboks'.· Aparecen gric:t:b .:n tc::TenG mojado o in~linado. 

9. PAI\ICO GENERAL. Se destruyen muchos muros de mamposteria de 
buena calidad. Se dañan los cimientos. Las estructuras crujen. Grietas en 
el terreno. 

'\ 



. . 

J O.La mayoría de las estructuras de mampostería y de ,·igas y columnas se 
destruyen. Se dañan otros tipos de estructuras. como puentes y·presas. 
Grandes derrumbes en cerros. Rieles doblados ligeramente. El agua se 
desborda en canales. rios y presas. 

J J .Rieles muy doblados. Tuberías subterr:ineas completamente destrutdas 

1 :.DA:\0 CASI TOTA.L. Gr:llld~s mas::1s de roca desp!Jz::¡dJs. Ob_¡t:t''' 
arroiados al :me. 


