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DINAMICA ESTRUCTURAL .
- ANALISIS DINAMICO DE SISTEMAS
DE UN GRADO DE LIBERTAD
Dr. Octavio A. Rascén Chavez *
Introduccion

Cuando ocurre un sismo en una localidad, éste excita a las estructuras que ahi se ubican
y las hace vibrar. Las caracteristicas del movimiento de cada estructura depénden tanto
de las propiedades geométricas como de los materiales de que esté construida; asimismo, .
se relaciona estrechamente con la evolucién de los ciesplazmniéntos del terreno durante €l
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 geometria, asi como el comportamiento de los
materiales, de los componentes’estructurales y de las conexiones entre ellos. Asimismo,
es necesario contar con informacion acerca del movimiento del terreno, en términos de
“acelerogramas” (aceleraciones versus tiempo)-o de los “espectros de respuesta” *
JSespuestas maximas versus periodos naturales de las estructuras) que se calculan con los

acelerogramas, como se vera mas adelante.

Por ‘otra parte, si bien se reconoce que todas las estructuras -de edificios estin .
conformadas por vigas, columnas, losas y muros que son de naturaleza “continua”, en lei\:. ]
practica profesional se acostumbra simplificar su topologia mediante la formulacion de
'modelos reolégicos que idealizan su comportamiento, produciendo sistemas discontinuos
o “discretos” como se ejemplifica ‘2 continuacién, con lo cual se simplifican
considerablemente los procesos de anilisis que se realizan para calcular el

comportamiento dinamico de las estructuras.

En estos apuntes se presenta un resumen de los aspectos basicos del comﬁortamiento
dindmico de estrucruras idealizadas con un solo “grado de libertad”, -cuando son
‘excitadas por sismos y fuerzas dinimicas externas. En la exposicidn oral que se da en la
( .Se se amplian y comentan muchos de los conceptos.

»

*  Coordinador de Desarroilo Tecnoidgico. Insututo Mexicano del Transporte, v Profesor en la Dinisicn de Estudios de
Posgrado, Facultad de [ngemeria, UNAM,
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DEFINICION.
GRADOS DE LIBERTAD = NUMERO DE COORDENADAS GENERALIZADAS (DESPLA-

ZAMIENTOS O GIR0OS) QUE SE REQUIEREN PARA DEFINIR LA POSICION DEL

SISTEMA EN CUALQUIER INSTANTE.
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METODOS DE DISCRETIZACION DE SISTEMAS CONTINUOS

1. POR CONCENTRACION LCE MASAS

MASA POR UNIDAD
DE LONGITUD = m

EI
) K q K 2 K3 Kn
IR FIINFI SN NERE. /
FAITEIIES RS BRENTA _— m 1// /'n 2 ves
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IITIIERsarssiIngi C p C2 CB cn

‘AT ETIRITETEA

EXPRESANDO LA CONFIGURACION DE VIBRACION DE LA ESTRUCTURA COMO
UNA SERIE DE FUNCIOMES ESPECIFICADAS. POR EJEMPLO, SI ESTAS

FUNCIONES SON ARMONICAS:

N
I i
200 - = jo; by sen
P X
- i o
f L 1 b, sen -T';_l b, sen 2"r_rx bssen lEl




EN GENERAL, PARA CUALQUIER TIPO DE FUNCION ¢ (X):

N
z(X,t) = ¢

—2Z {t) —
x

+ L }
Z(X,H=ZL(1)\.|J(X) A
L
9 N\ = T

Z(x,t)= zA(t)Y(x)

MEDIANTE ELZMENTOS FIMNITOS




RE-SPU;S TA DINAMICA DE STISTEMAS ELASTICOS LINEALES DE UN GRADQ DE LI BERTAD

CON AMORTTGUAMIENTO VISCOSO
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K,C / ﬁ'{} p(t)
7/ C
/
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777777 777777 Xoft) ,
< Xo(t) Friccion nula
t = TIEMPO
M = MASA
K = RIGIDEZ
C = AMORTIGUAMIENTO
p(t) = FUERZA EXTERNA
X_(t) = DESPLAZAMIENTO DEL SUELO

EL AMORTIGUAMIENTO VISCOSO ES TAL QUE PRODUCE UNA FUERZA DE RESTAU-

. RACION PROPORCIONAL A LA VELOCIDAD RELATIVA DE LA MASA RESPECTO AL

SUELO.
EL AMORTIGUAMIENTO SE DEBE PRINCIPALMENTE A LA FRICCION INTERNA

ENTRE LOS GRANOS O PARTICULAS DEL MATERIAL DE LA ESTRUCTURA, Y A
FRICCION EN LAS JUNTAS Y CONEXIONES DE LA MISMA. ES EL ELEMENTO

DEL SISTEMA QUE DISCIPA ENERGIA.

Za. LEY DE NECTON:

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

A LA FUERZA QUE ACTUA SOBRE ELLA"
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d dx
p(t) = It (m-&-{__-) = It (mx)

p{t) = FUERZA ACTUANTE )
X = DESPLAZAMIENTO
t = TIEMPO

SI m ES CONSTANTE: p(t) = mx

PRINCIPI( DE D'ALAMEERT

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

- p(t) —mx = 0

AL SEGUNDO TERMINO DE LA ECUACION SE LE CONOCE COMO FUERZA PE INERC;IA;
EL CONCEPTO DE QUE UNA MASA DESARROLLA UNA FUERZA DE INERCIA PROPOR-
CICNAL A SU ACELERACION Y QUE SE OPONE A ELLA SE CONOCE COMO PRIN-
CIPIO DE D'A_LAMBERT, Y PERMITE QUE LAS ECUACIONES DE MOVIMIENTO SE

EXPRESEN COMO ECUACIONES DE EQUILTERIO DINAMICO,

ECUACION DE EQUILIBRIO

Xo :
ey e
|
] il Bl et —--1—> p(1)
/] o0 ;
VTP TNooreryd
Xeo(t) DIAGRAMA DE CUERPO LIBRE
EQUILIBRIO: L £, = plt) (1}
PARA UN SISTEMA ELASTICO: £, = K(x - x_) = ky b
PARA AMORTIGUAMIENTO VISCOSO: £, = c(x - x_) = Cy ) (2)
POR EL PRINCIPIQ DE D'ALAMBERT: f;, = mx = m(v + X,)
- - -




DONDE Y=X-Xo ES EL DESPLAZAMIENTO RELATIVO. '
SUSTITUYENDO LAS ECS. 2 EN LA EC.1 SE OBTIENE:

m('y. + xo) + cy + ky = p(t)

DE DONDE
LN ] » * - & (3)
My + cy + Ry = pl(t) - Mxo
DIVIDIENDO ENTRE M AMBOS MIEMBROS DE LA EC. 3:
v+ g4+ Ry ¥
Y*uY¥*Tg¥= o
SI % = 2h, ¥y % = w2, DONDE w = FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL, EN
) RAD/SEG:
y + 2h y + mzy = E%E) - X (4)

CUANDO SE TIENEN EXCITACIONES EN EL SISTEMA SE TRATA DE UN PROBLEMA
DE VIBRACIONES FORZADAS; EN CASO CONTRARIO EL PROBLEMA ES DE VIBRA-

CIONES LIBRES.

VIBRACTONES LIBRES

EN ESTE CASQO LA ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO RESULTA SER

> »

v + 2h y + w2y =0

CUYA SOLUCION ES

y(t) = e_ht(Cl sen w't + C2 cos w't) (5)
DONDE w' = mz— h2 = FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL AMORTIGUADA
Y C, Y C, SON CONSTANTES QUE DEPENDEN DE LAS CONDICIONES INICIALES

1 2



(EN t=0) DE DESPLAZAMIENTO Y VELOCIDAD QUE TENGA LA MASA DEL SIS~

TEMA.

ESTAS RESULTAN SER

_ Y0+ hy(0) |y |e

L= - = v(0) (6)

LA EC (5) SE PUEDE ESCRIBIR TAMBIEN COMO:

y(t) = 2e Pt cos (u't - 8) (7)
2 2 -1 %
DONDE A = /CZ + ¢ ¥ @ = tan™' = = ANGULO DE FASE
2

LA GRAFICA DE LA EC (7) ES

y

==t

.--

m—
a—
..-

= PERIODO NATURAL AMORTIGUADO, SEG

1
£' = T = FRECUENCIA NATURAL AMORTIGUADA, cps

VEAMOS EL CASO ESPECIAL DE LA EC. (5) EN QUE h+w. EN TAL CASO,
\ /2 21 '

w' = Yo" - h"~0, cos w't>1 Y sen w't-w't, CON LO CUAL LA EC. (5) SE

REDUCE A

vit) = ™% ([(y(0) + hy(0)) /0] (w't) + y(0))

Elyore + (1 +ut)y (0)]

ﬁ‘“ . .
,«»[W\ o~ omess,
YA

10



LA GRAFICA DE ESTA ECUACION ES

11

- - — e g ey o - - va————

1 :

y(0)

—> ¢

Y OBVIAMENTE NO REPRESENTA UN MOVIMIENTO OSCILATORIO, POR LO CUAL

SI h = w SE DICE QUE SE TIENE AMORTIGUAMIENTO CRITICO. EN TAL CASO:

h =m=c—c.¥.=rK_
cr M M

DE DONDE C 2/RM . : , (87}

cr

A LA RELACION g = C/Ccr SE LE LLAMA TRACCION DEL AMORTIGUAMIENTO

CRITICO.

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

SE OBTIENE:
C C 2K K
T T e S E TR
C ‘ cr 2'KM
.9 _CT
4K
ADEMAS:;

AT m252' _ m/1_;2 '
ot =l - (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



w'=w VI = 0,01 = 0,.995a

OTRA FORMA DE MEDIR EL GRADO DE AMORTIGUAMIENTO QUE TIENE UNA ES-

TRUCTURA ES MEDIANTE EL DECREMENTO LOGARITMICO, EL CUAL SE DEFINE

COMO EI LOGARITMO DEL COCIENTE DE DOS AMPLITUDES CONSECUTIVAS

L = 1ln —y(t) = 1in Ae'htcos(’m't—g)
! - !
= 1n{ e Tht cos(uw't - B) ) .
e‘h(t"'T') cos(uw't + 'T'-8)
"'ht‘

e cos(w't = 8) 3
o~ht S-hT' cos(w't - & + 27) ]

= In{

+hT' 2T
= 1ln e = hT' = [uT' = [w —m——
wfl—gz
L = 27¢C
/1-¢2 (10)

SI ¢ ES PEQUERO,

L =2rg| y (= L/20 (11)




DETERMIMACTON EXPERIMENTAL DE r EN ESTRUCTURAS REALES 0 EN MODELOS

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

- SU POSICION DE EQUILIBRIO
ESTATICO Y SE DEJA VIBRANDO LIBREMENTE, EL REGISTRO DE LAS ACELERA-

CIONES QUE SE OCURRAN EN LA MASA TENDRA LA MISMA FORMA QUE LA GRA-

FICA DE LA EC.7.

Acelerdémetro

00

13

Aceleré_metro Amplificador Registrador

T 777777 .

4y (1)

y{t+T")
y (t)

SI DE DICHO REGISTRO SE MIDEN y(t + T')y y(t) SE PUEDE OBTENER L Y,

DE LA EC. (11), DESPEJAR A ¢

L
5= 37



EJEMPLO
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CALCULAR EL PERIODO NATURAL DE VIBRACION DE LA ESTRUCTURA MOSTRADA

EN LA SIGUIENTE FIGURA:

P w
5 es0 ‘;7

Xest
= :
777777 ~ K =
T—’ Ip =
h I =
JL — IC —Z 5 ¢
77 77 Ip =
L L +
A |

= carga estdtica

p
P .
X xest = desplazamiento
est producido por P

momento de inercia de las columnas

momento de inercia del sistema de
piso

MEDIANTE EL ANALISIS ESTATICO DEL MARCO SE ENCUENTRA QUE

est EEIC

ol [ e o )

H
|

Perfodo natural =

ja g
H| H| H} H
|0 o h

-

(]

o

tn

D

0

o

6+—I—c‘-ﬁ— %
K = 6EI, jo)
K I
h 3, ¢l
2 I_h
P

P = P /V/h
ﬁUﬁZﬂhﬁhﬁ”ﬂUﬁ"//////] ’ :

Ip>>Ic

ESTRUCTURA DE CORTANTE:
CUANDO LAS DEFORMACIONES
OCURREN PRINCIPALMENTE
DEBEIDO 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 SUBITAMENTE LA FUERZA SE_REGISTRA UN PERIOCDO DE (')SCILACION

DE 0.2 SEG, Y QUE LA AMPLITUD EN EL SEGUNDO CICLO ES DE 0.14 CM.

w'=mg.

A P=20 ton.. y(t) o

(aplicada

K estaticamente) °-2‘\ 0.14
. . ; \/ﬁy "
777

777

CALCULAR W, 'L y ¢

1, DE T' £ 2T - 2ZT_ - 20/ 0.2 ¥ K = gmi = 100 ggg
S (A -
M
SE OBTIENE
w2 Kkg/an? = (0.2)% x 100 x 9817407 = 2:03 X 100 x 981
W = 99.4 TON
27 2n RAD 1 1
'V = = = S = —_— ' = = = =
2. w ; 02 10r o5z ¢ £ ok T3 5 cps
3. L=1n 22 = 1n 1.43 = 0.357
0.14
. L _ 0.357 _ _
¢ %5 = 51 <0.0568 O ¢ = 5.68 %
C= ¢C. = c2/RT = 0.1132 /100 x 99.4/981"



EJEMPLO
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CALCULAR LA RESPUESTA DE UN SISTEMA DE UN GRADO DE LIBERTAD SUJETO

A LA SIGUIENTE EXCITACION, CON C = 0:
P{t)4

m;<.+ kx=po

X = To (1 - cosuwt);

> SIENt =0, x=0Yx =

C =-P°/k Y c, =0

X = C1 senwt + C, coswt + pO/k

/2. 2T
(1 = cosuwt)

B = FACTOR DE AMPLIFICACION DINAMICA

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

AHORA, SI LA EXCITACION ES DE DURACION t,:

p(f)A ‘ SI te<t,
P
X = —kcl (1 - cosuwt)
. WP
Po x(t) = TO senwt
EN t = tO;
» p
° :tu x(to) = Tg (1 - coswt )}
Lyt °
O

CONDICIO-
NES INICIA
LES PARA
t>t0



- 81 >t , X = Acoswt' + B senot' , CON t' =t - t,

ENt'=0(t-= to),SE DEBEN CUMPLIR LAS CONDICIONES INICIALES AN-

TERIORES, LO CUAL CONDUCE A

P, . B = Pg
A= T (1 - COSmto) = T senmto
pO pO '
POR LO QUE X = T (1 - COSmto) coswt' + T senmt0 senwt
P |
= 1? /?1 - c05mt0)2 + senzuto sen(wt' - 9 )
0
P .
X = T? /5(1 - cos to) sen(yt' - 8)
P wt
= T? (2 sen—fgj sen(pt' - 8)
L -
V
B= FACTOR DE AMPLIFICACION
]
wt t
Byax = 2 sen—Tg = 2 sen(nﬁg)
» Byax T 2
L 1 —
1. 1
© 3 te/T
EL MAXIMO EL MAXIMO OCURRE DURANTE LA EXCITACION
OCURRE DES-
PUES DE LA
EXCITACION

Tt

SI t,/T ES MUY PEQUENO, sen—

O =
£ ﬂto/T
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‘ ) 2p0 Tt _ Zpo 232 ) Pots oI
Y Xyax = X T mk 2 mo | Do
m

EN DONDE I = p t = AREA BAJO LA EXCITACION

EJEMPLO: EXCITACION DADA POR UN IMPULSO-SEA UN IMPULSO APLICADO
DURANTE UN INTERVALO DE TIEMPO At MUY PEQUERQ, TAL QUE at/T << 1:

P(t)
At
Impuiso=1 =ﬁ(t)df
o
S —1
POR EL PRINCIPIO IMPULSO - MOMENTO SE TIENE QUE
At .
I =7 p(t)dt = mx = %X = I/m
0

EN DONDE i ES LA VELOCIDAD QUE EL IMPULSO LE IMPRIME A LA MASA DEL
SISTEMA. DESPUES DE at EL SISTEMA QUEDA VIBRANDO LIBREMENTE CON
VELOCIDAD INICIAL i(O) = % , MIDIENDOG EL TIEMPO EN LA ESCALA DE

t', Y CON DESPLAZAMIENTO INICIAL QUE PUEDE CONSIDERARSE NULO, DEBIDO
"A QUE EN EL CORTO INTERVALO DE TIEMPO at LA MASA ADQUIERE UN DES-

PLAZAMIENTO DE MAGNITUD DESPRECIABLE. EN TAL CASO LA RESPUESTA RESULTA SE

SI EL SISTEMA TIENE AMORTIGUAMIENTO,

- 1
x(t') = ]&T g tut senw't'



SOLUCION AL PROBLEMA DE VIBRACIONES FORZADAS

A. FUERZA EXTERNA

19

VEAMOS PRIMERO EL CASO EN QUE EXISTE p(t) Y QUE x,(t) = 0,
SIENDO p{(t) ARBITRARIA
[ ey e — .
P(t)4
- p(TN - _
)
—-a !
| f ~_2IN Z, >t
1;!n, fo: \M/// ~ UV b
= )
|
i '
I Z N7~ .

l T+d "

PUESTO QUE d%<<T, LA FUERZA APLICADA EN t=T% PRODUCIRA UN INCREMENTO

INSTANTANEO. EN LA VELOCIDAD DE LA MASA IGUAL A

y p(r)dr

M

Y UN INCREMENTO INSTANTANEO NULO EN EL DESPLAZAMIENTO, ES DECIR, y=0.

. TOMANDO ESTOS INCREMENTOS COMO CONDICIONES INICIALES EN t=T, LA EC.5

DA COMO RESULTADO

_ p(r)dr

-h{t-1)
T My €

y(t) sen w' {t-7)

HER vt 4

PUESTO QUE EL SISTEMA ES LINEAL ES POSIBLE SUPERPONER LOS EFECTOS

QCASIONADOS POR LOS IMPULSOS APLICADOS EN CADA v QUE HAYANWN OCURRIDO

ANTES DEL INSTANTE t DE INTERES; ES DECIR,
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t - - -
y(t) = ﬁ_]:,- J pl{tle h(t T)senm' (t-t)dx (12)
W x
LA FUNCION .Mi, e B (t=T)gon 1 (t-1) ,QUEES LA RESPUESTA A UN IMPULSO INSTANTA-
Mw

NEO UNITARIO DE FUERZA, SE LE CONOCE COMO FUNCION DE TRAHSFERENCIA DEL

SISTEMA.

¥(t) a
p(%)

T —

3
*

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

L

CONSTITUYE LA SOLUCION PARTICULAR DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE EQUI-

LIBRIO; LA SOLUCION GENERAL ES:

t
/ p(t)e

ht

v(t) = Ae’ cos(w't-8) + 1

Muw'

—h(t_T)senw'(t—T)dT e &

EN DONDE A y 6 DEPENDEN DE LAS CONDICIONES INICIALES DE DESPLAZAMIENTO
Y VELOCIDAD, y(0O) Y y(0O), RESPECTIVAMENTE, EN GENERAL LA PARTE DE
LA RESPUESTA DAﬁA POR LA SOLUCION PARTICULAR ES LA MAS IMPORTANTE,

YA QUE LA OTRA PARTE SE AMORTIGUA RAPIDAMENTE.

B. MOVIMIENTO 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 CAMBIAR p(t)/M DE LA EC. (12) POR —xo ’

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

LA EXCITACION ES P(t) Y APARECE-XO CUANDO LA EXCITACION ES POR

MOVIMIENTO DEL SUELO. EN ESTE CASO



LA SOLUCION PARTICULAR ES, ENTONCES

y(t) = =X ko(r)e “T) senw' (t-t)dr - (14)

EJEMPLO

CALCULAR LA RESPUESTA DE UN SISTEMA DE UN GRADO DE LIBERTAD CON AMOR-

TIGUAMIENTO NULO, CUANDO LA EXCITACION ES LA SIGUIENTE:

N |
xdt)‘
z = 0
% x,{t) = a, SI O¢tst
0 1o t x,(t) =0, SI t<0 G t>t_

CONSIDERESE QUE y{(0)=0 Y y{0)=0.-PUESTO QUE LAS CONDICIONES INICIALES

.SON NULAS SE TIENE QUE A=0 (UTILIZANDO LA EC. (13) Y LA SOLUCION PAR-

TICULAR QUE SIGUE, EC. (A)):

-1 t -a t
y(t) = — S a senuwl{t-t)dr = — [ sen w(t-1)dr
. wo_o . B W 0
=22 (1- cosat) ST Octst, (2)

€

PARA FINES DE DISERMO ESTRUCTURAL ES IMPORTANTE CONOCER LA RESPUESTA

MAXIMA: ESTA QCURRE CUANDO coswt =-1, O SEA, CUANDO

wt

]
9
O
rf
fl

|

N
|

LS ]



Y VALE

2a _ a 2 T
Max {[y(tl]} === 2 O, SI Osp<t, O 0gTe2t,

E

PARA t>t0, O SEA, PARA T/2>t0 ES NECESARIO OBTENER LA RESPUESTA EN VI-
BRACION LIRBRRE CON LAS CONDICIONES INICIALES DE VELOCIDAD Y DESPLAZA—
MIENTO CORRESPONDIENTES A t=to:
y(t ) =2 (1 - cosut) ; y(t) = =2 senut
o o ! w o

2

w

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

’ =a
y(t) = = [ﬁgnwto senwt' - (1 - coswt ) coset']
N )
= :% /éenzwto + (1 - c05mto)2 sen (wt' - g)

[

y(t) = —% senute sen(wt' - #)
) 2
-1 1-c05uto
DONDE t' = t -t Y § = tan ~ (————e )
O senwto

EL VALOR MAXIMO DE LA RESPUESTA EN ESTE INTERVALO ES

Max{ [y (£)]1 = 22|sen ;ST t>t, O T>2t




EXCITACION ARMONICA

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

FUERZA ARMONICA

p{t) = Po senit

DE DURACION INDEFINIDA.

LA SOLUCION DE ESTE PROBLE&A SE PUEDE ENCONTRAR SUSTITUYENDO A

p(t) = Pq sengQt EN LA INTEGRAL DE DUHAMEL Y OBTENIENDO SU SOLUCION.
SIN EMBARGO, EL RESULTADO LO OBTENDREMOS DE LA CONSIDERACION DE QUE
PARA QUE EL MIEMBRO DERECHO DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO
APAREZCA UN TERMINO ARMONICQ ES NECESARIO QUE EN EL IZQUIERDd SE

TENGAN COMBINACIONES DE TERMINOS TAMBIEN ARMONICOS. CONSIDEREMOS,.

POR LO TANTC, LA SOLUCION

v(t) = A senQt + B cost (14)

Y DETERMINEMOS 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(t) EN LA ECUACION DIFERENCIAL. HACIENDO ESTO Y FAC-

TORIZANDO:

(-AR2 - 2haB +w®A) senqt +

2 2 _ Py :
+ 2hAQ +w B) cosqt = ' senflt + 0 x cosft

{(-BQ
PARA QUE ESTA IGUALDAD SE CUMPLA SE REQUIERE QUE

D
-20%-2h0B + wlA = T%
-Bo® + 2h0A + w?B = 0



RESOLVIENDO ESTE SISTEMA DE ECUACIONES SE OBTIENE:

p

A = M
(w2 ~02)2 + 4n2q?
Po
s - _=2ho W
(0? -2 + 4n°q?

SUSTITUYENDO A Y B EN LA EC, (14"):

pO
™ 2.2
y(t) = 5 55 3 2{(afw& }) senqQt - 2hQ costtl (15}
(w® -2°)° + 4h™Q i
0, TAMBIEN . "
- po
vi{t) = ! Jsen(Qt - @) (16)
(u2 —92)2 + 4h292 :
ZN DONDZ @ = ANG TAN (ZEJ = ran~! —%93~7 = ANGULO (17)
WS -0 DE FASE
DIVIDIENDO NUMERADOR Y DENOMINADOR DE LAS ECS, (16)Y (17) ENTRE w2
SE OBTIENE:
o]
9
y(t) = - k — sen(Qt - f) (18)
// nc.2 0,2
(1 -5 @t
-1 2‘%
g = TAN 5 (19)
12
y)
[}

24
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SOLUCION GENERAL PARA EL CASO (=0

P
O sen Qt
y(t) = C; sen wt + C2 cos ot + M

w2-q2

SI EL SISTEMA PARTE DEL REPOSC, LAS CONDICIONES INICIALES SON

y{0) = 0 y y(0» = 0. EN ESTE CASO:
P
o sen (R0)
y(0) = 0 =Cy sen (w0) + C, cos (u0) + o T 0
= 0 + C2 + 0 = C2 = 0
P Q

_ _ o s (R0} _

7(0) = Cy wcos (w0} C,w sen (w0) + m PR 0
P q
- o] 1 -
= Clm + M -w4_92 Q
. Po  (a/w)
1 M 2
wec=Q=
| o4
v(t) = _o ( sen Gt _ 0 sen wt )
(P_/k}

Y(t) = "—O—"'—""— [sen t - 2 sen mt] (20|)

(1-112/@2) w

(1) &

sen Nt
/( Lisen wt
ot
\3\ N




SI . SE TIENE EXCITACION ARMONICA EN LA BASE DE LA ESTRUCTURA

T2
x,(t) = asenat, O SEA, x_ ==-aR”senft, BASTA CAMBIAR A p_/M EN LA

EC. (16) POR —aﬂz; HACIENDO ESTO SE OBTIENE

N
y{t) =//_ (2/w) —a sen (Qt-§) (20)
2
2,2 Q.2

w

FACTOR DE AMPLIFICACION DINAMICA DE DESPL.= B, = MAX[%E)—:[

d

a.
4 ;-
Ld

T—_f’=o.7

i
L

f
i
1 1.5 2

Ko N
0 0.5 w
FIG. 1. CURYAS DE AMPLIFICACION DINAMICA PARA EL CASO DE FUERZA

EXTERNA ‘/)

(21)

LCS FACTORES DE AMPLIFICACION DINAMICA DE VELOCIDAD Y ACELERACION SE
SE PUEDEN OBTENER DERIVANDO RESPECTO A t LA EC. (1l6) O LA (20), SEGUN
SEA EL CAS0O. LOS RESULTADOS 50N, RESPECTIVAMENTE,

v (£) _ ) ' _on.2. v (t)
max[L1] = B = = By Y B = (2)°By = MAX[-Z—T] (22)
w
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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
= —— 4 = ottt
2 = 16 ggg Y 8, = 23 gggv

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

CON UNA FUERZA MAXIMA DE 500 LB EN CADA

RON FUERON:

-3, .
Py = 7.2 x 10 “in, ﬁl = 15 ;(cosﬁ1 = 0.966 ; senﬂ1 = 0.259)
-3. o —
py = l14.5 x 10 "in, ﬁz = 55 ﬁcosﬁz = 0.574; senﬁ2 = 0.819)
EVALUAR LAS PROPIEDADES DINAMICAS DEL SISTEMA.
HACIENDO:
b p
;= By T ——g - "7
i 1 -8° 1+ [2¢8/(1-8)]° .
Y 1y
V
cosd.
i
p_ cosjd.
Py = EE ; ;B = Q/u
1 -8
O
p. cosd.
k - kg° = —4——= = k-0’ (23)

SUSTITUYENDO LOS VALORES EXPERIMﬁNTALES DE LAS DOS PRUEBAS:

-

2 _ 500 (0.966)
k - (16)°m = 1b
7.2 % 102 > k = 100 000 72
2
]
k - (25)%m = 290 (0.274) m = 128.5 2_SEG_
14.5 x 10 in

>



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

p_ senf,
o) i 500 (0.259)
¢ = : DE DONDE ¢ —— = 15.7%
28, ke 228 100 000(7.2 x 10°°
77.9
RESONANCIZ

CUANDO LA EXCITACION TIENE FRECUENCIA IGUAL A LA NATURAL DEL SIS-

TEMA, SE ZICE QUE SE PRESENTA EL CASO DE RESONANCIA. DE LA EC. (20}

ES EVIDENTE QUE SI B=2/w=1 SE TIENE

y(t) = %E a sen{Qt-f)
¥‘v—J
Bg
O(Bd)res = 7%; EN CASO DE MOVIMIENTO DEL SUELO Y DE FUERZA EXTERNA

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

28

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

RRE, RESPECTIVAMENTE, CUANDO

R=w Y Q =;72==;—- sI z< 20%, LOS VALORES DE ESTAS Q NO
‘ 2
1-2¢

DIFIEREN EN' MAS DE 2%.
EL MAXIMO VALOR DE Bd (PARA Q@ = o 1-2c2) ES

2
L _ 1l _ (/W)
(Bg) = — o (By) = =2l

géx 2z/1-22 e 2¢/1-72

SI SE TIENE FUERZA EXTERNA O MOVIMIENTO DEL SUELQO, RESPECTIVAMENTE.

SE OBSERVA EN ESTAS ECUACIONES QUE SI ¢=0, (B ypy = =
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SI SE ANALIZA LA SOLUCION GENERAL DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE

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

QUE:

- P
v(t) = e (A sen w't + B cos u't) - 2 9%525

|

y (O} B - po/(Zz;k) =0

DE DONDE, HACIENDO y(0)=0 Y y(0)}=0, SE OBTIENEN:

w po 1 po

Po 1
A % T 75 PTTw o=@
2v1l=-¢
POR LO QUE

_l__po, [e-ht ( 4

y(t) = - 7——21 senw't + cosw't) - coswt]
1-z

[\S]

z k

PARA AMORTIGUAMIENTOS PEQUEMOS:

v{t) - 1 -ht _
po/k = 37 (e l)coswt
’ y(f
P, /k e
P 4
- ag
N > 1
< A
Sit>0 ij=‘|

SI $=0, APLICANDO L2 REGLA DE L'HOSPITAL, SE OBTIENE:

vi{e) _
p,/K

o

{senwt - wt coswt)

BIf

0 STZa, EL MAXIMO DE LA RESPUESTA TIENDE A INFIMITO GRADUALMENTE.
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4 y(t)

o/ - .7

-

-
Ped

/] .

-
-~
~A\J
h
~
)
S
Y
~
.
e
bt
.

~

CARACTERISTICAS DINAMICAS DE [0S REGISTRADORES DE SISMOS.

SI LA ACELERACION DE LA BASE DE UN INSTRUMENTO ES ARMONICA, DADA POR LA

ECUACION

xo(t) = a senft

EL FACTOR DE AMPLIFICACION RESULTA SER

P * 2 W2
‘ﬂ-“—z)z + (2cd)?
w W

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

- 1 1 B
2
w

r = 0.7 SE TIENE B 1 PARA 0<Q/w ¢ 0.6, SE CONCLUYE QUE EL DESPLA-

d
ZAMIENTO DE LA MASA DE UN SISTEMA ES PROPORCIONAL A LA ACELERACICN DE

SU BASE, SI ESTE TIENE AMORTIGUAMIENTO DEL 70% Y SI LAS EXCITACIONES
QUE SE TRATAN DE REGISTRAR TIENEN FRECUENCIAS INFERIORES AL 60% DE
LA FRECUENCIA NATURAL DEL SISTEMA. ©SI ESTO SE CUMPLE, EL APARATO

RESULT2A SER UN ACELEROMETRO.

EN INGENIERIA SISMICA LA MAXIMA FRECUENCIA DE INTERES ES DEL ORDEN DE
10 CPS (T = 0.1 SEG), POR LO QUE LOS ACELEROMETROS TIENEN FRECUENCIA

NATURAL DE 16 A 20 CPS.
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POR OTRA PARTE SI LA EXCITACION DEL SUELO ES X, = a senQt, O SEA,

X =-a ﬂzsenﬂt, ENTONCES EL FACTOR DE AMPLIFICACION RESULTA SER EL

SEfALADO EN LA ECUACION (20), ES DECIR,

(Q/m)z

B! =
/Fl-(ﬂ/w)z) Y (200/0)°

EN LA GRAFICA CORRESPONDIENTE SE OBSERVA QUE SI z=0.5 ¥ Q>w EL DES-

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

CUMPLE, EL APARATO, CONSTITUYE UN DESPLAZOMETRO, CONOCIDO TAMBIEN

COMO SISMOMETRO.

o

DETERMINACION EXPERIMENTAL DEL AMORTIGUAMIENTO DE UNA ESTRUCTURA ME-

DIANTE VIBRACIONES FORZADAS APMONICAS

B'd ‘ (B q ) ¢ _Pa; Po = Desplazamiento estdtico
2% = Polk
3P
(Bd mdx
2P,
NOTA . » = Resuitados de os pruebas
Pe Curva de Amplificacion Experimental
|
/%'f% ’25"—’“ | :
0 A | ]
0 é 1 é 2



SI SE DETERMINA B. EXPERIMENTAIMENTE MEDIANTE UNA SERIE DE PRUEBAS

4

DE VIBRACION FORZADA CON FUERZAS ARMONICAS; Y ADEMAS SE DETERMINA

Po? ENTONCES

P

r s 9
2(Bg)uax

OTRO METODO PARA DETERMINAR t CON BASE EN LA CURVA EXPERIMENTAL DE

B

) (24)

SE CONOCE CON EL NOMBRE DE "METODO DEL ANCHO DE BANDA DE LA MITAD

d

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

PONDEN AL VALOR rms DE LA AMPLITUD EN RESONANCIA, EL CUAL VALE

(bd)MAX//E} SEAN 8, Y 8, ESTAS FRECUENCIAS. DE LA ECUACION DE B
. A _
SE OBTIENE: rms = —— = RAIZ CUADRADA DEL VALOR MEDIO CUADRATICO
V2
¥
N8 .
| A4 }

) Q)//Q1-82)2+ (2¢8)°

DE DONDE 82 = 1 = 2:2 + 2cvl +52

DE AQUI, DESPRECIANDO EL TERMINO ¢~ DEL RADICAL, SE OBTIENE

2 s 2

By =1 - 2¢ - 2g ; 8, L1 -7 - ;2
2‘ 2 .

B = 1 + 27 = 2 ; By 21 + ¢ - 2

L3
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- )
B, =8
DE DONDE Y 22 (23)
EJEMPLO T
—e e -?-res =
6 e
& 5.67xI0pul
=2
e
lo _ -
2 20— pulg=401xI0pq.
< 4I
= b
Z -
= Lo
< i
b2k Lo
= !
& | 8o
1
o 1 |
. 0 | ] J__! | I I
15 j 20\_ 25 o
o nies 0,72042 -geg~ .
b _ _ _ RAD
DE LA EC (25) An =8, - 8, = 0.87 ggg5
ﬂz ) 91 “
,oe 2781 Pres fres _ %27 %1 | 0.87 _ i
- 2 2 , * 8 39.97 £.18%.

METODO NUMERICO 8 DE NEWMARK PARA RESOLVER EL PROBLEMA DE VIBRACIONES

FORZADAS.

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

LINEALES CON VARIOS GRADOS DE LIBERTAD.

PROCEDIMIENTO:
1. SEAN yi, yi,yyi, CONOCIDOS EN EL INSTANTE ti' v ti+l=ti + At.
SUPONGAMOS EL VALCR DE yi+1
2. CALCULEMOS y; 4 = y; * (yi + yi+l)At/2 (26)

il Yl SR 4



. lo i- ke 2 '!’ ’ 2
CALCULEMOS y, , =y, + y;at + (2 B)yi(At) + syi+1(At) (27)

.e

CALCULEMOS UNA NUEVA APROXIMACION PARA Yiel A PARTIR DE LA

ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO:

:_ L] _ 2 _ - LE ]
Yip1 TT280¥ 41 T @ (Yi4y T Vase) T (XD i4n (23)

DONDE y__, = ot ) /k

= i+l

REPITAMOS LAS ETAPAS 2 A 4 EMPEZANDO CON EL NUEVO VALOR Yipt

HASTA QUE EN DOS CICLOS CONSECUTIVOS SE TENGAN VALORESDE Yi+1

CASI IGUALES.

SE RECOMIENDAN VALORES DE 8.DE 1/6 A 1/4 Y At=0,1T PARA ASEGURAR

CONVERGENCIA Y ESTABILIDAD.

34



X o pulg/ Seg®
M =41b Seg’/pulg.
£=Q.2 o4
szglb_
ST
< -12
Xl t)=-30t
7 77T

CALCULAR LA RESPUESTA DE LA ESTRUCTURA APLICANDO EL METODO B DE

NEWMARK
w= JEM = /364 = 3 g%g
27
h=ctw =0.2x3=0.6 ; T=%5" =209 SEG

TOMAREMOS 8=0.2 Y at = 0,2 (= 0.1T) SUSTITUYENDO EN LAS ECS, (26),

(27) vy (28):

.

Yipp = ¥y + 0.1 {yy +vi)

Yigr Yi + 0.2yi + 0.012yi + 0.008yi+l

..

{(x )

= -1.2yy o’ i+1

Yis1 i+1 - i1 T

EN t=0 SABEMOS QUE SE TIENE v=0, y=0 Y v=0

EN t=0 + at = 0.2 SEG; SUPONGAMOS Yigep = 5.0 IN/SEGZ; X =-6
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o - . - =
§ Yie1 = 0+ 0.1 (0 +5) =20.,5 ; Yis1 = 0+ 0+ 0+ 0.008 x5 J4
(]
s Yipq = 1.2 x 0.5 = 9 x 0,04 - (=30 x 0.2) = 5.04 ¥4
r -
- Yipp =0+ 0.1 (0 + 5,04) = 0.504 ; Yy 20+0+0+ 0.008 x5.04 =
a
S = 0.04032
S| 2
L Y41 =—1.2 x 0,504 -~ 9 x 0.4032 - (-6) = 5.033 IN/SEG
ESTOS CALCULOS SE PUEDEN ORGANIZAR MEDIANTE UNA TABLA COMO LA SIGUIENTE:
t X Y Y Y
°© 2 2
SEG IN/SEf ING/SEG ING/SEG IN
0 0 0 0 0
0.2 -6 5.0000 0.5000 0.04000
5.040 0.5040 0.04032
5,033 0.5033 0.04026
5.034 0.5034 0.04027
0.4 — -12 8.0000 1.8078 0.26536
7.442 1.7510 0.26079
7.534 1.7602 0.26163
7.533 1.7601 0.26162
0.4 L0 -4.467 1.7601 0.26162
0.6 0 -6.000 0.7134 0.51204
-5.464 0.7670 0.51633
-5.550 0.7584 0.51564
N t = 0.2 + At = 0.4 SEG: x, = =30 x 0.4 = ~12
y, = 5.034, y, = 0.5034, y, = 0.04027



SUPONIENDO Viel = 8,000 SE OBTIENE:

12 CICLO

4

Yipq = 0.5034 + 0.1 (5.034 + 8,000) = 1.8068
Yis1 = 0.04027 + 0.2 x 0,.5034 + 0,012 x 5.034 + 0,008 x B = 0.26536
. 2
Yie1 = -1.2 x 1,8068 - 9 x 0,26536 - (~-12) = 7.442 IN/SEG # &
+ -a o LR .e

= 4 . = = - = -
t 0.4 SOLO CAMBIA v : Yo, 4+ Y. 4- + X, 7.533 12 4.467
t = 0.6, ' ==4.467) y; = 1.7601; Y = 0.26162, x_ =0
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ESPECTROS DE RESPUESTA ESTRUCTURAL

RECORDEMOS QUE LA SOLUCION DEL PROBLEMA DE VIBRACIONES FORZADAS CON

EXCITACION SISMICA ES

1 t LR

Y(t) = =& [ xo(t-r)e

- “Zuw(t=1)
W

sen w'({t-1t)dr

DE LA OBSERVACION DE. ESTA ECUACION SE CONCLUYE QUE EL DESPLAZAMIENTO
RELATIVO, ¥ (t), ES FUNCION DEL TIEMPO, t. EL AMORTIGUAMIENTO, i, Y

LA FTRECUENCIA CIRCULAR NATURAL, o (O DEL PERIODO NATURAL) :

y{t) = £(t,w,z)

FIJEMOS UN VALOR DE r, POR EJEMPLO =0, Y LUEGO ASIGNEMOS VALORES A
w, POR EJEMPLO 0.1, 0.2. 0.3, ETC, HASTA CUBRIR UN INTERVALO DE INTE-
RES, Y PARA CADA CASO CALCULEMOS LA FUNCION RESULTANTE DE APLICAR LA

ECUACION ANTERIOR. CON ESTA OBTENEMOS

yl(t) fl(t' 0.1, 0} = £.(¢t)

y2(t) fz(t, 0.2, 0)

1]
rh
[\
——
t

N
rh

f3(tr 0.3; 0)

y3(t)

SEAN D MAlel(t)i = Dlwy,2)

o
H

MAX!yz(t)l D(usy,z)

w
I

3 MAX!yB(t)| = D(wqy, %)



Despiazamiento relativo,

Y{t), pulg.
3r ~3
2k n 2
1 Hi
S, 1l nﬂl\[\nﬂ/\[\ A\IV'AAAVAAAAA‘WQUBW°
TV A
-2% Iz
3r U mdx 1y(t)l =3.28 pulg. = 8.35cm. 3
L FORNN SS S TS NS S N N AN NN SN SN W T NN R T WU S SN S S A

0 5 ¢ 10 % 20 25

. Tiempo,t, seg

Respuesfo de un sistema amortiguado simple
con T,=1.0seg y € =0.10, al sismo de
El Centro, Cal., iS40, componente N -S



ES EL ESPECTRC DE RESPUESTA DE DESPLAZAMIENTOS PARAZ =0, SI ESTE PROCESO DE

REPITE FIJANDO OTROS VALORES DE 'g, POR EJEMPLO, z=0.02, 0.25, 0.1,

0.2, ETC, SE OBTENDRAN LOS ESPECTROS DE DESPLAZAMIENTOS CORRESPONDIENTES.

DE MANERA ANALOGA SE PUEDEN OBTENER LOS ESPECTROS PARA OTROS TIPOS DE
RESPUESTA, TALES COMO VELOCIDAD RELATIVA, ACELERACION ABSOLUTA, ETC, QUE SON,

RESPECTIVAMENTE

\ A MAX]y(t)‘[_;’m ;A = MAXIX(t) lc'w (29)

PSEUDO - ESPECTROS -

ESTADISTICAMENTE SE HA ENCONTRADO QUE

\t . (30)

S. = 4D T A % uv (31)

A S Y S, SE LES LLAMA PSEUDOESPECTROS.

DE LA EC. (30): log D

log V - log w= log V + 1log T - log 27

DE LA EC.(31}): log A log V + log w= log V - 1log 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, ¥ LA SEGUNDA, -1.
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v l- ] ' vV i

- D A A D
ALTERNATIVAMENTE, EN
TERMINOS DEL PERIODG,
Ty ) e
45° 4%° 45° 45°
] .
W T

EJEMPLO

CALCULAR EL ESPECTRO CORRESPONDIENTE A LA EXCITACION (CONSIDERESE £=0)

.QKO

By

_1--
;-L'_o o -1

EN UN EJEMPLO ANTERIOR SE OBTUVO

a

ki

y(t) = 55 {1 = coswt), SI Ost£t
2a T
D = MAX|Y(t)]| = = Offfto’ (O§T52to)
s, =wD = %? . S, =V = 2a
wt
Y D = MAXIy(t)]|= 3% sen —?9 ;ST T2 t_
. {43
t wt
_ _ 2a v o, . _ - o]
S, = wD = == |sen — wéo Sy, = wV = 2a|sen—§—
sen——
LM s = DTV far, = 2%
w—+0 w w &}
2
CASO PARTICULAR: SI t =1 SEG y a = 100 IN/SEG?
s, = =2190 _ 100 ¢ 51 0<T.2 sEn

v 2T

T
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S = 100T|seF—T"‘l|___
v T )
= 00T .on X| sI T>2 SEG
i T

LIM SV = 100 IN/SEG

T+ =

42



Pseudovelocidad V, en pulg/seq

—t
Q
o
o

a

500

%%?X /\ =100 pulg/seg® >< /\ \b
AAQAs NN

X X N | te = Lseg AN N NKs,

100

%% SO K

v.*' '\)'3{'

50

N KA )&if\ X/X/\\X

N K ANEKINNC N KNYN

B R KSR R

o.o,, O\q
N O N\ yd

10

1 S 10 50 100
Periodo natural T,en seg

Espectro no amomguado correspondiente a un pulso rectanguiar
de aceleraciones. Sequn N. Newmark y E Rosenbiueth, ref 1. {0



P N

Componente N-S
80

SO

aof-

Desplazamiento madximo D, encm

t L1 | S R
o . 1.0 20 3.0 4.0

Periodo natural T , en seg

_Espectro de desplazamientos. Sismo de Tokachi- Oki, Japadn
(1968). Segttn H. Tsuchida, E. Kurata y K. Sudo, ret 4



150

100

Velocldad relatlva mdxima V,en cm/seg
O
O

A

max {|%. ]} ’

3.0

2.0

Espectros
Oki, Japon

o

45

Componente N-S

200

" 2,0 3.0 4,0
Periodo natural T,, enseg

(o)
[
b

—  Componente N-S

Max{l'x', (t)l} = 207.67 cm/seg®

gl0.0S

- §=o.lo/
| i I | i 1 ]
) ) 20 30 2o v

Periodo natural Ty, en seg

de velocidades y de aceleraciones.. Sismo de Tokachi-
(1968). Sequn H.Tsuchida, E. Kurata y K.Sudo, ref.4



N

N

10

AN
N1074

L COMPONENTE

bes/wd ' pop|o0jaA

5
Periodo,seg

de respuesta . Alameda Central,

Espectros

19 de mayo de 1962



Velocidad, em/seq

4
o

AVl
COMPONENTE N39°14'E
/N 3l

Periodo, seg

Espectros de respuesta. Alamedac Central.
19 de moyo de 1962
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Aceleracion ,cm/seq?

Velocidad ,cm/seg

Desptiazamiento, cm

H

L MO WP

sunruNeEnNIE E-W T

1 1 t \ ' ! i I \ }

: -
{ 1 | ] | | | i | 1
T ¥ T 1 1 1 ) 1 1 1 3
/ 4.
I ‘1 ‘ L | l Pl i h.‘ “-' | kl‘ “ _ ‘ )
AT AL 10 7Y Y A B VA ,
- ' -1 .—[
1 | 1 1 | i 1 1 ] 1
L{ T L 1 1 | I ] i 1 |
! i ) /-\n/\—\\/‘-\_n_ L T N i ] I’
W ] I | B "l\—’l\/ ! {
- T
0 ; 116 |l5 210 2.5 : 310 315 : 4: 0 415 5]6 55 |

_ Tiempo, sag
Movimiento del terreno. Ciudad Universitaria, 6 de jullo de 1964



velocidad , cm/seq

100

-/ COMPONENT E-w />i</ o I\:oﬁ‘/\ ’oj;:
5 S
AVAN W
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DISTRIBUCION DE FUERZAS CORTANTES DIRECTAS Y POR TORSION
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DISTRIBUCION DE LAS FUERZAS CORTANTES EN UN ENTREPISO
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VEAMOS COMO SE DISTRIBUYEN LAS FUERZAS CORTANTES EN LOS MARCOS

-
-
-
-
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Somr s 5/ae;7uan'a:
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P =K & = Kx Yi 8
X3 X X, i
F =K & =K X' 8
yl Yy ¥y y; b
M = IF Y! +iFr X!
C.R. X; 1 y; 1
2
= e(zxx YEZ + LK X:!L“)
it Y3
=M
Tx
.1
'1T
DE DONDE 8 = > 5
] + xl -
EKxiYi zKyi i
POR LO QUE
K Y! K Xt
o= M X1 y; 1
Xl X 3 ; F = M
TR, ¥IT + T K x! Yi X sk vyl | cg X2
: Y. 1 X, 1
| L 1 i i
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SISTEMAS NO LINEALES DE UN GRADO DE LIBERTAD

ECUACION DE MOVIMIENTO:

Mx + O(y,y) = P(t) ; vy = X-X_ = DESPLAZAMIENTO RELATIVO
SI (v, y) = KY + C¥  SE TIENE EL SISTEMA ELASTICO LINEAL

MODELQOS PARTICULARES

~ i
1. RIGIDO-DPLASTICO Q
Q2
- —»
Q!
Q =-Q, + Cy, SI y<0
0 = Q, + Cy, SI y<0 EN DONDE C = CONSTANTE.SE HA EMPLEADO 'COMO

MODELQ EN EL ANALISIS DE TALUDES ¥ CORTINAS DE PRESAS DE TIERRA

Y ENROCAMIENTO

2.  ELASTO-PLASTICO ?5,

» Y

Q= 5l(y) + Cy
SE EMPLEA COMO MODELO EN EL ANALISIS DE ESTRUCTURAS DUCTILES,

TACTOR DE DUCTI LIDAD = u = yu/ye

Y, = DESPLAZAMIENTO MAXIMO QUE PUEDE SOPORTAR CI, SISTEMA SIN

FALLAR.



(a4
3. SISTEMA BILINEAL Q .
) )
t
i
\ 1
] Y‘o _bY - | Yo >Y
CON ENDURECIMIENTO CON ABLANDAMIENTO
SE USA COMO MODELO PARA ANALISIS SE USA COMO MODELO DE SISTEMAS
DE PUENTES COLGANTES QUE SE DEGRADAN POR AGRIETA-
MIENTO (MUROS DE MAMPOSTERIA,
POR EJEM)
4. TIPO MASING . 7 _
q (INCLUYE A LOS ANTERIORES COMO CASOS ESPECTIALES)
& = W - Q4 Yy -y
n > 2 1Y 2
U)K Y
<8, Esqueleto de la i
curva '
Qo = PUERZA EN v = Yo
y, = DESPLAZAMIENTO EN EL CUAL EL PROCESO SE INVIRTIO (y CAMBIO
DE SIGNC) POR ULTIM2 VEZ
CASO PARTICULAR DEL ESQUELETO
Yoo 2 4 Lyt (MODELO RAMBER - OSGOOD)
Y1 @ oL}
DONDE v, Q;, a y T SON CONSTANTES POSITIVAS
g4 .
/"2-o(=o
X=01,r=4
»-

Y




EJEMPLO: CASO BILINEAL

Q A

Y20
Y

° Y
Y{0
EJEMPLO CASQO ELASTOPLASTICD
A

,——w[?)o
N

F/

Wt

A

METODO 2 DE NEWMARK

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

DE NEWMARX DESCRITC ANTERIORMENTE.
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EJEMPLO
AQions
M=2 tonse crn .
_P_(l)_, ////// 7/ «——K= I8 fon/em
304 ---
«——K= 32 ton/cms
1777 /777 0 0.9375cm >y
p (t) tons
5 ------- - -
) oS Pt segs
ECUACION DE EQUILIBRIQO DINAMICO , My + Q(Y) = P(t)
o D(E) - Q(Y) _ P(t) - Q(v) ,
o= M - 2 (1)

PARA LA APLICACION DEL METODO DE NEWMARK SE TIENEN LAS SIGUIENTES

EXPRESIONES:
Ci+1 © k; * At
§i+l = Qi * (yi * §i+l) at/2
Y, =Y+ Y A+ (0.5-8)Y, o)’ +av¥ . (ar)?

CONSIDERANDO 4t = 0,10 SEG. Y 8 = 1/6 SE PUEDE ESCRIBIR;
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- _ . -1-_ e ;;

Yiv1 T ¥yt 30 (Yi + "i+l) (11)
- l e . e

Yiq = yi + Yi(0.10) + 230 (2Yi + Yi+1) (I1I)

EL PROCEDIMIENTO DE CALCULO ES COMO SIGUE:

([ SE ASUME Y

i+l
SE CALCULA Y, . CON LA ECUACION (II)
-< SE CALCULA Yi+1 CON LA ECUACION (III)

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

ETC.

.

PARA LA FUNCION DE RESISTENCIA Q SE TIENEN LOS SIGUIENTES CAS0S:

|
|
5 I
. |
}>0 ve 0 l
Qo-—'_" ;
- 3
| I
| l
* I
| |
| f
I | ,
| 1 |
0 Yo y yrﬁﬁr
1. COMPORTAMIENTO ELASTICO , QO = 32 Y TONS
2. CAMBIO DE RIGIDEZ , Q = 30 + 18 (Y-Y_ ) TON
3. DESCARGA , Q = Qy, - 32(Y,,~Y) TONS

ESTA ULTIMA EXPRESION MANTIENE SU VALIDEZ HASTA QUE'(YMAX-Y) <2Yo



Y =
(o]

PARA £t =0, ¥y

PARA t = 0.10,

ler. CICLO

SEA ;;+1 = 20
Vi1
Yi+1
Q =
i;i+l

20. CICLO
v

i+1

Yiga
Q =
Yisl

3er. CICLO

0.9375 CMS i Q.= 30,0 TON
P 50

=E=T=25'y=_0;y=0

Y; =y; =0y, =25

COMO PRIMER TANTEO. EN TAL CASO

» 1
=0 + 56[20 + 25) = 2,25
= 0+ 0.10 x 0 4 = (2 x 25 + 20) = 0.1167
500
32 x 0.1167 = 3,7330
50 - 3.733
= . = 23,134 220
= (25+23.134)/2 =2.407
= 73.134/600 = 0.1219 <0.9375
32 x 0.1219 = 3.9000
= (50 - 3,9)/2 = 23.050 £23.134°

71
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40. CICLO

Yi+1
Yie1
Yie1

n =

-
[

23.052

= (25+23.052)/2 =2.4026

73.052/600 0.12175 <0.9375

32 x 0.12175 = 3.8960

(50 - 3.8960)/2 = 23.052 ... ETC.
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LOS CALCULOS BASICOS SE MUESTRAN EN LA TABLA SIGUIENTE:

t D Y _, Y Y Q
SEGS TONS CM SEG CM SEG CMS TONS
0.0 50.90 25,000 0.00 0.00 0.00
0.10 50.00 20.000 2.2500 0.1167 3.7330

23,134 | 2.4070 0.1219 3.9000
23.050 2.4025 0.12175 3.3960
23.052 2.4026 0,12175 3.8960
0.20 50.00 20.000 4.5552 0.4722 15.110
17,445 4.4270 0.46793 14.970
17.513 4,4310 0.46804 14.977
17.511 4.43075 0.46204 14.977
0.30 50.00 10.000 5.8060 0.98610 30.8750
9.560 5.7840 0.98540 30.8620
. 9.569 5.7848 0.985432).B% 30.8639
0.40 50.00 0.00 6.2630 1.5958 41.849
4.0750 | 6.4670 1.6026 41.972
4.0141 | 6.4640 1.6025 41.970
4.0150 | 6.4640 1.60250 41.9790
0.50 50.00 0.00 . 6.6650 2.2623 53.846
-1.9230
-1.9000 | 6.56975 2.2591 53.789
-1.8944
-1.8946 | 6.5700 2.25912 53.789
0.50+ 5.00 -24,3946 | 6.5700 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 0.87147 3.02641 67.600
0.7278 5.00 -31.620 | -0.00313 3.03850 67.818
-31.409
-31.420 | -9.000352 | 3.03853 67.818
~31.4093 | -0.000205 | 3.03853 67.818
En t=0.5 + SEG, Ay =-45/2 = -22.5 .. -22.5 - 1.8946 = -24.3946

73

[a=) mbro

e @a@

C 2mbro /e

Segn0 de

Y .
Cam big I

RELE)



CONTINUACION DEL CUADRO ANTERIOR

t P Y Y Y Q
0.80 5.0 ~28,000 -2,1449 | 2,959611 65.293
-30.146
-30.000 -2,21708 | 2,957874 65.237
-30,118
~30.117 -2.22127 | 2.95777 65.234
0.90 5.0 ~27.00 -5.07712 | 2.59025 53.473
-24,236
~25.00 -4,97712 | 2.59358 53,580
~24,290
~24.294 -4.94182 | 2,59476 53.617
-24,308 ~4,94242 | 2.59474 53.617
1.00 5.0 ~14.00 -6.85782 | 1.99614 34.461
-14.7305
-14,7200 | -6.89382 | 1.99494 34.423
~14.7120 | -6.89342 | 1.99495 34.423

EN ESTOS CALCULOS SE INTRODUJO t = 0.50° Y 0.50° PORQUE PARA .ESTE.
INSTANTE SE PRODUCE UN CAMBIO BRUSCO EN LA CARGA P(t) DE 50.00 TONS
A 5.00 TONS, CON LO CUAL SE PRODUCE UN CAMBIO BRUSCO EN LA ACELERA-
CION DEL SISTEMA Y. EN ESTE INSTANTE NO SE PRODUCEN CAMBIOS EN v
'Y Y. EL TIEMPO t = 0.7273 SEG. SE INTRODUJO POR LA NECESIDAD DE
CALCULAR LOS VALORES DE Y ¥ DE O, PUES A PARTIR DE DICHO INSTANTE

SF INICIA LA DESCARGA DEL SISTEMA. EISTA CONDICION SE ENCONTRO SOBRE

LA BASE T MAR V | v
BASE DE APROXIMAR ¥ A CERO, OBTENIENDOSE Yy,y 3 g1g53 eMs y

- ™
Qupy = 67-818 TON.

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



y(supuesta) P Y 0 y(calculado) i NOTAS
Seq. Cm Seg_2 Ton Cm. Ton Cm Seg"2 Cm Seg_1
0.0 - - 5Nn.00| 0.00 0.00 25.00 0.00
0.10 23.0520 50.00| 0,12175] 3.896 23.0520 2.40260
0.20 17.5110 50.00| 0.468041.14.977 i7.5110 4,43075
0.30 9.5690 50,00| 0.98543f 30.863 9.5690 5.78480 —4- CAMBIO DE RIGIDI
0.40 4.0150 50,001 1.60250] 41,970 4,0150 6.4640
0.50 -1.8946 50.00| 2.25912| 53,789 ~1.8946 6.5700
0.50+ - - 5.00| 2.25912| 53.789 -24.3945 6.5700 —— CAMBIO DE CARGA
0.60 -29,.1380 5.001 2.78624% 63,277 -29.1380 3.89347
0.70 -31,3010 5.00] 3.02641] 67.600 -31,3010 0.87147
0.7278 -31,.4093 5.00| 3,03853| 67.818 -31,4093 -0.000205 4+ Om&x, Ym&x.
0.800 | -30.117n 5.00| 2.95777 | 65.234 ~30.1170 -2,22127 | reversa e calya
0.90 -24.3N80 5.07| 2.59474 | 53,617 -24.3080 -4.94242
1.00 -14.712n 5.001 1.994951 34,423 -14.712n ~-6.89342
{? midx = 3.03853 cms
RESPUESTA MAXTMA
Q mdx = 67,818 tons

SL
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2.0

X max = 3,03853

0,728 seq

SP777?
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CRITERIOS PARA TRAZAR ESPECTROS DE DISENQ ELASTOPLASTICOS A PARTIR DEL ELASTICO

1. CRITERIO DE IGUAL DESPLAZAMIENTO MAXIMO DEL SISTEMA ELASTICO

Y EL ELASTOPLASTICO DE IGUAL PERIODO:

A Q ) _ Bax - Qe
} Q, = Ky, = = —
p y u u
Qer——————->2"
el
s ]
// : YMAX = D = uy’ = uD
Qp e | e y p
| :
: l: D = D_e
Yy l Yy P

vvvvv

2. CRITERIO DE IGUAL ENERGIA ABSORVIDA POR LA ESTRUCTURA:

717



POR LO TANTO

Dp = De/v’2u- 1 Y
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i Wirwmemgg:

+ +Yiald ¢ ‘I n B -1 +Yield
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PROBLEMA DE VIBRACIONES DE TORSION

ACOPLADA C(CON TRASLACION

=== ——
’ —
N

K = rigidez en traslacidn ,

e, = cb L, = rigidez en torsién R
IF = Mz + K(z-e 9) = 0 (1)
Z S . ) s
. .
ZMC.G. = J5 + Lta - K(z-eso) e, = 0
J5 + Lo - Kesz = 0 (2)
EN DONDE L = L, + Ke2
t s
PUESTO QUE LAS VIBRACIONES SON ARMONICAS:
0 = -u?9 v z = -w'z
Sustituvendo en ec (1l}:
-w?Mz + Kz - Ke o = 0
(K - wiM)z - Ke 0 = 0 (1)

34



Sustituyendo (3) en (2):

- 2 - =
Jw<d + LTG Kesz 0
- J.2) = = (2')
one |
K- wsM | - KeS
Det ________J_________ =0
]
- - 2
Kes : I"T Ju
i
2 2 2 2
(K = w<M) (LT—Jw Yy - K es = (
e Z_ 2 4 2.2 _
KL, - KJw*= oM, + MJuw'- K'e =0
T 4 5
KT + ML KL, K2e2
MJ MJ MJ
DIVIENDO POR (K/M) C :
| 2 2
" 2 K+, KL, _ Keg Y
(K/M)2 K/M (MJT) (K/M) MJ (K/M) 2 MT (K /M) 2

SI 22 = w2/ (K/M) Y CONSIDERANDO .e_ = cb:

R .
A= A (1 4 et - = 0
K/M K/M 3/(Mb°)
.2 2
SI (LT/J)/(K/M) =n y 3 = J/(Mb"%)

]
o

MY = A2 (14 n) + on- cl/5P
' P ]

2 _n+1 ://Tq + 12 &2
*1,2 2 4 2

z 2
> w =1 (K/M) Y wy =

|
5
[\S]
-
~
=



2
SUSTITUYENDO A wl,

EN (1') O EN

2 | cb

(2'):
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Efectos sismicos en estructuras en forma
de péndulo invertido

Octavio RASCON CH. *

INTRODUCCION

En la practica se presentan estructuras consti-
tuidas por una sola columna la cual sostienre una
cubierta que puede ser una losa o un cascarén. Su
comportamiente dindmico debe estudiarse consi-
derando el efecto que la inercia rotacional de la
cubierta induce en el movimiento total de la es-
trucrura.

A principios de este afio se presenté en Califor-
nia, ELIA . un trabajo® en el cual se traté este pro-
blema desde un pur:o de vista energético. Se cal-
culé sélo ¢l periode fundamental y con base en
¢l. la respuesta de la estructura a un determinado
temblor. Los periodos calculados para cuatro es-
tructuras de esie tipo ya construidas fueron me-
necres que los medidos in situ. La discrepancia fue
atribuida a efecios de rotacién y traslacion de la
base.

El objeto de cste trabajo es introducir un anaii-
sis modal. el cual nos propercionara los efectos del
acoplamiento que exisie entre los modos de vibra-
cién. También se tomaran en cuenta en forma
aproximada los efectos de rotacién y traslacion
de la base.

CALCULO DE FRECUENCIAS Y
CONFIGURACIONES MODALES
DE VIBRACION

1. Suclo rigido

Para el caso en que el centro de gravedad de la
cubierta se encuentra localizado en la prolongacion
de! eje de la columna. el movimiento de la estruc-
tura podra estudiarse en dos direcciones perpen-
diculares entre si. En tal caso el probiema podra
discretizarse camo de dos modos de vibracion aco-
plados en cada direccion.

Para el calculo de las frecuencias de vibracion
se idealizara la estructura como de comportamiento
lineal consntwida por una cubierta infhimtamente
rigida de masa simétricamente distribuida v sopor-
tada por una soia columna. Como primer caso sc
considerara al suelo infinitamente rigido {(fig. 1).

En fig 1

1V = peso de la cubterta mas la parte tributa-
na de la ¢olumna
] = momento de inercia de la masa de la cu-
bierta respecto al eje =

le
C.G.

Para

)

PIR e SR x*

'

F4
Fic. 1. Péndulo invertido

mdduio de .elasticidad del material de la

columna

= momento de inercia de la seccién transver-
sal de la columna con respecto al eje z

= centro de gravedad de la cubierta

= distancia de C.G. al suelo.

la columna mostrada en las figs. 2a y 2b.

= rigidez por traslacion (fuerza horizontal
aplicada en C.G. necesaria para que este
se desplace ia unidad)

= ngidez por rotacién (par aplicado en C.G.
necesario para producir un gqiro unitario
a la altura de C.G.

= rotacion en C.G. debida a la {uerza k

= desplazamiento lateral de C.G. debido al
momento k,.

FIC. 2 Rrg:dcccs
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Despreciando las deformaciones por cortante,
las expresiones para k. k,. @ y § pueden encontrar-
-~ por estatica y valen

k = 3El./L% (1a)
k, = El./L; (2a)
o =15/L (1b)
s§=L/2 (2b)

Para una fuerza de magnitud ak, el desplaza-
miento serd a y el giro «®. Para un par de magni-
tud Bk, el giro sera 8 y el desplazamiento 3§. Al
aplicarse ambos simultineamente. el desplazamien-
to total de C.G. sera x, y el giro ¢ (fig. 3).

Xy
S B
| ka /%krﬁ
1
£y
x,=a+f88
L
g,=af +8
'

Fic. 3. Desplazamentos y giros totales

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

x=a+ B8 (3)
g =ab — 8 (4)

Resolviendo el sistema de ecuaciones 3 v 4 para
a y B. y utilizando las ecs 15 v 2b se obtiene

a= (x,—koye,}/x: {5a}
B = (e, — kyx,)/x (5b})
en las cuales
y = L/ 2El (6a)
«x =1 —kL1/4E]. = 0.25 {6b)

Para las oscilaciones del péndulo mostrado en
la hhg 1. el diagrama de cuerpo libre de la cubrerta
estd indicado en fa fig 4. Las ecuaciones de movi-
miento, despreciando efectos gravitacionales. seran

mxy ~ ka =0 (7)
Jr = kB =0 (8)

X, = desplazamiento
det centro de gro

‘\J E, vedad de la cubier
ta

Mm%, g,= rotgcion del cen-
tro de grovedad
de g cubierta

posicion de

equilibrio
N

mx, +ka =0

JE| +krﬁ=0

Fic. 4. Diagrama de cuerpo libre

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

m¥, + (kx, — kkoyer) Jx =0 (9)
Jer + (koo — kkoyx1) jx =0 {10)

Las ecs. 9 y 10 se pueden expresar matricial-
mente en la forma

m 07 = I & —ykk,][xl'lzon
[0 ]][:I]"'u[—ykk, k, . ()

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

ykk, = Lk/2 (12)

Puesto que el movimiento es arménico se tiene

que
.i'.l = "'—m:x1 y E.l = -—w"n (13)

en donde » es'la frecuencia circular natural de vi-
bracian.

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

m 0 X1 . Lk X
r X 1 k-
- l_ w I X _.L_k k = 0
- 0 ] £] 2 : : £
14)
Factonzando en la ec. 14
Lk
l k —-T} . it 0 Xy ]
1 Lk - =0
—_ 2— kr _] 0 ] (3] .J

(15)

La ec 15 representa un sistema de ecuaciones
homogéneas. el cual, para tener solucién diferente
de la trivial. necesita que su determmante sea nulo.
Por tanto

Pk N Lk
{ — Mo~ —
P 2x
Lk k,
2x K

%:0 (16)
_l(".-':

REVISTA DE LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISMICA. A. C.
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Desarrollando el determinante se llega a
mfat — — (k] 4 mk,)o? +
X

!
P
T T4

(4kk, — L2 k?) =0 (17)

Dividiendo ambos miembros entre mJ y conside-
rando que L?k* = 3kk, se obtiene

{_k]—}—mk.-w:_"_ kkr _"O

m/x Co4dmfxs (18)

&

que es una ecuacién de segundo grado en w”, cuyas
solucicnes son '

s _ K —mrk.
i T g
T k]~ mk,)? k k.
_\ ‘im':]'"x: - ‘im[x"‘ ('19)

Dividiendo numerador y denominador de (19)
entre mj

_kim+ k]
= 2 -

3
]

I

Hkim + ko ])2— (kim) (k,/])
. (20)

il

L
T 2 N
Llamando a

k/m = p* = cuadrado de la frecuencia circu’ar na-
tural por trasiacion

k./] = 0¢ = cuadrado de la frecuencia circular na-
tura] por rotacién

" se obtiene
"'f.'.' = 2(P: — 07 =

; .\(p-"-.—!'!-')z-—p_-'{)”) {21)

Diidiendo ambos miembros de (21} entre Py
haciendo w*/p* = A v 24 p- = u se llega a

Ay = 2(] - u = \’(-I —_ r,)-'__l,t)

Es interesante notar que s1 / = 0 (masa concen-
trada) de ia ec 17 se obtiene w* = k,m = p-

{22)

Las configuraciones modales pueden obtenerse
de cuaiquiera de las dos ecuaciones algebraicas
contenidas en la ecuacién matnicial dada en ec 15.
La primera de eilas es ’

k . Lk
(= = me) 5y, = 21y =0 (23)

donde el indice n indica ei numero dei modo v de
la cual se obrtiene

o= -%A_(i—m) (24)

dividiendo numerador y denominador de (24} en-
tre m y considerando que x = 0.25, k/m=p° y
que A, = ol/p? se llega a :

X, 0/e1,n = 2L/ (4 —Aa) (25)

Si se desean tomar en cuenta las deformaciones
por cortante basta con modificar las rigideces me-
diante un anélisis de estatica y partir de nuevo de
Ia ec 17 sin considerar que L2k* = 3kk,. Si existe
excentricidad en alguna direccién su efecto podra
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.

Xy
1.0

| j i g

0.5+ !

.
[

O ' 1 | 1
0 | 2 3 4 S -] 7

Fic. 5. Gralica de frecuencias

{x/L}/€

Fi. 6. Geafica (x/L) /e ve )
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2. Suelo flexible

Al oscilar una estructura cimentada en suelo
‘ando, existe interaccién dinamica suelo-estructu-
. que en la mayoria de los casos no debe despre-
ciarse al calcular las frecuencias y los modos de
vibracién. En lo que sigue se propone la adaptacién
de un método numérnico para tomar en cuenta di-
cho efecto.

Las restricciones del suelo seran idealizadas me-
diante resortes de comportamiento lineal: uno para
desplazamientos lineales horizontales y otro pa-
ra deformaciones angulares de cabeceo de la «ci-
mentacidn *2,

En la fig. 7 se hace referencia a los parametros
que a continuacion se mencionan

K = rigidez del resorte correspondiente a la
traslacion de la base * = C:A

Cr = coeficiente de cortante elastico uniforme
del suelo.

A = area de contacto de la cimentacion.

R = rigide: del resorte correspondiente a rota-

cion de la base * = Coly,— W'y
C¢ = coeficiente de compresién elastica no uni-
forme del suelo.

[y — momento de inercia de area de la base de
la cimentacion con respecto al eje =’

L’ = altura de C.G. sobre el nivel de desplante
xo — traslacién de la base
rotacion de la base

£o ==

5= a+ 8%
g1 = A4 aB
Xo = L’Eo

a = Fjk
B = M/k,

I. L 8 0, k ki x1, &y y W ya definidos ante-
riormente. ]

El problema sera resuelto utilizando un proce-
dimiento iterativo y la tabulacién propuesta por
N. M. Newmark': se despreciaran la variacién
de ia rigidez de la columna debida a la fuer:za
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-
tacion = F

M, = momento flexionante en la base de la ci-
mentacion = M + FL’

x, = F,}K

Fg = MOIR

W’ = peso total de la estructura : " . :
. A continuacién se describe el procedimiento a
¥ = altura del centro de gravedad de la cz- seguir: :

tructura sobre el nivel de desplame

F= max I. Suponer valores para x y =
= desiozamiento lineal sl en CG. 2 Geicvl Py M usando les expresones

M — . . - :‘A - M X R

fe; ‘ ‘ de w» atn no se conoce: por tanto se llevara’
¢ = desplazamiento angular‘total en C.G. como factor comin en el resto del calculo
- x
! I .
Posicion
de equilibrio —~— ? M
. [ —
——— —_ / Jes. d
C.G.

‘ -
| E
P Y
L]
L L - hd
‘ : £

Q

\k , kr
~ base
A & E
’ f - wwmw-g
Lol b atbn iy f e I X, PRIy
=—xo—)
Fic. 7. Modelo de tatcraccion dinamica sucfo-cstructura
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3. Calcular ia fuerza y el momento en la base me-
diante las férmulas
F,=F y M,=M+FL
. Encontrar los valores de los desplazamientos
2, =F,/Ky e =M,/R
. Calcular los vaiores de los parametros a = F/k
EB Mik,
fectuar los productos 85 y a®
. Calcular 2, = « + 85 yn—ﬂ—ra@
. Efectuar el producto x; = L'e,
. Calcular los desplazamientos lineales y angula-
res totales de C.G. mediante las expresiones
X =xo+x,+x ¥ £=e+e
10. Encontrar el valor de «° mediante los cocien-
tes x/x"ye/e
I1. Si los valores de o calculados en el paso an-
terior son aproximadamente iguales. el proceso
__habra econciuido. En caso contrario repitase la
secuela utilizando como valores de partida para
x v ¢ los encontrados en etapa 9 o valores
. cuvo cociente sea igual al de x" entre ¢. El
proceso deberd continuarse hasta lograr la
* aproximacién deseada.

Woo ™~ tn =

EJEMPLO DE APLICACION

Con motivo de ilustrar los conceptos enunciados
anteriormente se calcularan las frecuencias y mo-
dos de vibracién de un cascarén ya construido en
California. EUA (fig 8). Los datos necesarios
han sido extraidos de la ref 1. Se computaran tam-
bién las respuestas sismicas suponiendo que esa-es-
tructura fuera a construirse en la zona blanda de
la civdad de Meéxico. Se utilizaran por tanto los
parametros elasticos de las arcillas del Valle de
México y los espectros de disefio propuestos en el
‘reglamento de construccién para el Distrito Fede-
ral .

Los datos necesarios de la estructura son

L = 419 ¢m
L’ = 480 cm

=24%cm . .. .
‘W = 20. 450 kg (m = 20.81 kg seg®/cm)
W” = 43 600 kq
L = 1775 x ]0 'em?
I, = 1063 x 10%m*
k= 1.266 X 10" kg;ecm
k. = 7.41 X 10" kg cm/rad
] = 1.386 x 10% kg seg” cm
= 0.00358 rad/cm
8§ = 208 cm-rad

Las expresiones para Cr y C¢ son las siguien-
tes -

E 1 E 1
| — - % ] — = \/‘;\-
E: ecs 26

= moédulo de elasticidad del suelo
= relacion de Poisson del sueio

C.'ZF[

- l’:_.

A .= area de contacto de la cimentacion
F,, F;'= factores de forma de la cimentacién

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 cimentacién cuadrada los
valores de Fy y F, son 0.704 y 2.11 respectiva-
mente.

Sustituyendo valores en ecs 26 se obtiene

Cr =0.123 kg/cm?®
Ce = 0.369 kg/cm?

Caso 1. SugeLo riGipo

a} Calculo de frecuencias y modos de vibracion

Para ei calculo de las frecuencias de vibracién
usaremos la férmula dada en ec 22. Los valores de
los parametros a sustituir son

p- = k/m = 608 (rad/seq)*
0¥ = k /] = 535 (rad/seg)*
p=0%p* =0.882

con los cuales

Ar: = 2(1.882 = V3.55 —0.882) = 0.494; 7.034

Por tanto
w = V0.494 X 608 = V300 = 17.32 rad/seg

ws = V7.034 X 608 = V4260 = 65.30 rad/seg -

Los periodos naturales son

T\ = 2r/wy = 0.362 seg { T, obtenido de un regis-
tro de vibraciones libres de la estructura y
reportado en ref | = 0.483 seg)

T: = Z‘wa-_v = (.096 Seg

Comparando los valores calculado y medido de
T, se puede ver la importancia de la interaccion di-
namca suelo-estructura.

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

2 X 419
xXi/e, =

= 3—05453 = 238 cm/rad

2% 419

m = 275 Cm/rad

Xa/fu =

b} Respuesta sismica

Para el caiculo de la respuesta sismica de siste-
mas de varios grados de libertad es necesario
caicular los coefic:zntes de participacién de cada
modo de vibracién. Se puede demostrar © que para
este caso es aplicable la siguiente ecuacion

_XIMT

XTMX,

REVISTA DE LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISMICA. A. C.



Lo
j PLANTA

95

]

!

|

T CORTE A-A
9ll5

Acotaciones en centimetros

I

15

{
152

; CORTE B-B

346 -~ | 7=
8

l 1

B “
ELEVACION

L

- 382

Fic. 8. Cascaron utiizado para ejemplo. (Después de R. McLeant

en la cual

{ es un vector que representa los desplaza-

.X-?

mientos estaticos de cada grado de liber-
tad de la estructura inducidos por un
desplazamiento estatico unitario de la base

es el vector modal para el enésimo modo

{n)

es la matriz de inercia v

es el vector traspuesto de X,

Para nuestro caso se tendra

=U=lo]

=l
I

™ 238 - _ [ —275
P o= 7T
X7 =238 1], )—(tz[-—ns 1:|

— [[m 0 _ [2051 0o
M=_o/] “[o l.386x10"J

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

C, = —_1960

= 3366 x 100 — 000193

C. = _—5.720

REVISTA DE LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISMICA. A C.
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El valor absoluto de la respuesta maxima en
cada uno de los modos sera .

m 0
;)
(28)

V. = fuerza cortante = iC.|
M. = momento flexionante | ~— '™

[z
En
donde

Sun = ordenada del espectro de aceleraciones
afectada por el coeliciente sismico C =
= 0.15.

El espectro que serd utilizado es el propuesto
en el reglamento de construcciones del Distrito
Federal * (fig. 9). Los valores de las ordenadas
espectrajes correspondientes a Iy y T, son 100
cm:seg” v 80.6 cm/seg” respectivamente.

Sustituyendo valores en ec 28 se llega a’

Vi~ 957 kg

[Ml] - [268.000 kg cm] (29)
Vel _ 893 kg

[: 2_] - [216.000 kg cm] (30)

El criterio propuesto en ref. 8 sera utilizado
. para el calculo de la respuesta total {considerando
los efectos combinados de los dos modes). Por o
anterior la respuesta total de la estructura valdra

V=VvVii+ V2 ;_M:VMg—;—Mg"
(31a, 31b)

En ecs 31a v 31b

V = fuerza cortante total en la columna

. .2
g = aceleracion de

Sa
_+ la grovedad
g
s  Sg _
,/'T"
1.0l Sa 25
9T
S
0.5 28.05 (14T
g
o- ! I ] : -
o ! 2 3 4 T (seq)

Fic. 9. Espectro de aceleraciones
(Después de E. Rosenbiueth y L. Esteva)

M = momento flexionante total en C. G.
Sustituyendo los valores dados en ecs 29 y 30
en (31) se obtiene

V = 1310kg M = 344,000 kg cm
El momento en la base de la columna valdra
M, = 344,000 + 1.310 X 419 = 893,000 kg cm
Los resultados de este caso se resumen en la
fig. 10a.
CAso 2. SUELO FLEXIBLE
a} Calculo de frecitencias y modos de vibraciér,

Para considerar las restricciones del suelo em-
p]earemos ¢l método propuesto anteriormente pro-
cediendo en forma tabular. Sustituvendo valores
en ecuaciones para K y R se obtienen 1.88 X 10¢
kg/cm y 6.35 X 10® kg cm/rad respectivamente.

PRIMER MODO

Factor comiin

Parametros Valores ¢ ler. cicio)

x. ¢ (supuestos) cx =400 cm e =1 rad E
F=max Mz 'F = 8320 M=1386000 ' o
F.=F. M.=M + FL F. = 8320 M. = 5.376.000
x. = EF.K. . =M.R cx, = 0.4420 eo = 0.00847 ' w?

«=Fk = Mk @ = 06570 B = 0.00187 | wf
RS wf | B5 =03892 a0 =000235 =
X Za+ 8 =B +ad x, = 1.0462 ry = 0.00422 | w:
.= L x. = 4.0650
VD xo 4+ o+ xS ==, X =3.5532 = 0.012869 w?
W =X X wl = el 72.0 78.7

¥ = 438, X7 o= [4381]
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PRIMER MODO

SEGUNDO MODO

Factor comun

-rémetros  Valores (2 ciclo) Factor comin Parimetros Valores (ler. ciclo)
X 438 1 x, e —151 1

EM | 9130 1.386.000§ o? F.M 3143 1,386,000 o
FoM, 9130 5766.000° o Fo. M, -—3143 —123,000 o
X060 0.4860 0.00910 ot X080 —0.1672  —0.0001940 o
a B | 07210 0.00187 o af  —0248) 0.0018700
B3, af 0.3892 0.002585 Wl B3. af 0.3892  —0.0008890 o’
X ! 1.1102 0004455 X1, € 10.1411 0.0009810 o
xeer ;4365 & xe.r.  —0.0930 ¥
X i 5961 0.013565 w? xe —0.1191 0.0007870 o
o 735 7538 L — o] 1267 1270 —

Suponiendo que la aproximacién es suficiente
resulta

x/¢ = 440, X7 = [440.1], % =74 {rad/seg)®
T, = 0.731 seg:: ‘

<] procedimiento para el cémputo de los para-
merros del segundo modo es el mismo, sélo que
la configuracion supuesta deberd “limpiarse”. an-
tes de proseguir el caiculo, de las componentes del
primer modo que pudiera conterer. Se demues-
tra’ que si 5(_' es el vector de la configuracién
supuesta. el vector libre de componentes del pri-
mer modo queda dado por

Y’:"ﬁ)_fl;
Xg:X’J_le {32)

Suponiendo para el primer ciclo

[

¥ sustituvendo valores en la ecuacion matricial 32

se obtiene
%=

~e nos da los valores de partida para el primer
de caleulo.

X'/ = =151, XT = [—151 1], T. = 0.176 seg.

}

En este caso se supuso un valor cercano al real
vy por tanto sélo se necesitd un ciclo para que se’.

obtuviera la aproximacion deseada. Si el valor su-
puesto no hubiese sido ese sino otro cualquiera’
seguramente no hubiera sido suficiente un ciclo
de cilculo. En los ciclos subsiguientes se proce-

deria en igual forma que antes: suponer imciai-
mente la configuracién obtenida en el cicio ante-..
nior: limpiarla de las componentes del primer mo->

do: etc.
b) Respuesta sismica

Los valores de los coeficientes de participacién
y de las ordenadas espectrales para este caso son:
€\ = 0.001689, C.: = —0.001689

S.. = 1274 cm-seg-, S.. = 86.6 cm/seg*

Las respuestas maximas para cada modo valen

M, ]~ [[298.200 kg cm
[ vl 461 kg
M. ] [203.000 kg cm
Las respuestas maximas totales seran (fig 10b)

V = 2.030 kg
M = 361.000 kg cm
M., = 1.209.000 kg cm
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M=344 ton cm

36! ton cm 0

1209 ton cm
L

1,93 ton

Fia. 10. Respuestas sismicas

Caso 3. Base RIGIDA Y MASA CONCENTRADA

Para comparacién de resultados se vera cual es
el valor de la respuesta maxima en el caso de des-
preciar Ja inercia rotacional y la interaccién suelo-

estructura.

Para este caso p* = 608 (rad/seg)? T = 0.325
seg, 0.155, = 92.6 cmsseg®>. V = mS, = 1.930 kg y
M, = 808.000 kg cm (Ffig 10c).

CONCLUSIONES o

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

Caso 3

Concepto Caso 7 Caso 2
\% 64.4%0 100% 95.0¢%
M 95.2¢% 100% 0 %
M, 73.8% 100% 66.7%¢

Los resultados de la tabla anterior dan una
idea clara de la importancia que tiene el considerar
la inercia rotacional de la cubierta y la interaccidn
suelo-estructura. La importancia del primer con-
cepto aumentara conforme mayor sea el momento
de mercia de masa de la cubierta con respecto al
eje =. El ultimo concepto es tanto mas importante
cuanto mas blando sea el suelo de cimentacién.
En parucuiar puede observarse que en el tipo de
soiucién 3 no se obtiene momento flexionante a la
altura de C.G. Esto puede trzr consigo seriwos
errores en la cuantia del acerc se refuerzo nece-
sarto en la umion columna-cubierta que es donde
mas ductthidad necesita desarrollarse.
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REGLAMENTO _
CAPITULO VI DISENO
POR SISMO.

GACETA OFICIAL DEL
DEPARTAMENTO DE

D.F.
6 DE JULIO DE 1987,

ARTICULO 202.- En este Capitulo
se establecen las bases y requisitos
generales minimos de disefio para
que las estructuras tengan seguridad
adecuada ante los efectos de los
mismos. Los métodos de analisis y
los requisitos para estructuras
especificas se detallaran en las
Normas Técnicas Complementarias.

ARTICULO 203.-Las estructuras
se analizaran bajo la accién de dos

componentes herizontales
ortogonales no simultaneos del
movimiento del terreno. Las

deformaciones y fuerzas internas
que resulten se combinaran entre si
como lo especifiquen las Normas
Técnicas Complementarias, y se
combinaran con los efectos de
fuerzas gravitacionales y de las
otras acciones que correspondan
segun los criterios que establece el
Capitulo III de este Titulo.

Segin sean las caracteristicas de la
estructura de que se trate, ésta podra
analizarse por sismo mediante el
método simplificado, el método
estatico o uno de los dinamicos que
describan las Normas Técnicas
Complementanas, con las
limitaciones que ahi se establezcan.

En el analisis se tendra en cuenta la
rigidez de todo elemento, estructural
0 no, que sea significativa. Con
todas salvedades que corresponden
al método simplificado de analisis,
se calcularan las fuerzas sismicas,
deformaciones y desplazamientos
laterales de la estructura, incluyendo
sus giros por torsién v teniendo en
cuenta los efectos de flexién de sus
elementos vy, cuando  sean
significativos, los de fuerza cortante,
fuerza axial y torsion de los
elementos, asi como los efectos de
segundo orden, entendidos €stos
como los .de las fuerzas
gravitacionales actuando en la
estructura deformada ante la accion
tanto de dichas fuerzas como de las
laterales.

Se verificara que la estructura y su
cimentacion no alcancen ningun
estado limite de falla o de servicio a
que se refiere este Reglamento. Los
criterios que deben aplicarse se
especifican en este Capitulo.



Para el disefio de todo elemento que
contribuya en mas de 35% a la
capacidad total en fuerza cortante,
momento torsionante o momento de
volteo de un entrepiso dado, se
adoptaran factores de resistencia
20% inferiores a los que le
corresponderian de acuerdo con los
articulos respectivos de las Normas
Técnicas Complementarias.

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

I.- Los muros que  contribuyan a
resistir fuerzas laterales se ligaran
adecuadamente a los marcos
estructurales o a castillos y dalas en
todo el perimetro del muro, su
rigidez se tomara en cuenta en el
analisis sismico y se verificard su
resistencia de acuerdo con las
normas correspondientes

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

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

ARTICULQ 205.- Para los efectos
de este Capitulo se consideraran las
zonas del Distrito Federal que fija el
articulo 219 de este Reglamento.

ARTICULO 206.- El coeficiente
sismico, ¢, es el cociente de la
fuerza cortante horizontal que debe
considerarse que actia en la base de .
la construccidn por efecto del sismo;..

entre el peso de ésta sobre dicho
nivel, '

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

El coeficiente sismico para las
construcciones clasificadas como
del grupo B en el articulo 174 se
tomara 1gual a 0.16 en la zona [,
032 enla I y 040 en la I, a
menos que se emplee el método
simplificado de analisis, en cuyo



caso se aplicaran los coeficientes
que fijen las Normas Técnicas
Complementarias, y a excepcion de
las zonas especiales en las que
dichas Normas especifiquen otros
valores de c¢. Para las estructuras
del grupo A se incrementard el
coeficiente sismico en 50 por ciento.

ARTICULO 207.- Cuando se
aplique el método estatico o un

método dinamico para analisis.

sismico, podran reducirse con fines
de diseiio las fuerzas sismicas
calculadas, empleando para ello los
criterios que fijen las Normas
Técnicas  Complementanias, en
funcion de las caracteristicas
estructurales y del.terreno. Los
desplazamientos  calculados de
acuerdo con estos métodos ,
empleando las fuerzas sismicas
reducidas, deben multiplicarse por
el factor de comportamiento sismico
que marquen dichas Normas .

Los coeficientes que especifiquen
las - Normas Técnicas
Complementarias para la aplicacién
del método simplificado de analisis
tomaran en cuenta todas las
reducciones que procedan por los
conceptos mencionados. Por ello
las fuerzas sismicas calculadas por
este método no deben sufrr
reducciones adicionales.

meétodos de

ARTICULO 208.- Se verificara
que tanto ‘la estructura como su
cimentacion 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
analisis  sismico
mencionados en el articulo 203 de
este Reglamento, no excederan a
0.006 wveces la diferencia de
elevaciones correspondientes, salvo

wt

e,
Sk

que los elementos incapaces de

soportar deformaciones apreciables,
como los muros de mamposteria,
estén separados de la estructura
principal de manera que no sufran
dafios por las deformaciones de
ésta. En tal caso, el limite en
cuestion sera de 0.012.

El calculo de deformaciones
laterales podra omitirse cuando se
aplique el método simplificado de
andlisis sismico.

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



estructura seran tales que las
deformaciones de ésta no afecten a
los vidrios. La holgura que debe
dejarse entre vidrios y marcos o
entre ¢€stos y la estructura se
especificara en las Normas Técnicas
Complementarias. :

ARTICULO 211.- Toda
construccion debera separarse de
sus linderos con los predios vecinos
una distancia no menor de 5 cm. m
menor que el desplazamiento
horizontal calculado para el nivel de
que se trate. [El desplazamiento
horizontal calculado se obtendra con
las fuerzas sismicas reducidas segin
los criterios que fijan las Normas
Técnicas Complementarias y. se
multiplicara por el factor de
comportamiento sismico marcado
por dichas Normas, awnentado en
0.001, 0.003 o 0.006 de la altura de
dicho nivel sobre el terreno. en las
zonas, I IT o III, respectivamente.

Si se emplea el método simplificado
de analisis sismico, la separacion
mencionada no sera, en ningun nivel
menor de 5 cm ni menor de la altura
del mvel sobre el terreno
multiplicada por 0.007, 0.009 y
0.012 segin que la construccion se
halle en la zona I, II o III,
respectivamente.

La separacién entre cuerpos de un
mismo edificio o entre edificios
adyacentes sera cuando menos igual

a la suma de las que de acuerdo con
los parrafos precedentes
corresponden a cada uno.

Se anotaran en los planos
arquitectonicos 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. St se usan
tapajuntas, éstas deben permitir los
desplazamientos relativos tanto en
su plano como perpendicularmente a
él.

ARTICULO 212.- El analisis y
disefio estructurales de puentes,
tanques, chimeneas, silos, muros de
retencion y otras construcciones que
no sean edificios, se haran de
acuerdo con lo que marquen las
Normas Técnicas Complementarias
y, en los aspectos no cubiertos por
ellas, se hard de manera congruente
con ellas y con este Capitulo, previa
aprobacion del Departamento.

Capitulo VII
Disefio por Viento

ARTICULO 213.- En este Capitulo
se¢ establecen las bases para la
revision de la  seguridad vy



condiciones de servicio de las
estructuras ante los efectos de
viento. Los procedimientos
detallados de disefio se encontraran
en las Normas Técnicas
Complementarias respectivas.

ARTICULOQO 214.- Las estructuras
se disefiaran para resistir los efectos
de viento proveniente de cualquier
direccién  horizontal. Debera
revisarse el efecto del viento sobre
~ la estructura en su conjunto y sobre
sus componentes  directamente
expuestos a dicha accion.

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

ARTICULQO 215.-En edificios en
que la relacion entre la altura y la
dimension minima en planta es
menor que cinco, y en los que
tengan un periodo natural de
vibracion menor de 2 segundos y
que cuenten con  cubiertas y
paredes rigidas ante cargas nornnales
a su plano, el efecto del viento
podra tomarse en cuenta por medio
de presiones estaticas equivalentes
deducidas de la velocidad de disefio
especificada en el articulo sigmente.

Se ' requeriran

‘procedimientos
especiales de disefio que tomen en

~cuenta las caracteristicas dindmicas

de la accion del wviento en
construcciones que no cumplan con
los requisitos del parrafo 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
forma propicie la generacion
periddica de vortices.

ARTICULO 216.- En las areas
urbanas y suburbanas del Distrito
Federal se tomara como base una
velocidad de wviento de 80 km/hr
para el disefio de las construcciones
del grupo B del articulo 174 de este
Reglamento.

Las presiones que se producen para
esta velocidad se modificaran
tomando en cuenta la importancia
de la construccion, 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 area expuesta al viento.

La forma de realizar tales
modificaciones y los procedimientos
para el calculo de las presiones que
se producen en distintas porciones
del edificio se estableceran en las
Normas Técnicas Complementarias
para Disefio por Viento.

P T



Capitulo VIII
Disefio de Cimentaciones

ARTICULO 217.- En este Capitulo
se disponen los requisitos minimos
para el disefio y construccion de
cimentaciones. Requisitos
adicionales relativos a los métodos
de disefio y construccidon y

a ciertos tipos especificos de
cimentacion se fijaran en las
Normas Técnicas Complementarias
de este Reglamento.

ARTICULO 218.- Toda
construccion se soportara por medio
de una cimentacion apropiada.

Las construcciones no podran en
ningin caso desplantarse sobre
tierra vegetal, suelos o rellenos
sueltos o desechos. Sdlo sera
aceptable cimentar sobre terreno
natural competente o rellenos
artificiales que no incluyan
materiales degradables y hayan sido
adecuadamente compactados.

El suelo de cumentacion deberd
protegerse contra deterioro por
intemperismo, arrastre por flujo de
aguas superficiales o subterraneas y
secado local por la operacion de
calderas o equipos similares.

ARTICULO 219.- Para fines de
este Titulo, el Distrito Federal se

divide en tres zonas con las
siguientes caracteristicas generales:

Zona I.-Lomas, formadas por rocas
0 suelos generalmente firmes que
fueron depositados fuera del
ambiente lacustre, pero en los que
pueden existir, superficialmente o
intercalados, depositos arenosos en
estado suelto o  cohesivos
relativamente blandos. En esta
Zona, es frecuente la presencia de
oquedades en rocas y de cavernas y
tineles excavados en suelos para
explotar minas de arena,

Zona II.- Transicion , en la que los
depositos profundos se encuentran a
20 m. de profundidad, o menos, y

que estd constituida
predominantemente  por ..estratos
arenosos . y limoarenosos

intercalados con capas de arcilla
lacustre, el espesor de éstas es
variable  entre  decenas  de
centimetros y pocos metros, y

Zona IIl.- Lacustre, integrada por
potentes depdsitos dc  arcilla
altamante comprensible, separados
por capas arenosas con contentdo
diverso de limo o arcilla. Estas
capas arenosas son de consistenca
firme a muy dura y de espesores
varigbles de centimetros a varios

metros. Los depositos lacustres
suelen estar cubiertos
superficialmente por suelos

aluviales y rellenos artificiales, el



capesor de este conjunto puede ser
superior a S50m. ’

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

investigaciones que se¢ realicen en el
subsuelo del predio objeto de
estudio, tal y como lo establezcan
las Normas Técnicas
Complementarias. En caso de
construcciones ligeras o medianas,
cuyas caracteristicas se definan en
dichas Normas, podra determinarse
la zona mediante el mapa incluido
en las mismas, si el predio esta
dentro de la porcion zonificada; los
predios ubicados a menos de 200 m.
‘de las fronteras entre dos de las
zonas antes descritas se supondran
ubicados en la mas‘desfavorable.

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

I.- En la zona [ a que se refiere el
articulo 219 del Reglamento, si
existen en ubicaciones de interés
materiales  sueltos  superficiales,

grietas, oquedades naturales o
galerias de minas, y en caso
afirmativo su apropiado tratamiento,

y

I1.- En las zonas II y III del articulo
mencionado en la fraccion anterior,
la existencia de restos
arqueologicos, cimentaciones
antiguas, grietas, variaciones fuertes
de estraligrafia, historia de carga del
predio o cualquier otro factor que
pueda  origihar  asentamientos
diferenciales de importancia, de
modo que todo ello pueda tomarse
en cuenta en el diseiio.

ARTICULO  221.-  Deberan®
investigarse el tipo y las condiciones
de cimentacion de las
construcciones  colindantes  en:
materia de estabilidad;
hundimientos, emersiones:
agrietamientos  del  suelo vy
desplomes, y tomarse en cuenta en
el disefio y construccion de la
cimentacion en proyecto.

Asimismo, se Investigaran la
localizacién y las caracteristicas de
las obras subterraneas cercanas,
existentes 0 proyectadas,
pertenecientes a la red de
transporte colectivo, de drenaje y de
otros servicios publicos, con objeto
de verificar que la construcciéon no
cause daiios a tales instalaciones ni
sea afectada por ellas.



ARTICULQ 222.- En las zonas II
y III seiialadas en el articulo 219 de
este Reglamento, se tomara en
cuenta la evolucién futura del
proceso - de hundimiento regional
que afecta a gran parte del Distrito
Federal y se preveran sus efectos a
corto y largo plazo sobre el
comportamiento de la cimentacidén
en proyecto.

ARTICULO 223.- La revision de
la seguridad de las cimentaciones,
consistira, de acuerdo con el articulo
193 de este Reglamento, en
comparar la resistencia y las

deformaciones maximas aceptables:

del suelo con las- fuerzas vy

deformaciones Inducidas por las .

acciones de disefio. Las acciones
seran afectadas por los factores de
carga y las resistencias por los
factores de resistencia especificadas
en las Normas Técnicas
Compiementarias.

ARTICULO 224.- En el disefio de
toda cimentacion, se consideraran
los siguientes estados limite, ademas
de los correspondientes a los
miembros de la estructura:

I. De falla:

a) Flotacion;

b) Desplazamiento plastico local o
general del suelo bajo la
cimentacion, y

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

II.- De servicio:

a) Mowvimiento Vertical medio,

asentamiento o emersion , con
respecto al nivel del terreno
circundante;

b) Inclinacion media, y
¢) Deformacién diferencial.

En cada uno de estos movimientos,
se considerardin el componente
inmediato bajo carga estatica, el
accidental, principalmente  por
sismo, y el difendo, por
consolidacién, y la combinacion de
los tres. El valor esperado de cada
uno de tales movimientos debera
ajustarse a lo dispuesto por las
Normas Técnicas Complementarias,
para no causar dafios mtolerables a
la propia cimentacién, a la
superestructura y sus instalaciones,
a los elementos no estructurales y
acabados, a las construcciones
vectnas nl a los servicios pabiicos.

ARTICULOQO 225.- En el disefio de
las cimentaciones se consideraran



las acciones sefialadas en los
Capitulos IV a VII de este Titulo,
asi como el peso propio de los
elementos estructurales de 1Ia
cimentacion, las descargas por
excavacion, los efectos del
hundimiento regional sobre la
cimentacion, incluyendo la friccion
negativa, los pesos y empujes
laterales de los rellenos y lastres que
graviten sobre los elementos de la
subestructura, la aceleracion de la
masa de suelo deslizante cuando se
incluya sismo, y toda otra accién
que se genere sobre la propia
cimentacion o en su vecindad.

La magmitud de las acciones sobre
la cimentacion provenientes de la
estructura serd el resultado directo
del andlisis de ésta. Para fines de
diseiio de la cimentacion, [a fijacién
de todas las acciones pertinentes
sera responsabilidad conjunta de los
disefiadores de la superestructura y
de la cimentacion.

En el analisis de los estados limite
de falla o servicio, se tomara en
cuenta la subpresion del agua, que
debe cuantificarse
conservadoramente atendiendo a la

evolucion de la misma durante la
vida atil de la estructura. La accion
de dicha subpresion se tomara con
un factor de carga unitario.

ARTICULQ 226.- La segunidad de
las cimentaciones contra los estados
limte de falla se evaluard en
términos de la capacidad de carga
neta, es decir del maximo
incremento de esfuerzo que pueda
soportar el suelo al nivel de
desplante.

La capacidad de carga de los suelos
de cimentacién se calculara por
métodos analiticos 0 empiricos
suficientemente  apoyados  en
evidencias experimentales o se
determinard con pruebas de carga.
La capacidad de carga de la base de

cualquier cimentacidn se calculara a -~
partir de las resistencias medias de =

cada uno de los estratos afectados
por el mecamsmo de falla mas

critico. En el calculo se tomara en .
cuenta la interaccion entre las #*
diferentes partes de la cimentacidény &

entre ¢ésta y las cimentaciones
vecinas.

Cuando en el subsuelo del sitio o en

“su vecindad existan rellenos sueltos,

galerias, grietas u otras oquedades,
¢stas deberan tratarse a
apropiadamente o bien considerarse
en el analisis de estabilidad de la
cimentacion. '

ARTICULOQ 227.- Los esfuerzos o
deformaciones en las fronteras
suelo-estructura necesarios para el
diseiio estructural de la cimentacion,



incluyendo presiones de contacto y
empujes laterales, deberan fijarse
tomando en cuenta las propiedades
de la estructura y las de los suelos

de apoyo. Con base en
simplificaciones e hipotesis
conservadoras se determinara la
distribucion de esfuerzos

compatibles con la deformabilidad
y resistencia del suelo y de Ia
subestructura para las diferentes
combinaciones de solicitaciones a
corta y largo plazos, o mediante un
estudio explicito de interaccion
suelo-estructura.

ARTICULO 228.- En el disefio de
| las excavaciones se consideraran los
sigutentes estados limite:

I.-De Falla: colapso de los taludes o
de la excavacion o de! sistema de
soporte de las mismas, falla de los
cimientos de las construcciones
adyacentes y falla de fondo de la
excavacion por corte o por
subpresidén en estratos subyacentes

y

II.- De servicio, movimientos
verticales y horizontales mmediatos
y diferidos por descarga en el area
de excavacion y en los alrededores.
Los wvalores esperados de tales
Inovimientos deberan ser
suficientemente reducidos para no
causar daiios a las construcciones e
instalaciones adyacentes ni a los
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servicios piiblicos.  Ademas, la
recuperacién por recarga no debera
ocasionar movimientos totales o
diferenciales intolerables para las
estructuras que se desplanten en el
Sitio.

Para realizar la excavacion, se
podran usar pozos de bombeo con
objeto de ‘reducir las filtraciones y
mejorar la  estabilidad. Sin
embargo, la duracion del bombeo
debera ser tan corta como sea
posible 'y se tomaran las
precauciones necesarias para que
sus efectos queden practicamente
cirsunscritos al area de trabajo. En
este caso, para la evaluacion de los
estados limite: de servicio a
considerar en el disefio de Ia
gxcavacion, se tomaran en cuenta
los movimientos del terreno debidos
al bombeo.

Los analisis de estabilidad se
realizaran con base en las acciones
aplicables  sefialadas en los
Capitulos IV a VII de este Titulo,
considerandose las sobrecargas que
puedan actuar en la via publica y
otras zonas proximas a la
excavacion.

ARTICULO 229.- Los muros de
contencion exteriores construidos
para dar estabilidad a desniveles del
terreno, deberan disefiarse de tal



forma que no se rebasen los
siguientes estados limite de falla:
volteo, desplazamiento del muro,
falla de cimentacion del mismo o del
talud que lo soporta, o bien rotura
estructural. Ademas, se revisaran
los estados limite de servicio, como
asentamiento, giro o deformacion
excesiva del muro. Los empujes se
estimaran tomando en cuenta la
flexibilidad del muro, el tipo de
relleno vy el método de colocacion
del mismo. Los muros incluiran un
sistema de drenaje adecuado que
limite el desarrollo de empujes
superiores a los de disefio por efecto
de presion del agua.

Los empujes - debidos a
solicitaciones sismicas se calculardn
de acuerdo con el.cnterio definido
en e] Capitulo VI de este Titulo.

ARTICULO 230.- Como parte del
estudio de mecanica de suelos, se
debera fijar el procedirmento
constructivo de las ciumentaciones,
excavaciones y muros de contencion
que asegure el cumplimiento de las
hipdtesis de disefio y garantice la
seguridad durante y después de la
construccion. Dicho procedimiento
debera ser tal que se eviten -daios 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
construccion  especificado en el
estudio geotécnico se analizara con
base en la mformacion contenidaen
dicho estudio.

ARTICULO 231.- La memoria de
disefio incluira una justificacion del
tipo de cimentacion proyectado y de
los procedimientos de construccion
especificados  asi como una
descripcidn explicita de los métodos
de andlisis usados y  del
comportamiento previsto para cada

uno de los estados limite indicadoss;
en los articulos 224, 228 y 229 dex-

este Reglamento. Se anexaran los
resultados de- las exploraciones,
sondeos, pruebas de laboratorio y..

otras determinaciones y analisis, asis
como las magnitudes de las acciones~
-consideradas en el disefio, la

interaccion considerada con las
cimentaciones de los inmuebles
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 agrictados,
sobre taludes, o donde existan
rellenos 0 antiguas  minas
subterraneas, se agregara a la
memoria una descripcién de estas

Y



condiciones y c¢Omo éstas se
tomaron en cuenta para disefiar la
cimentacion.

ARTICULO 232.- En las
" edificaciones del Grupo A y
subgrupo Bl a que se refiere el
articulo 174 de este Reglamento,
deberan hacerse nivelaciones
durante la construccion y hasta que
los movimientos diferidos se
estabilicen, a fin de observar el
comportamiento de las excavaciones
y cimentaciones y prevenir dafios a
la -propia construccién, a las
construcciones vecinas y a los
servicios publicos. Sera obligacion
del propietario o poseedor de la
edificacién, proporcionar copia de
los resultados de estas mediciones,
asi como de los planos, memorias
de calculo y otros documentos sobre
el disefio de la cimentacién a los
diseiiadores de edificios que se
construyan en predios antiguos.

Capitulo IX

Construcciones Danadas

ARTICULO 233.- Todo
propietario o poseedor de un
inmueble  tiene  obligacion. de
denunciar ante el Departamento los
dafios de que tenga conocimiento

que se presenten en dicho imueble,
como los que pueden ser debidos a
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efectos del sismo, viento, explosion,
incendio, hundimiento, peso propio
de la construccién 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 daiios, recabaran un
dictamen de estabilidad y seguridad
por parte de un Corresponsable en
Seguridad Estructural. Si el
dictamen demuestra que los daiios
no afectan la estabilidad de la
construccion en su conjunto, o de
una parte significativa de la misma,
la construccion puede dejarse en su
situacién  actual o bien solo
repararse o reforzarse localmente.
De lo contrario la construccion.
debera ser objeto de un proyecto de
refuerzo. -

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

[.- Debera proyectarse para que la
construccion alcance cuando menos
los niveles de seguridad
establecidos para las construcciones
nuevas en este Reglamento;

II.- Debera basarse en una
inspeccion  detallada de los
elementos estructurales, en la que se



retiren los elementos estructurales,
en la que se retiren los acabados y
recubrimientos que puedan ocultar
dafios estructurales;

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

IV .- Se basara en el diagnostico del
estado de la estructura dafiada y en
la eliminacién de las causas de los
dafios que, se hayan presentado:

V.- Debera incluir una revision
detallada de la cimentacion ante las
condiciones que resulten de las
modificaciones a la estructura, y

VI.-Sera sometido al proceso de
revision  que  establezca el
Departamento para la obtencion de
la licencia respectiva, |

ARTICULO 236.- Antes de iniciar
las obras de refuerzo y reparacion,
deberd demostrarse que el edificio
dahado cuenta con la capacidad de
soportar las cargas verticales
estimadas y 30 por ciento de las
laterales que se  obtendrian
aplicando las presentes
disposiciones con las cargas vivas
previstas durante la ejecucion de las
obras. Para "alcanzar dicha

13

resistencia sera necesario en los
casos que se requiera, recurrir al
apuntalamiento o rigidizacion
temporal de algunas partes de la
estructura.

Capitulo X

Obras Provisionales y
Modificaciones

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

Las obras provisionales que puedan
ser ocupadas por mas de 100
personas deberan ser sometidas,
antes de su uso, a una prueba de

w

carga en términos del Capitulo XI
de este Titulo.

ARTICULOQ 238.- Las
modificaciones de construcciones
existentes, que impliquen una
alteracion en su funcionamiento
estructural, seran objeto de un
proyecto estructural que garantice
que tanto la zona modificada como
la estructura en su conjunto y su
cimentacion cumplen con los



requisitos de seguridad de este
Reglamento. El proyecto debera
incluir los apuntalamientos,
regidizaciones y demas
precauciones que se necesiten
durante la ejecucion de las
modificaciones.

Capitulo XI
Pruebas de Carga

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

I.- En las edificaciones de
Recreacion, clasificadas en el
articulo 4° de este Reglamento y
todas aquellas construcciones en las
que pueda haber frecuentemente
aglomeracion de personas, asi como
las obras provisionales que

puedan albergar a mds de 100
personas;

I1.- Cuando no exista suficiente
evidencia teorica o expernmental
para juzgar en forma confiable la
seguridad de la estructura en
cuestion, y

II1.-Cuando el Departamento lo
estime conveniente en razon 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 venficar la
seguridad de Ia estructura se
seleccionara la forma de aplicacion
de la carga de prueba y la zona de la
estructura sobre la cual se aplicara,
de acuerdo a las siguientes
disposiciones:

I.- Cuando se trate de venficar la
seguridad de elementos o conjuntos
que se repiten, bastara seleccionar
una fraccion representativa de ellos,
pero no menos de tres, distribuidos
en distintas zonas de la estructura;

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

IIT.- La zona en que se aplique sera
la necesana para producir en los
elementos o conjuntos
seleccionados los efectos mas
desfavorables.

IV .- Previamente a la prueba se
someteran a la aprobacion del
Departamento el procedimiento de
carga y el tipo de datos que se
recabaran en dicha prueba, tales
como deflexiones, vibraciones v
agnietamientos.



V .- Para verificar la segunidad ante
cargas permanentes, la carga de
prueba se dejara actuando sobre la
estructura no menos de veinticuatro
horas;

VI.-Se considerara que la estructura
ha fallado si ocurre colapso, una
faila local o incremento local brusco
de desplazamiento o de la curvatura
de una seccidn. Ademas, si
veinticuatro horas después de quitar
la sobrecarga la estructura no
muestra una recuperaciéon minima de
setenta y cinco por ciento de sus
deflexiones, se repetira la prueba;

VIL.- La segunda prueba de carga no
debe miciarse antes de setenta y dos
horas de haberse terminado la
primera;

VIII.- Se considerara que la
-estructura ha fallado si después de
la segunda prueba la recuperacion
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 danos tales
COmo agrietamientos excesivos,
debera repararse localmente y
reforzarse;
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Podra considerarse que los
elementos horizontales han pasado
la prueba de carga, aun si la
recuperacidn de las flechas no alcan
zase el setenta y cinco por ciento,
siempre y cuando la flecha maxima
no exceda de dos milimetros
L/(20,000h), donde L, es €l claro
libre del miembro que se ensaye y h
su peralte total en las mismas
unidades que L; en voladizos se
tomara L: en voladizos se tomara L
como el doble del claro libre;

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

XI.- Durante la ejecucion de la
prueba de carga, deberan 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 sera el
incluido en las Normas Técnicas
Complementarias relativas a
Cimentaciones, y



XII.- Cuando se requiera evaluar
mediante pruebas de carga la
seguridad de una construccion ante
efectos sismicos, deberan disefiarse
procedimientos de ensaye y criterios
de evaluacion que tomen en cuenta
las caracteristicas peculiares de la
accion sismica, como son la
imposicion de efectos dinamicos y
de repeticiones de carga alternadas.
Estos procedimientos y criterios
deberan ser aprobados por el
Departamento.

TITULO SEPTIMO
CONSTRUCCION
Capitulo I

Generalidades

ARTICULO 241.-Una copia de los
planos registrados y la licencia de
construccion, debera conservarse

en las obras durante la ejecucion de
éstas v estar a disposicion de los
supervisores del Departamento.

Durante la ejecucion de una obra
deberan tomarse las medidas
necesanas para no alterar el
comportamiento ni ¢l
funcionamiento de las
construcciones e instalaciones en
predios colindantes o en la via
publica.

le

Deberan observarse ademas las
disposiciones establecidas por los
Reglamentos para la Proteccion del
Ambiente contra la Contaminacién
Originada por la Emision de Ruido
y para la Prevencion y Control de la
Contaminacion Atmosférica
Originada por la Emisién de Humos
y Polvos.

ARTICULO 242.- Los materales
de construccion y los escombros de
las obras podran colocarse
momentareamente en las banquetas
de la via publica, sin invadir la
superficie de rodamiento, durante
los horarios y bajo las condiciones
que fije el Departamento para cada
caso.

ARTICULO 243.- Los vehiculos
que carguen o descarguen
matenales para una obra podran
estacionarse en la via pubica
durante los horarios que fije el
Departamento y con apego a lo que
disponga al efecto el Reglamento de
Transito del Distrito Federal.



et TMATT o rvmne

S8 s

—_ R LR xS o
et TMITT 0 s IR __juanna

Cr e

FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A _ M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINU A

“Tres décadas de orguilosa excelencia” 1971 - 2001

CURSOS ABIERTOS

XXVII CURSO INTERNACIONAL EN
INGENIERIA SISMICA

MODULDO |: ANALISIS ESTATICO Y DINAMICO DE
ESTRUCTURAS SUJETAS A SISMO

TEMA

ANALISIS SISMICO DE SISTEMAS DISCRETOS DE VARIOS
GRADOS DE LIBERTAD

EXPOSITOR: M. EN I. JOSE LUIS TRIGOS SUAREZ
PALACIO DE MINERIA
AGOSTO DEL 2001

I o - : e e - L - . R . - —
LT cdiwodz Tl o tEnre =& l.AaurteT I DIO0T Jexce s LTI I Postal M22ES
T ’ ) S T2l ToT COREREE Ty STIN0ET2 EEli.an. Lo <

- e e T e



CONTENIDO

A. EQUILIBRIO DINAMICO.

B. SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD.

1.
2.

> w

Excitacion sismica del terreno
Vibracidn libre

a. Sistemas no amortiguados.
b. Sistemas amortiguados.

Respuesta a cargas de impulso
Respuesta a carga general dinamica

Respuesta sismica de estructuras eldsticas.

a. Historia de respuesta.
b. Espectro de respuesta.

Coordenadas generalizadas

a. Funciones de desplazamiento y propiedades generalizadas.

b. Método de Rayleigh.
c. Analisis en el tiempo.
d. Analisis de [a respuesta espectral.

C. SISTEMAS DE VARIOS GRADOS DE LIBERTAD

1.

Modos de vibrar y frecuencias.

2. Ecuaciones de movimiento en coordenadas normales.

a. Analisis de la respuesta sismica.
b. Analisis de la respuesta espectral.

Combinaciones modales.
Valuacion de fuerzas sismicas.

a. Anilisis estatico.

b. Método simplificade de analisis.

c. Analisis sismico dindmico modal.
{1). Analisis sismico dindmico modal espectral.
(2). Analisis paso a pase.

D. REFERENCIAS.

JOSE LUIS TRIGOS FI UNAM EDUCACION CONTINUA CURSO INTERNACIONAL INGENIERIA SISMICA ANALISIS DINAMICO P 2427



A. EQUILIBRIO DINAMICO.

La ecuacicn hésica que expresa el equilibrio estatico para sistemas de un grado de libertad, empleada en el método de
analisis estrugtural de 'desplazamientos’ o 'rigidecas’ tiene la forma:

p=kv . (1.1}

donde p es la fuerza externa aplicada, 4 es la rigidez de la estructura y v es el desplazamiento resultante. Si la fuerza
aplicada estaticamente se remplaza por una fuerza dinamica dependiente del tiempo pf#/, la ecuacién de equilibrio
estatico se convierte en una de equilibrio dinamico y es:

plty=mi{t)+~cir(t)+kv(t) (1.2)

donde el punto representa el orden de diferenciacion con respecto al tiempo. La comparacion de fas dos ecuaciones
anteriores muestra dos cambios significativos, los cuales distinguen el problema estatico del dinamico. En primer lugar
la carga aplicada y la respuesta resultante ahora son funcian del tiempo, y por tanto la ecuacion 1.2 debe satisfacerse
para cada instante durante el lapso de estudio. Por esta razon usualmente se refiere a esta ecuacion como ecuacion
de movimiento. En segundo lugar {a dependencia def desplazamiento con respecto al tiempo genera dos fuerzas
adicionales que interactian con la carga aplicada y que han sido sumadas al lado derecho de la igualdad.

La ecuacion de movimiento es consecuencia de [a segunda ley de Newtan, ia cual establece que una particula sobre

|a cual obra una fuerza se mueve de forma tal que la rapidez de variacion de su momento lineal (angular) es igual a la

fuerza (torque) aplicada:
I

plt)=—=(m

ot a (1.3}

" donde [a rapidez de variacion del desplazamienta can respecto al tiempo, g/, es la velocidad, y el momento estd dado
por el producto de la masa y la velocidad. Recordando que la masa es igual al peso dividido entre fa aceleracicn de ia
gravedad. Si ia masa es constante, la ecuacidn 1.3 se convierte en;

av

d{)=mf’(f) (1.4)

d
t)=—(m
pt) p (
la cual establece que la fuerza es iguai al producto de la masa y fa aceleracidn.- De acuerdo con el principio de
D’Alambert, la masa desarrolia una fuerza de inercia que es proporcional a la aceleracion y de sentido opuesto. Por
tanto el primer término del miembro derecho de la ecuacion 1.2 se ilama fuerza de inercia.

La existencia de fuerzas disipadoras o de amartiguamiento se infiere de la observacion de que las oscilactenes en una
estructura tienden a disminuir con el tiempo una vez que fa fuerza excitadora cesa. Estas fuerzas se representan
mediante fuerzas de amortiguamiento viscosa, proporcionales a la velocidad, con una constante de proporcionalidad
canocida como coeficiente de amortiguamiento. El segundo miembro del fado derecha de la ecuacion 1.2 se conoce
como fuerza de amortiguamiento. Las fuerzas de inercia son las mas significativas de ias dos y son una primera
distincian entre los anafisis dindmicos y los estaticos. Cabe sefalar que todas las estructuras estan sujetas a cargas
debidas a la gravedad tales como el peso propio { carga muerta ) y ef de los acupantes { carga viva ) ademés del
movimiento de ia base. En un sistema eldstico, el principio de superposicion es aplicable, de manera que las respuestas
a cargas dindmicas y estiticas pueden considerarse por separado y luego combinarlas para abtener la respuesta
estructural completa. Sin embarga si el comportamiento estructural no es lineal, la respuesta se convierte en
dependiente del mecanismo de cargas y Ias cargas debidas a la gravedad deben considerarse conjuntamente con los
movimientos dinamicos.
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Bajo fuertes movimientos sismicos, la estructura desarroliard un comportamiento mas semejante al no lineal, el cual
puede deberse a comportamiento no lineal de fes materiales yjo no linealidades geométricas. Ef comportamiento no lineal
del material se presenta cuando los esfuerzos en ciertas regiones criticas de la estructura exceden el limite elastico
del material. La ecuacion de equilibrio dinamico para este caso tiene la forma general:

plty=mi(t)y~civ(t)+k(l)v(?) {15)

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

Para definir las fuerzas de inercia por completo, seria necesario considerar fa aceleracion de cada particufa de masa
de fa estructura y los correspondientes desplazamientos. Tal solucidn seria prohibitiva por el tiempo requerido para su
solucidn. El procedimiento de anafisis puede ser simplificado si la masa de }a estructura considerarse concentrada en
un namero finito de puntos y la respuesta dinamica de la estructura puede ser representada en términos de este
limitado nimero de componentes del desplazamiento. El nimero de componentes del despiazamiento requeridos para
especificar a posicion de los puntos en la masa se conoce come nimero de grados de fibertad. El nimero de grados
de liberta requeridos para obtener una solucion 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. - i

B. SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD.

La estructura mas simple que puede considerarse en un anélisis dindmico es una estructura de un nivel en la que el
inico grado de libertad es la translacion lateral del nivel del techo, como se muestra en la figura 1.1.a. En esta
idealizacion se han hecho tres hipdtesis fundamentales. Primera: la masa se supone concentrada en el nivel del techo;
segunda: se idealiza al sistema de piso como rigido en su plano; y tercera: son despreciables las deformaciones axiales
en las columnas. De las hipotesis anteriores se concluye que la rigidez lateral es proporcionada por ios elementos
verticales como son calumnas, muros y contravientos ubicados entre el techo y la base. La aplicacion de estas hipdtesis
da como resultade una estructura discretizada como se muestra en ia figura 1.1.b con una fuerza dependiente del
‘tiempo aplicada en el nivel del techo. La rigidez total £ es fa suma de ias rigideces de los elementos del nivel.

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

LUy~ L0y~ £ () =p(1) (1.6)
donde:

f{t) = fuerza de inercia

fy(t) = fuerza de amortiguamiento (disipadora)

f.(t} = fuerza elastica restauradora

p(t) = fuerzaexterna aplicada, dependiente del tiempo
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Rescribiendo fa ecuacion 1.6 en términos de los parametros involucrados:
ma(t)+cv(t)+kv{t)=p(t) (1.7)

Se observa que las fuerzas de amortiguamiento y a3 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 aceleracion total de la masa. La aceleracion total de la masa puede expresarse como:

G(t)y=4d(t)~w{t) (1.8)

donde

v(¢) = aceleracion de la masa relativa a la base

d ( t) = aceleracion de la base

5

En este caso, se ha supuesto gue |a base estd fija y sin movimiente, y por tanto la ecuacion 1.7 para una fuerza
dependiente del tiempo queda de |a forma:

mv-civ+kv=p(1t) {1.9)

7. Excitacion sismica del terreno

Cuando una estructura de un nivel, como la de [a figura 1.1.c, se somete a excitacion sismica del terreno, no se aplican
fuerzas externas a nivel del techo. En lugar de esto, el sistema experimenta una aceleracion de la base. La ecuacion
de equilibrie dindmico queda de la forma: '

ey« L)y~ £ (t)=0 {1.10)

Al substituir los parametros fisicos paraf, {t), f,{t)y{ (t)enlaecuacion 1.10 la ecuacion de equilibric dinamico
resuita:
me(t)y+cv(it)+kv{t)=0 (1.1

Esta ecuacion puede ser rescrita en la forma de la ecuacidn 1.9 si se substituye la ecuacién 1.8 enfa 1.11y
rearreglande términos se tiene:

my (1) - cv(t)~kve(t)=p,(1) (1.12)

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

Por tanto |a ecuacion de movimiento de una estructura sujeta @ 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 aceleracion del terrena.

2. Vibraciadn libre

La vibracidn libre se presenta cuando una estructura oscila por la accion 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 vibracién libre,
como condiciones iniciales.
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a. Sistemas no amortiguados.

La ecuacion de movimiento para sistemas de un grado de libertad sin amortiguamiento y en vibracidn libre es:

my(t)~kv(t)=20 (113}
I3 cual puede ser rescrita como:

bty -wv(t)=0 (1.14}
donde o = k/m. Esta ecuacidn tiene la solucion generat:

v(it)=Asenw ¢t + Beos w ¢ (1.19)

donde las constantes de integracin dependen de las condiciones iniciales:

vits= = v( o) = v, = desplazamiento inicial -
v(t=0)=v(0o)=v = velocidad inicial

Al aplicar las condiciones iniciales, la selucidn gueda de la forma:

o

v
v{t)==sentw t+ v cos ¢! {1.16)
w a

Varios conceptos importantes del movimiento oscilatorio se desprenden de este resultado. La ampiitud de vibracién es
constante, por lo que la vibracidn en teoria continuaria indefinidamente con el tiempo. Esto no es fisicamente posible,
debido a que la vibracion libre tiende a disminuir con el tiempa, introduciendo el concepto de amortiguamiento. Ef tiempo
que le toma a un punto sobre la curva para completar un ciclo y regresar a su pesicion original se conoce como periodo
de vibracion 7. La cantidad @ es |a frecuencia circular de vibracion y se expresa en radianes por segundo. La frecuencia
de vibracian £ se define como el reciproce del periodo y se establece en ciclas por sequndo o hertz. Las anteriores
propiedades dependen solo de la masa y de la rigidez de la estructura, y se relacionan como sigue:

| AL S I R | 1.17)
w k f

Se observa en la expresidn anterior que si dos estructuras tienen igual rigidez, la que tenga mayor masa tendré el mayor
periodo de vibracion y la menor frecuencia. Por otra parte, si dos estructuras tienen igual masa, la que tenga mayor
rigidez tendra e} menor periodo de vibracion y la mayor frecuencia.

h. Sistemas amortiguados.

En una estructura sujeta a vibracion libre bajo |2 accion de fuerzas la amplitud de vibracion tiende a disminuir con ef
tiempo y eventualmente el movimiento decrece y cesa. Este decremento con el tiempo se debe a la accion de las fuerzas
de amortiguamiento viscoso las cuales pueden idealizarse como proporcionales a la velocidad. La ecuacion de
maovimiento para esta condicion tiene ia forma:

my(ty+cv(t)+hkv{t)=0 (1.18)
ésta ecuacidn tiene , para las condiciones iniciales ¥, y ¥, , la solucion general:

senmdt

v(t)y=e®®" ([ +v,ow]

- v, W, 1) {1.19)
d
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@ = L._¢ . porcentaje del amortiguamienta con respecto al critico
(, 2mw
y . » .
w,=wy 1 - ¢ = frecuencia circular amortiguada

El amortiguamiento del oscilador se expresa como porcentaje de amortiguamiento, donde el amortiguamiento critico
se define come 2m ¢ y es |la menor cantidad de amortiguamiento que permitiria al oscitador despiazado regresar a
su posicion original sin oscilacion alguna. Para la mayor parte de las estructuras, [a cantidad de amortiguamiento
viscoso en el sistema varia entre 3 porciento y 15 porciento dei critico. Si se substituye el valor de 20 porciento,
0.20, en |a expresion anterior para la frecuencia circular amortiguada se obtiene @, = 0.98 w. Dado gue los dos
valores son casi iguales para valores de amortiguamiento encontrados normalmente en sistemas estructurales, en la
prictica 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 metodo de evaiuacion de la respuesta estructural de un sistema sujeto a una carga
dinamica cualquiera, es conveniente considerar primero la respuesta.de la estructura a una carga de impulso de corta
duracion como se muestra en la figura 1.2.a. Si la duracion, At, del pulso g/ 7/, aplicado en el tiempo 7 es
relativamente corta con respecto al periedo fundamental de vibracion de la estructura, 7, entonces los efectos del
impulso pueden considerarse come un cambio incremental de la velocidad. Empleando las relaciones def principio del
impulso y cantidad -de movimiento: o

p(TY At=m HLV{T) (1.20)

se obtiene, como.velocidad inicial equivaiente:

A (T) = p(T) At

i
m
Luego de la aplicacion del imputse, el sistema se comporta con movimiento en vibracién libre y su respuesta esté dada
por |a ecuacidn 1.16. Aplicando [as condiciones iniciales al comienzo de la fase de vibracion libre,

- I
y(p)=m_1m. p(T) senw (t-T) o {1.21)
o

Para un sistema con amortiguamiento, la respuesta de vibracion libre esta dada por la ecuacién 1.19. Sustituyendo las

condiciones iniciales, de manera semejante al caso anterior, se tiene para sistemas amortiguados:

1
mw,

!
vty = fp(T) e“"“’"‘.” senw, (t-T) o (1.22)
a

4. Respuesta a carga general dinamica

El desarrollo anterior de la respuesta dindmica a una carga de impuiso de corta duracion puede facilmente 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 duracion come se muestra en la figura 1.2.b. Considérese uno de
estos impulsos gue termina en el tiempo T después de iniciada la historia de cargas y con una duracion dr. la
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amplitud de este pulso diferencial es o/ 7/ & 7, y produce una respuesta diferencial que esta dada por fa expresién:

_plT)senwt' dT

LAv(T) p— 11.23)
La variable tiempo ¢’ representa Ié fase de vibracion libre gue sigue ai impulso y puede expresarse como:
th=t-T - (1.24)
Al sustituir esta expresion en fa ecuacion 1.23 resulta:
dV(T)zp(T)senw(r-T)d'r (1,251

mw

La repuesta total puede obtenerse sumando las respuestas de los impulsos diferenciales en toda la historia de carga.
Al integrar |a ecuacidn 1.25, el desplazamienta total para sistemas sin amortiguamienta es:

p(T) senw (t-T) d7T [1.26)

O‘—-—-.-‘

fa cual se conoce como integral de Duhamel. Al considerar sistemas amortiguados, la respuesta diferencial esta dada
por la ecuacion 1.22 y ta integral de Duhamel queda:
{
vi(t) = 1 f p(T) e®U T sopnw (t-T) 07T (.27
mw, o ‘ Py

s
l‘".-

"
5. Respuesta sismica de estructuras elasticas.
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 g ( t / se remplaza con la fuerza efectiva dependiente del tiempo 2, / ¢/, la cual es el producto de la masa
y la aceteracion del terreno, p,ft/ = m d,(t/). Realizando las sustituciones anteriares en ia ecuacion 1.27 se
obtiene la siguiente expresion para el desplazamiento:

v(t) = (1.28)

donde el pardmetro /,/t/ representa fa integracién, con unidades de velocidad y esta definida como:
!
/y(r)=f¢?s{r)e“""“"'senwd(t-r)dr (1.29)
0
El desplazamiento de la estructura en cuaiguier instante puede obtenerse empieando la ecuacién 1.28. Es conveniente
expresar las fuerzas que se presentan en la estructura durante un sismo en términos de ias fuerzas efectivas de inercia,
la fuerza de inercia es el producto de la masa y la aceleracidn total. Empleando ta ecuacidn 1.11, la aceleracion total
puede expresarse como:

y(t) = - if(r)-iv(f) 130}

3ln

Siel término de amortiguamiento puede ser despreciado ya que su contribucion a la ecuacion de equilibrio es pequeiia,
la aceleracion total es aproximadamente: '
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G(t)y=-wv(t) 1.3
La fuerza sismica efectiva esta dada entonces por:
Q(t)=muw v(t) (1.32)

La expresion anterior da el valor del cortante en [a bz =2 de una estructura de un nivel en un instante cualquiera de la
historia del sismo en cuestion. El momento de voiteo actuando en fa base de la estructura puede calcularse
muttiplicando la fuerza de inercia por |a altura de la estructura:

M{t)=hmwiv(t) {1.33)
b. Espectro de respuesta.
Ef caleulo de desplazamientos y fuerzas en cada instante, t, durante la historia de un temblor puede requerir un
esfuerzo computacional considerable, atn para estructuras sencillas. Como se menciend anteriormente, para muchos

problemas précticos y especialmente en disefio estructural, solo se requieren fos valores maximos de la respuesta. £l
valor maximo del desplazamiento, calculado conforme la ecuacidn 1.28, se denomina despiazamiento espectral:

Sp= v ) (1.34)

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

¢, = mw s, 1.35)
M, = hmws, ' (1.36)

Un examen de la ecuacion 1.28 muestra que fa velocidad maxima puede calcularse aproximadamente muitipiicando el
desplazamiento espectral por la frecuencia circutar. El parametro asi definide se conoce como pseudovelocidad
espectral y se expresa como;

5,=Wws, (1.37)

ov

De manera similar, la ecuacién 1.37indica que la aceleracion total puede calcularse aproximadamente como ef producto
del desplazamiento espectral y el cuadrado de ia frecuencia circular. Este producto se conoce como pseudoaceleracion
espectral y se expresa como:

5,= WS, (1.38)

od

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

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 anélisis de a mayoria de los sistemas estructurales requiere de una idealizacion mas complicada aun si
la respuesta puede renresentarse en términos de un solo grado de libertad. El métado de coordenadas generalizadas
permite representar ia respuesta de sistemas estructurales mas 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 coma:
vix, t)y =0 (x)r(t) {1.39}

donde ¥/ ¢/ es |a coordenada generalizada y ¢ { x / es una funcidn espacial de forma que relaciona los grados de
libertad de la estructura, v / x, ¢/, 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 despiazamiento relativo entre los extremos del elemento:

Av(a, t)=BDd(x)¥(1) 1.40)

Av(x, t)=B80¢(x} V(1) S 4

La mayoria de las estructuras puede idealizarse como un voladizo vertical, lo cual limita el ndmero de funciones de
desplazamiento que pueden emplearse para representar el desplazamiento horizontal. Una vez que la funcién de
despiazamiento es seleccionada, la estructura es obligada a deformarse de esta forma. Lo anterior implica que la
funcién de desplazamiento debe ser seleccionada cuidadosamente para obtener una buena aproximacicn de las
propiedades dindmicas y de la respuesta de! sistema.

a. Funciones de desplazamiento y propiedades generalizadas.

La formulacién de la ecuacion de movimiento en términos de una coordenada generalizada se restringira a sistemas que
consisten de masas concentradas y elementos discretos. La resistencia lateral esta 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 ias velocidades relativas entre los extremos del elemento discretizado. La
ecuacién de equifibrio dindmico-esta dada por la ecuacidn 1.6, la cual representa un sistema de fuerzas en equilibric
en tedo momento. El principio del trabajo virtual en fa 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 ecuacidn 1.6, se tiene una ecuacion def trabajo virtual de la forma:
ELe)dv-f(t)Awv- L {t)Av-p(t)Ov=20 11.42)

i

donde se sobrentiende que v = ¥(x, t/y que los desplazamientos virtuales aplicados 3 la fuerza de amortiguamiento
y elastica de restitucidn son despiazamientos relativos virtuaies. El desplazamiento virtual puede expresarse como:

Svix.t)=0(x)87r(¢) 1.43)
y el desplazamiento relativo virtual como:

SAv{x, bty =BG (x}B V(1) i1.44)
donde:

Bv(x t)=0{) () -d(x)V(t)=Dd(x)¥(t)
Las fuerzas de inercia, amortiguamiento y restauradoras pueden expresarse como:

FltY=mi(ty=mo F(1t)

i

f{t)=chAv(t)y=chdP(t) (1.45)
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f,(f)=/rA_V(t)=kA¢)"(!‘)

Sustituyendo las ecuaciones 1.43, 1.44 y 1.45 en la 1.42 se obtiene la siguiente ecuacién de movimiento en términos
de fa coordenada generalizada:
moP(t) - V() kYY) =Pt (0 (1.46)

dondem’, ¢,k y p’ se cenocen como parémetros generalizados y se definen como:

mo=Lm d)f

¢ =X ch Pl | {1.47)
k= X kA

p- =X p ¢,

Para una aceleracion de la base funcidn del tiempo la fuerza generalizada se transforma en:
pr=d ¢ {1.48)

donde:
g =¥ m ¢, = factorde participacién {1.49)

Es conveniente expresar al amortiguamiento generalizado en términas del amortiguamiento critico de la manera que
sigue: :

=LA (if=29muw | (1.50)

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

W=y ik /m {1.51)

E! efecto del método de coordenadas generalizadas consiste en transformar un sistema dinamice de maltiples grados
de libertad en un sistema equivalente de un grado de libertad en términos de una coordenada generalizada. Esta
transformacion se myestra esquematicamente en ia figura 1.3. El grado en que la respuesta del sistema transformado
represente al sistema original dependera de que tanto se aproxime la forma deflectada supuesta a la real. Una vez
obtenida la respuesta dinamica en términos de |a coordenada generalizada, la ecuacion 1.39 puede emplearse para
determinar los despiazamientos en la estructura, y estos a su vez para calcular las fuerzas en los miembros
estructurales. En principio, cualquier funcion que represente las caracteristicas deformadas generales de la estructura
y satisfaga las condiciones de apoyo podria servir. Sin embargo, cualquier forma deformada distinta de 'z de ia
configuracion natural de vibracion requerira de restricciones externas adicionales para mantener el equilibrio. Estas
testricciones adicionales tienden a rigidizar el sistema y por lo tanto a incrementar la frecuencia calculada. La
configuracion real no tendra restricciones adicionales y por lo tanto tendra la menor frecuencia de vibracion.

b. Método de Rayleigh.

El método de Rayleigh se emplea para analizar sistemas vibratorios empleands la ley de |a conservacion de la energia.
Se emplea para calcular con mucha precision la frecuencia natural de un estructura. Ademas de estimar el periodo
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fundamental el procedimiento puede emplearse para estimar la funcion de forma gf'x .

En un sistema elastico no amortiguado, la energia potencial maxima puede expresarse en términos del trabajo externo
realizado por las fuerzas aplicadas. En términos de una coordenada generalizada esta expresidn puede escribirse como

( £P) :E”Zpl_cp,:!iz_” (152

max

Similarmente, {a energia cinética maxima puede expresarse en términos de fa coordenada generalizada como:

2 2 2 y& .
(EC), - “’2” Y mol- ‘”—Z—ﬂ- (153

De acuerdo con el principio de la conservacién de la energia para un sistema elastico no amortiguado, estas dos
cantidades deben ser iguales entre si e iguaies a la energia total del sistema. Igualando las ecuaciones 1.52 y 1.53 se
obtiene la siguiente expresion para la frecuencia circular:

w=yp /m ¥ {1.54)

Substituyendo este resultado en la ecuacidn 1.17 para el periode resuita en:

reanym 7o ‘ (1.55)
Multiplicando ei numerader y denominador del radical por ¥, y emplearido la ecuacidn 1.39 se obtiene la expresion para
el periodo fundamental:

Lwy . - (1.58)

re2m | —
g p v, ’

Las fuerzas que deben aplicarse lateralmente para ohtener la forma deflectada ¢ x/ o el desplazamiento v/ x/ son las

fuerzas de inercia. Si se asume una variacion lineai de la aceleracion con la altura de un edificic, se tiene una:

distribucidn de las fuerzas de inercia en forma de triangule invertido. Las deflecciones resultantes pueden usarse
directamente en la ecuacion 1.56 para estimar el periodo de vibracion o pueden normalizarse en términos de la
coordenada generalizada para obtener {a funcion espacial de forma a empiear en el método de coordenada generalizada.

¢. Andlisis en el tiempo.

Sustituyendo los parametras generalizados de las ecuaciones 1.47 y 1.48 en la solucion de la integral de Duhamel,
ecuacion 1.27, se obtiene la solucion para el desplazamiento:

N AR NATS

vx, —— (157)
Empleando |a ecuacidn 1.31, {a fuerza de inercia en cualgquier posicion x sobre la base puede calcularse coma:
glx. ty=m(x)v(x t)=m{x)wvix, 1) (1.58)
la que, empieando ia ecuacion 1.57, se convierte en:
glua,ty=2l2)@(r)EO V(L) (1.59)

m

E cortante en la base se obtiene sumando las fuerzas de inercia distribuidas en la altura H de la estructura:
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2
()= [atenndr=Lwvin (.50

Las relaciones anteriores pueden emplearse para calcular los desplazamientos y fuerzas en un sistema generalizado de

un grado de libertad en cualquier instante. S e

d. -.aalisis de la respuesta espectral.

£l valor maximo de la velocidad dado por la ecuacion 1.29, se define como la pseudovelocidad espectral, S, , que se
relaciona con el desplazamiento espectral, S, mediante la ecuacion 1.37. Al substituir este valor en la ecuacion 1.57
se tiene la expresion para el desplazamiento maximo en términos del desplazamiento espectral:

VX )y = w ’ - {1.61)
m
Las fuerzas en el sistema pueden calcularse de las fuerzas de inercia, y pueden expresarse como:
G X e =M XY T (X ) =m0y v(x), : (1.62]
Rescribiendo este resultado en términos de la pseudo aceleracion espectral, S, , se tiene
a(X)m.,=¢“)m(”g5“‘ {1.63)

m*

De considerable interés es'la determinacién del cortante basal. Este parametro es clave para determinar fas fuerzas
sismicas de disefio en la mayoria de los reglamentas. El cortante en la base &2,'de la expresion anterior, sumando las
fuerzas de inercia y empleando ia ecuacion 1.49:

@ s
Q) = —= (1.54)
' m
Es de interés expresar el cortante basal en términos del peso efectivo, definido como
. (L wo, ¥
W= - {1.65}
Lowe,
Por lo que {a expresion del cortante basal maxime queda de la forma
Gu =W 379 (1.66)
Esta es similar a la ecuacion basica empleada en los reglamentos, 1a cual tiene la forma
G = CH 11.67)

La fuerza sismica efectiva puede determinarse distribuyendo el cortante en la base en la altura de la estructura. Esta
distribucion depende de la forma de [a funcion de desplazamiento y tiene la forma

m d)r

4 {1.68)

9, =

Y el momento de volteo como |2 suma de los productos de las fuerzas de inercia y sus alturas a fa base respectiva:

M=Lhg {1.69)
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C. SISTEMAS DE VARIOS GRADOS DE LIBERTAD

En muchos sistemas estructurales no es posible modelar {a respuesta dinamica en términos de una sola coardenada
del desplazamiento. Estos sistemas requieren un cierto nimero de cocrdenadas independientes de desplazamiento para
describir el movimiento de las masas en cualquier instante.

Con objeto de simplificar el problema normaimente se supone para edificios que la masa de la estructura estd
concentrada en el centro de masa de cada nivel individual. Esto da por resultado una matriz diagonal de propiedades
de masa. También conviene desarrollar la matriz de rigideces en funcion de las matrices de rigideces individuales de
los elementos de cada nivel. La mas sencilla idealizacion para un edificio de varios niveles se basa en las siguientes
hipotesis: {i) el sistema de piso es rigide en su plane; (i) las vigas son rigidas con respecto a las columnas vy {iii} las
columnas son flexibles en fa direccién horizontal pero rigidas en fa vertical. Si se emplean estas hipdtesis, el edificio
se idealiza con tres grados de libertad para cada nivel: un grado de fibertad traslacional en cada una de des direcciones
ortogonales, y una rotacion alrrededor de un eje vertical gue pasa por el centro de masa. Si el sistema anterior se
reduce a! plano, este tendra un grado de libertad trasiacional en cada nivel. Ver figuras 1.3.a. y 1.3.b.

1. Modos de vibrar y frecuencias.

La ecuacidn de movimiento para un sistema de varios grados de libertad sin amortiguamiente puede escribirse en forma
matricial como:

[MY{o (1)) = [ K)iv(e) 1=t0) (1.70)

Dado que el movimiento de un sistema en vibracion libre es armdnica, el vector desplazamiente puede representarse
como: )

Lty =1lv)senwt (17
Diferenciando dos veces con respecto al tiempo se tiene:

Fo(tyt=-w@2lv{e)} (1.72}
Substituyendo las ecuaciones 1.71y 1.72 en la 1.70 se obtiene la ecuacidn de valores caracteristicos:

(K- [ Miyiv(e)l=10] (1.73)

En virtud de tener un cenjunto de ecuaciones de equilibrio homogéneas el determinante de la matriz de coeficientes
debe ser igual a cero:

det ([ K] -w? [ M])=1{01 (1.74)
De donde se obtiene un palinomio de grado A. Las A'raices del polinomie representan las frecuencias de fos A modos
de vibrar. £l 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 {a vez en la ecuacion de equilibrio 1.73, Ia cual puede ser
resuelta para las amplitudes de movimiento de cada componente del desplazamiento del modo particular de vibracién.

2. Ecuaciones de movimiento en coordenadas normales.

El teorema de ios trabajos reciprocos de Betti, puede emplearse para desarrallar dos propiedades de ortogonalidad de
tos modos de vibrar que simplifican significativamente ias ecuaciones de movimiento. La primera de éstas establece
gue los modos de vibrar son ortogonales con respecto a la matriz de masas y se expresa en forma matricial camo
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o (M e, i=10] (m=n) ' ‘ ' {1.75)
Empleando las ecuaciones 1.73 y 1.75, la sequnda propiedad puede expresarse en términos de la matriz de rigideces
como:

o 1A 1, =10 (m=n) ° (1.76)

la cual establece que los modos de vibrar son ortogonales con respecto a la matriz de rigideces. Ademas se supone que
los modos de vibrar son también ortogonales con respecto a la matriz de amortiguamiento:

o Vi Cjip, =10} (m=n) (1.77)

Dado que cualquier sistema de varios grados de fibertad teniende A grados de libertad tiene a su vez &/ modos de vibrar
independientes, es posihle expresar la forma deformada de ia estructura en términos de fas amplitudes de estos modos
tratdndolos como coordenadas generalizadas (en ocasiones llamada coordenadas nermales). Dado que el desplazamiento
de un sitio particular, v,/t/, puede obtenerse sumando !a contribucién de cada modo se tiene:

vit)= ¥ 9,9, (1) (1.78)
De manera similar, el vector de flesplazamientos puede expresarse como:

P

tv(eyi= Z lolg(e)=12]lq(t)} 1.79)
Es conveniente escribir las ecuaciones de movimiento de manera matricial como

[Mldvia)t - [ C1tv()-TRYLvi)t=4P()! {1.80)
la cual es similar a |2 ecuacion para un sistema de un grado de libertad, ecuacion 1.9. Las diferencias se deben a que
lamasa, amortiguamienta y rigidez se representan ahora por matrices que representan ios diferentes grados de libertad,
adicionales, y la aceleractdn, la velocidad, el desplazamiento, y las cargas aplicadas, por vectores que contienen los
gradoes de libertad adicionales. La ecuacton de movimiento puede expresarse en términos de tas coordenadas normaies,
g({t); substituyendo la ecuacion 1.79 y sus derivadas en la ecuacion 1.80 da como resultado:

(mifola(n)) - cl{oitg(n)-[Aj[@]lg(t))=1P{t)} 1.811
Multiplicando la ecuacion anterior por la traspuesta de cualquier vector modal,¢,, se tiene:

:cD_"'[M][m]id(r}l‘lm_"[(}[m]!b(r)loImq}"[/(][Q]Eq{r)f=imTI’IP(r)l {1.82)

Empleando ias condiciones de ortogonalidad de las ecuaciones 1.75 a 1.77, el conjunto de ecuaciones se reduce a una
ecuacion de movimiento similar a ia de un.sistema de un grado de libertad, en términos de las propiedades generalizadas
para el enésimo modo de vibrar y de la coordenada normal ¢, /¢ /. Asi:

Mg (t) -G g () - K gty =R _ (1.83)
donde las propiedades generalizadas para el enésimo modo de vibrar son;

AR NN ARE W

C=te, V]l =20 w M {1.84)
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<o, V[ K], =w, M

*I
]

o
i

={g, ViP(t))
Las relaciones anteriores pueden emplearse para simplificar ain mas Ia ecuacion de movimiento a la forma

. P (1)
g(t)y~20,w g (t)y+wiqg(t)= — (1.85)

L

Debe notarse que 1as 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 fos modo normales transforma
un sistema de /A grados de libertad en A sistemas generalizados de un grado de libertad; ver figuras 1.3.c. y 1.3.d. La
salucién completa del sistema se ebtiene por superposicién de ias solucicnes modales independientes. El empleo de este
método implica un ahorro significativo en tiempo, ya que en la mayaria de los casos no es necesario emplear fos &/
modos de respuesta para representar con adecuada precision la respuesta de a estructura. En la mayor parte de fas
estructuras los primeros modos son los de mayor contribucion en fa respuesta modal. Por tanto, la respuesta puede
obtenerse con suficiente precision en términas de un nimero limitado de respuestas modales.

a. Analisis de la respuesta sismica. Como en el caso de los sistemas de un grado de libertad, para el analisis
sismico’la fuerza dependiente del tiempo debe reemplazarse por la carga efectiva, la que esta dada por el producto de
la masa en cada nivel, ,, y la aceleracion def terreno d_ (¢ ). El vector de cargas efectivas se obtiene como el
producto de fa matriz de masas'y la aceleracién del terreno:

Pt)=[MI{Thd (t) (1.86)

5

donde {I"} es un vector de coeficientes de influencia, del que la componente / representa la aceleracion de !'a
coordenada / debida a una aceleracién unitaria en la base. Para el modelo estructural en el que los grados de Iibertaii
estan representades por los desplazamientos horizontales de los niveles, el vector {["} es igual a un vector con
elementos unidad, dado que para una aceleracién unitaria de la base en la direccién horizontal todos los grados de
libertad tienen una aceleracién horizontal unitaria. Empleando la ecuacién 1.82, [a carga efectiva generalizada para el
enésimo modo es

Sty =4, d (1) - | (1.87)

en

donde &£, = {¢,}" IM] {T}.

Sustituyendo la ecuacidn 1.87 en la 1.85 se obtiene la expresion para la respuesta sismica del enésimo modo de un
sistema de varios grados de libertad:

G, t)+2@,w, 4, (t)~w g (t)=84d(t)/ M {1.88)

De manera similar a [a empieada para el sistema de un grado de libertad, fa respuesta de este modo para cualquier
instante ¢ puede obtenerse empleando la integral de Duhamel, asi:
AN

g, (1)
MI; mﬂ

(1.89)

donde /,/t/representa la integral:
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e Ol T) senw, (t-T) &7 (1.90)

El desplazamiento completo de la estructura para cualquier instante ¢ se obtiene por la superposicion de fas
contribuciones individuales de cada modo; empieando la ecuacion 1.79:

N
(vit)yt=Xid lqg(t)y=[®]lg(2t)!} , {1.81)
| as fuerzas sismicas resultantes pueden expresarse en términos de la aceleracion efectiva, fa cual para cada modo esta
dada por el producto de |2 frecuencia circular y la amplitud de! desplazamiento de la coordenada generalizada:

d,w, /(1)
g9, ( 1) =w g (t) v (1.92)

La aceleracion correspondiente al enésime modo esta dada por:
(o (tyt=A¢,bd,(¢t) (1.93)

y las correspendientes fuerzas sismicas efectivas:
lfn(r)}= {M]{&n(z‘)? = [M]{Q)ﬂlwﬂgfn/m(t)/ﬁf; {1.94)

La fuerza sismica.total se obtiene sumando las fuerzas modales individuales:

F(r}=£f,,(fl=[f'f]{®]w"’q(f) . 11.95}

n=

El cortante en |a base se obtiene sumando las fuerzas sismicas en toda ia altura de la estructura:

=

”

Vity=Xf(ty=t1 ety =M w,/ (¢t} (1.96)
LA -
donde M,, = &£,7 /M, esla masa efectiva del enésimo modo.

La suma de las masas efectivas para cada modo es igual a la masa total de la estructura. Lo anterior permite
.determinar el nimero de respuestas modales necesario para calcular adecuadamente la respuesta estructural completa.
Sila respuesta total ha de ser representada por un nimero finito de modos y la suma de sus correspondientes masas
modales es mayor que un porcentaje predefinide de la masa total, el nimero de modos considerado en el anélisis es
adecuado. Si este no es el caso, deben considerarse modos adicionales. El cortante en la base para el enésima modo,
ecuacion 1.96, puede expresarse en términos de ef pese efectivo, W, , coma:

Wm
Voit)=—"w/ (¢t} (1.97)
g
donde
N Z
(T #0,)
W, = __"_:‘_.._. {1.98)
T w9
=1

Ef cortante en la base puede distribuirse en la aitura del edificio de manera similar 2 fa ecuacion 1.68, con las fuerzas
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sismicas modales expresadas como

Ml{g 1V
PPN CILLARAL)
<

{1.99)

)

b. Anélisis de la respuesta espectral.

Las ecuaciones anteriores para la respuesta de cualquier moda de vibracién son exactamente equivalentes a las

expresiones desarrolladas para el sistema generalizado de un grado de libertad. Por tanto, la respuesta maxima de
cualquier modo puede obtenerse de manera similar. Por analogia con las ecuacidnes 1.28 y 1.37 el desplazamiento
modal maximo puede escribirse como: '

oy ()
G ( M)y = ™ = 5, (1100

mft’

Haciendo esta substitucian en fa ecuacién 1.89 se obtiene
g max = g:n Sa’n / Mn- ”10”
La distribucién de los desplazamientos modales en la estructura puede obtenerse multiplicando esta expresidn por el

vector modal

I, 14, S
{v ) =[¢n}qnm=_9;.”_”
max M'

n

(1.102)

Las fuerzas sismicas efectivas maximas pueden calcuiarse a partir de las aceleraciones modales dadas por la ecuacion
1.94 ’
4

(M1te, )4 5, ‘
- 11.103)

max M‘

f

(£ (1))

Sumando estas fuerzas en la altura de la estructura se obtiene Ia siguiente expresian para el cortante maximo debido
al enésimo mado:
Vi = €2 S0 /M) . (1.104)

fa cual puede exﬁresérge en términes def peso efectivo coma
Vimas = Wen 550,/ 9 (1.105)

2 Max en “pan

donde W ,, se define en la ecuacion 1.98.

Finalmente, el momento de volteo en la base del edificio para el enésimo modo puede determinarse como
Mo=thb Mt LS, /M (1.108)

donde {4} es un vector fila de las alturas de cada entrepiso, por encima de la base.
3. Combinaciones modales.

Empieando el analisis de a respuesta espectral en un sistema de varios grados de libertad, la respuesta modal maxima
se obtiene con el conjunto de modos que se seleccionaron para representar la respuesta espectral. La cuestion ahara
es como combinar estas respuestas modales maximas para estimar de Ia mejor manera la respuesta total. Las
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ecuaciones de |a respuesta modal como la 1.91 y 1.95 dan resultados precisos en tanto que sean evaluadas en el
tiempo. En e! analisis espectral, el tiempo ha sido substituido por la respuesta modal méxima. Las respuestas maximas
de cada modo no necesariamente ocurren al mismo tiempo; por tanto se deben combinar de manera que las respuestas
comhinadas se aproximen [o suficiente a la respuesta total maxima.

Una combinacidn que se ha empleado es tomar la suma de los valores absolutos de las respuestas modales (SVA). Esta

combinacion puede expresarse como:

N
o < ):1 | &, | : (1.107)
a=

Dado que esta combinacion supone gue los maximos ocurren ai mismo tiempo y con el mismo signo, se tiene un limite
superior de |a respuesta muy conservador para disefo.

Un estimador mas razonable, basado en ia teoria de las probabilidades, puede cbtenerse empleando la raiz cuadrada
de la suma de fos cuadrados (RCSC); se expresa como:

Rorr = LR {1.108)

R n

Este método ha mostrado dar buena aproximacidn para sistemas estructurales con frecuencias poco parecidas entre
si, o remotamente acopladas. Esto es:

-1

W'—W

2 010

W

4

Para sistemas estrechamente acopiados, se ha propuesto el criterio de la combinacion cuadratica compieta (CCC) que
permite incrementar la-precision en la evaluacidn de la respuesta de ciertos sistemas estructurales. La combinacién
tuadratica completa se expresa coma:

N N
Fac=y TR 0,8 (1.109)
=~ =

donde para amortiguamientos modales constantes, @, = @, Vi, j:

8¢2(1+A)A3.¢2

A, 1110
S R I L L (R ST t l
A=m}_/wl,
¢=c/c

[as

El emplea 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 sismica de sistemas elésticos sin requerir de un anélisis completo
de {2 historia de cargas.

4, Valuacion de fuerzas sismicas.

Una manera de comparar los efectos de los sismos es empleando espectros de respuesta, los cuales muestran Jas
caracteristicas de los sismos en funcion de sus efectos (desplazamiento, velocidad, aceleracion) sobre las estructuras.
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Es evidente que durante la vida atil de una estructura, mas de una vez estard sujeta a Ia accidn de sismos. Siinteresan
los espectras para abtener las aceleraciones maximas, conviene considerar no sélo el espectro de respuesta de un solo
sismo, sino las de todos aguellos que pudieran tener efecto sobre la estructura. Para cubrir esta posibifidad se utilizan
Espectres de Disefio que en combinacidn con algin método de analisis sismico proporciona las fuerzas sismicas de
diseno o revision de la estructura.

Los diferentes métodos para determinar las fuerzas sismicas que actitan en la estructura se especifican en el articulo
203 del RCDF93, en funcidn de las caracteristicas especificadas en la seccion 2 de las NTC's de Sismo.

a. Analisis estatico.

El anélisis sismico estatico es aplicable a edificios cuya altura no excede 60 m. Para efectuar el analisis se procede de
ta manera siguiente :

= Se considera gue las fuerzas de inercia a diferentes niveles de la estructura forman un conjunto de fuerzas
horizontaies actuando sebre cada uno de los puntos donde se suponen concentradas las masas, incluyendo
apéndices.

 (ada una de las fuerzas se considera igual al peso de la masa que corrresponde multiplicade por un coeficienﬁe
proporcional a la altura de 1a masa en cuestion sobre el desplante (o nivel a partir def cual las deformaciones
estructuraies son apreciables). '

La forma como se especifica el calculo de fuerzas horizontales expresa en forma algebraica [a variacion lineal de
aceleraciones, de magnitud ajustada para que I2 fuerza cortante en |a base sea igual a: ¥

o - o

La aplicacidn de los parrafos anteriores conduce a gue la fuerza horizontal, £, aplicada en el centro del nivel n est3
dada por fa expresion:

L
£=0 WA ' (1.111)

donde:
€, Coeficente sismico de diseno, art. 206, RCOF93 y seccion 3, NTC's de Sisma.

&, =Cc/0
W.  Peso del nivel i.
h; Altura del nivel i sabre el desplante.
Puede demostrarse que el anélisis estatico es un caso particular del analisis dinamico; en efecto, a partir de la ecuacion
1.88 se tiene

G(1)-20,0,4,(1)~w,q(t)=4,d(t)/ M

La amplitud modal maxima esta dada por ia expresion 1.101:
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Para el primer modo:
g 5,

2 -
weoM

9 rar 1

El vector de desplazamientos maximos de la estructura, para ese modo, es:

D1 =0 G
El vector de fuerzas de inercia correspondiente resulta:
d, =4 g,
F = KD = Ko S =M w? LS. =Mp, — §
max max 1 ! wf M- pa ! w:z Ml. o M‘ ]

El vector de fuerzas cortantes respectivas es:

h - 47 SZ‘ § = &C‘ s
ymaxm:j Frnu1_j M¢‘F m_gw-;f:_.- f2)
de donde:
Vo | 0 ¢
q, M:

asi, el vector de fuerzas de inercia es:

Vmaxi
Fman =M¢:""'§Er_

por lo que la fuerza de inercia en {a masa ; es:

Vs W, w
Ff:mi d)‘/ rl] = - ¢‘i P

S Ml 9 ) SR

' g H

Como se menciond en |.B.6.a. se requiere conocer la forma deformada de la estructura para conocer las fuerzas que

se generan, en este meétodo se supone gue {a configuracion deformada correspondiente al primer modo es lineal, asi:
hf
¢"/ - 7-/

y Ia fuerza de inercia en la masa / es:

h
/';:,7_/ W(h
r"w
y oo
| H
F=r id w h
/ n i
Y owh
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La expresidn anterior es equivalente a la de la ecuacidn 1.111
Las aspectos sobresalientes del método estatico son los siguientes:

» Solo se considera el modo fundamental.

» La configuracién approximada de este modo es lineal; ¢, = h /H

« lamasa equivalente del primer modo es 'igual’ al total de la estructura {Carga Muerta + Carga Viva Maxima)
 Seempleata ordenada espectraf maxima 'C’ del espectro de disefio, independientemente del periodo estructural.

b. Método simplificado de analisis.
Este tipo de analisis es aplicable a estructuras gue cumplan simultdneamente los siguientes requisitos:

« Encada pianta, al mengs el 75 porciente de las cargas verticales estan soprtadas por mures ligades entre si por
un sistema de piso suficientemente rigido y resistente al corte. '

« Larelacion entre longitud y ancho en planta es menor que 2.0

= Larelacion ente |a altura y el ancho de la base no excede de 1.5 y ia altura de! edificio es menor que 13 m.

La razdn de las limitaciones anteriores obedece al buen comportamiento sismico que en general han tenido las
estructuras que cumplen con estes requisitos. Con este método sdlo se necesita verificar que la resistencia al corte
en cada direccidn es suficiente; no es necesario calcutar la distribucién de elementos mecénicos en los distintos muros
que formen la cosntruccion, tampoco se hace necesario verificar desplazamientas, torsiones y momentos de volteo.

Los coeficentes de disefio para obtener las fuerzas cortantes en cada nivel se presentan en fas NTC's de Sismo. Estos
se obtuvieron de acuerdo con el método estatico, aplicando la reduccion que alli se permite en funcidn del valor de Q
y del periodo fundamental de vibracidn del inmueble. Se tomé O =1 6 1.5 segin el tipo de muros. El periodo
fundamental se estimd en funcidn de I2 altura y de! tipo de suelo de cimentacion. Los coeficientes para edificios en ias
zonas Il y Ill resultaron muy proximos entre si, asi que se adoptd su promedio para ambas zonas a fin de simplificar las
tablas { Instituto de Ingenieria, UNAM, comentarios a las NTC's de Sismo ).

c. Andlisis sismico dindmico modal.

Conforme con fas NTC's de Sismo toda estructura puede analizarse con un métado dindmico, pero con caracter
obligaterio aguellas cuya altura exceda 60 m. Los métodos aceptados de analisis dindmico son el analisis sismico
dindmico modal espectral, ASDME y el calcula paso a paso de respuesta a temblores especificos.

{1). Analisis sismico dinamico modal espectral.

Este método es de aplicacidn 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 |a superpasicion de las respuestas de los diferentes modos
naturales de vibracion.

Da acuerdo con fas NTC's de Sismo en este método de analisis debe incluirse el efecto de todos los modas naturales
de vibracion con periodo mayar o igual a 0.4 seq y es obligatorio considerar los tres primeros modos de transfacidn en
tada direccidn de anélisis.
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Una vez que se han determinado los modos de vibrar de [a estructura, es necesario combinarlos para conocer su
comportamiento ante una excitacion dindmica especifica, tomando en cuenta la contribucidn de cada modo. La
respuesta finat sera la combinacion de las respuestas independientes de cada uno de los modes, multiplicadas por un
factor, denominado coeficiente de participacion, ec. 1.88, que al desarrollarla, se convierte en la siguiente expresion:

Sfﬂ ’ ,=E1 K ¢nr ’ ' ‘
(= —2 =Ll | .112)
K
r=1
donde:
m Masa del nivel /.

/

¢, Amplitud del modo # para la masa /.
n Nomero de niveies, grados de libertad.

Con este coeficiente de participacion 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:

Feose X AL
I

=y 2L Ro,;HR
=1 =1

para sistemas remotamente acoplados y estrechamente acoplados, respectivamente; ésto es, que los periodos de los
modos naturales en cuestion difieran al menos 10% entre si, o no. La fuerza cortante basal calculada con este métado
no debe ser menor que 80% de la que corresponde al analisis estatico. .

{2). Analisis paso a paso.

Para aplicar este método las NTC's de Sismo exigen que se usen por lo menos cuatro movimientos representativas.
Con esto se pretende evitar que se adopten disefios que puedan resuitar inseguros porque la estructu-= en cuestion
sea poco sensible a las caracteristicas detalladas de un tembior particular, pero .responda en conoiciones mas
desventajosas ante otro, que difiera en los detalles, pero que sea representativo de la misma intensidad, duracion y
contenido de frecuencia que el.primero.

En general no se aplica para fines de disefio, por los tiempos de computadora requeridos, sino mas bien para fines de
revision del comportamiento de edificios que han sido sometidos a sismos intensos y han tenide o no dafios importantes.

En este método se puede suponer comportamiento elastico de la estructura o bien comportamiento no fineal, segin
diversas idealizaciones. -

Al igual que en el método anterior, |a fuerza cortante basal calculada con este método no debera ser menar que 80
porciento de la que predice el aralisis estatico.
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EJEMPLOS SIS-TEMAS.DE UN GRADO DE LIBERTAD VIBRACIONES FORZADAS SIN AMORTIGUAMIENTO
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e

METODO DE STODOLA - VIANELLD - NfWMARK. .

Este método, en adelante denominade simplemente come método de Newmark, converge al primer modo de vibrar.

Procedimiento:
1. Suponer una configuracion deformada de la estructura: @', ¢',,.
2. Valuar las fuerzas de inercia asociadas a ¢*, dejando w? como factor comun ya que no se conoce:

2
Fi=mw' ¢,
3. Valuar la fuerza cortante en la estructura

¥, =IZ_: F.. (funcion de @)

4. Calcular los desplazamientos correspondientes:

8,=V,/k,=L mo’  (funciondew?)

5. Obtener la configuracid calculada ¢ = coma la suma acumulativa de los incrementas de deformacion de abajo hacia
arriba:

c —
¢ te Ea!n
l=n
6. Normalizar:
c
- P In
(p - 'y
¢
7. Comparar:
Acn ) S’l
¢ =0
con un error de:
~c
o -0,
g, =|———| < ToleranciaV |
5
¢

si na se cumple, repetir el proceso desde ef paso 1, haciendo: §* = ¢
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Aplicacion del método de Newmark ai célculo de ios modos superiores

Para calcular el segundo modo de vibrar con este método, se tiene que quitar a I3 configuracién supuesta la
participacion del primer modo: a,;,,, para lo cual es necesario conacer @, ¥ a,. ®,, se calcula con el procedimiento
ya conocido; para conocer a, se recurre a la propiedad de ortogonalidad de fos medos.

QU = a0, + 8,0, + .. + 3y, + .+ 3D, + 3,0, + ... + 3y

Premultiplicando por &' M:
MO =3, O M, + 3, QM+ 8, MY, + g OTMG, + 3, OTMD, + .+ 3y O M

Aplicando la condicidn de orotogonafidad:
O’ M= = = a,x0+a,x0+..+a,x0+..+2x0+ax0+. +ax0
Se desconoce a.:
,
¢, MY,
T
o' Mo,

r

Par ejemplo, para el 2do modo:
conocidos ¢, @,

r=171:5=2 }
ch M¢s
g.=—">1 "2
! T
¢’ Mo,
fP:f =@’ -aq,p,
Para el tercer modo:
conocidos: @,, w,
@ W
r=/;,5=3
a :m
1 T
¢’ Mo,
r=2:5=3
a :M.s_a_
2 T
¢’ Mo,

@5 = @' - a0, - axp,
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EJEMPLO 1. Calcular ia frecuencia y configuracion modal del primer modo de vibrar de fa estructura representada por
el madelo matematico siguiente:

e TTILE L NT.EY)
.

Ledmy cgat 78 " om

Sy mbe TR A3 10-3
e
'

'
L=imt csess s T cm

l“\ aE TR I L TR}

IR TESE I TS )
~

Lesmg c1adb a8 trem

Solucion:

Antes de proceder a realizar la tabulacion para seguir los pasos del métado, conviene uniformizar a un mismo valor las
masas y las rigideces.

En este caso se uniformara A.

m=178.39x 107 (tonsseg’ )/ cm
k = 64.995 ton./ cm

TNE e -

El modelo matematice simplificado resuita: gase

Calculo del primer modo de vibrar .
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1!"

iteracion

S ———,

N[E| m k o f, 1 w? Ww? 5/ w? ¢° | w? ¢~

6 0.334m 3940 1.316m ) 54577 mik 3348
6 0.566 k 1.316m 2.325mlk

5 m 3824 3.824m 52.252mik 3207
5 k 5140 m 5.140m/k

4 m 3412 3412m 47.112mlk 2891
4 k 8552m B.SSZmifk

3 m 2765 2.765 m 38.560m/k 2366
K k 1N317m M.317mlk

2 m 1941 1941 m 27.243m |k 1672
2 1211k 13258 m 10.948 m{ k

1 m 1000 .m 16.295m{k 1000
1 0.875k 14258 m 16.295m{ k

0

k= 64.995 tonf/ cm

m=17839x 107 ton;seg” / cm
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2% iteracion

_

NIE| m k ¢, ) w? Vit 5 w? $° | w? P
6! |o033m 349 | 11em . 46403mix | 3313
6 0.566 k 1M8m | 1.977m)k

5 m 207 | 3207m a42mik | 3172
5 K 432%6m | 23%mik

4 m 291 | 2891m 40100m/k | 2863
s K 7217m | 7217mik

3 m 2366 12.366m 32.883mjk | 2348
3 K 9583m | 9.583mlk

2 m 1672 | 1672m 23300m 1k | 1664
2 1211k 1.25m | 9.284mik

i mo | 000 { m 14.006m/k | 1000
1 0875k | 12225m | 14906m Kk

] — .

i

JUTRIGOS FI UNAM EDUCACION CGNTINUA CURSO INTERNACIONAL INGENIERIA SISMICA ANALISIS DINAMICD NEWMARK P 5112

. - 3
[



3 jteracién

NIE|] m k ¢, f,jw? M w? o/ w? ¢/ w? ¢

6{ | 033m 3313 1.107m 45.968m/x | 3300
6 0.566 k 1107m | 1.956mik

5 m 3172 3.172m a4012mik | 3169
5 k 8279m | 4279 mik

4 m 2863 | 2863m 39733k | 2861
4 K 702m | 7.982mik

3 m 2348 2348 m 3259 mik | 234
3 K 9430m | 9.490m/k

2 m 1664 1.664m 23.101mik | 1663
2 1211k M1zm | 3211 mik

1 m 1000 m 12.890m/k-| 1000
1 0.875k 1215m | 13.650m/k

0
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4" jteracion

W, =(0439/6)(k/m)=0.072x64995/178.39x 107 = 26.658 rad / seg’

w, =3.163 rad/seg

¢, =

1.000)
1683
236
28D
3168
3309

NlE{ m k ol £, w! 1 w? 5/ w? lw? | ¢

B 033 m 3309 1.105m 45823 m ik 3308
6 0.566 k 1.105 m 1.952 m ik

5 m 3169 3.169 m 43971 m/k 3168
5 k 4274m 4274mijk

4 m 2861 2.861m 39.697 m/k 2860
4 k 7.135m 7.135mfk

3 m 2346 2.346m 32.562m |k 2346
3 k 9481m 9481m/k

2 m 1663 1.663m 23081 m/k 1663
2 1211k }L 11.144m | 8.202m/k

1 m 1000 JL m 13.879m/k 1000
1 0.875k . 12.144m 13.879m{k

— 0 ——1
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EJEMPLO 2. Parala estructura representada por el modelo matematico de! Ejemplo 1, calcular la configuracion modal
del segundo y tercer modo y sus respectivas frecuencias naturales y periodas asociados al segunde y tercer modo de

vibrar

Célcuto del segundo modo de vibrar:

El m k ¢, | o5 | @ |a K fiw? w? 5w _; {w? b )
bl [o33tm 3309 | -1377 | 108 | 13879 | -0.4636m 25380mk | -14387
B 0566 k ’ 0.4636m | -0.8191mik
m 3168 | 1093 | 104 | 11034 | -1.034m 1.7788mik | -9581
5 K 15670m | -1.5671mik
Bl | m 2860 | 27 | a8 | 1384 |.0.1384m 02110mk | 1173
1 k .7034m | -1.7034mik
B | m 236 915 | 77 | 2073 | 08073m _ 1.4915mk | 8259
3 K E 0.9 m | -0.7851mik
2| | m 1663 | 1385 | 55 | 13785 | 1.3795m ] 22876mk | 12668
2 1211k 0.5834m | 0.4818mik
1| m 1000 | 1000 | 33 | 67 | 0.9967m 1.8056mk | 1000
i 0.875 k 1.5801m | 1.8058mik
0
a, - Z m @9,
Z m (9, )
a, = 2192 40033
31.142
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2% iteraci6n

I—F ?-_m k o, | o, | ad [a-a0, | flw ! 5! ¢ w? 0"
Bl 10.33m 3309 (14387 2 | 14385 [-0.4805m 25053mk | -14513
6 0566 k .0.4805m | -0.8488mik
i m 3168 | 9851 | 2 | 9848 |.0.9849m 1§564mik | 9595
5 K 1.4654m | -1.4654mik
bl | m 2860 [-173 [ 2 | i {o.u7m 0.1810mk | 1106
4 k 1.5825m | -1.5825mik
m 2346 | 8269 | 2 | 861 |0.8261m 1.3915mk | 8061
3 K 0.7564m | -0.7564mik
bl | m 1663 {12668 | -1 | 12669 | 1.2669m 2.1478mk | 12442
2 1211k 0.5105m | 0.4216mik
[ [ m w000 | 1000 | 2 | 10001 | 1.0001m 1.7263mk | 10000
1 0875k ' 15105m | 1.7263mik
] 0
a, - Dm0, 0y
Z m, (9, y
o 200020
31.1422

w?, = (3.5457/6) (kfm) = 0.5910 x 64.995 / 178.39 x 10* = 215.308 rad | seg’

W, = 14.673 rad | seg
T,=21w,=2/14.673 - 0.428 seqg

[ 1.000 ]
1244
V43
-1
-Q90
|- 1451

;
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Céatculo del tercer modo de vibrar

BT m T & [ [ @ [0 ] et [ ot | 08 | 1 | Giw | 8107 | et10? | %,
Bl [0.334m 3309 { -1451 112731 168 <182 112785 | 0.4260m 1.0907mik | 14713
g 0.566 k 0.4260m j0.7527m/k
B m 3168 | -860 | 6883 160 -123 | 6856 | D.6856m 0.3380mik | 4503
5 k 1.116m |1.1116m/k
) m 2860 | -11t [11880| 145 A5 112010 -1.2010m -0.7736m/k |- 10436
4 k -0.08%4m 10.08%4mik
B m 2346 806 [-1038%] - 119‘ 107 |-10611| -1.061Im -0.6842mlk § -9230
3 k 1.1505m |}1.1505m/k
P m 1663 | 1244 [ 8424 B4 165 8175 | 0.8175m 0.4663mlk | 5290
2 1.211k 0.3330m {0.2750m/k
1 m 1000 | 1000 |10000 51 K . 133 9816 | 0.9816m 0.7413m/k | 10000
1 0.875k% * 0.6486m J0.7413m/k
0

) 2 men ey _ 01577 - 0.0051

Y m(p,)} 311422

_ )3 71921911 _ 0.064]
Y m (@, ) 4.8343

a, =0.0133
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2% iteracién

FELm -Lk o, ¢, bl oad, | a0, | @Y flw? 1w | oilw | ot | 0 |
0.334m 3308 | 1451 |1a713| 55 | 27 [ 14785 | 0.asa2m 1.1273mik | 15873
5 0.566 k 0.4942m [0.8731mk
m 3168 | 960 14503 ) 52 | -18 | 4573 | 0.4573m 0.2542mik | 3579
5 k 0.9515m [0.8515mik
bl | m 2860 { 111 |ioa3s| 47 | -2 |-10387-1.0387m 0.6973mik | -9818
4 k 0.0872m [0.0872mK
ot [ m 2346 | 806 |8230( -3 | 15 |-9206 {-0.9208m 0.6101mlk | 8591
3 k 1.0078m }1.0078muk
bl | m 1663 | 1244 [6290 | 27 | 23 | 6234 | 0.6254m 0.3977mik | 5600
2 1211k 0.3784m }0.3125mik
1| m 1000 | 1000. 10000 -17 | 18 | 938 | 0.9938m 0.7302mlk | 10000 2
1 0.875% ' 0.6214m {0.7102mk
0 s

a - Z PP _ -0.0514 _
Zml((p”)z 31.1422

o = Z UOR TR _0.0090
T Y m(e, ) 48343

-0.0017

=0.0019
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3™ iteracion

___ E— ——~
NIET m k ¢, | o [ %] ad | e | 05 | tHw | Ve | 31w | ¢ | o
B| 10.334m 3308 | 1451 |15873] 4 A | 15878 | 05303m 1.1534mik | 16586
6 0.566 k 0.5303m {0.9369mik
50 | m 3168 | -90 13579 4 A | 3se4 | 0.3584m 0.2165mik | 3113
5 k 0.8887m |0.8887mik '
Wil m 2060 | 111 less| 4 o |.8814 |-09814m 0.6722mk | 9666
4 K ' 0.0827m }0.0827mK
5l | m 2345 | 805 |gsa1| 3 1 |-8589 |-0.8589m 05795mik | 8333
3 k 0.9516m 0.9516mik
2l | m 1663 | 1244 |se00 (| 2 1 {60 | 0.5801m 0.3721mik | 5351
2 1211k 0.3915m |0.3233mk
1] m 100 | 1000 jreooo| 1} 1 [10000| m 0.6954mik | 10000
! 0.875k 0.6085m (0.6954mik
0

q = Z 91951 _ -0.0040 _

I -0.0001
Zml((p”)“ 31.1422

w? = {8.9154/6)(k/m) - 1.4859 x 64.995 ] 178.39 x 10° - 541.376 rad | seq’
W, = 23.267 rad | seg

T, =2/ w, = 2/23.267 = 0.270 seg
[ 1000 |
05351

-083%3
-Q%%
Q3113

1655 |
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METODCS DE STODOLA~-VIANELLO-NEWMARK Y DE HOLZER PARAR EL CALCULO
DE FRECUENCIAS Y CONFIGURACIONES MODALES

ENRIQUE DEL VALLE C*

Para calcular las frecuencias y configuraciones moda-
les de estructuras idealizadas como una sSerie de masas unidas
por resortes, sin amortiguamiento, en vibracidén libre, se puede

- suponer gue cada masa se mueve en movimiento armonico simple de
finido por X=X, cos wt o X=X3 sen wt donde xo define la ampli-
tud y w la frecuencia circular del movimiento.

. 2

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

wt & §=-w2x senum=-wzx y las fuerzas de inercia a que estaréi.

C
sometida cada masa, de acuerdo con la secunda ley de Newton, se

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

Por otro lado, la fuerza restitutiva que aparece en ca-
da resorte estari dada por Fe=RAX, 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

drs niveles ~onsecutives: R = V/AX, para AX=1,

Vemos entonces, que las fuerzas a que se verd sujeta

= 2 . .
cada masa dependeran de X y de w~ Unicamente.,

Por otro lado, sabemos que para conocer un modo de vi
brar necesitamos conocer tanto la frecuencia w (o periddo T) co
mo la configuracidén modal relativa, y gque si la estructura esté
vibrando en un modo dado, la frecuencia del movimiento de cada

masa serd la misma.
Tomande en cuenta lo anterior, se pueden emplear dos

métodos numéricos para el cidlculo de las frecuencias y configu-

racicones modales.

* D pm £ - Coe s - :
“roresor Titular, Divisidn de Zstudioccs de Posgrade, Fac. de Incenieriz UNAM,

FL



El método propuesto por Stodola-Vianello-Newmark, con

siste en:

1. Suponer una configuracidén deformada de la estructu
ra:
X,
isupuesta

2. Valuar las fuerzas de inercia asociadas a esa con-
. , - . 2.,. . 2
figuracidn Fi= -mw Xi, dejando w come factor co-

miln cuyeo valer no conocemos,

3. Valuar la fuerza cortante en la estructura, como
la suma acumulativa de las fuerzas de inercia de

1
arriba abajo del edificio: Vi= 1EnFi {funcidn de wz)

4. Calcular los incrementos de deformacidn correspon-
dientes_a las fuerzas ceortantes,

- v i d
AX i E% {(funcidon de w2).

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

deformacidén, de abajo hacia arriba.

n 2
X = I AXi = coef. 4
i calc 1i=1
Este nos dard un coeficiente multiplicado por w

para cada masa.

6. Si la estructura estd vibrando en un modo la confi-
guracidn calculada serd proporcional a la supuesta,
Yy el factcr de proporcionalidad seri w' . Estn es,

para cada masa podremos calcular.

2 X
w supuesta
Coef. de X
calc,
En general, los valores de w2 calculados para cada

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



méLndo es de ripida cnnvergencia si se usa como
nueva configuracidén supuesta la obtenida al final
de cada ciclo, dec preferencia normalizindola, es-
to es, haciendo que la deformacidn de una de las
masas, por ejemplo la primera, tenga siempre el
misme valor, con objeto de observar como se modifi-
ca la configuracidn relativa después de cada ciclo.
Los valores de w2 obtenidos en cada cicle nos dan
tambié&n un intervalc de valores gue se va cerrando
hasta gue se obtiene finalmente los mismos valores

para todas las masas.

El método descrito anteriormente converge siempre ha-
cia el modo mds bajo gue esté presente en la configuracidn su-
puesta, y dado que al suponer una configuracién ésta estard for
mada por una combinacidén lineal de todos los modos posibles, el

modo mds bajo serd el primero ¢ fundamental, MSs adelante se

~3

indica como hacer para calcular modos superiores.

Ejemplo. Calcular la frecuencia y configuracién mo-
dal del primer modo de vibrar de la estructura representada por

el modelo matemdtico siguiente.

. Mm=2 T""'wf)?/gm

R =50 Ten fom
m=2Z
!
£ =\oeC ‘
lzzzmmw P: 15 fo:-tloc £=5¢c
.m=2 — ;-—‘\N\'—-"“Z NAIM -2 I_w_nsfz. M.n:2
l S .6 TS S
-5
g2
ez Lo




Para realizar los pasos antes 4indicados conviene

usar una tabulacidn como la siguiente:

ler. Ciclo.

I 2 | !
; ton seg ton
cm cm m* 2 V *5 [ 3 1§
Nivel m R- Xsup Fi=mw X | V AX=§ Xcalc |V xsup
2 5 4
4 2 4 8w , 0.52w2 |7.692 = == 5.2
i 50 8w’ [0.16wd .
1 2 2
3| 2 3 6w 5 0.36w® |[B8.333 = 3 3.6
‘ 100 14w’ [0.14w9 0.36
2 2 2 4w’ , 0.22w? |9.091 = 0—22—2- 2.2
’ 150 18w* D.12w2 .
1 2 1 2w? » 0.1w® ho.0 = 1 1
200 | 2002 p.1w2 0.1
0 0

Nétese gue los valores R, V y AX estin defasados, pues corresponden

al entrepiso.

* Para iniciar el cdlculo puede usarse cualguier valor de X. En
general, el método convergird mas rapido entre mids acer:zada sea

la configuracidn supuesta, pero si se supone por ejemplo una con-
figuracidn gue se parezca a un segundo, tercerec o cuartc modoc, de

cualguier manera, al término de algunos ciclos mis, llegaremos al

primer modo.

- 2 = .
** Notese gue en este caso, el valor de w estarda comprendido en-

—_— 1
7.€892 seg2 Y lOs'E-g'-z—

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

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




gue la deformacidn del primer nivel, sea unitaria, esto es, divi

. -, 2 .
diendo la configuracidn calculada entre 0.lw  en cada nivel.

2c. Ciclo

— - -
vel m R xsup Fi v AX X w xsup
4 2 5.2 | 10.4w< 5 5 0.651w¢ | 7.988 5.425
50 10.4w° | 0.208w
3 2 3.6 7.2we ) 5 0.443w2 ] 8.126 3.692
100 17.6w" | 0.176w
-~ 2 2 bt el
: z z 2.2 4.4w 2 2 0.267w 8.240 2.225
i 150 22w 0.147w
2 S 2
1 2 1.0 2. w ) 5| 0.120w 8.333 1.0
200 24w 0.120w
0 0

Obsérvese gue el intervalo de variacidn de w2 se redu-
jo a 7.988 y §.333 } gque las variaciones en la configuraciénlmo-

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

Tomandu como base de partida nuevamente la configura-

cién calculada, en un tercer ciclo se tiene:

Nivel m R Xeup F \Y POAX X w2 Xi
4 2 5.425 | 10.85w2 0.6739w2 | 8.050 | 5.461
50 10.85w2 | 0.2170w2
b3 2 3.692 7.384w" , . 0.4569w> | 8.081 | 3.703
' 100 18.234w” | 0.1823w
2 2 2.225 | 4.454° , , 0.2746w> | 8.103 | 2.225
150 22.684w° | 0.1512w"
2 2
1 2 1.0 2.0 w 5 0.1234w” | 8.104 | 1.00
200 24.684w" | 0.1234w2
o] | 0

v finalmente, en un cuarto ciclo, la aproximacidn se considera su-

ficiente:



| | 2 |
Nivel m R xsup F Vv AX xcalc w Xi
L2 2
4 2 5.4€1 10.920w 5 4 C.6775w B.061 5.468
50 10.922w 0.2184w
3 2 3.703 7.406w2 2 2 0.4591w2 g8.066 3.705
100 18.328w 0.1833w
2 2 2.225 4.45w2 5 s 0.2758w2 8.067 2.226
150 22.778w 0.1519w
1 | 2 1.00 2..00w2 5 5 0.1239w2 £.071 1.00
200 24.778w 0.1239w
0  112.389 L= 1.5363w2 B.064*
i
1

. 2 " R C
*El valor final de w 1lo obtenemos c¢on mas precisidn dividiendo la

suma de xs entre la suma de coeficientes de xcalc Esto es mas

) . 2 .
preciso que promediar los valores de w de cada nivel.

—_— 2 .6.2832
=/8. = 2. : 8 —— = — = 2, -
w=/8.064 8397; T - 2.8397 2.213 seqg

Cdlculo de modos superiores empleando este método

Como se indicd antes, el método converge al modo mi&s ba-
jo presente en la configuracidn supuesta, y al suponer una combina-

cién cualguiera ésta, estard constituida por una combinacién lineal de los distin

tos modos de vibrar:

X = C Xi +C X1 +C.X. _+C X

sup 1 X5 PO XL, HC X S+ C X donde Xi a X son las configuraciones

1 14

modales vy Ci son coeficientes de participacidn.

Si gueremos calcular el segundec modo de vibrar empleando

este método, tendremos que quitar a la configuracidn supuesta la

participacidn del primer‘modo:clxi1, para lo cual necesitamos cono

cer Xi1 y Cl. xil la calculamos come se indicd antes y C1 lo pode-

mos calcular recurriendo a la propiedad de ortogonalidad de los mo=~

dos de vibracidén que indica que DPm.X, X, =0 si n¥m. donde X. ¥y
i7in"im in
xim son configuraciones modales,



Si multiplicamos la expresidén anterior de xsup por mixil
y sumamos para todas las masas, considerando que los coeficientes

de participacidn son constuntes y pueden salir de la sumatoria,

tendremos:

2 .
amLX X = C X LIm X X, + ChmoX. X, o+ ...
™A fsup T CE™L, T M ¥ie S MK

Aonde los términos que multiplican a CZ' C3, etc. son nulos por 1la

ropiedad de ortcgenalidad de los modos, guedando entonces

im.X.,X
i 11 sup
C1=—?—.—_
m. X il
i

£sta expresidn es vilida para cualquier modo n.

Por tanto, si gueremos calcular el segundo modo de vi- 2
hrar, supondremos una configuracidn que se parezca a este modo,
e decir, fque tenga un punto de dellexidn nul., calculuremos vl -
valor de C. con la expresidn anterior y restaremos a la configu-

1
racidn supuesta para el segundo modo la participacién del primer

P (W)

modo Cl X, lo que da por resultado una nueva configuracidn su-

i1’
puesta para el segundo modo en la gque el modo mds bajo presente

es el secgunde y por lo tanto, al aplicar el método habri conver-
gencia hacia este modo. A la operacidn antes descrita se le lla-

ma "limpia"™ ae modos.

Si quisiéramos calcular el tercer modo de vibrar, ten-
driamocs gue conocer de antemano las configuraciones correctas de
primero y segundo modo, y suponer una configuracién gue se parez
ca al tercer modo, "‘{gque tenga dos puntos de deflexidn nula); cal
culariamos dos coeficientes de participacidn C1 v C2. correspon-
dientes a los modos primerc y segundo, en la configuracidn supues
ta y la limpiariamos para gque el modo mas bajo presente en ella

sea el tercero y el métodrn converja a este modo.

Esto es:



= L.+ + +
X{3sup 151 P Xy CXya Oy Xyg 4L,
Tm¥ _ Lmx _x.
¢ = _TY ! x135UP c Y. i3sup
v TmX? ' ‘ 'rn)l:2
il “Th2
“trisup - Fissup C C1¥in T %2 T CGs¥ia v G4 Xig oL

De manera semejante se procede para calcular otros mo-

dos supericres.

En la prdctica, y debido a errores numéricos o de apro
ximacidn gue van acarréandosenobasta con una sola limpia. Para
lograr convergencia adecuada da buen resultado limpiar la confi-
guracidn calculada al cabo de cada ciclo, antes de calcular los
valores de w2. Esa misma configuracidon limpiada, normalizada,
nos sirve comoc nueva configuracidn para un nuevoe ciclo. Es con-
veniente llevar cuando menos tres cifras significativas en' los

cidlecules.

Para fijar ideas, calcularemos tres ciclos del segundo

modo de vihrar de la cutructura para la cual calculamos ante-

riormente cel primer modo,

Hi- r
- i1 =
2 2 , v Ax X cale.
vall m R X“ mx*il mxs 4 Xu.w- -x“xi :clx.n !u -‘12‘,1
I o
4|2 5.468| 10.936 [ 59.798 -1.0 | -10.93% ~0.054 |=1.054 | =2.108w? 1 =0.033
i $0 -2.108w2 | -0.0422w?
i 3| a 3.708 | 7.41 [ 27.454 o o ~0.036 |~0.036 | -0,072v? . 0.0088w?
; 100 -2.180%% | -0.0218%
i
i21}2 2,226 4.452 | 9.910 2.0 9.910 =0.022 | 1,978 3.95607 0.0306w?
i 150 1,776« | 0.011m?
bz 1.0 2.0 2.0 1.0 2.0 =0.010 | 0.990 | 1.900w? 0.0188 °
I 200 3.756u2 0.0100wE
| & T499.162 1=0.974
1
v
DATOS Q.94

C1%95 767 0.00962

. . . . . .
La cenfigquracidn supuesta puede ser cualquiera, pero desde luego en conveniente
que se parezca a uh segundo modo, esto es, gue tenga un cambic de signo en la




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

correccidn al limpiar es muy pequefa.

mar

—_ 7 v Tk % 2
. - w . mx,
ﬂ:'(ilxcalc' Clx'll x?.ca\].c i2sup 12supw v M mcalc
o 7 |
| 2 2 2 2 -0.0314u"
4 -0.3653w" | +0.00896w | -0.02644w" | 39.86 | -1.3042 | -2.60B4w 5 0314w
- 2.6084w’ -0.05217w
2 o.oesm? 2 g 3 0.02077
2 i 0. 0652w 0.00472w 0.01352w -2.60 0.6669 1.3338w 5 . .02 "
5 -1.2740w” -0, 01275w
.' 2 2 2 2 .
2 ' 0.1362w 0.00284w 0.C3344w 59.15 1.6495 3.2990w - 2 0.0335w
J 2.0244w" 1 C.01250w
|
b oared D cluo1z7# ) 0.0200mF | 49.33 0.990 1.9800 ” , | 0.02002«
5 f ' 4.0044w™ | 0.02002w
! |
| |
Ti-0.1263w" !
l
-0 l263w2 2
Cl = W = =0.0012736w iy
** Normalizando con respecto a 0.939 en el primer nivel, para comparar la evolu-
cidén de la configuracién. : o
i1 1 mX ¥ | -C. % X | wz*** X l X w2 Y L X
rel 11 cal : 111 2 cal 12sup i2sup .
|
i . .
& 70240 19w? +0.000012¢ | -0.031388W | 41.55| -1.5520| -3.104w> 5 ,
i | -3.104w° |-0.06208w
| 2 | 2 2 ) , 2
2 ! C. 15391w i +Q.000008w 0.020778w 32.10 1.0274 2.0548w o 2
! | -1.0492w" -0.01049w
! o | :
o 0.14923§:l +O.000005w2 0.033525 49.20 1.6577 3.3154w 5 5
J 2.2662w 0.01511w
1 ! 0.04004w l +0.000002w? 0.020022u? 49.45 0.9% 1 98w2 5 2
! 4.2462w | 0.02123w
1 ! | l
=-0.00021w" 7= 2.1231
no|)5-2271
-0 OOO2lw2 2
~ - ——.—U—_— — —
. 35,1560 C.0000021177w
- . 2 '
*** NOotese que el intervalo de w gqueda comprendido entre 32.1 y 49.49 y que el

Obsérvese que la
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-— [ 2 & 4] —_—
- =
N xcalc mXi1Xcalc -C1xi1 xcalc w2 15uUp
vel
4 _0.03623w° | <0.39621w® | +0.000023 | -0.036207w° | 42.86 | -1.705
3 0.02585w2 | 0.19155w> | +0.000015 | 0.025865w° | 39.72 | 1.206
2 0.,03634w? 0.16179w% | +0.000009 0.036349w% | 45.61 1.695
2 2 2
! 1 0.02123w 0.04246w" | +0,000004 0.021234w 46 .62 0.99
i 2 p)
| 0 0 I-0.00041w £=0.047241w" | prom.
i 43.70
| 44.94
i
L =0.119655w< 43.68
c - -0.00041w2 (vals. abs)

**%+E] intervalo de variacién de wz se ha reducido a 39.72 - 46.62 (dif.

©.9)

clos mAs se llegaria al valor correcto de w

. 2
para estimar un valor de w

mente podemos

Acalc

rrespondiente.

3% aprox. ..51i

i 99.162

hacer las sumas de X

sacamos el. promedio de w

= -0.0000041w

y los ajustes en la curva son menores,

sup

En uno o dos Ci-

y X, . " Nétese que

procediendo como se indicéd anterior
y de los coeficientes de
tomando valores absolutos o tomando en cuenta el signo co
La variacidn que se obtiene en este caso es de

se obtiene-un valor ca-

si igual al obtenido con las sumas de valores absolutos, que es

mids correcto,

531 nc hubié&ramos hecho la limpia en ninguno de los ciclos, al

cabo de 8 habriamcs llegado a la configuracién del primer modo

(en vez de 4 ciclos gue se necesitaron cuando la confiquracién

supuesta se parecia a la del primer modo)}.



M.

Anlicaciér del Método de Stodnla-Vianelln-Newmark para

Estructuras e Flexién

Come s6 verd mas adelante, cuande las trabes de los marcos son

muy flexibles en comparacidn con las columnas, o cuando las
fuerzas laterales son resistidas por muros que trabajan esen-
cialmente a flexién, la rigidez de entrepiso no es independien-
te de la distribucidn de fuerzas a que est& sometida la estruc-
tura y por tanto no puede suponerse constante para el cédlculo de
lns distintos modos de vibrar. En general, la pseudorigidez
equivalente que se obtendria para un segundo modo serd@ mayor que
la correspondiente al primer modo, pues los efectos de flexidn
stc conjunto se reducen considerablemente al no tener todas las
fuerzas actuando en el mismo sentido. Lo mismo podria decirse

para modos superiores (ref, 1).

En esos rnasos, las propiedades elistico geométricas de la estruc
tura no gquedardn definidas por rigideces de entrepiso sino por
la variacidén de los productos EI y GA con los cuales se podré;
calcular las deformaciones debidas a flexidn y a fuerza cortante

-

res-ectivamente.,

Para calcular las deformaciones por flexidn es conveniente el em
pleo de los teoremas de la viga conjugada, que es, para el caso
Ae un voladizo, otro voladizo empotrado en el extremo opuesto
carcado con €l diagrama de momentos entre EI, y en el cual los
momentos flexionantes corresponden a las deformaciones de la viga

real,

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

flex16n, sobre todo en los niveles inferiores, se calculan median

Vih;
. s 181
te la expresidn AXV e donde Axv es el incremento de de-
i i ' i
formacidn por cortante entre dos niveles consecutivos, V., h, ¥y
i i

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

de elasticidad al cortante del material de la estructura.

Para calcular los modos de vibracién, se supone una confiqura-
~iadn modal, se calculan las fuerzas de inercia Fi = mlwle aso-
ciadas a la configuracién y las fuerzas cortantes correspondien
tes y a partir de ellas s« valian los incrementos de momento de
cada entrepiso y los momentos de volteo acumulados de arriba ha
cia abajo, los cuales se @dividen entre EI (habri dos valores de
M/EI en un mismo nivel en los casos en que haya cambio de sec-
cién de los muros)., La integracidn numérica del diagrama de
M/EI nos permitirid transformar ese diagrama en una serie de car
gas concentradas eguivalentes a €l aplicadas en los distintos
niveles con los cuales es muy fdcil calcular los cortantes egui
valentes correspondientes a cada entrepisoc y los incrementos de
momento flexionante en la viga conjugada que serdn iguales a
los incrementos de deformacidn por flexidn entre dos niveles con -
secutivos (es el equivalente de AX = V/R del caso visto anterior
mente). A estos incrementos de deformacifn por flexidn se suma-
ran los correspondientes a la deformacidén por cortante y con esa
suma se podrd calcular la nueva configuracidn, gque serd como an-
tes funcidn de w2 y de donde podremos despejar este valor y en
ctaso de que no sea igual para todas las masas volver a hacer
otro ciclo tomando como configuracién de par:zida la encontrada
anteriormente normalizidndola con respecto a una de las masas pa-
ra poder comparar la evolucidén de las configuraciones de cada ci

clc.

Para fijar ideas, a continuacidédn se presenta un ejemplo de andli
sis de una estructura en gue las fuerzas laterales Sson resisti-
das por muros, cuyos valores de I y A son los indicados en la fi

gura Siguiente:
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M=o, T'J‘-‘):/(_M

T— i
in zf'z T-edmt Azt 2m®
x _!_ . 1Al ‘.O.IS
i 4 Azzat
E IR ri i I'— ©.4 m ’ -k 5 5 e "
T E=200 000 kg/cm =2 000 000 Ton/m =2x1G  Ton/m"
3
I /]’L I:T,D-ﬂ+,A;""m
G " 6=0.4 F=0.8x10° Ton/m°
= T T
o . N
-sa0" ’ I 1/m
- L
cr moo, ion-m ’ mZ fTon m x?m mX w2 Ton AM=Vh |Ton-m M
moor T A | GA n| SUPL SYP )y M | EZ
20 b . o1 [5.0 [o.sow? , , 1o G
b.4[12.8x10° | 1.2 | 0.96x10 3 0.5w" |1.5w
| | '
' ' -6 2
315 4| . ! ¢ 2.5 10.38u° 5 R 15w | 0.1172x107 %
£.4 ) 12,5%107 | 1.2 {0.96x10 3 0.88w | 2.64w .
P 3 -
: -G 2
2,15 [ 6 6 1 0. 15w 5 ., 4.14w2I 0.3234x10 w )
E.3 17.0x1C } 1.6 {1.20x10 4 1.03w (4, 12w"! 0.2435x10 “w
I = .
| -6 2
{ | { 8. 26wl 0.4859x10 6w
P! , | , |
;
Ljemplo de «ilculo de lJas concentraciones equivalentes al diagra-

ma de M/EI

Para el

*

Gy w

(2x0 + 0.1172 x

nivel 3

& 2

10° 0.0586x10 "w

(Ver aclaracidn al pie de la tabla de la pdgina siguiente)



e e TR

m ! n“*' m m
ra = = X
Peqg* Veqg AM= Veq h Ax: AXv Axtot cal
- -6 2
0.0586x10 6.2 6 3 6 2 & 2 6 2 23.0052x10 w
2.2369x10 "w- | 6,7107x10 w° | 1.5625%10 w° [B8.2732x10 ~w" '
0.1172x10 02 ) ;
i 14.732x10 02
£.2739x10 Sw’ I % 2 - 3 % 2 - 2
. 1 1.8408x10 w 5,5224x10 w 2,75%10 "w B.2724x1C w
R -5 2|
O.3820x10 “w
6.4596x10 0w’
0.6486x10 Cu? -
- - - -6
0.8102x10 %2 | 3.2408x107%% | 3.2188x10~%2 | 6.4596x107 82
0.8102x10" w7 0
1/segé | |
'YL R} | |
w | x }
| sUD
2173.42 | 3.36 ]
|
1696.39 ‘ 2.28
1548,08 | 1.0

* Para obteéner cargas concentradas equivalentes al diagrama de

M/EI se puede usar la férmula siguiente:

(2a+b): B, = {2b+a)

b

o

P. 75

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

M/EI iguales a a y b respectivamente, La variacién de M/EI entre

Ay B es lineal, por lo que esta expresidn se obtiene consideran-

do dos tridngulos con alturas a y b respectivamente y base h., Pa

Y Pt son las concentraciones correspondientes en los puntos A y B.

(Ref, 2).

** Recuérdese gue el empotramiento de la viga conjugada es el ex-

tremo superior, por lo gue empieza de abajo hacia arriba el c&lcu

lo.




s**Opbsérvese gque en el primer entrepiso la deformacidn por cor-
tante es practicamente iqual a la de flexidn por lo que despre-
ciarla conduciria a errores muy grandes. Al ir aumentando la
aitura de la estructura la deformacifn por cortante va reducien-
do su importancia en comparacibén con la de £flexidén y puede lle-
gar 2 ser despreciable, En este caso la deformacidén por cortante

en el tercer entrepiso es 23% de la debida a flexidn.

. 2
**** Dehe tenerse cuidado con las unidades al valuar w pues es
f4c1l equivocarse, obsérvese gue xsup estd en cm y X calc resul-

Ta ©#r. metros.

Método de Holzer

Zomo se indicd anteriormente, para conocer completamente un mo-
do de vibrar necesitamos conocer tanto la configuracidn modal co
mo la frecuencia del modo. Hemos visto que en el método Stodola-
Vianello-Newmark se supone una configuracidn relativa y a partir
de ella se calcula el valor de w2. Holzer procede exactamente
alrevés, esto es, supone la frecuenciay apartir de ella se calcu
la la configquracidén relativa de abajo hacia arriba de 1a estruc-
tura. Dado gue la configuracibn es relativa se puede suponer
también la deformacién de la primera masa (por consiguiente el
incremento de deformacidén entre la base y la primera masa). El

mé-odo tiene las siguientes etapas:

Los datos son las masas y las rigideces de entrepiso, igual que

artes,
2
1. Suponer un valor de w .
2
2. Obtener leos valores de mw p para cada masa.
su
3. Suponer la deformacidn del primer nivel: x1; conviene supo-
ner un valor unitario. Esto equivale también, comec yva se di

jo a suponer AX ..
i



4, Calcular la fuerza cortante en la base de la estructura,

(Primer entrepiso) que serd por definicidn de rigidez de

entrepiso;

v, = R &, si &, =1,V =R,

5, Calcular la fuerza de inercia asociada a la masa del pri-

mer nivel:

2
1 Vv supx1

6. Por definicién 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:

= V -
v2 1 1;|1

7. Conocida la fuerza cortante en el entrepiso 2 podemos calcu

lar el incremento de deformacidn en ese entrepiso dividien-

do la cortante entre la rigidez de entrepiso =V,

sz = o

Ra
8. Sumando X2 a la deformacién del primer nivel obtendremos
la deformacidn del segundo nivel X2 = x1 + sz vy 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 (ltimo nivel es igual a la
fuerza cortante del entrepisoc correspondiente (por equilibrio di
ndmico). Si la frecuencia supuesta no es la correspondiente a
un modo de vibrar, se obtendrid 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 métedo no es convergente, pero

- . 2
81 hacemos otro cicle cen otro valor de w° relativamente cercano
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al anterior, encontraremos otra diferencia y podremos trazar
una cgridfica que nos relacione las frecuencias supuestas (absci
sas) con las diferencias entre fuerza de inercia y fuerza cor-
tante en &l extremo superior de la estructura f{ordenadas). Una
vez que tenemos dos puntos de esa grdfica podremos buscar un
valor de w2 supuesto en la interseccién con el eje de las abs-
cisas de la linea que une los puntos antes obtenidos, o su pro
longacidn si ambas_diferencias tienen el mismo signo. Con es-
te tercer valor supuesto para w2 seguramente obtendremos otra
diferencia, menor que las anteriores, gQue nos definiré Un-ter-
cer punto en la grdfica. Podremos entonces traZzar una curva
entre los tres puntos y definir asi un nuevo wvalor de w2 gue
seguramente estard muy prdximo a la frecuencia correcta de uno

-3

de los modos de wvibrar de la estructura.

Tuando ya se estd cerca del valer correcto, se puede mejorar el

2 . : .
valor supuesto de w empleando el cociente de Crandall siguien-

te:

o2 _ 2 LV 8x
- IFX

donde w<es el valor que debemos suponer en el ciclo siguiente.

El método presentado sirve para calcular cualguier modo natural
de vibracién teniendo como datos las masas y las rigideces de en
trepisc de la estructura. El modo de que se trate se obtendri
de la inspeccién de la configuracién modal, tomando en cuenta
gue en el primero tcdas las deformaciones tienen el mismo signo,
en el segundo hay un cambioc de signo, en el tercero dos cambios

de signo y asi sucesivamente.

Si se conoce la frecuencia del primer modo de wvibrar {por haberlo

calculado empleando el método Stodola-Vianello-Newmark, por ejem=

plo), se puede estimar gruesamente el valor de las frecuencias de
los modos superiores empleando la relacidn wi = 9w$ ; wi = 25wf,

etc.
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(Esta aproximacidn puede ser demasiade burda dependiendo de los
valores relativos de las masas y rigideces en cada caso particu

lar, pero sirve como orientacién).

Ejemplo:

Calculemcs el segundo modo de vibrar de la estructura gue se

usd en el método de Stodola-Vianello-Newmark, suponiendo

w2t ow? =9 x8 =72 ——3
2 1 seg

Usaremos la tabulacifn siguiente:

i
b Ni- 5
vel m R mw AX X* F v
sup
|
s |2 144 -2.751 | -396.1 | - Dif = 260.7
| 50 2,707 -135.4
3 2 144 -0,044 ! - 6.3
100 —1.417 -14".,7
( 2 2 144 1.373 1 -197.7
150 0.373 56
1 2t - liaga [1.0 ] 144
l 200 11.0 200

w2 = 72
sup

*Obsérvese que aunque la diferencia encontrada es fuerte, la configquracién se

parece a un segundc modo, pues tiene un cambioc de signo.
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2 ; 2
Usando un nuevo valor de w sup de 5041/seg , tendremos

Ni- i 2
vel m R m"éup A X X F v
b
— |
4 2 100 -2.334 }-233.4 |(Dif, 66,7
50 -3.334 -166,7
3 2 100 1.00 100
\ 100 -0.667 -66.7
|
2 | o2 100 1.667 | 166.7
! 150 0.667 100
!
1t o2 100 1.00 1.0 100
: 200 200
| .
S |

2 g 2 . . '
Trazando la gréfica w sup -diferencias encontramos:

i

u%eft’f\cu?b ;

/
.}/«.4.7 Fig |
/i :
, |

¢ A 2

43" 50 7 w?

que el valor de wz que hace cero las diferencias es aproximadamen
te 44 (podria obtenerse por tridnqulos semejantes, pero sabemos

que ailin. cuando se hiciera asi el valor no nos llevarf exactamene-
te a cero diferencia pues la variacifn no es lineal como estamos

suponiendo, excepto en intervalos muy cerrados).



2
Suponiendo entonces w = 44

[ Ni- | m{| R {mw? AX X F v FX VAX
{ vel !
, .
' Dif.=3.57
; 4 2 88 -1.844 | -162.27 299,23
; | 50 -3.174 -158.7 503.71
¥
!
| 3 | 2 88 1.33 117 155,61
i ! 100 -0.417" - 41.7 17.39
I
2 2 88 1.747 153.,7 268,51
150 0.747 112 83.66
. 2 88 1.0 88 88
! 200 1.0 200 200
I
i 0 IB11.35 804.76
-2 804.76 2
w =.44 A 43.64 1/seg
Usando wz = 43,04 1 2
sup . /seg
r 1 r
! Ni-| m . R trrw 2 8X X F v
) vel | : :
: ﬁ .
1 J£ i I
a |2 87.28 -1.809 |-157.89 [Dif. = 0.05
! 50 -3.159 -157.94
3 12 87.28 1.350 | 117.83
f | 1100 -0.401 - 40.11
' |
2 |2 87.28 1.751 | 152.83
150 0.751 112.72
1 42 87.28 1.0 87.28
200 1.0 200
0
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Como puede verse, la diferencia al final 6e este dltimo ciclo

cs despreciable, por lo gue:

w; = 43.64 1/seg2, w; = 6,606 1/segqg, T, = 0.951 seg

v la configuracidén modal es la indicada,.

suponiendo otro valor mayor gque wl podria calcularse el tercero
+ ~uarto modos. Puede tamhién verificarse que la frecuencia

del primer modo obtenido con el método Stodola-Vianello-Newmark

es correcta.

Comentarios adicicnales

En los métodes ‘presentados para las estructuras a base de mars
cos rigiéos se tiene como datos las masas y las rigideces de en
trepiso. Las masas son relativamente ficiles 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 andlisis sismico. Las rigideces ser#fn funcién de las pro
predades elistico-geométricas de los materiales empleados, gue
no es sencille definir y de la estructuracidn, sobre todo de la
relacidn gue guarden las rigideces relativas de las Lbarras que

forman la estructura, trabes y columnas.

Dado el modelo matemdtico de un edificio como una serie de masas
unidas por resortes, definimos como sistema estrechamente acopla
do a agquel en gue la rigidez de ehtrepiso es ilndependiente de la
distribucidn de cargas laterales a que se vea sometido el modelo,
esto es, la rididez de entrepiso es invariable independientemen
te de la eldstica gue adguiera la estructura al ser sometida a

cargas laterales. Aquf se entiende por rigidez de entrepiso, co
mo sé indicé anteriormente, la fuerza necesaria para producir el
desplazamiento unitario de un nivel con respecto al otro, esto

es

v
R = —
AX
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Fn la figura 2 se muestra el modelo matemidtico de un edificio

de 4 niveles sometido a distintos sistemas de fuerzas. De

acuerdo con lo antes dicho, la rigidez debe ser independiente

v tus furrza:., aplicadas {este tipo de estructuras se conoce

tambiér como nstructura "de ‘cortante™).

‘=s=j o '—>l i e ¢P1/ 3{&—
Lﬁ::E; © __9; ‘Tﬂ ﬂ E—*
f J s: . 4=QTJEI \ ﬂ /
=© —| ! | = - én
; / | 3 \
| sl Lo >
—bes 4 r-cju.iab ! '#A‘;( y A'J
o e > " e -
Fﬁsil

Para gque esto se cumpla, la rigidez de entrepiso debe ser fun~-
c16n 9ni1ca y exclusivamente ¢ las columnas de cada entrepiso,
para 1o cual, los giros de los nudos deber ser nulos, lo que se
logra si las trabes son infinitamente rigidas en comparacidn
con las columnas, en cuyo caso la eldstica de cada una dé las
columnas es la mostrada en la figura 3, y los elementos mecani-

cos gue aparecen son los gue ahi se muestran, para barras de

-5 4

seccidn constante, ~+—t F F _12EIAX
3
T “ h

M OETAX

T he ;
A h Fig. 3
- -t

En la practica, es dificil que la rigidez relativa de las trabes
(K=1/2' sea muy grande en comparacidén con la de las columnas, lo
gue hard que los giros de los nudos no sean cero, relajandose el
sistema y reduciéndose la rigidez del marco para un mismo tamafo
de columnas, Debido a esto, el caso de trabes infinitamente ri=-
gides en comparacidn con las columnas recibe a veces el nombre

de cota superior de rigidez.

Al ser significativos 16s giros de los nudos, la rigidez de en-

trepiso ya no sera independiente del sistema de fuerzas horizon
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tales aplicadas. En el limite inferior, llegaremos al caso del
voladizo mostrado en la figura 4, para el cual no tiene sentido
hablar de rigidez de entrepiso, pues serd diferente para cada

una de las posibles configuraciones de fuerzasaplicadas. A es

te caso lo definiremos como sistema remotamente acoplado.

/
~> ol >
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o

.t

NStese gue en ambos casos se trata de estructuras aparentemenge
iguales, constituidas por marcos rigidos formados por trabes y
cclumnas unidos en los nudos, sin embarao, como puede apreciar-
se en las figuras 1 y 3, las deformaciones de la estructura
cuando todas las fuerzas se aplican en el mismo sentidoc son muy
diferentes en uno y otro caso. En la ficura 2, la tangente en
el extremo superior es vertical, mientras que en la figura 4,

la tangente en el extremo superior tiene la inclinacién maxima.

La figura 5 ilustra la forma en gue variarian los momentos fle-
xionantes en las columnas del marco en los casos extremos y en
uno intermedioc. Nbtese gue la aplicacién de métodos aproxima-
dos para la obtencién de momentos en trabes y columnas sin veri
ficar cual &5 la situacidn del marco,-puede conducir a errnres
muy importantes de subestimacidn de momentos en las columnas y

de desplazamientos horizontales de la estructura.

LIr
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marco con trabes ri marco en situa- voladizo

gidas en comparacidn cidén intermedia. (trabes muy ‘lexi-

con las columnas. bles comparadas con
las columnas).

Momentos flexionantes en columnas. Fig. 5

ya gue los métodos aproximados en general suponen la formacidn
de articulaciones (puntos de momento nuleo) en cada entrepiso, Yy
la situacidn puede ser tal que los puntos de inflexidn del dia-

grama de momentos desaparezcan en uno, varios o todos los niveles,

Cualguier edificio de la prdctica estari en una posicidn interme

dia con respecto a los casos descritos,

Para conocer cual es la situacidn en cada caso particular, John

A. Blume {(referencia 1} sugiere el emplen de un indice de rota-

cidén nodal, gque define como;

H1/2) trapas
{1/ U cols

Yy se puede valuar en cualguier entrepiso, (Blume lo hace para el
entrepisc medio)., Agui Z(I/ﬁ)trabes es la suma de rigideces rela
tivas dec¢ las trabes de un cierto nivel y Z(I/Ucols es la suma de rigide

ces relativas de las columnas en gue se apoyan las trabes antes

mencionadas.
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Blume encontrd gque si p>0.10.hay puntos de momento nulo en las
columnas de todos los entrepisos mientras gque, para valores de
0 menores de 0.01 la estructura se asemeja mids a un volad.zo.
Para valores de p entre 0.01 y 0.10 la situacién es intermedia
v habrd entrepisos en que no haya puntos de momento nulo, por
lo gue los métodos aproximados de andlisis pueden conducir a
fuertes errores del lado de la inseguridad por lo gque respecta
a los valores de los momentos flexionantes para los que debe di
sefarse asi como respecto a los desplazamientos laterales de la
estructura; la rigidez de entrepiso pierde significado y con-

viene emplear métodes matriciales para analizarla.

Si la estructura tiene variaciones importantes con la altura,

convendri valuar p en distintos niveles.

Efectos de deformacidn axial de las columnas-

Hasta aqui se ha considerado gque las deformaciones axiales de
las columnas, en el caso de marcos rigidos, son despreciables y
no contribuyen a la deformacidén horizontal. Esto es vidlide soé-
lo si la relacidn entre altura y ancho de la estructura es peque
fia, tal vez mencr gue 3. Al aumentar el valor de esa relacién,
el efecto de momentoc de volteo en el edificioc adguiere mayor im-
portancia y se pueden cometer errores importantes al déspreciar
los acortamientos vy alargamientos de las columnas debido a fuer-

za axial.

Cuando las trabes se vuelven muy flexibles en comparacidn con las
columnas, cada una de las columnas trabajard como voladizo y la

fuerza axial en ellas seri peguena.

En el caso de marcos contraventeados, la crujia o cruijias contra
venteadas tendrdn comportamiento similar al de un muro y deberén
pPor tanto considerarse comc estructuras de flexidn, calculando
sus periodes como se indicd en el método Stodola-Vianello=-

Newmark.
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Cuando se tienen marcos y muros trabajando simultidneamente la
situacifn se complica pues la interaccidén entre ambos sistemas
estructurales hace que varie la fuerza gque toman unoc y otro en .
cada entrepiso; los muros suelen tomar la mayor proporcién de

la ~ortante total en los entrepisos inferiores mientras gque la
situacién se invierte en los niveles superiores, Ver referen-

cia 1, Esto hace diffcil la aplicacidn de métodos numéricos
para calcular los modos de vibracién de este tipo de estructu-

ras, siendo mas conveniente el empleo de métodos matriciales

para este fin.
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: NST ,wof, NTF, WLD. MAT, ~FQ ,NS0, ks9E(3), IcHék
1. CONTROL INFORMATION CARD (7I15,1X,411,F10.0,6A5) . _ -

Columns Néte*

l-~-5 Py
6 -10 () s
11 - 15 (1y 7«

16 - 20 (2} r1L 0

21 - 25% ;T
(3)
(56)
L T(58)
.
!
\if
(56)
(56)

Entry

B . ) \'.
(25, 1%, 411, F10.0, 6 Ad) j‘*’%)

e -

Number of stories in the complete building (not
including the footing linel.

Number of frames with different properties or
different vertical loading.

Total number of frame or shear wall elewments in the
structure.

Total number of load conditions.

Analysis type code (See Pig. Bl):

EQ.O;
EQ.1;
EQ-_I;

EQ.2;

EQ.3;

) EC.4;

. EQ.5;

EQ.6;

EQ.-6

Static loads only.
Mode shapes and frequencies only.

Input and/or generation of approximate mode
shapes and periods plus static analysis
using lateral force cases (A and B) for the
solution of the gross response quantities.

Static load analysis plus modeshapes and
frequencies. :

Lateral earthquake response spectrum
analysis for the solution of individual
frame displacements and member forces in
addition to analysis type 2, above.

Lateral earthguake time history response
analysis for the solution of individual
frarme displacerments and member forces in
acdition to analysis type 2, above.

This option is not available for use.
Lateral earthquake response spectrum
analysis for the solution of the gross
response quantities.

Input and/or generation of approximate mode
shapes and periods plus lateral earthqguake

- response spectrum analysis for the gross

response quantities.

IMPORTANT NOTATIONS :

* See Section B for notes.
+ Indicates new data for SUPER-ETABS enhancepent.
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Columns Note Entry

EQ.7; Both analysis types 3 and 6, above.

(56} EQ.B; Lateral earthquake time history response
analysis for solution of the gross response
quantities.

{56) EQ.-8; Input and/or generation of approximate mode

shapes and periods plus lateral earthquake
time history response analysis for the gross
building response gquantities.

"EQ.9; Both analysis types 4 and 8, above.

26 - 30 (4) ~#FQ Number of frequencies to be calculated (NFQ).
31 - 35 (5) N2D Allowable story degrees of freedom:
EQ.G; X, Y translations + story rotations.

EQ.1; X translation only .
{(for symmetrical buildings only). i
EQ.2; Y translation only
- (for symmetrical buildings only).
36 Blank

37* KODELY) Lateral load case A force generation code (see’
LATERAL PORCE GENERATION CARD ): .

- —— ——————— e

EQ 0- No force generatlon.

- ——

EQ 1; Generate forces in x olrectlon.

EQ.2; Generate forces in Y direction.

EQ.3; Generate forces in both X and Y directions.
3g* XCDE(z)  Lateral load case B force generation code.

3gt  (52) Element stress ratio calculation code (see FRAKE
e .:_) DATA) :

EQ.O: No stress ratios calculated.

iEQJJ Stress ratios calculated for column, beam and
] d1agona1 brace elements.

40 1CULY  Execution code:
EQ.O- Full Executlon
EQ.1; Data check.

41 - 50t (51) Acceleration of gravity for use in calculation of
P-p effects.

51 - 80 Building identification information to be printed
v with the output.
I

3‘(\./—1!3
3z

Tiz &g



2A. STORY DATA - Prepare two (2} cards per story level; data is

Columns
l] -5
2 -5
6 -~ 10

11 - 20

21 - 30

31 --40

41 - 50

81 - 60

61 - 70

71 - 80

(6)
{6)

(7)

(7]

(8)
(8)

entered in segquence from top to bottom of the
structure.

_Eirst Card (A5,I5,7F10.0) (4%, Ad ,:x,'lFro,a)*’é’ F{0.0)
Note

Entry Cor %Jr)'kk

Pive characters to be used for level
identification.

Blank

Story hei%Pt [distance from the floor {(or roof}
level to the floor (or foundation) level belowl.

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 point.

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.

sSecond Carg (8F10.0)

1

11
21

31

41

51
61

71

10

20
30

40

S0
60
70

80

(48)
(48)

{48)
(48}

Fxp: load for lateral load case A. .
Fya; load for lateral load case A.

Xp:; X-ordinate at the point of load application
for locad case A (sec Figure B2).

Yas Y-ordinate at the point of load application
for load case A (see Figure B2).

Fxg; 1load for lateral load case B.
Fyg: load for lateral load case BE.

Xp; X-ordinate at the point of load application
for load case B (see Figure BR2).

Yp; Y-ordinate at_the point of lcad application
for load case B (see Figqure B2}.

33



2B. LATERAL FORCE'GENERATION

UBC and/or ATC type lateral force generation are available. See Part A
for description of force generation procedures. MNo cards required if
force generation not requested; otherwise, input one card for each
lateral locad case for which force generation is requested (see CONTROL
INFORMATION CARD, columns 37-38). If force generation requested for
both load cases A and B, then first card is for case A. FPormat
according to a or b below, depending upon type.

a. UBC Force Generation (I5,5X,7F10.0)

Columns Note Entry
1 - s* Punch 1 to indicate UBC force generation.
6 - 10 Blank

11 - 20% (49 Fundamental period value.

21 - 307 (49) Acceleration of gravity.

31 - 407 (49 Z coefficient.

41 - 50 (49) I coefficient.

51 - 60% (49) K coefficient.

61 - 701 (49,50) C coefficient.
71 - 80" (49,50) S coefficient.

b. AIC Force Generation (I5,5X,3F10.0)

Columns Note Entry

1 - 5% . Punch 2 to indicate ATC force generation.
s - 10% " Blank '

1} - 20% (49) . Fundamental period value.

21 - 30% (49 Acceleration of gravity.

31 -~ 40 (49) C; seismic coefficient.

3. APPROXTMATE ANALYSIS DATA
For analysis types -1, -6, and -8, replace FRAME DATA and FRAKE

LOCATION S with the following data. ee Part A for description of
mode shape generation procedures.

a. Period and Mcde Shape Geperation Cards

34



Pirst Card (I5,5X,7F10.0)
Columns Note Entry
1 - st Mode shape generation code:
(57,59) EQ.0; Expirical rule generation.
(59} EQ.1; Shear beam rule generation.
EQ.2; Mode shapes input.

-6 - 10 Blank

11 - 207 (59) First period value
21 - 30% Second period value
71 - 8ot Seventh period value
Additional Period Cards (8F10.0)

s many cards as required to define NFQ periods (see CONTROL
INPORMATIOR CARD, Columns 26-30).

Columns Note Entry

1 - 10" Eighth period value
11 - 20* .
71 - 8ot .

b. Mode Shape Cardg (215,3F10.0)

Reguired only if mode shape generation code equals 2 (see section 3a
above, Columns 1-~5). Modes are input in the same order corresponding
to the periods (see section 3a above). The program will order the
periods and mode shapes in descending order according to riod value.
The mode shapes are mass normalized within the program; therefore, any
relative magnitude can be used to define the shapes. Each mode shape
is input starting from the top to the bottom of the structure. For
story levels omitfed, a straight line interpolation is performed using
Ye modal component values 0f the closest flopr levels above and btelow

Je omitted floor that have modal components defined. For each moae
shape, the top floor level and the first floor level modal combponents

35



must be ingut.

Columns
1 -5t
6 - 10
11 - 20%
21 - 30%
31 - 40%

4.

a.
Columns
l -5
6 - 10
11 - 15
16 - 20
21 - 25
26 - 30
31 - 35
36 - 40
41 - 45
46 - B0

atr = 1%

Note Entry
Mode number
Floor level
X translational modal component
Y translatjonal modal component
Rotational modal component

FRAME DATA - One set of data must be entered for each different

frame. Prames with different locations but identical
properties and vertical loading need be entered only
once.

™M, ns, mC, ~#B, NSP, UBP, NFEF, qu;)# ATV, FHEDP
Frame Control Card (915,7a5) (915 ,7A4)

e

Note Entry
{9) + Frame identification number.

(10) N> Number of levels above foundation for this frame.

(11) N2 Number of vertical column lines in frame.
N Number of bays in frame.
(12) ~.¥ Number of sets of different column properties.

(13) yp" Number of sets of different beam (girder)
properties.

(14) ~NEUFNumber of sets of different fixed end moments and
co e shears to be applied as vertical loads to beams
(girders).

(15) » it Kumber of infill shear panels in this frame.

(16) ~7¢" Number of bracing elemente in this frame.

Label to be used to identify this frame type.

i-
-



b. Yertical Column Line Coordinmates (I5,2F10.0)

~Columns
l-5
6 -~ 15

16 - 25

c-

Note

(17)
(18)

Entry
Column line identification number.

x-distance to column line from frame reference
point.

y-distance to column line from frame reference
point.

Column Property Cards

One column property set must be supplied for each different column in
this frame.

First Carg (I5,F15.0,F10.0,2F5.0,3F10.0,2F5.0)

Columns
l -5
6 - 20

21 - 30

31 - 35

36 - 40

41 - 50

51 - 60

61 - 70

71 - 75

76 - BO

Note

(18)

(24)

(24)

(20}

(21)

Entry

Identification number for this column property set.
Modulus of elasticity, E.

Axial area, A.

Shear area associated with shear forces in major
axis direction, MAJ. SA.

Shear area associated with shear forces in minor
axis direction, MIN SA.

Torsional inertia.

Plexural inertia for bending in the major axis
direction, MAJ. I.

Plexural inertia for bending in the minor axis
direction, MIN I.

Rigid zone depth at top of column (for both
axes), DT (see Figure B3).

Rigid zone depth at bottom of column, DB (csee
Fiqure B3).



Second Card (S5F10.0)

Omit if
Columns
1 - 10%
11 - 20t
21 - 307
31 - 407
41 - sot
a.

stress ratio calculation not requested (see CONTROL
INFORMATION CARD, Column 39).

Note

{53}
(53)
(53)
(53}
(53)

Entry

Allowable axial stress. az 0 *1Cﬂ*T”ﬂ£°
Allowable major axis bending stress. e i’Aq o
Allowable minor axis bending stress. ;f;:ﬁ*';;;;rZEQ
Major axis section modulus. Lff f?;:;;f)
Minor axis section modulus. }i; ;jAg§L_

Beanm Property Cards

One beam property set must be supplled in this section for each
different beam in the frame; skip thls input if the frame has only one
column line, or no bays.

woe fo by e , .
Eirst Card (I5,F15.0,F4d%8),75.0,2F10.0,5P5.0)
!

Columns
l1-5
6 ~ 20

21 - 25

26 - 35

36 - 45

46 - S0

51 ~ 55

56 - 60

61 - 65

66 - 70

Note

{(22)

(24)
(23)

(25)

Entry o
Identification number for this beam property set.
Modulus of elasticity, E.

Shear area, SA.

Torsional inertia.

Flexural inertia, I.

Kyy - stiffness factor (e.g. 4). See Figure B4.

K55 - stiffness factor (e.g. 4). See Fiqure B4.

Ryj - stiffness factor (e.g. 2). See Figure B4.

Rigid zone at end I, wl.

Rigid zone at end J, wl.
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Second Card (2F10.0)

Omit if stress ratio calculation not requested (see CONTROL
INFORMATION CARD, Column 3%).

Columns
1 - 107
11 - 20%

Note

(53)
{53}

Entry
Allowable bending stress.
Section modulus.

e. Fixed-End Beam Loads (2I5,5F10.0)

One card must be supplied for each different type of vertical beam
loading; ormit if this is a single column line frame.

Columns
l1-5
6 - 10

11 - 20

21 - 30

31 - 40

41 - 50

51 - 60

Note
(26)

(27)

(28)

e

Entry

Identification number for this vertical locading set.

Input code:

Eo.d; Fixed-end forces are applied at the column
/"__—-- " face5o

-

. EQ.l; Fixed-end forces are applied at the column
\

center-lines.
Fixed—end reaction, K; (see Figure B5).
Fixed-end reaction, Vi (see Figure BS5).
Pixed-end reaction, M, (see Figure BS).
Fixed-end reaction, Vo (see Figure B5).

‘Uniform force per unit length, w, acting downward
to be adgeg to fixed-end reactions.

f. Bearn Cargds (BIS)

One card per girder must be input from top to .otton and from bay to

bay in the frame (unless the data generation option is used).
Figure B6(c) for sign convention of member forces.

- Columns
1 -5

6 - 10
11 - 15
16 - 20

Note

(2%}

(30}

See

Entry

Bay-identification number for this beam.
Column line number at end I.

Column line number at end J,

Beam property set identification number for this
girder.



6A. EARTHOUARE ACCELERATION SPECTRUM CARDS

These data cards are required if the analysis type code is set equal
to three (3), six (6), seven (7), or minus six {(-6); see CONTROL
INFORMATION CARD, Columns 21-25.

a. Contrel Card (2I5,2F10.0,2F5.0,5I1,7AS) (

(225, 2F10.0,0¢0.0 27 74a) %

Columns Note Entry '
l-5 Number of period cards to define response spectrum

{see section b below).
6 - 10 The number of modes, in sequence, starting with the

lowest, to be printed separately.
11 - 20 Acceleration, units/sec/sec.
21 - 30 (41) Direction of earthquake input, €, in degrees and

decimals (0.000). See Figure BS.

_ 31 - 357 (46) Damping ratio (modal damping/critical damping) to

‘ be used in the calculation of the double sum {DSC)
and complete guadratic combination {(CQC) modal
cross-correlation coefficient matrices.

36 — 407 (46) Earthquake strong motion duration used for the
calculation of the DSC modal cross-correlation ’
coefficient matrix. Default to value of 1.0E+03.

41% (42) Qutput code for SRSS of modal gross building

responses (for analysis types 6, 7, ana -6). :
EQ.0; Response values not printed.
EQ.1; Response values printed.

42%  (42,54) Outgut code for QRSC of m6d31 responses (for
analysis types 3, 6, 7, and ~-6). See note 54
regarding use of code in type 3 analysis.

43%  (42,54) Output code for COC of modal responses (for
analysis types 3,6,7, and _-6). See note 54
regarding use of code in type 3 analysis.

441 (42) Output code for absolute sum of modal gross building
responses (for analysis types 6, 7, and -6).

45 Analysis types 6,7, and -6 gross building response
direction output code:

EQ.0; Response gquantities are calculated and
printed with respect to global structural
coordinate system (X,Y).

EQ.1; Response quantities are calculated and
€r1nted with respect to coordinate system
(R,S) defined by direction of earthquake
input (see Fiqure BB).
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EQ.2; Response grantities are calcuiatgd ang
printed with respect to both &,¥) ana (R,S)
coordinate systems.

46 - 80 User information to be printed with output.
T i s
b. Period Cards (2Fl10.0)
Columns Note Entry

1 -10 Period entered in increasing numerical sequence.
11 - 20 Spectrum acceleration.

6E. IIME HISTORY CARDS

These data cards are required only if the analysis type code was set
to four (4), eight (8), nine (9), or minus eight (-8); see CONTROL
INFORMATION CARD, Columns 21-25. .

a. Control Card (2I5,3F10.0,5I1,7A5) (275, 2F10.0, $14, 7A d)'H*

Columns Note Entry

1 -5t Number of acceleration values (NPC). Two different
input formats are available (see section ¢ below). :

6 - 10 (44) Number of time steps to be used in the analysis.

11 - 20 Scale factor for accelerations.

21 - 30 (41) Direction of earthquake input, 6. See Figure BE.

31 - 40 Time increment,4t, for response evaluation (see
Columns 6-10 above)

41% 47 Output code for tice historg %rint of story

dgific;inna (for analysis types &, 9, and -8).

EQ.0; Responce values not printed.

EQ.]l; Response values printed at time increments
st (see Columns 31-40, above).

42  (47) . Output code for time history print of story drifts .
' {(for analysis types 8, 9, and -8).
43t (47 Output code for time history print of cumulative
' story shears (for analysis types 8, 9, and -8&).

44%  (47) Output code for time history print of cumulative
story gverturning moments (for analysis types 8, S,
and _8) .

45+ Analysis types 8, 9, and -8 gross building response
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21 - 25

26 - 30
31 - 35
36 - 40

(31

(32}

Number of beams in sequence below to be generated
Egyin the same properties and vertical loading as
is am.

Vertical loading set identification number for
vertical load case I. .

Vertical loading set identification number for
vertical load case 1I.

Vertical loading 'set identification number for
vertical load case III.

g. Column Cards (415}

Cne 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
See Figure B6{(a) for sign convention of member forces.

used) .
Columns
l-5
6 - 10
11 - 15
16 - 20

Note

(33)
(34)

(35)

Entry
Column line identification number for this column.

Column property set identification number. g

.
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.

4

h. Panel Elerment Cards (3I5,5F10.0)

Enter one carca per panel in any order; no generation is allowed. See
Figure B6(b) for sign convention of member forces.

Columns
l-5
6 - 10

11 - 15

16 - 25

26 - 35

36 - 45

46 - 55

56 - 65

Note
(36)

(45)

Entry

Level identification number at the top of this
panel.

Column line number at the I side of this panel.
Column line number at the J side of this panel.
Modulus of elasticity, E.

Gross sectional area, A.

Moment of inertia, I.

Effective shear area, A,.

Shear modulus, G.
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i. n;asing Element Cargs (315,3F10.0)

Enter one card per brace in order; no generation is allowed. See
Figure B6(d) for sign convention of member forces.

Columns  Note Entry

l1-5 Level identification number at the top of this

brace.

6 - 10 _ Column line number at the upper end of this brace.
11 - 15 Column line number at the lower end of this brace.
16 - 25 Modulus of elasticity, E.

26 - 35 Cross—sectional area, A. .
36 - 45%  (53) Allowable axial stress. Omit if stress ratio

calculation not requested (see CONTROL INFORMATION
CARD, Column 389).

' < ap e
5. ERAME LOCATION CARDS (215,4F10.0,4A5) (2.« 2F10.0,d Aa)

One card must be entered in this section for each frame (or single
column) in the building; .the total number of frame locations to be
read is controlled by the entry in card columns 11-15 of the CONTROL
INFORMATION CARD.

Columns Note Entry
l1 -5 (37) Frame identification number.

6 - 10 (38) Force calculation code:
EQ.0; Frame forces will be calculated and printed.

EQ.]l; Frame forces will not be calculated.

11 - 20 (39} Distance, X, (see Figure B7).
21 - 3¢ Distance, Y; (see Figure B7).
31 - 40 (40) Angle ¢ between the frame x axis and structure (Global)
X axis (counter-clockwise X to x). See Figure E7.
41 - 60 Information to be printed with the output which
) will identify this particular frame.
:}‘f
41-1%e
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46-80

db-1%

e

direction output code:

EQ.0; Response vantities are calculated and
printed with respect to global structural
coordinate system {X,Y).

EQ.l; Response quantities are calculated and
rinted with respect to coordinate system
R,S) defined by direction of earthguzke

input (see Figure BE).

EQ.2; Response vantities are calculated and
printed wi respect to both (X,Y) and (R,S)
coordinate systems.

User information to be printed with output.

b. DRamping Cards (I5,F10.2)

One card must be supplied for each frequency in the analysis (See Note

4).
Columns
1 -5
&€ - 15

Note
(4

Entry

Mode number (in ascending order).

Darping ratio: Modal Damping/Critical Damping.

c. Ground Motion Acceleration Data
I'wo formats for input of ground acceleration data are available. The
format used is dependent upon the sign of NPC (see card a, columns l- °

5, akbovel.

If NPC.GT.0 then:

e

One card must be supplied for each time increment, at which ground
acceleration is specified in increasing time order. The time span
must be greater than the number of time steps multiplied by at.

Time and Acceleration Cards (2F10.0)

Columns
1 - 10
11 - 20

If NPC.LT.O then:

Kote

Entry
Time

Ground acceleration

. The ground acceleration points are input at equal time intervals. The
number of acceleration points input is equal to NPC . The time span
must be greater than the number of time steps multiplied by at.

Acceleration Time Interval Carxd (F10.0)

Columns

. = lo*

KNote

Entry

Time interval between acceleration input points.

44

04y 3T 1

K

T



Acceleration Cards (8F9.0)

As many cards as necessary to define NPC acceleration values.

Columns  Note Entry
1 -9*
10 - 18t Ground acceleratjions
64 - 727
7. LlOAD CASE DEFINITION CARDS (5F10.0,4P5.0,FP10.0)

Load cases for the complete building are defined as a combination of
vertical conditions (I, I1I and III), lateral loading conditions (A and
B), and earthguake spectrum or time history loadings. One card must
be entere¢ in this section for each different building load case; the
total number of building loacd cases is controllec by the entry in card
columns 16-20 of the CONTROL INFORMATION CARD. Omit this data if the
analysis type code is set equal to one (1); six {6); eight (8); minus
one (-1); minus six (-6); or, minus eight (-B}. See note 56.

Columns Note Entry
l1~-10 Multiplier or verticzl load case 1.
11 - 20 Multiplier for vertical load case II.
21 - 30 Multiplier for vertical load case III.
31 - 40 ﬁultiplier for lateral load case A.
41 - 50 Multiplier for lateral load case B.
51 - 55 (42) Multiplier for spectrun 1 loading - SRSS

moaal corbination.

56 -~ 60 (42) Multiplier for spectrum 2 loading - Absoclute Sum
modal combination.

61 - 65 (42,55) Multiplier for spectrum 3 loading - DSM modal

combination.

66 - 707 (42,55) Multiplier for spectrum 4 loading - CQC modal
combination.

71 - &0 (43) Multiplier for time history earthguake response.
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(1)

(2)

(3)

(4)

(35)

{6)

(7)

(&)

(9)

(10)

(11)

(12)

(13)

(14)

(15)

(16)

Input data for frames with identical properties and vertical
loading are given only once—see Section 5, FRAME LOCATION

Load conditions are defined as combinations of the seven (7}
basic load cases—see Section 7, LOAD CASE DEFINITION CARDS.

Mass properties of the structure are not required for
analysis type “0".

The number of fregquencies 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 1s
set to zero; i.e., "“1® or *"2®" in card column 35.

The translational mass has units of force divided by
acceleration (W/g). The rotational mass moment of inertia
is not required if the allowable story degrees of freedom do
not include rotation. Mass properties need not be supplieag
if this data case is for static loading only.

The location: of the center of mass (X, Y.) need not be
given if this data case is for static 1o£hs oﬁly.

The external story stiffnesses act on lines through the
center of mass. These stiffnesses can be used to represent
restraints (or braces) at the story level or can be used to
represent soil stiffness below the ground level.

Frame identification numbers must be entered in numerical
seguence, beginning with number one (1). This frame may be
located (repeated) at different positions in the structure.

1f a frame does not extend the full height of the builading,
then only those story levels actually existing in the frame
are input below. -

An isoclated shear wall is a single column line frame. For
this case all data pertaining to beams (girders) is
meaningless and must be omitted in the data input seclion to
follow below.

Column properties may be referenced to any number of columns
in the frame.

The number of beam property sets controls the number of
cards to be read in Section 4.d, below.

If no vertical static loads act on the structure, then omit
this number, and skip Section 4.e, below.

1f 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 skip Section 4.1, below.
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(17)

(18)

{19}

(20}

(21)
(22}

(23}
(24)
(25)

(26)

(27)

(28)

(29)

(30)

(31)

(32)

One card must be included for each column line in the frame.
For frames with a single column line a second column line
should be specified to define the major axis for column
properties entered in Section 4.g.

Coordinates ¢of column lines are measured from the frame
(local) axis.

Property set identification numbers must be in increasing
numerical segquence beginning with one (1).

‘The rigid zone depth is used to reduce the effective length

of the column about both axes.
Usually zero unless beam extends above floor level.

Property set identification numbers must be input in
increasing numerical sequence beginning with one (1l).

Torsional inertias may be omitted.
Shearing deformations are ignored if shear areas are zero.

The beam rigid zone lengths are used to reduce the effective
length of the beam (girder).

Load set numbers must be input in seguence.

Reactions act on the beam ends and are positive as shown in
Figure BS. -

Additional fixed-end forces due to the uniform load. w, are
calculatec using:

M = wel/12; Vo= w2

anc are added to any specified fixed-end reactions. The
forces due to w are exact only for prismatic beams.

Position of I and J ends defines local coordinate axes with
local "“y* positive from I to J and local *z" positive
vertically upwards. A right hand screw rule sign convention

applies.

Beams with zero (0) stiffness (missing girders) may be input
as having a property set number of zero; if the beam has
finite stiffness, the set number must reference an existing
property set cefined previously in Secticon 4.4, above.

The generation option can only be used to define girders
within the current bay; a new bay must be rtarted with a new
beam card.

The vertical loading sets defined in Section 4.e, above, are
arplied to the girders via the references in card coclunns
11-25. Three (3) independent vertical lcad distributions
(I, II, and I1I) are allowed, and these distributions are
combined with the lateral load case (A and B) anc the
earthguake analysis to form locad cases for the complete
builéing; see Section 7, below.
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(33)

(34)

(35)

(36}

(37)

(38)

(39)

(40)

(41)

(42)

(43)

(44)

(45)

(46)

(47)

Missing columns may be input as having a property set number
of zero (0); if the column has finite stiffness, then the
set number referenced must correspond toc one of the property
sets defined previously in Section 4.c, above.

Defines direction on local ®y* axis and local "z* axis is in
the vertical plane with positive upwards. A right hand
screw rule convention applies.

Generation is allowed only within the currenﬁ column line;
begin a new column line with a new column card.

The foundation line is defined as level zero, and the roof
level number is equal to the total number of stories in the
building. )

Prame identification numbers may be repeated, but location
cards must be input in frame identification number seguence.

A frame force calculation code of one (1) will suppress
output for the frame.

Distance from structure (Global) axis to origin of frame

"(locall) axis.

Angle is ingut in degrees and decimal fractions; e.g. 36 12°
entered as J36.2.

The angle ¢ 1is measured Sitively clockwise between the
lobal Y-direction and the line of action of the earthquake.
irection; see Figure BS. :

Four aqifferent response spectrum modal combination methods .
are available. See discussion in Part A regaraing
situations where the DSM or CQC methods should be used.

Multipliers should be specified cither for response spectrum
analysis_or for time historvy analysis ags specified in
Section 1, CONTROL INFORMATION CARD as only one of these
analysis types may be performed in a single progran
execution.

The total time span of the computed response is equal to the
number of time steps multiglied by the time increment 4t .
OQutput 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 sawpling value.

A zero {(0) value for the moment of inertia selects the pure
shear deformation panel model. The pure shear panel uses
the gross sectional area, gt the effective shear area, to
calculate stiffness and stress values.

The DSC and CQC matrices are used for combining the
individual modal responses to estimate the total response.
If DSC and/or CCC of modal responses are not reguested,
leave this entry blank.

Envelope values of waximum and mirimum response valuves, and
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(4€)

(49)
(50)

{51)

(52)
(53)

(54)

(55)

(56}

(57

the associated times of occurence are always printed when
using analysis types 8 or 9.

1f force generation requested, then the generated forces
replace any entries in these columns.

No default value.

The user must ensure that values of C, S, C*S are within
code specified limits.

No default value, if zero then geometric stiffness (P-2)
effects not included in stiffness and response calculation.

See Part A for description of stress ratio equation.

No default value. If less than or equal to zero (blankl,
stress ratios will not be calculated for members with this
property set.

1f DSC and/or CQOC is required for type 3 analysis, enter the
value one (1) in the a roFriate columns. When blank or
zero, the DSC and/or ng element response calculations are
skippeac and are not available for use in load case
definition {(see LOAD CASE DEFINITION CARDS), whereas the
SRSS and ABS element responses may be calculated
irrespective of their output codes. The purpose of this kev
is to omit unnecessary internal DSC and/or CQC calculations
when these combination ﬁ?pes are not used. Note,. for type.
seven (7) analysis, 'it DSC/CQC eslement response 1s
reauested, the CSC/CQOC gross response must also be output.

If DSC and/or CQC is requested, then the appropriate key

must be set in the EARTHQUAKE ACCELERATION SPECTRUM CAFD
(Control Card, Columns 42-43). :

The qgross response quantities from lateral static and
dynamic analyses cannot be combined to form new load cases.
The results from each lateral static and/or dynamic analysis
are output separately.

Note that when using the empirical rule to automatically
generate mode shapes in approximate analysis, irreguliarities
in higher mode shapes may result if a large number of modes
is included in the analysis. The user should use only that
number of modes which insures that the smallest internodal
distance (h) of the highest mode (NFQ) will be greater than
the typical story height for the building.

In analysis type 4, only peak envelope member response
values are printed.

For 3-D approximate analysis, the order of mode generation is as
follows: first X translational, first Y translational, first
torsional, second X translationai, second Y translational, second
torsional, etc. Therefore, period velues must be input according to
this pattern. Also, in 3-D mode generation, the number of modes NFQ
must be a multiple of three (3).
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Figure B2: Definition of Positive Loads
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Figure B3: Column Geometry
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Figure 85: Beam Fixed End Forces
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Figure B7: Frame Location Procedure

Direction of earthquake
excitation input

Figure B8: Orientation of (R,S) Coordinate System with respect to
Gleobal (X,Y) Coordinate System
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ABSTRACT

A procedure and a computer program are 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 deformations are included. Beams and girders
may be nonprismatic and bending and shearing deformations 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 1ndepéndent 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
bas1c formulat1on, 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 enabie three dimensional

frames to be input in which full compatibility exists.



i B

ACKNOWLEDGEMENT

The major part of the development and documentation of the
computer program presented here has been sponsored by a National Science
Foundation Research Grant GK-31586X. This project invoives analytical
and fullscale studies of buildinés constructed by industrialized methods
in Yugoslavia. The computer program presented in this report can be used

for the dynamic analysis of most of these buildings. Professor Jack G.

~ Bouwkamp 15 the principal investigator and coordinator for this project.

i

W'l



TABLE OF CONTENTS

Page
ABSTRACT . . . . . . .. .. G e e e e e s e et e e s e s s s e i
ACKNOWLEDGEMENT . . . . . . « v v v v v v v v v v e o e e e i1
TABLE OF CONTENTS . . . . . . . .. e e e e e e e e e e e e e iii
T. INTRODUCTION . . . . & ¢ v vt it et e e e e e e e e e 1
A. General Programs For Structural Analysis . . ... e e e
B. Earthquake Analysis of Buiidings . . . . . e e e e e e e 1
2. STRUCTURAL IDEALIZATION . . . . . . v v v v v v v i e v e w 3
A. Complete SEPUCLUIE = v v v v e e e e e e e e e e e e 3
B. The Frame Substructure . . . . . . . . . . . . . . . . .. 5
C. Lateral Frame Stiffness . . . . . . . . . .. ... . .. 8
D. Individual Member Stiffnesses . . . . . . . . . . . . .. 12
1. Column Stifiness . . . . . . o v v o v v v v 0o . 12
2. Beam Stiffness . . . . . ... :“ ........... 17
3. Panel SEiffRess . . v v v v v v vt e e 20
4. Diagonal Stiffness . . . . . . . . . . . .. V.. . 26

E. - Assembly of Building Stiffness From Frame Stiffnesses. . . 28

F. Solution For Static Leads . . . . . . . . .. .. ... 32
3. EARTHQUAKE ANALYSIS . . . R I R 33
A. Mass Approximation . . . . . . . . . .. .. . .. ... 33
B. ODynamic Equilibrium Equations . . . . . . . . . . . . .. 33
C. Mode Shapes and Frequencies . . . . « . . « v v v o v o 4 36
D. Dynamic Response Analysis . . . . . . . v « ¢« v v v v « . 37
E. Spectrum Analysis . . . . . . . . .. e e e e e e e s 43

F. Computer Program Dynamic Options . . . .



v

Page

4., PROGRAM APPLICATION . . . . . . . « v v v v v v .. e v 0 .. 45
A. Foundation Building Interaction . . . . . . . . . . ... 45

B. Vertical Earthquake Analysis . . . . . . .. . .. ... 48

C. Design Spectra . . .« . v v ¢« v v 4 v v v e e e e e e 48

D. Special Modeling Problems . . . . . . . . . . . .. ... 50

5. FINAL REMARKS . & & & v v v et et e s e e e v e e e e v e 52
6. REFERENCES . . & . & v i i i e e e e e e e e e e e e e e 53
APPENDIX A - Description of Input Data . . . . .. . ... ... A-1
APPENDIX B - Internal Organization of Computer Program . . . . . B-1
APPENDIX C - FORTRAN IV LISTING OF PROGRAM ., . . . . . . . . .. c-1

- APPENDIX D -

Example Input and Qutput . . . . . . . . . . . . .. - D-1



1. INTRODUCTION

A. General Bui]dfggﬁAna[ysis 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 genera® program such as SAP will

still be the most appropriate type of program to use [4].

B. Earthquake Analysis of Buildinags

At the present time, very few buildings in California, con-
structed in earthquake areas, are designed based on the results of a
dynamic load analysis. The Uniform Building Code allows earthguake

load to be approximated by a static lateral lcad. The magnitude of



the load depends on thé seismic zone and the fundamental period

of the building. An approximate formula may be used to estimate the
fundamental period. The suggested distribution of the lateral loads
over the height of the building includes some approximation of second
period effects. Also, local foundation characteristics are not fnc1uded
in the code. In addition, the code load requirements are only a small
fraction of the loads developed during a significant earthqﬁake. As a
result of these lTimitations the need to conduct a more éomprehensive
earthquake analysis of buildings is apparent to most structural
engineers'[S].

There are several reasons why a more rational earthaquake
analysis of buildings has not been professionally implemented. First:
the research which has been conducted in earthquake engineering has not
specifically suggesteé how the coae rin be improved. Second: a
design 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 adswuate]y‘represent complex structures have not been
presented to the professjon“in'a form convenient for direct application.

| One af the purposes of this report is to provide clarification
of some of these areas. Hopefully; it will result in the development

of more rational earthquake analysis methods.

,
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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 buiiding is shown in Figure 1.

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 p]an.‘ Isolated shear walls are considered to be
frémeﬁncoﬁﬁfﬁf{ﬁgrof a continuous cclumn Tine (having the associated wall
properties) and a dummy column line to define the principle axis of the
wall. Each frame is treated as an 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
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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 before each frame stiffness is added to the total
structural stiffness matrix. The final structural stiffness matrix
correéponds to three degrees of freedom per floor level..

The overall assumptions inherent in this approach are as

follows:

1. Compatibility is not enforced with regard to joint
displacements at joints which are common to more than one
frame. Thus axial deformations in comm: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 inciuded
approximately 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 ail 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 1ines 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

reduced 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 Ef 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 iné]udef to model infill panels
and discontinuous shear.halls. Two appfoaches for this element are

included

a) a "flexural® model which carries both bending and shear.

b) a "pure shear" model which is restricted to carrying only

shear.

-The "pure shear" element 1is activated'when the flexural
ihertia 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 diagﬁna] bracing to
be modelled. This element carries axial force only and may be placed

in any arbitrary storey of a frame.



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 leading 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 Qﬁear Qa]i) 0 be trected 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 comp]ete'ﬂ
building is to develop the lateral stiffness of each frame.

The complete 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:



B Y SR
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T
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Ry-1 Kn-1 Sn-1 En-1 [ Eaen
T
Ry -1 Ky En N
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PL g & - - B Ra--coEBa WK L0

Where N 1is the number of stories in the frame, r = is

the vector of joint displacements at story level n and L is the

vector of lateral story displacements. Note that the lateral loads, PL
are not known until the complete buiiding is solved. Lateral loads are”
applied to the compiete structure and are considered when the lateral stiff-

ness matrix for the complete building is assembled. Evidently, Gaussian



el imination may be performed on the full system up to and including the

equations

Bv T et oKt By (2.2)

The lTast N equations ([L is a vector of order N) may now be written as

(2.3)

The vector R/ is used to indicaﬁe that the lateral load
submatrix is modified by the elimination orocess due to vertical loading
on the frame. These terms represent the sidesway effects of a non-
symmetrical structure or vertical loading. The matrix Ei clearly
represents 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 necessiry to know the applied lateral tloads on
the frame, EL,at this stage of the analysis.

Within tﬁe computer program however, the following approach is
adopted in order to reduce core storage requirements.

The asscmbly 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:

X K B[
R! -7 ke £ r (2.4)
-n+] -n -n+1 -n+1 -n+1 :
1 |T IT (]
PL*RY _ & Eer K A

where again the prime indicates that the submatrices may have been

modified by previous elimination.
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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

e ity v e - -
—— - —
——— s
e ———— . - —
————— e - —
wtrrire— o — — -

n+1

2. Perform the elimination on the eguations 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 level. This rearrangement .

is as follows;

1 1 ]
R+ [ K O §n+{1 - Inl
Q' ' = 9 Q 9 rn+2 (2.5)
1 ' T i
P +_ RL C En+l 0 K oJL o

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.

-1 -



D. Individual Member Stiffnesé

1. Column Stiffness

In terms of deformation coordinates shown in Figure 3, the

column stiffness may be defined as follows.

or

where

-
My

L%y
]

St
Sa
.Sc
Y [
ke ¢
6l
P
T
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(2.6a)

(2.6b)

(2.6¢)

(2.6d)

(2.6e)

(2.6F)



{2.6h)

S¢ = = ‘]I?:‘gi - (2.69)
EA
L
6ET

B = e—

L2AG

where g 1is the shear fiexib..ity factor, A is the effective shear
area with respect to the axis of bending under consideration and other
symbols are standard.

In line with the direct stiffness technique we now develop a
transformation between the member and member end displacements as shown
in Figure 3. The transformation for displacements at end "I" of member

as given below

p— —_— ™
r;T—\ 1 uI
1 DT 1
%ix r 1+ T v
' 1 0T 1
ei.y T T+ T ez

< o | | Lo @7

s 1. ..t e 1 Bx
1 DT I
%;5x 3 T 8y
1 DT 1
%3y T T b

Equations 2.6a and 2.7 may be written symbolically as follows:

S = k_ ¢ (2.8)
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and
g = 2T (2.9)

where the subscript ¢ indicates colum, a. is the transformation matrix

and r_ denotes the member end displacements. There—is a further trans-
formation from member end to frame displacements as shown in Figure 4.

We utilize the assumption of rigid in plane floor diaphragms to slave
those displacements and rotations in the plane of the floor slab to a
master node for that level located at the origin of the coordinate axes

for that frame.

This transformation is given

gp— ‘-\ — p—
[
uI sine ~ coseg a r:_1
vl coss  sine b . r;
ai ] r;
4< > = ﬁ >(2.]0&)
I f
8y : sine - cose M
I . f
ey coso ’szne ey
Il f
w 1 r
2z
e -J — — o
or
ro= b r (2.10b)
X c
where
a = - ysine - xcose (2.10c)
" b = - ycose + xsine (2.10d)}
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and o 1is defined by the angle between the columns major axis direction

and the frame (sub-global) x ax{s. Equations 2.8, 2.9, 2.10a may be

written as
Sc ) kc be
¢ T %I
re ® BTy
or
Sc = koacb.re

Following standard notation the stiffness matrix for an individual column
in terms of the frame .displacements is given by
N .
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 2.1a becomes

r—"‘T—1 K IS
<Moo S, Sy | 44 b (2.11)
K, S, S, 5
or } - -
S = Ky ¢



With reference to Figufe 5 the transformation from the member

to the member end displacements 1s as follows

o B
¢T -1
<¢I}= 1"'%'
b
* L
\ -l o

or

¢

—|—

o Rl

|-

e

2 T

- =
{.

The further transformation to frame displacements is a

(2.12)

rotation of the member end coordinate axis to directions parallel to

the frame coordinate axis

rl"ﬁ ,4—
¢x sing - cos8é

1
$y coseé sine

A

A

M- <o X N
v
|

-18 -

singe - cose

cose sine

-

e )
f
4’I:n(

¢Iy

r
f
¢Jx
1
¢Jy

rJz

f

f
12

f

[ (2.13)

-



FIGURE 5 BEAM DEFORMATIONS AND JOINT
DISPLACEMENTS
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ar

Ty = By Tt
From Equations (2.11 - 2.13} the beam stiffness matrix, Eb
is given by
_ LT T
ky = by 2y Ky 3 by (2.14)

3a. Flexural Panel Stiffness

The standard in plane column stiffness including bending and
shearing deformation {Equations2.6) 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 4D.

The deformation-displacement transformation matrix is given by

B A T AR A B
b h d d h T
(- ) 1 ! ] 2.15
N R - T “h 4 d LT (2.152)
19 1 1
s - .7 7 - Tz Tz Rt
L. . o _< }
Ug
;!
W
RB
-
or
- 2.15b
T H i (2.13b)
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member deformations and joint displacements are shown in Figure 6.

3b. Pure Shear Panel
Since the panel is assumed to carry only pure shear, we have

the simple shear constitutive relationship;
T = Gy (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 sides of the panel.
That is

8 ]
H v
y = — + — (2.17)
by Ly
The average values of vertical joint displacement on each side of the

panel are.used to calculate the relative vertical displacement. Thus-

we obtain the following deformation-displacement transformation matrix:

r -

I N B
vy = |- - 5 '_ - = | J & (2.18a)
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or

Again following standard

obtained as

3c.

Yy =,

I
f 2 G2y 4,
Vol

' T
LV AG Ep ép

(2.18b)

theory, the shear panel stiffness matrix is

(2.19)

The transformation to frame displacements is shown in Figure 8

and is. the same for both panel types.

o

or

—

Ur

wiT %

COSB sing =-d

—

(2.20)

From Equations 2.6, 2.19, 2.20 the panel stiffness matrix with

respect to the frame displacements

Kp =

T T

- 24 -
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4. Diagonal Stiffness
The diagonal stiffness is defined as

= EA
S = T

8 (2.22a)

or
s - (2.22b)

The transition from member to frame displacement coordinates
involves two transformations

a) Transformation to horizontal and vertical displacements

as shown in Figure 8

- -
T
. rv
: ra
§ = [E;na cosa - sina - cos{] < r (2.23a)
B
ry :
i
-
or
8y = ap T (2.23b)

b) Transformation at each level to frame displacements as

shown in Figure 9.

P S G e (2.242)
cose sine -d
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or

b

= by T (2.24b)

From Equations 2.22, 2.23, 2.24 diagonal stiffness is given by

bl al k b

kp = 3 5% 3 b

Ky = by (2.25)

E. Assembly of Building Stiffness From Frame Stiffnesses

In order to combine the frame lateral stiffness matrices into
a compliete 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 tb story. Therefore the mags 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;

Uey cosg - sing  {-ay cosg + Ax sing) N
VEN = sing coss { ax cosg + Ay sing) YN (2.26a)
BFN L. 0 0 1 - r'e"

where the symbols are defined in Figure 10 and symbolically (2.26a) is

written as
r = r (2.26b)

Assembling the transformations for all floors, we obtain the complete
transformation between frame lateral displacements and global displace-

ment as follows

- 28 -
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L2 2, Y

SERE . . | 4 ; ) (2.27a)

My 0 L aN Ry

or

ny = A r (2.27b)

r is the complete vector of global displacements. The frame lateral

stiffness is transformed to the global system and becomes;

K, = Al

Ky A (2.28)

i K B ..
where the subscript i denotes the ith frame.
The structure lateral stiffness is assembled by the

addition of components from all frames: 1i.e.

(2.29)

K = ¥ K
- 1-1

The frame lateral sway affects must also be transformed to

the global system. This transformation is shown by;

R. = Al R! (2.30)

-1 -1 «Li

The global Toad vector is formed by the summation of frame

sway effects and the addition of externally applied lateral loads F i.e.

- 30 -



equation

(2.27a),

It is worth noting the form of the transformation shown as

PLi

(2.28). When written in the submatrix form of equation

the transformation matrix A has diagonal form,

equation (2.28) in expanded form, we have.

SR

=21

A typical 3 x 3 submatrix Eij within K; has the form a,

Obviously this product may be formed independently for each term in

2 LT
. E-l
Ly
5w

and added directly into K.

but it is of course relatively small compared to the total number of

degrees of freedom associated with all the frames in the structure.

[Jp =)
-t

(}+4

—

k

IR

k

12

™

1 )

T
1

Writing

k.. a.
=-1J -]

Hence, the global equilibrium equations are formed.

s
L]

=<

13

(2.31)

(2.32)

(2.33)

It may be noted that the global stiffness K is a full matrix,
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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, T
Next, for each frame, the lateral displacements, r ; are computed
using eguation (2.7). To complete the solution for each frame, the

following system is considered.

R' = K' 'C'; EI'I'I ] En+] (2,34)

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, K

n Was triangularized. At any stage, n, LR and .

are known and so r  is computed by back substitution. To start this
sequence, we simply note that for N = N {the number of stories in
the structure) ry,; 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 resmonse of a structure
involves an infinite number of degrees of freedom. For most structures,
however, the response may be adequately described by a 1imited 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 Equations

The equilibrium equations for a structure, including dynamic

effects, may be written in the following form;

Mp, ¢ CD F Kro= Rt (3.1

where M = mass matrix

¢ =.damp1nq matrix

K = stiffness matrix

P (t) = applied load vector, which may be time varving
r = displacement vector of deformation relative to sunport
motion

fa = absolute acceleration vector

r and ry are related in the following fashion

- 33 -
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movement. also

These vectors have the following form for a typical floor,

of a building shown in figurel}l below.

ra vgx Fen sing
= v + r = s
rya ay vn cosB
"ea J n Vge Ton 0
and
an sing Pxn
= Vo+ p
Fya €0s8 vg yn
Plea n 0 Pen
1.8 Ta - 2 Y9 % Iy

Or, for ail floors

r,. = BV *+r
where
by )
b
B = b, S v by = by etc.
by
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is the vector of pseudo-static displacements due to support

(3.2b)

(3.3a,b)

(3.3c)

(3.3d)

(3.3c)
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FIGURE |1 GROUND AND STRUCTURE
DISPLACEMENTS
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In the case of seismic analysis, there are no externally
applied loads; i.e. P (t) = 0. Then equation (3.1) may be written

as

M(E+BV) + CF + kr =0 (3.42)

or

=
-
+
1
"3
e
1<
[ §
n
1
11X
(==
[

(3.4b)

This coupled set of equations may be solved simultaneously
with an appropriate numerical technique. Ancther 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 Frequencies

The vibration mode shapes represent the solution of the

undamped free vibration problem given by

ME o+ Kr o= 0 (3.5)
The eigenvalue problem to be solved is written as
_ 2
Ko = wiMg (3.6)
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where ¢ = mode shapes

w = frequencies

The mode shapes are normalized such that

?T M ¢ = (3.7a)

=

then also

W’ (3.7b)

(353

<

3
L}

Also, it is assumed that the damping matrix C is of a form

that is uncoupled by the mode shapes; specifically it is assumed that

' C o = [ w ] (3.7¢)

m

so that Am represents the damping of the m th mode.
The actual disp1§cement5, r, are now expressed as a linear

combination of the mode shapes.

BACE
rocle %2 43 - %] ?z(t) (3.82)

L zy(t)
i.e. r o= ¢ 1 (3.8b)
also Fo= e 2 (3.8c)
and Po= ¢ 1 (3.84d)

where Zm(t) represents the response of the m th mode.

D. Dynamic Resporze Analysis

Using equations { 3.8 ), equation ( 3.4b) may be rewritten as

Mol + Col + KoZ =- MBY (3.9)
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Premultiplication by QT yields the uncoupled set of second order

equations

where

=
oo

N

- 138 -

=

2 r;ing

COS8

sing

< COsB

(3.10)

(3.11a)

(3.11b)

(3.1¢)

{(3.11d}

{3.12a)
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For ahy earthquake, the ground acceleration, Vg is specified
as a set of discrete values and linear interpolation is used for inter-
mediate values. On any linear portﬁon then

Vg = A + Bt (3.15a)

where A and B are computed from the end values as shown on Figure 12

vg A .
Vg (ty)

t ]
i 4 —
\/ t
FIGURE |2 GROUND ACCELERATION
On (t1, tz); A = vg(t]) (3.15b}
B = Yalta) = ¥g(ty) (3.15¢)
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where m, = mass of story 1

[ <
1]

1 rotational mass moment of inertia of story 1

i.e. m, 5ing
m1 cosB
0

= 3.12b
g = m, sing ( )

(4

m2 cosB
0

- -

So, a typical term of P* has the form

- _ .1 (3.13a)
’ P;—erjg

> ((my, sinB )

Sy By Gy G %y %2

™ cosB W
0 (3.13b)

m2 sing &

m2 COSE

0
»*
"
n =

; 3.13¢
) m {sing o, + cosB Pny } ( )

Now a typical equation governing the response in the m th mode has the

form ”

7 = P (3.14)
m m

By + Dy Iy * n ¥

m
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Now on (t], tz) equation (3.14) becomes

- L) 2 *
Ip + D W T+ W I = P (A + Bt) (3.16)

The soiution to equation (3.16) on (t1, tz) is given by

m m
Prn e Zm(t1) - ;f + 3 cos met

~
——
(o
et
]

W

+ = 12 (ty) + » W _Z {t,) - + sin Wt
me m* 1 mom “m W 1",2 Dm
m
2) B
* A m gt
+ Pm ;2._ - H3 + H_E (3.]76)
m m m
where
_ 2y 1/2
NDm = Nm {1 - lm) (3.17b)

and Zm(t]), im(t1) are the initial conditions for this linear portion.

Differentiation of equation (3.17a) gives the modal velocity
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2 ) B .
*1A - W Zm(t]) A Mo (Zm( ]) + ;i-) sin Wyt
m
+P*B‘
m ;7 (3.18)
m

At rest initial conditions are used for the first linear
portion. Equations (3.17). and (3.18) are used to compute the end values
which become the initial conditions for the second linear portion..

Repetition gives the complete solution over the required time interval.

With solutions for each mode, equation 3.8 is used to 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 arc
required for a speﬁific earthquake a more realistic approach is via the
response spectrum. For a particular ground motion history ;g(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) + 2)w u(t) + wl u(t) = v (t) (3.19)

g

Let u,,, be the maximum value that u(t) attains. Then,

three spectral quantities are defined by

i) spectral displacement: S4 (w, A} = u

max
ii) spectral velocity: Sy (W, A) 2w,
iii) spectral acceleration: Sz (w, A) = w? Uma x

So, for a specific earthquake, for a series of damping values,
either spectral quantity may be evaluated and plotted against frequency
or period. Although spe.tral displacement is the most directly useful,
spectral acceleration is generally used as it gives a measure of
effective acceleration and may be expressed as a dimensionless fraction
of gravity.

Recalling equation {3.14) for the m th mode, in terms of

spectral acceleration, the maximum response is given by

max pr 5 X
2™ L FL Sa (et (3.20)
“s
This implies a set of actual displacements
= 7{max
rp =2t ) & (3.21)

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 calcula;1ng the root-mean-square of the maximum

modal values.

F. Computer Program Dynamic Options

The options currently available in the program are:
1. 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
upper 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 practical solution to these problems is to run several analyses in
order 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 oﬁtput but to understand the basic structural behaviaor
of the building. The purpose of this section is to present some guidelines

in these general areas.

A. Foundation Building Interaction

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.

Before foundation interaction effects are included in the analysis

it is necessary to define the exact location of the earthquake input. If

the disign criteria states that the input is at the base of the bui]diﬁg
- 45 -



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 whefe the term radiation damp-
ing has been used. This work has Tittle value in earthquake engineering
since the energy source is not at the base of the building. It is easy to
show that the energy stored in the buiiding is very small compared toc the
energy stored:in the immediate foundation arza 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, Iﬁ 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 accepﬁab]e in the
rebresentation of the rotational stiffness at the basé of columns and shear
walls.

The‘most significant factor to consider is the modification of
the basic earthquake rock 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 result 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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FIGURE 13 APPROXIMATE EFFECT OF SOIL CONDITIONS
ON DESIGN SPECTRA (HYPOTHETICAL)
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B. Vertical Earthquake 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 minimum
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 earthgquake loads.

C. Design Spectra

The deficiencies of the present seismic design procedures are
clearly summarized in reference {5]. 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 £
Spéctra 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 some poﬁnt in California, and earthquakes of the E1 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
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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 compatibjlity of the
joint degrees of freedom (vertical translation and the rotafions 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 must be separated into a system-of frames or
isolated shear walls. A p1anlview 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 referehce 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
Tine 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. A1l lateral loads are applied at the floor

levels and act on the complete structure. Columns may be omitted by

"~ . specifying zero properties for the member. Bending stiffness of the

beams (girders) may be negiected also. However, axial beam areas do not
enter the stiffness calculations Eecause all frames at a given fioor
level are assumed to be connected by a floor diaphragm which is rigid in
its own plane,

Deformations within joints (shaded areas in Figure A2) are
neglected. The effective length of a beam is reduced by the rigid end

zones 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 deforﬁation may Se considered by appropriate modification

to the stiffness factors.

B. Summary of Input Data

Ordering of a complete data deck with all of TABS options is

shown here.

6.LOAD DEFINITION CARDS

EARTHQUAKE ACCELERATION
5. CARDS (NOT REQUIRED FOR
STATIC ANALYSIS)

4.FRAME LOCATION CARDS -

3 FRAME DATA(ONE SET FOR EACH
DIFFERENT FRAME OR SHEAR WALL)

2.STORY DATA

| CONTROL
* INFORMATION CARD




. C. Input Data

1. CONTROL INFORMATION CARD (715,9A5)

Columns  Note*

1- 5

6 -10 (1)
1m-15 (1)
16 -20 (2)
21 - 25  (3)
26 - 30 (4)
31 - 35  (5)
36 - 80

Entry

Number of stories in the complete bui]ding (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 code:
EQ.0; Static loads only

EQ.1; Mode shapes and frequencies only

EQ.2; Static load analysis + mode shapes and
frequencies.

EQ.3; lateral earthquake spectrum in addition to
analysis type 2, above.

EQ.4; Lateral earthquake response in addition to
analysis type 2, above, time history envelaope
only.

EQ.5; 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.0; X, Y translations + story rotations

EQ.1; X translation only -
for symmetrical 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 (AS5,15,7F10.0)

Columns  Note

1- 5

Entry

Five characters to be used for level identification
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Columns
6 - 10
11 - 20
21 - 30
31 - 40
41 - 50
51 - 60
61 - 70
71 - 80

Note

(6)
(6)

(7)

{(7)

(8)
(8)

Entry
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 point.

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 (8F10.0)

60 -

' Columns
1 -10
11 - 20
21 - 30
31 - 40
41 - 50
5 -
61 - 70
71 - 80

Note

Entry
FxA load for lateral load case A
FyA'Ioad for lateral load case A

X-ordinate at the point of load application

XA;
for load case A.

YA; Y-ordinate at the point of load application
for load case A.

FxB load for lateral Toad case B.

'FyB'1oad for lateral load case B.

X,; X-ordinate at the point of load application
for load case B.

YB; Y-ordinate at the point of load application
for load case B.

F Positive Definition of Loads

_X’ ®

> X
x
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FRAME DATA - One set of data must be entered for each different

frame. Frames with different locations but identical
properties and vertical -1oading need be entered only
once.

a. Frame Control Card (915,7A5)
Columns  Note Entry
0 - 5 (9) Frame identification number.
6 - 10 (10) Number of story levels above founﬁation.
11 - 15 (11) Number of vertical column lines in frame.
16 - 20 Number of bays in frame.
21 - 25 (12) Number of sets of different column properties.
26 - 30 (13) Number of sets of different beam (girder)
properties.
31 - 35 (14) Number of sets of different fixed end moments and
shears to be appiied as vertical loads to beams
(girders).
36 - 40 (15) Number of infill shear panels in this frame.
41 - 45 (16) Number of bracing elements in this frame.
46 - 80 Label to be used to identify this frame type.
b. Vertical Column Line Coordinates (I5,2F10.0)
Columns  Note Entry
] . 5- (f?) Column line identification number.
6 - 15 (18) x-distance to column line from frame reference
point.
16 - 26 y-distance to column Tine from frame reference
point.
¢. Column Property Cards (I15,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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Columns
1- 5
6 - 20

21 - 30

31 - 35

36 - 40

41 - 50

51 - 60

61 - 70

71 - 75

76 - 80

Note

(19)

(24)
(24)

(23)

(20)

(21)

Entry

Identification number for this column property
set.,

Modulus of elasticity, E.
Axial area, A.

Shear area associated with shear forces in
major axis direction, MAJ. SA.

Shear area associated with shear forces in minor
axis direction, MIN SA.

Torsional {nertia.

Flexural inertia for bending in the major axis
direction, MAJ. I,

Flexural inertia for bending in the minor axis
direction, MIN 1.

Rigid zone depth at top of column (for both axis),
0T.

Rigid zone depth at bottom of column, DB.

s
MiOT “/'P &
axis )

4 g - “x" column
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d. Beam Property Cards {(I15,F15.0,F10.0,F5.0,2F10.0,5F5.0)
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.
Columns  Note Entry
1- 5 (22) Identification number for this beam property set.
6 - 20 Modulus of elasticity, E.
21 - 25 {24) Shear area, SA.
26 - 35 (23) Torsional inertia.
36 - 45 Flexural inertia, I.
46 - 50 KII - stiffness factor only {Eg. 4).
51 - 55 Kyg - stiffness factor only (Eg. 4).
- 60 KIJ - stiffness factor only (Eg. 2).
61 - 65 (25) Rigid zone at end I, wl.
66 - 70 ' Rigid zone at end J, wJ.
l 2
f _ : !
u d
C‘Io\
Ir L/2 | L/2
- |
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Fixed-End Beam lLoads (215,5F10.0)

e.
One card must be supplied for each different type of vertical
beam loading; omit these data if this is a single column line
frame.

Columns  Note Entry

1- 5 (26) Identification number for this vertical loading
set. o
6 - 10 Input code:
EQ.0; Fixed-end forces are applied at the column
faces
EQ.1; Fixed-end forces are appliied at the column
centerlines.

11 - 20 (27) Fixed-end reaction, M1

21 - 30 ' Fixed-end reaction, ‘.'.|

31 - 40 Fixed-end reaction, M2

41 - 50 Fixed-end reaction, V2

51 - 60 (28} Uniform force per unit length, w, acting downward

to be added to fixed-end reactions
COLUMN COLUMN
¢ ¢
R e
Vi Vz

o i |

fwi | | wr

L R

f. Beam Cards (815)

One card per girder must be input from top to bottom and from
bay to bay in the frame (uniess the data generation option is
used).
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Columns

Note

(29)

(30)

(31)

(32)

Entry

Bay identification number for this beam.
Column 1ine number at end I.

Column line number at end J.

Beam property set identification 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 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.

Column Cards (415)

One card per column must be input from top to bottom and from
column 1ine to column line of the frame (unless the data
generation option is used).

Note

(33)
- (34)

(35)

Entry
Column 1ine 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,

Panel Element Cards (315,5F10.0)

Enter one card per panel in any order; no generation is allowed.

1- 5
6 - 10
11 - 15
16 - 20
21 - 25
26 - 30
31 - 35
36 - 40
g.

Coiumns
1 - 5
6 - 10
11 -15
16 - Zp
h.

Columns
1- 5

Note
"(36)

Entry

Level identification number at the top of this
panel.
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Columns  Note  Entry

6 - 10 Column number at the'1 side of this panel.

11 - 15 Column line number at the J side of this panel.
16 - 25 Modulus of elasticity, E.
26 - 35 Gross sectional area, A.

36 - 45 (45) Moment of inertia, I.
46 - 55 Effective shear area, Av

56 - 65 Shear modulus, G.

i. Bracing Element Cards (315,2F10.0)

Enter one card per brace in order; no generation is allowed.

Columns  Note Entry

1- 5§ Level identification number at the top of this
brace.

6 - 10 Column line number at the upper end of this
brace.

11 - 15 -Cotumn 1ine number at the lower end of this
brace.

16 - 25 Modulus of elasticity, E.

26 - 35 Cross-sectional area, A.

FRAME LOCATION CARDS (215,4F10.0,4A5)

One card must be entered in this section for each frame (or single
column) in the building; the total number of frame locations to be
read is controlled by the entry in card columns 11-15 of the CONTROL
INFORMATION CARD, Section 1, above.

Columns  Note Entry
1 - 5 (37) Frame identification number

6 - 10 (38) Force calculation code:

EQ.0; Frame forces will be calculated and
printed.

EQ.1; Frame forces will nat be calculated
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SA.

Columns

1 - 20
21 - 30

31 - 40

Note
(39)

(40)

Entry

msmnm,x]
Distance, Y]

Ang]g that the frame x axis and structure (Giobal)
X axis {anti-clockwise % to x).

Information to be printed with the output which
will identify this particular frame.

f—oo Xl e

frame reference
point
Y

L o

sfructure reference

point

EARTHQUAKE ACCELERATION SPECTRUM CARDS

These data cards are required only if the analysis type code was
set equal to three {3); see Section 1, above.

a. Control Card (215,2F10.0.IQA5)

Columns

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, starting with
the lowest, to be printed separately., 0o not
exceed number of modes specified on Control
Information Card.

Acceleration, units/sec/sec

Direction of earthquake input, ', in degrees
and decimals. (0.000).

User information to be printed with output.
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5B.

b. Period. Cards (2F10.0}-

Columns Note Entry
1-10 Period entered in increasing numerical sequence.
11 - 20 Spectrum acceleration.

TIME HISTORY CARDS

These data cards are required only if the analysis type code was
set equal to four (4); see Section 1 above.

a. Control Card (215,3F10.0,10A4)

Columns Note Entry

1 -5 Number of acceleration cards {(see ¢ below)

6 - 10 (44) Number of time steps to be used in the analysis.
11 - 20 Scale factor for accelerations.

21 - 30 (41) Direction of earthquake input, #.

31 - 40 Time increment at, for print of results.
(see Columns 6-10 above).

a1 - 80 - User information to be printed with output.

b. Damping Cards (15,F10.2)

One card must be supplied fof each frequency in the analysis
(see Note 4).

Colums  Note  Entry
1- 5 (4) Mode number (in ascending order).

6 - 15 Damping ratio: Modal Damping/Critical Damping

c. Acceleration Cards (2F10.0)

One card must be supplied for each time point, at which ground
acceleration is specified, in increasing time order. The time
span must be greater than the number of time steps times at.
Columns Note Entry
1-10 Time

11 - 20 Ground acceleration.
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LOAD CASE DEFINITION CARDS (8F10.0)

Load cases for the complete building are defined as a combination of
vertical conditions (I, 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 CARD given in Section 1,
above.
code was set equal to one (1); see Section 1, above.

Columns
1 -10
11 - 20
21 - 30
31 - 40
41 - 50
51 -~ 60
61 - 70
71 - 80
Notes

These data cards should not be supplied if the analysis type

Note Entry
Multiplier for vertical loéd case [
Multiplier for vertical load case II.

Multiplier for vertical load case III.

Multiplier for lateral load case A.

Multiplier for lateral load case B.

(42) Multiplier for spectrum- loading
[See 5A]
(42) Muitiplier for spectrum-2 Toading

(43) Multiplier for earthquake response [See 5B].

Input data for frames with identical properties and vertical
loading are given only once--see Section 4, FRAME LOCATION

~ CARDS.

Load conditions are defined as combinations of the seven (7)
basic load cases--see Section 5, LOAD CASE DEFINITION CARDS.

Mass properties of the structure are not required for
analysis type "0".

The number of frequencies must be less than the number of
stories times the number of degrees of freedom per story.

For symetrical buildings, the capacity and speed of
solution of the program is improved if the story rotation
is set to zero; i.e., "1" or "2" in card column 35.

The translational mass has units of force divided by
acceleration (W/g). The rotational mass moment of inertia
is not required if the allowable story degrees of freedom do
not inciude rotation. Mass properties need not be supplied
if this data case is for static loading only.
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(7)

(8)

(9)

(10)

(11)

(12)
(13)
(14)
{15)

(16)

(18)
(19)
(20)

(21)
(22)

The location of the center of mass ( ) need not be
given if this data case is for static Toaﬂs only.

The external story stiffnesses act on lines through the
center of mass. These stiffnesses can be used to represent
restraints (or braces) at the story level or can be used to
represent soil stiffness below the ground level.

Frame identification numbers must be entered in numerical
sequence, beginning with number one (1). This frame may be
located (repeated) at different positions in the structure.

If a frame does not extend the full height of the building,
then only those story levels actually existing in the frame
are input below.

An isolated shear wall is a single column line frame. For
this case all data pertaining to beams (girders) is meaning-
less and must be omitted in the data 1nput section to follow"
below.

Column properties may be referenced to any number of columns
in the frame.

The number of beam property sets controls the number of cards
to be read in Section 3.d, below.

If no vertical {static loads act on the structure, then omit
this number, and skip Section 3.e, below.

If no panel el.ments are included in this frame, then omit
this entry, and skip Section 3.h, below.

If no bracing elements are included in this frame then omit
this entry, and skip Section 3.1, below.

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 major axis for co]umn

properties entered in Section 3.g.

Coordinates of column lines are measured from the frame
{1ocal) axis.

Property set identification numbers must be in increasing
numerical sequence beginning with one (1).

The rigid zone depth is used to reduce the effective length
of the column about both axis.

Usually zero unless beam extends above floor level.

Property set identification numbers must be input in
increasing numerical sequence beginning with one (1).



(23)
(24)
(25)

(26)
(27)

(28)

(29)
(30)

(31)

(32)

(33)

Torsional Inertias may be omitted.
Shearing deformations are ignored if shear areas are zero.

The beam rigid zone Tengths are used to reduce the effective
length of the beam (girder).

Load set numbers must be input in sequence.

Reactions act on the beam ends and are positive as shown in
the sketch.

Additional fixed-end forces due to the uniform load. w, are
calculated using:

M = w22/12; V = wy/2

and are added to any specified fixed-end reactions. The
forces due to w are exact only for prismatic beams.

Position of I and J ends defines local coordinate axis with
local "y" positive from I to J and local "z" positive _
vertically upwards. A right hand screw rule sign convention
applies. :

Beams with zero (0) stiffness (missing girders) may be input
as having a property set number of zero; if the beam has
finite stiffness, the set number must reference an existing
property set defined previously in Section 3.d, above.

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.

-The vertical loading sets defined in Section 3.e, above, are

applied to the girders via the references in card columns
11-25. Three {3) independent vertical load distributions
(I, Il and I11) are allowed, and these distributions are
combined with the lateral load case (A and B) and the earth-
quake spectrum analysis to form load cases for the complete
building; see Section 6, below.

Missing columns may be input as having a property set number
of zero (0); if the column has finite stiffness, then the
set number referenced must correspond to one of the property
sets defined previously in Section 3.c, above.

Defines direction on local “y" axis local "z" axis is in the
vertical plane with positive upwards. A right hand screw
rule convention applies.

Generation is allowed only within the current column line;
begin a new column line with a new column card.
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(36) The foundation line is defined as level zero, and the roof
level number is equal to the total number of stories in the
building.

(37) Frame identification numbers may be repeated, but location
cards must be input in frame identification number sequence.

(38) A frame force calculation code of one (1) will suppress out-
put for the frame.

(39) Distance from structure {Global) axis to origin of frame
(local) axes.

(40) Angle is input in degrees and decimal fractions eq. 36° 12'
entered.as 36.2.

(41) The angle "¢" is measured positively clockwise between the
global Y-direction and the line of action of the earthquake
direction; see Figure Al.

(42) 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.

(43) Multiples should be specified either for spectrum analysis
or for earthquake response analysis as specified in Section
1, CONTROL INFORMATION CARD as only one of these analysis
types may be performed in a single program execution.

(44) The total time span of the computed response is equal to the
number of time steps multiplied by the time increment (at).
Qutput is given at each time step. Since explicit integration
is used in computing the response, numerical instability
problems are never encountered and the time increment may be
any desired sampling value.

(45) A zero..(0) value for the moment of inertia selects the pure
shear deformation panel model. The pure shear panel uses the
gross sectional area, not the effective shear area, to calcu-
late stiffness and stress values.

E. OUTPUT FROM THE PROGRAM

In addition to print-out of all input data, the following out-

put is given by the program:
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1. For the complete building.

a) Story displacements for lead cases I, II, III, A and B.
(Not given for analysis type code equal to one (1)).

b) Structure mode shapes and periods. (Not given for analysis
type code equal to zero (0?). '

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) Mgmber forceg for each overall building load case. (Positive
sign convention shown in Figure A3).

F. INTERPRETATION OF QUTPUT

1. All static load conditions must satisfy statics. Equi-
librium should be checked at selected joints taking into consideration
the effects of finite member sizes and rigid in plane floor diaphragms - ¥

(Figure A3).
Resuits from a dynamic spectrum analysis will not satisfy

statics since the method involves summation of absolute values of

individual analysis .

2. Caution is required when using the panel element to model
shear ;af1'§ebtion§; es#ecié11y those which have large cross-sectional
areas at a distance 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 continuous vertical systems by considering the panel "bottom forces"

only {Figure A5},
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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 ﬁ (n)
MTCT = 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.
PROGRANM STCRECINPLT,CUTPUT ,TAPES=1INPLT ,TAPES=CLTPUT]

1C REAC(S,+1C00) NS¢NC,ANE4NCF o hEP yNFEF s NFAN,NTRU
IF(NS.EQa.0Q) STGP

KLD=3

Mpz=33NC
NA=MME 2
MNEZMM+E
NCP=ACP¢]
NEP=NEP#L
NAZEENCHIENS+]

NL=1
NZ=N1L+14%NS
NI=N2+S8NCP
AA=AN2+SENEP
NS=N4+TENFEF
NE=ANSENSENESR2
N7T=NRE+ASENE®3
NE=RTtNE*ACH2
NG=NB+ZBNPAN
ANLO=NGS+SEATRU
IM=NG-N1

LE=(MNS(MM+1))/2
LC=pMINMN
NE=NNENLD=WA
LE=MMSNE

A-23



C

RAM=NN=MMN

LSL=(NNME(ANM+1))/72+MNMENLD

AML=AN+NLD

Ni=1

N2=N14MAXQILS,LE)}

AN3=h2+LC
N4=N1+LSL

NI=FAXO(NZyNSY)
NA4=AN3+MAXQ(LS,LE)}
NE=N4+MNEXE

NO=AS+MARE]3
N7=NR6+NNL

nNE=
1C=

NF=

AT NN
NB-N1

ie+10

WEITE(E 42000} NS,NC,NB,NCP,NBP,NFEF ,NPAN,NTRU,NF

GG

tcC0 FCR
2000 FCR
«6H
s E6F
& h
eOH
P -Y o
«a6H
«OH
-1
/7

clIHESEE NF ®E$ %

END

Column
1-5
6 -
11

16 -
21

26
31 -
36 -

2.

10
15
20
25
30
35
40

10 10

MAT(BILS)

MATCIHG

NS =,15/
NC =,157
NB =4 IS/
NCP 2157
MNEFP 1S5/
NFEF=,15/
NPAN=, IS/
NTRU=, IS/

Variable
NS
S
NB
HBP
NCP
NFEF
NPAN
HTRU

1 1E)

Description

number of stories in this frame
ﬁumber of column lines in this frame
number of bays in this frame
number beam property sets for this frame
number of column property sets in frame
number fixed end force sets in this frame
number of panel elements in this frame

number diagonal braces

For the complete building, calculate

Nb = 8 » NST + NSS * (2 * NSS + 3)
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where, NSS = 3 » NST if three degrees of freedom per 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 reduired. calculate

Nd = 8 « NST + (5 + 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 one 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.



APPENDIX B
INTERNAL ORGANIZATION OF PROGRAM



The program is divided into the following five major parts

{subroutine organization is shown in Figure B1):

1.

The first operation performed by the program is to read the basic
control information and the data associated with the complete

building (subroutine INPUT)

The next operation involves the formation of lateral stiffness for

each different frame and shear wall in the building. The lateral

stiffness and backsubstitution equations are stored sequentially

on tapes (subroutine FORM)

The frame location cards are then read and the total stiffness of

the complete building is formed (subroutine LAT)
The system is solved for one or two of the following conditions:

a. The static vertical 1oads, I, Il and 111 and the lateral Toads
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 displacements associated with each mode shapes are
calculated (subroutine EARTH)

c. Earthguake ground motion is read and the structure displacements

are computed for each time step (subroutine DYN)

The load case definition cards are read and the total story
displacements are evaluated. For each 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
displacements are determined the member forces are also evaluated

and are combined according to the load case definition cards. The
B-1



root-mean-square or the direct summation is conducted at the member

force level, (subroutine DISP, FRAHE);



ETABS

INPUT
SoRM STIFF
coL ASSEM
Y BEAM SHRINK
PANEL
DIAG
LAT
SOLVE
EARTH
‘ EIGEN
TABA
DYN RESP
{DisP TR
FRAM
3 LOAD
SORT o0
QUTPT BEAM
DIAG
MEM PANEL

FIGURE BY PROGRAM ORGANIZATION
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1. INTRCDUCCION

Unc de los temas del Cursc Internacicnal de Ingenieria Sismica que
cada afio organiza la Divisidn de Educacidn Continua de la Facultad
de Ingenieria, UNAM, es la cuantificacidén de las fuerzas gque un
sismec de disefio le ocasiona a un edificio, de acuerde con 1os
métodes gue recomienda algtn cddigo que refleje las experiencias
del comportamiento de tales edificacions ante la ocurrencia
sistematica de dichoes fendmenos naturales de magnitudes

cativas, como es el Recglamento de Construccicnes para el
o Federal vigente (RCDFB7).

El hablar de edificios implica una gecmetria muy especial (trabes,
cclumnas, "‘muros, losas, etc.) construida con determinados
materiales [concretoc, acero, mamposteria, etc.) gue durante su vida
i=il va a estar scmetida a una serie de sclicitaciones que tiene
que resistiir, entre las gque se cuerta las debides a los sismos.
Durarte el desarrclilo de la tecnciogia que-conduce a construir
ec.firzacicones seguras ¥y eccnémicas, el ingeniero ha desarrollado
una ser:e de métcdos cue invelucran los conceptos senalados
{gecmetria, mater:z. y cargas}), gue en conjunte conducen al
ccncecto de estructura; vy ,desde luego, que el concepto de cargas,
a mecida cue se def:ine con maver precisidn se tiene gque relacionar
cada vez mas con los otros des {geometria y material).

El tratar de cuantificar a uno (fﬁerzas) de los tres conceptos que
definern a las e cturas (gecmetria, material y fuerzas)
indepencientemente de los modelos estructurales del cua: forman
parte, es practicamente inmposible sin involucrar h >6tecis
simpiificadoras que necesariamente deben ccnducir a re-ultacos
conservadcres.

[



Los métodos basados en hipotesis simplificadc-as y mecdelos
estructurales simplificados se utilizarcn con mucha frecuencia
cuando la herramienta para operarlos consistia Gnicamente, en
calculadcra, papel y 1lépiz. Todavia existen algunos métecdos Yy
modelos que atn se utilizan tante con las herramientas originales
como con las computadoras. Es necesario aclarar que la programaciodn
de estos métodos es menos integral que los gue se desarrollaron
para se- utilizados con una computadora.

En este tema se presentan lcs ccnceptos que permiten aplicar los
métodos que el RCDF87 recomienda para la cuantificacidn de las
fuerzas gue un sismo de disefio le ocasiona a un edificio, a £f£in de
determinar l1os elementos mecanicos y cinematicos gue dicho sismo de
disefio provoca y poder asi determinar los estados limites de falla
y de serviclo que el mismo RCDF87 establece para lograr un disefio
racional de dicnas edificacicnes.

wn o
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2. MCDELACION ESTRUCTURAL DE LAS

De acuerdc ccn el andlisis eszructural, gue es la teoria gque
involucra a los conceptos de geometria, material y cargas con las
leyes cde la mecé&nica newtcniana, se pueden construir mecdelos gque
scn evtraordinariamente simples o Lién extraordinariamente
refinacos, seguin la herramienta de trabajo (calculadora,
ccrputadera, etc) de gue se disponga para su manejo. Desde luego
gque los modeles refinados (crandes geometrias, fuerzas dinamicas,
nc linealidad geométrica, no linealidad del material, etz.)
implican, necesariamente, el usc de la computadora.

Art 18% del RCDF87 establece que: Las fuerzas internas (elementos
mecanicos) y las deformaciones (elementos cinemdticos) producidas
pcr las accicnes se determinaran mediante un andlisis estruc+ural
realizadc con un meétodo reccnocidoc que tome en cuenta las
prop.edades de los materiales ante el tipo de cargas gque se
consideren”.

las -+ normas técnicas conplementarias (NTC) para <disefio Y
construccidr de estructuras de concreto y de estructuras metialicas
del R7TDr87, estaclecen gque dichas estructuras se pueden analizar
con metodos gue supongan un ccmper:amiento elastico, lineal.

Ccn base en lo anterior el RCDF87 permite utilizar el modelo mas
simple del analisis estructural: Material eldstico lineal (material
de Hooke), desplazamientos peqguefics (tensor de deformaciones
infinitesimales), que es un moaelo matematico lineal basado en la
teoria de la elasticidad lineal y la teoria de la mecanica de
materiales.



2.1 Representacidn esquemética

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

2.1.1 Elementos de la superestructura

Ce acuerdo con la Fig 2.1 los elementos gue conferman a la
superestructura son aguéllos qgue sobresalen del suelo en el gue se
apova el edificio, y son:

a) Trabes (elemerntsos barra tridimensiocnales contenidos en planos
herizontales denominadas losas).

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

c) muros {(elementos sélidos tridimensionales contenidos en uno
sclo o en varics planos verticales).

d) Losas (Elementos tridimensionales contenidos: en planos

horizontales, idealizados ya como diafragmas flexibles o bien
comc diafragmas rigidos). A

. -1t
Los elementos de la superestructura se construyen con materiales
especificados y controlados por el ingeniero.

2.1.2 Elementos del suelo

EIl sgperte de la estructura lo constituye el suelo, material de dos;

fase {fase sélida, denominada esqueleto, y fase ({luida,”
generalmente agua y gas) construldo de manera natural, por lo que
el ingeniero ha desarrollado 1la tecnologia apropliada para su
medelaciorn.

2.1.3 Elementos de la cimentacién

Los elementos de la cimertacién se construyen con materiales
especificados y controlados per el ingeniero y pueden ser los
siguientes.

a) Ccntratrabes (elementos barra tridimensionales contenides en
plaros horizontales denominadas losas de cimentacién, trabes

b

de liga, etc.}.

b} Zapatas alsladas o ccrridas (losas y contratrabes).

c} luros verticales contenidos en planos verticales.

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

e) Pilas y pilotes.

2.2 Elementos estructurales

Con base en los elementos estructurales de las edificaciones
indicadcs de manera esquemidtica en la seccién 2.1, en esta seccién

4



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

E]l método mas versatil y poderoso para fcrmular, resolver y manejar
las ecuaciones de equilibrio de las estructuras, es el métoco de
las rigideces o de los desplazamientos (para los elementos barras,
asociados a las estructuras esgueletales o marcos) y el méeteds cel
elemento finito en su formulacidén de los desplciamientos (para los
elementos sodlidos bidimensiconales, placas planas y cascarcnes de
las estructurzs denominadas conulnuas) La versatilidad y poderio
de los m2+odos anteriores estan ascciados a su adecuacién al usc de
las computadcras.

Las ecuaciones de equilibrio de los elementos estructurales se
establecen en términcs de los puntos nodales gue se requieren para
definir su geometria. & los puntos nodales de cada elemento €inito
le <corresponden diferentes grados de 1libertad (ndimerz de
compcnentes de desplazamiento lineales y agulares).

Para el casc de fuerzas estiticas, las ecuaciones de quilitrio de

cacda elemento estructural se puede escribir, de manera general, de
la siguiente manera: -

£° = P9+ ko
0+?u

dcnde los vectcres y la matriz de la ecuacidn anterior es<tén
asoci2cos a l1o0s elementos mecanicos y cinemdticos de los puntos
nocal:g:z de. eiemento estructural, y los ncmbres mas comunes que
rec.ben sSgn 10S sigulentes.

b1y
“»

= Vector de fuerzas equilibrantes
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H

de fuerzas de empotramiento

de fuerzas de desplazzamiento (2.2)

by
{
It
1
| ]
"
<
1]
0
"t
[§]
H

1
"
'ad
X}
b+
2]

de rigideces

(]
N
<
v
R
"
v
Lo |

de desplazamientos

En las Ec 1y 2.2 la magrnitud y el nimero de los componentes de

lcs vectore

s y de la matriz dependen del nimero de puntos nodales
Yy de sus correspondientes grados de libertad que definen al
elemento estructural.



2.2.1 Elementos barra

Scon elementos tridimensionales para representar a trabes, columnas,
contratrabes, pilas y pilotes (Fig 2.2). Geométricamente bastan des
puntos nodales que definen un eje (casi siempre recto) y sus
secciones transversales (casi siempre constantes y, por tanto, con
una basta). Sus ecuaciones de equilibrio se obtienen con base en la
teoria de la mecdnica de materiales y para su integracidon no se
regulere del método del elemento finito (MEF), para las barras de
eie recto y seccidn constante. A cada punto nodal se le consideran
.selis grades de 1libertad, 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 barrcas
de reticula de entrepiso con tres gradss de libertad por nudo (unc
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 (gque son
desplazamientos lineales, ya gque los angulares son linealmente
dependientes por corresponder a articulaciones). En generzl, los
vectores tienen seis componentes.

2.2.2 EZlementos soOlides bidimensionales (muros planos)

Son elementos tridimensionales que dGnicamente pueden soportar
cargas y desplazamientos contenidos en su superficie media (plana).
Geomét-icamente se pueden definir mediante un triidngulo (tres o mas
puntos nodales) © un cuadrilitero (con cuatroc © mas puntos
nodales), segin se indica en la Fig 2.2. A cada punto neodal
normalmente se le asignan dos componentes de desplazamiento lineal.
Las ecuaciones de equilibrio se establecen mediante alguna de las
teorias de la mecédnica del medio continuo (como la tecria de la
elasticidad lineal) y para su solucidn se utiliza el MEF.

2.2.3 Elementcs placas planas (losas)

Son elementos tridimensicnales gue generalmente se utilzan para
sopcrtar cargas transversales a su superficie media (plana).
Geométricamente se pueden definir mediante un tridngulo (tres o mas
ountos nodales) o un cuadrildtero (con cuatro © mas puntos
nodales), segin se indica en 1la Fig 2.2. A cada punto necdal
normalmente se le asignan tres compcnentes de desplazamiento (uno
lineal y angulares). Las ecuaciones de equilibrio se establecen
meclante alguna de las tecrias de la mecdnica del mecdioc continuo
(come la teoria de la elasticidad lineal) y para su solucidn se
utiliza el MEF.

2.2.4 Elementos cascarones {muros tridimensionales)

Son elementeos tridimensicnales que generalmente se utiizan para
soportar tanto cargas transversales a su superficie media (losa)
como cargas contenldas en su superficie (membrana). Gecmétricamente
se pueden definir mediante un triangulo (tres o mas puntos nodales)

&



o un cuadrildtero (con cuatro © mas puntos nodales), segin se
indic en la Fig 2.2. Ademdas de los tres componentes de
desplazamiento correspondientes a los elementos losas se le
acdicionan los res desplazamientos del elementeo membrana(dos
lineales contenidos en su superficie y unc angular normal a su
superficie). Las ect ciones de equilibrio se establecen mediante
alguna de las teorias de la mecanica del medio continuo (ccme la
tecria de la elasticidad lineal) y para su solucidn se util:za el

MTT

2.2.3 Diafragmas flexibles

Los diafracmas son elementos planos (en los edificios) gue unen a
varios elementos estructurales gque los obliga a desplazarse en
conjuto, ccmo si fuera una membrana. Desde luego gue ex.sten
desplazamierntos reliativos entre los elementos unidos po- el
cdiafragma. A cacda punto nodal de los elementos estructura:es
conten*do en el diafragma le coresponden dos desplazamientos
lineales v un angular, que desde luego son independientes para cada
DUNTOo “oda_ (Fig 2.2). Los diafragmas flexibles se modelan med:ante

el elemernzo finito cascardn del inciso Z.2.4.

38}

.2.5 Diafragmas rigidos

Cuando los desplazamientos relativos entre los elementos unidos per
el diafragma (descritc en el inciso 2.2.5) son peguefos y se pueden
censiderar nulos, se dice que el diafragma es rigido y, per tanto,
los desplazamierntos de los puntos nodales contenidos en el
cdilafracma son linealmente dependientes de los tres desplazamientos

del cdiafragma (dos lineales y un angular). Desde luego que el
almero de desplazamientos independientes del diafragma rigido
{Ornicamenze <tres, Fig <.2)) resulta ser mucho menor cue el

crrespordiente a los del diafragma flexikble (seiss por el nimero

~de puntos odales ccntenidos en d¢bho diafragma).

2.2 Mgodelos estructurales

n el ensamble de los elementos estructurales descritos en el

ncisc z.2 se puede construlr una gran varjedad de modelos
estructura.es gue se pueden utilizar en el andlisis estructural de
ics ecdif:cios. Indepencientemente de los elementos estructurales

ipan en su ensamble, las ecuaciones de eguilibrio de los
tructurales scmeticdos a ce-;as estdtizas resultan ser.

= B (2.3)

L8]]

K

LCs vectores y la matriz de 1°s modelos estructurales dados por la
Ec 2.3 se dencminan.

El nimerc de componentes de los vectcres de la estructura (Ec 2.4)

7



Vector de desﬁlqzamientqs de-
. la estructura (desconocido)

fu il
n

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

. estructura {(coneocida)

es igual al nuamero de ccmponentes de desplazamiento (lineales y
angulares; desconocidos, linealmente independientes, de los puntcs
nodales de la estructura (grados de libertad de la estructura). Los
modelos estructurales mas cocmunes se describen a continuacion.

2.3.1 Marcos tridimensicnales

Es un modelo estructural formadec esclusivamente ccn los elementos
barras barra descritos en el inciso 2.2.1. Necesariamente debDe
corntener barras tridimensionales, pero también pueden existic
combinaciones de barras planas, barras de reticula de entrepisc y
barras axiales.

2.3.2 Muros ztridimensicnales

Este modeloc se construye c¢on el ensamble de elementos sdlidos
bidimensionales (inciso 2.2.2), elementos placas planas {inciso’
2.2.2) y elementos cascarcnes (incisc 2.2.4), segin el tipc de”
carga cue actua en ‘sus respectivas regiones. - ¥

2.2.3 Murcmarcos tridimensionales

£l modelo de muromarcos tridimensionales es una combinacidén de los
modelos marcos tridimensicnales y murcs tridimensionales.

=.3.4 Marces planocs

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

2.2.5 Muros planos

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

2.3.6 Muromarcos planos

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

w
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2.3.7 Rigideces de entrepiso (rescrtes)

Este modelo estructural dnicamente sirve para simplificar el
andlisis de marcos planos ante fuerzas horizentales. Con algunas

-

hipotesis simpificadoras se hace extensivec a muros plancs y a
muromarcos planos.

Como se muestra en la Fig 2.3, la estructura plana origiral (marcc,
muro o© murcmarcs) se reemplaza por una estructura a basa de
resortes. La constante del resorte, denominada rigide:z de
entrepiso, se cuantifica de acuerdo con la siguiente expresiodn.

<

-t
3
n
~—

k, = — = Rigidez de entreriso (

2.5 se miestran en la Fig 2.8 y se definen

9]

Los elementos de la E

como.
- Au; = Desplazamiento relativo del i-ésimo entrepiso
= Uy, - Uy,
u, = Desplazamiento horizontal del i-ésimo nivel {2.6)
U, = Desplazamient> horizontzl del (i-i)-ésimo nivel
'V, = Fuerza cortante del i-ésimo entrepiso

Desde luegc que en la EC 2.5 no se ccnocen los desplazamientes
horizontales de los niveles y para cuantificar los valores de las
rigideces de entrepiso se hacen hipdtesis respecto a leos
desplazamientos anguiares y fuerzas cortantes en los entrepisos y
niveles adyacerntes (como es el caso de las fdrmulas de Wilbur).

Por supuesto que las rigideces de entrepiso se pueden cuantificar
mediante el wuso de 1la computadora al estimar las fuerzas
rorizontales que actian en las estructuras planas, pero resulta
mucho menos eficiente gque vutilizar los métodos de andlisis que
existen y que fueron diseflados para ser manejados por una
computadora.



2.4 Modelos estructurales para el anédlisis de edificios ante
fuerzas sismicas

Un concepto bésico para cuantificar las fuerzas sismicas en 1las
edificaciones es el modelo estructural utilizado. En este inciso se
describen, de manera esguematica, los modelos estructurales que se
utilizan en el andlisis sismico de las edificaciones.

2.4.>2 Marcos y murcomarces tridimensionales unidos con cdiafragmas
flexirtles

modelo estructural del edificio se forma con los modelos
ructurales correspondientes = marcos Y MUrCmMarces
dimensionales (incises 2.3.1 y 2.3.3) unidos mediante un
fragma flexible (inciso 2.6}, segin se muestra en la Fig 2.4.

il

-ty M=

a1}

of

fL et @
-

El nimerc de ecuaciones de equilibric estd asociado a los
componentes de desrclazamiento (lineales y angulares) linealmente
independientes de los puntos nodales del edificioc, gque auln para

dificios relativamente peguefios resulta ser un nimero grande
cuﬂnarado ccmparado con otros modelos. Este modelo puede provocar,
“*aolemas de aproximacién debido a gue la modelacidén de la *1glde""
en el planc del diafragma resulta ser muy grande.

vk

Desde luego que este modelo estructural Gnicamente se puede manejar
con una computadora y se construye al utilizar los programas de "
crepésitos generales basades en el MEF (NISA, SAP90, etc.). :

2.4.2 Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragmas
rigidos

Rlguncs programas de propositos generales basados en el MEF. (SAP90)
ccntemplan la p051b111dad de hacer que puntos ncdales contenidos en
un diafragma sean linealmente dependientes respecto a un punto
{centro de masas). Esto obliga a que cada diafragma tenga tres
crados de libertad, lo gue reduce significativamente el nimero de
ecuaciones gue genera el modelo del incisc anterior (incisc 2.4.1)
y elimina los problemas de aproximacicén debide a las rigideces
¢randes en el plano del diafragma.

<.%.2 Subestructuras fcrmadas con marcos Y muromarcos
tricdimensionales un:dos con diafragmas rigidos(ETABS)

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

La construccidn de este modelc se basa en considerar a los marcos
Y muromarcos tridimensionales como una subestructura, segin se
observa en la Fig z.5. De las ecuaciones de equilibrio de 1los

10



marcos y muromarcos tridimensionales se condensan las ecuaciones de
los gradecs de 1libertad gue no estdn asociados a los tres
desplazamientos del diafragma rigido, mediante un triangulacidn
parcial. El nimero de ecuaciones de equilibrio de este modelo es
igual a tres veces el nGmero de diafragmas rigidos, que es mucho
menor que el modelo descrito en el inciso 2.4.1 y también menor que
el del inciso 2.4.2 en caso de existir muros en el edificioc.

Al considerar varias subestructuras unidas con el diafragma rigido,
existen elementos que forman parte de dos O mas subestructuras gue,
desde luegc, se propercicnan desplazamientos independientes, a
menos gue se establezca un criterio cue redtzca este probliema
caracteristico de este modelo. Otra forma de evitar este problilema
es considear una sola subestructura gque resulta del tamanoc del
edificio.

2.4.4 Subestructuras formadas con marcos y muromarcos planos unidos
con diafragmas rZgidos {TABS)

Este modelo correspcnce a la versidn original del modele anterior
{incise 2.4.32) en donde se utilizan como subestructuras a las
estructuras planas (marcos, mMUros y muromarcos), SOmMC Se muestra en
la Fig 2.€. La sigla TABS se refiere a: Three dimensicnal Analysis
cI Building System.

En este mode.o sliembre existe la incompatibilidad de 1los
despiazamientos en los elementos comunes de las estructuras planas,
a menos cgue se establezca un criteric gque reduzca este problema.

2.4.2 Scubestructuras formadas ccn rigideces de entrepiso (resortes)
unidas con diafragmas rigidos

ste mocdelo es una simplificacidn del modelo anteriocr (inciso

.5.4) en donde las subestruciuras resultan ser las rigideces de

rtrepisc asociadas a cada muro o muromarco, segin se indica en la

ig 2.7.

' et

Las rigideces de entrepiso se consideran que estan orientadas en
dos direcciones crtogonales gque forman dos modelos estructurales
(vrnidireccicrnales) independientes, segln se muestra en la Fig 2.9.
_os grados Je libertad de cada modelo estructural independiente
eszan formaaos por los desplazamientos horizontales de cada
ciafrazcma en la direccicén que le corresponde al modelo (el nimero
de e: .rziones es igual al numeroc cde diafragmas rigidos).

Ura vez calc:ladas las fuerzas sismicas asociadas a cada modelo
tnidireccionzl inderendiente, se procede a unir cada diafragma
rigido aislaco con las rigideces de entrepiso que les subvace y se
le aplica la fuerza cortante de cicheo entrepiso. La fuerza cortante
es la que se distribuye entre las rigideces de entrepiso que
subyacen al diafragma, al considerar el equilibrio de cada
c:alragma independienze de los demas.

11



Con la fuerza cortante que- a cada rigidez de entrepiso le
corresponde, se cuantifican las fuerzas sismicas de cada nivel, que
scn las gue se aplican a las estructuras planas correspondientes a
las rigideces de entrepisc (marcos, muros O MUrOmMaArcos).

2.4.6 Métcdo simplificado del RCDFB87

En este método, las Normas Técnicas Complementarias (NTC) para
disefic y construccion de estructuras de mamposteria establece que,
es adrisible considerar gue la fuerza ccrtante gque toma cada muId
es proporcicnal a su &rea transverssal e igncrar los efectos de
torsidn. Las fuerzas sismicas con las gue se obtienen las fuerzas
cortantes se cuantifican de manera independiente del modelo

egstructural del edificio.

R L



j. PARAMETROS QUE DEFINEN LA MAGNITUD DE LAS FUERZAS SISMICA

A continuacién se resumen los parametros gque el Reglamentc de

Construcciones para el Distritc Federal (RCDF87) considera para
cuantiflicar la magnitud de las fuerzas gue un sismo de disefio
casicna @ una estructura.

2.1 Uso de las edificacicnes
De acuerdc con el RCDF87 se tiene gue:
Arv .74. Para l1los efecztos de este Titu

.
Fy
estructural de las construcciones) la
clasifican en los sigulentes grupos:

o) {(VI, Seguridad
S CconstIuccigones se

I. GRUPC A. Construccicnes cuya falla estructural pedria c...sar:
_La pérdida de un nimero elevado de vidas, o
Pérd:das eccndmicas ¢ culturales excepcionalmente al:tas, o

un  peligrp significativo por contener
as ¢ explesivas,

AsI como ceonstrucciones cuyc funcicnamiento es esencial a raiz
de una emergencia uroana como:

Hoscitales y escuelas,
Estadios,
Templos,
; Salas de espectaculos y hoteles gue tengan salas de

13



reunién que pueden alojar mas de 200 personas;
Gasolinerias,

Depdsitos de sustancias inflamables ¢ tdxicas,
Terminales de transporte,

Estaciones de bomberos,

Subestaciones eléctricas y centrales telefdnicas y de
telecomunicaciones, Co

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

Museos,

Monumentos y

Locales que alcjen equipo especialmente costeso

II. GRUPO B. Construcciones comunes destinadas a:

Vivienda,

Oficinas y locales comerciales,

Hoteles y

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

a) SUBGRUPO B1. Construcciones de més de 30 m de

altura o con mads de 6,000 m2 de &rea-

3 total construida, ubicadas en las

zonas I y II segin se define en el
articulo 175, ¥y

Construccicnes de mas de 1% m de-

al-ura o 3,000 m2 de A&area total

construida, en zona III, y
b) SUBGRUPO EBEZ. Las demas de este grupo.
3.2 Coeficiente sismicc
De acuerdo con el RCDFB7 se tiene:
Ar+t 206. El coeficiente sismico, ¢, es el cociente de la fuerza
cortante herizeontial zue debe considerarse gque actia en la

base de la ccnstruccidn por efecto del sismo (Vo) entre
el pesoc de ésta sctre dicho nivel (Wo).

Ccn este fin se tomarda como base de la estructura el
nivel a partir del cual sus desplazamientos con respectc
a. terreno circundante comienzan a ser significativos.
Para calcular el peso total se tendrdn en cuenta las
cargas muertas Yy vivas gue correspondan segin los
capitulos IV Y V de este Titulo (VI).

El coeficiente sismico para las construcciones

clasificadas como grupo B en el articulo 174 se tomaran
lo0s sigulentes valores:

14
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Zona No. Coeficiente sismico (c)

I 0.16
II 0.32
III 0.40

2 menos cue se emplee el método simplificado de anidlisis
en cuyo caso se aplicaran los coeficientes que fijen las
TC, y a excepcion de las zonas especiales en las que

c¢ichas NTC especifiquen otros valcres de c.

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

De acuerco con lo anterior se puede escribir

donde::

- .

v, .. .
—2 = Coeficiente sismizo

i)
NOo nav

ST F, = Fuerza cortante en la base

st - -

4= (3.1)
No adv

E: W, = Pesc de la construccidn

i=1
Fuerza sismica en el i-ésimo nivel
Peso de la ceonstruccidn en el i-ésimo nivel

- (D
-t

Zonificacids sismica

De acuerdoc con e. RCDFB7 se tiene

-
-

218.

Para fines de estas disposiciones, el DF se considera
dividido en las zonas I, II y III1, dependiendo del tipo
de suelo.

las caracteristicas de cada zona y los procedimientos
para definir la zona que corresponde a cada predio se
fijan en el capitulc VII (Disefic de cimentaciones) de
esze Titulo (VI. Seguridad estructural de las
construcciones).

Para fines de este Titulc (VI) el DF se divide en tres
zcnas con las sigulientes caracteristicas generales:

1
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Zcna I. LOMAS, formadas por rocas o suelos
generalmente firmes que fueron depositados
fuera del ambiente lacustre, pero en los gue
pueden existir, superficialmente o
incrustados, depdsitos arenosos en estado
sueltc o cohesivos relativamente blandos. En
esta zona, es frecuente la presencia de
cguedades en rocas y de cavernas Yy tineles
excavados en suelos para explotar minas de
arena.

Zcna II. TRANSICION, en la gque los depdsitos profundos
se encuentran a 20 m de profundidad © menos, y
gque estd constituida predominantemente por
estratos arenosos y limoarenosos intercalados
con capas de arcilla lacustre; el espesor de
éstas es variable entre decenas de centimetros
Y pocos metros, Yy

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

Los derdsitos lacustras suelen estar cubiertos

superficialmente por suelos aluviales y-

rellenos artificiales; el espesor de este
conjunto puede ser superior a 50 m.

La zona a gue corresponda un predioc se determinard a partir de las
investigaciones que se realicen en el subsuelo del predic objeto de
estudic, tal y como lc establecen las NIC. En caso de
construccicnes ligeras o© medianas, cuyas caracteristicas se
def:nirdn en dichas normas (NTCT para cimentaciones)} podra
determinarse la zona mediante el mapa incluido en las mismas (ver
£ig 1 NTCZ para cimentacicnes), si el predioc esta dentro de la

cerciln zeonificada; los rpredios ubicados a menos de 200 m de las
{rcnteras entre dos de las zonas antes descritas se supondréan
ubicados en la mas desfavorable.

Art 220. Lla investigacidén del subsuelo del sitio mediante
exploracion de campo Y pruebas de laboratorio debe ser
suficiente para definir de manera confiable:

Los parémetros de disefio de la cimentacidn.

La variacidn de los mismos en la planta del predio.
Los procedimientos de construccidn.

Ademds deberd ser tal que permita definir:

16

r.



~1 0

I. En la zona I a que se refiere el articulo Z21°¢
del RCDF, si existen en ubicaciones de interés
materiales sueltos superficiales, grietas,
oguedades naturales o galerias de minas, y en
caso afirmativo su apropiado tratamientc, Y.

IT. En las zonas II y III del articulo mencicnado
en la fraccién anterior, la existencia de
restos argueolégicos, cimentacicnes anticuas,
grietas, variaciones fuertes de estratigrafia,
historia de carga del predio o cualgulier ctrc
factor gue pueda originar asentamientos
diferenciales de importancia, de mcdo gque tcdo
ello pueda tomarse en cuenta en el disefno.

Las NTC para cimentaciones en su capitulo 2 (Investigacicnes del
sucsuelo} establecen en la tabla I los reguisitos minimos para la
investigacidén del sulsuelc para las construcciones ligeras o
medianas de pcca extensidn y con excavaciones someras, y para las
construcciones pesadas, extensas o con excavaciones profundas.

Las NTC para sismo en su capitulo 3 (Espectros para disefic sismico)
establecen que el coeficiente, ¢, que se obtiene del Art Z05 del
RIDF87 salvo en .a parte sombreada de la zona II (ver fig. 2.1 de
dichas NTC) toma los ssiguientes valores:

0.4 para las estructuras del grupo B, vy

C

c C.6 para las estructuras del grupoc A.

3.4 Condiciones de regularidad

De acuerdo con las NTC para el disefio por sismo, en su cacizulo 6,
para que una estructura pueca considerarse regular debe satisfacer
los sigulentes requisitos:

1. S pilanta es sensiblemente simétrica corn Tespecto a dos ejes
¢ .oconales por lo gue tcrca a masas, asi _omo a muros y otros
e.ementos resistentes. :

¥

.. La relacidn de su altura a la dimensidon menor de su base no
pasa de c.5.
. La relacion de largo a anchc de .a base 1o excede de 2.%.

En la planta nc tiene entrantes ni salientes cuya dimensidn
excecda de 20 por ciento de la dimensidén de la planta medid-
paralelamente a la direccidn gue se considera de la antrante
© la saliente.

F 39

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

~J



6. No tiene aberturas en sus sistemas de techo o pisoc cuya
dimensién exceda de 20 por ciento de la dimensidén en planta
medida paralelamente a la dimensién que se considere de 1la
abertura, las areas huecas no ocasionan asimetrias
significativas ni difieren de posicidn de un piso a otro y el
Area total de aberturas no excede en ningin nivel de 20 por
ciento del &rea de la planta.

|

. El1 peso de cada nivel, gue incluye la carga viva gque debe
censiderarse para disefio sismico, no es mayor que el del piso
inmediato inferior ni, excepcidn hecha del Gltimo nivel de la
construccidn, es menor que 70 por ciento de dicho peso.

8. Ningln pisoc tiene un &rea, delimitada por los pafios extericres
de sus elementos resistentes verticales, mayor gue la del piso
inmediato inferior ni menor gque 70 por ciento de ésta. Se
exime de este Lltimo reguisito Gricamente al dltimc piso de ia
construccidn.

8. Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en

dos direcciones ortcgcnales por diafracmas ortogcnales y por

trabes o losas planas.,

10. La rigidez al corte de ninglin entrepiso excede en mas de 100

-——

por ciento a la del entrepiso inmediatamente inferior.

11 Er ningin entrepisoc la excentricidad torsional calculada-
estiticamente, e, excede del 10 por ciento de la dimensidn en
planta de ese entrepisoc medida paralelamente - a 1la”
excentricidad mencicnada.

NOTA: En el capitulo 4 {Reduccidn de fuerzas sismicas) de las
TC para diseno pcr sismo (inciso 4.4.2 de estas notas)
se especifica gque: "... Er el diseflo sismico de las

" estructuras que no satisfacen las condicicnes de
regularidad que fija la seccidén 6 de estas normas, se
multiplicaré por 0.8 el valor de Q’."

2.5 Factor de comportamiento sismico
De acuerdo con el RCDFE7 se tiene gue

Arz ZG7. Cuando se apligque el método estitico o un método dindmico
para anélisis sismico, podran reducirse con fines de
disefio las fuerrzas sismicas calculadas, empleando para
ello los criterios que las NTC, en funcién de las
caracteristicas estructurales y del terrenc. Los
desplazamientos calculados de acuerdo con estos métodos,
empleando las fuerzas sismicas reducidas, deben
multiplicarse por el factor de comportamiento sismico gue
marquen dichas Normas.

18
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Los coeficientes gque especifigque las NTC para la
aplicacién del método simplificado de andlisis tomaréan en
cuenta todas las reducciones gque procedan por 1o0s
conceptos mencicnados. Por ello las fuerzas sismicas
calculadas por este métodoc no deben sufrir reducciones
adicionales.

De acuerdo con las NTC para sismo del RCDFB7 en su capitulo £, los

valores
especif

de los factcres del comportamiento sismicc, €, se

ican a continuacién:

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

1.

La resistencia en todos los entrepisos es suministrada
exclusivamente
Por marcos rno contraventeados de acero © cgoncreto
reforzado, o bien
Por marcos contraventeados o con muros de concreto
reforzado en los g3 en cada entreplso los marcos
son capaces de r istir, sin contar muros ni
contravientos, cuarao menos 50 por ciento de la
fuerza sismica actuante.

Si hay muros ligados a la estructura en la forma
espoecificada en el caso I del articulo 204 del RCIF87,
éstos se deben tener en cuenta =n el andlisis, pero .su
contribucién a la capacidad ante fuerzas laterales sbélo
se tomard en cuenta si estos muros son de piezas macizas,
Y leos marcos, sean o no contraventeados, y los murcs de
concreto reforzade son capaces de ~esistir al menos 80
por ciento de las fuerzas late: les totales sin la
contribucién de los muros de mamposteria.

El minimo ccciente de .la capacidad resistente de un
entrepiso entre l- accidr e disefic no difier: en mas de
35 por cientc del promed: ie diches coacientes -ara todcs
1o0s entrepiscs. Para ver.Iicar el cumplimie: 5 de est=
regqu:sito, se calcularad la capacidad resiste. e de cada
entrepiso teniendc en cuenta todos los elementos que
puedan contribulr a lia resistencia, en particular los
Jmures que se hallen en el caso I a que se refiere el
articuio 2045 del Reglamento.

Los marcos y murcs de concreto referzado cumplen con los
requisitos que fisan las normas técnicas complementarias
correspondientes para marcos ¥y muros dictiles.

Los marcos rigidos de acero satisfacen los reguisitos

para marcos dictiles gque fijan las normas técnicas
complementarias correspondientes.
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II. Se adoptard Q=3 cuando se satisfacen las condiciones 2,4 y 5

del caso I y en cualguier entrepiso dejan de satisfacerse las
condiciones 1 6 3 especificadas para el caso I pero la
resistencia en todos los entrepisos es suministrada:

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

Por marcos rigidos de acero,

Por marcos de conereto reforzado,

Por muros de cecncreto reforzado,

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

Las estructuras cn losas planas deberdn cumplir los
requisitos que sobre el particular marcan las normas técnicas
complementarias para estructuras de concreto.

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

Por losas planas ccn columnas de acerc o de concreto
refcrzado, '
Pcr marcos de  acero o de concreto reforzads,
contraventeados ¢ no,

Por muros ¢ columnas de concreto. reforzado,

gue no cumplen en algin entrepiso lo especificado por lo%”
casos I y II -de esta seccidén, o -

'3

Por muros de mamposteriz de piezas macizas confinados por’
castillos, dalas, columnas c trabes de concreto reforzado
o de acero que satisfacen los requisitos de las normas
técnicas complementarias respectivas, o diafragmas
~construidos con duelas inclinadas o por sistemas de muros
' formados por duelas de madera horizontales o verticales
combinades con eiementos diagonales de madera maciza.

También se usara Q={ cuandc la resistencia es suministrada por
elementos de concreto prefabricado o presforzado, con la
excepciones gue soore el particular marcan las normas técnicas
complementarias para estructuras de concreto.

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

Pcr muros de mamposteria de piezas huecas, confinados o
con refuerzo :interior, que satisfacen los requisitos de
las normas técnicas ccmplementarias respectivas, o

Por combinaciones de dichos muros con elementos como los
descritos para los casos II y III, o por marcos Yy
armaduras de madera.
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V. Se usard Q=1 en estructuras cuya resistencia a fuerzas
laterales es suministrada al menos parcialmente por elementos
o materiales de los arriba especificados, a menos gque.se haga
un estudio que demuestre, a satisfaccidn del Departamentc del
Distrito Federal, que se puede emplear un valor mds alto que
el que aqui se especifica.

En todos los casos se usard para toda la estructura en la direccion
de andlisis el valcor minimo de Q que corresponde a los diversos
entrepisos de la estructura en dicha direccién.

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

3.5.1 Condiciones para marcos dictiles de concreto

Con base en los puntos I.4 y II del inciso 3.5, se reproduce el
Capitulo 5, Marcos dictiles, de las NTC para diseflo y construcidn
de estructuras de concretoc del RCDF87.

3.5.1.1 Reguisitocs generales

Los reguisitecs de este caritulo se aplican a marcos colados en el
lugar, disefiados por sisme con un factor de comportamiento sismico,
@=4. Tamcién se aplican a los marcos de estructuras coladas en el
lugar disefiadas con Q=4, formadas por marcos y muros de cCOncre~2
reforzado que cumplan con el inciso 4.5.2 (de las NTC para diseno
y construcion de estructuras de concreto del RCDF87), que debe
incluir el inciso b) de esa seccidén, o marcos v contravientos gue
cumplan con el inciso 4.6 {de las NIC para dis=jo y construcion de
estructuras de concreto del RCDF87), en las que la fuerza cortante
resistida por los marcos sea, al menos, el 50 porciento de la total
.Y, asimismo, a los marcos de estructuras coladas en el lugar,
disefiadas ¢on Q=3 y formadas por marcos y muros o ceontravientos que
cumplan con el inciso 4.5.2 (de las NTC para disefio y construcion
de estructuras de concretc del RCDF87), que debe incluir el inciso
b) de esa seccidn, o marcos Yy contravientos gque cumplan con el
inciso 4.5.2 (de las NTC para disefic y construcion de estructuras
de concreto del RCDF87}, que debe incluir el inciso k) de esa
seccion, c el inciso 4.6 [de las NTC para disefio y cons~-ucion de
estructuras de concreto del RCDF87), en las que la fuerza cortante
resistida por los marcos sea menor gque el 50 porcientoc de la
total. En todos los casos antericres, los reguisitos se aplican
también a los elementos estructurales de la cimentacidn.

Sea que la estructura esté formacaz sélo de marcos o de marcos y
muros o ccntravientos, ningtn marco se debe disefiar para resistir
una fuerza cortante horizontal menor que el 25 porciento de la que
le corresponderia si trabajaca aislado del resto de la estructura.
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La resistencia especificada del concreto, f’,, no debe ser menor de

200 kg/cm‘.

Las barras de refuerzo deben ser corrugadas de grado no mayor que
el 42 y deben cumplir con los requisitos de las normas NOM-B6.

Ademas, las barras longitudinales de vigas

y cclumns deben tener

fluencia definida, bajo un esfuerzo gue no exceda al esfuerzo de

fluerncia especificadoen mas de 1300 kg/cm?,
debe ser, al menos, igual a 1.25 veces

fluencia.

'y su resistencila real
su esfuerzo real. de

Se deben arlicar las disposiciones de estas normas (NTC para disefio
RCDF87) qgque no se

y ceonstrucion de estructuras de concreto del

modifiguen en este capitulo.

3.5.1.2 Miembros a flexién

reguisitos de este inciso se aplican a miembros principales cue

0w

B

-

sencialmente a flexién.
» cargas axiales pequefas,

0.1A

:.5.1.2.1 Recuisitos gecmétricos

Se

£
[> gl

! claro liktre no debe ser menor gue cuatro veces el

la relacién

de 25 cm,

incluyen vigas y aquelias
tales que.

entre la

ni

debe

a) =
elecTivo.
b) Ern sistemas de viga y locsa monolizica,
separacidn de apoyos que eviten el pandeo lateral y el ancho
de la viga no debe exceder de 30.
-c) La relacidn entre el peralte y ancho no debe ser mayor que 3.
o) £l arcno de la viga no debe ser menor
exceder al anchc de lias columnas a las gque llega.
e) =

clumna ncrmal a la viga.

L.t

.52.2.2.2 Refuerzo longitudinal

e’e de la viga no debe separsrse horizontalmente del eje de
zolumna mad de un décimo de la dimensién transversal de la
m

En toda seccidn se debe disponer de refuerzo tanto en el lecho
:nferior comc er el superior. In cada leche el drea de refuerzo no

debe ser mencr gue.

0.7/r:

-, bod
¥
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y debe constar, al menos, por dos barras ceorridas de 12.7 mm de
didmetro (No 4). El drea de acero a tensiodr 10 debe exceder del 75
pcr cilento de la correspondiente a la falla balanceada de 1la
seccidn.

El momento resistente positivo en la unidn con un nudo no debe ser
menor gque la mitad del momento resistente negativo gue se
suministre en esa seccidn. En ninguna seccidén a lo largo del
miembro el momento resistente negativo, ni el resistente positive,
deben ser menores gue la cuarta parte del méximo momenuo resistente
gue se tenga en los extremos.

En las barras para flexidén se permiten traslapes solo si en la
longitud del <traslape se suministra refuerzo transversal de
coenfinamiento {(refuerzo helicoidal o estribes cerrados); -1 paso o
la separacidn de este refuerzo no debe ser mayor gue 0.25 d, ni gque
10 cm. Las uniones por traslapes no se permiten en los casos

siguientes:

a) Dentro de los nudos

b)) En una distancia de dos veces el peralte del miembrc, medida
desde el pafio del nude, ¥y

c) En aguellas zonas donde el andlisis indigue gue se forman

articulacicnes plasticas.

Ccn el refuerzo longitudinal pueden formarse paquetes de deos barras
cada uno.

Se permiten uniones scldadas o con dispositives mec&nicos, que
cumplan ceon los reguisitos del inciso 3.9 (NTC para cdisefio y
ccrnstrucion de estructuras de concreto del RCDF87), a condicidn de
cue er teda seccién de unidn, cuandc mucho, se unan barras
alternadas Yy cue las uniones de barras adyacentes no disten entre
sl mencs de 60 cm en ia direccidn longitudinal del miembro.

2.8.2.2.2 Refuerzo transversal para confinamiento
Se deben sumministrar estribos cerrados de, al menos, 7.9 mm de

¢lamatrs (No 2.%) que cumplan con los requisitos de los parrafos
gue siguer, en las zonas sigulentes:

ajl En cada extremo del miembrs sobre una distancia de dos
peraites mecdida a partir del pafio del nudo, ¥y
o) Ern la porcidn del elemernto cue se halle a una distancia igual

a dos peralites (2h) de toda seccién donde se suponga, o el
analisis lo indigque, cue se va a formar una articulacidn

plascica (si la articulacién se forma en una seccién
intermedia, los dos peraltes se deben tomar a cada lado de la
seccién).

(o
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El primer estribo se debe colocar a no mas de 5 cm de la cara del
miembro de apoyo. La separacién de los estribos no debe exceder los

valores siguientes:

a) 0.28 d

b} Ocho veces el didmetro de la barra longitudinal mas delgada
c) 24 veces el diametrc de la barra del estribo

d) 30 cm-

Los estribos a que se refiere esta seccidn deben ser cerradcs, de
ura pieza, y deben rematar en una esguina con dobleces de 135
grados, seguidos de tramos rectcs de no menos de 10 didmetros de
largo. En cada esquina del estribo debe quedar, al menos, una barra
lowgl tudinal. Los radios de deblez deben cump__r ccn los reguisitos
del inciso 3.8 (NTC para disefic y construcion de estructuras de
concreto del RCLCF87). La localizacidén del reamte del estribo debe
alternarse uno &4 ctIo.

n las zonas definidas en el primer parrafo de esta seccidn, las

barras longitudinales de la periferia deben tener scporte lateral
que cumpla con el inciso 3.2 (NTC para disefio y construclon de
estructuras de ceoncreto del RCDF87).
Tuera de las zonas definidas en el primer pédrrafo de esta seccién,
ia separacion de los estribos no debe ser mayor que 0.5d a todo le
‘argo. En toda la viga la separacidn de estribos no debe ser mayoer
cue la reguerida per fuerza cortante.

2.5.1.2.4 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos gque trabajan principalmente a flexidn se deben
cdimensicnar de manera gque no se presente falla por cortante antes
cue puedan formarse las articulaciones plasticas en sus extremos.
Para ello, la fuerza cortante de disefio se obtiene del equilibrio
del miembrc ‘entre caras de apoyo; se debe suponer que en 1os
extremos actilan momentos del mismo 'sentido valuadados con 1las
propiledacdes del elemento en esas secciones, sin factores de
reduccidn, y con el esfuerzc en el acero de tensidn, al menos,
igual a 1.25 £ . A lo largo del miembro deben actuar las cargas
correspondientes multiplicadas por el facteor de carga.

Cemd cpcién, pueden dimensionarse con base en la fuerza cortante de
disefio obtenida del andlisis, s el factor de resistencia F,, se le
asigna un valcr de 0.6, en lugar de C.8.

El refuverzc para fuerza cortante debe estar formado por estribos
verticales cerrados de una pieza, de diametrc no menor de 7.9 mm
{No 2.5)

\ .

, rematados como se indica en el inciso 3.5.1.2.3,
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3.5.1.3 Miembros a flexocompresién

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

P, > 0.1Af; (3.4)

3.5,..3.1 Requisitos geometricos

a) La dimensién transversal minima ne dece ser menor que 30 cm.
B} El Area A_, debe cumplir con la condicidn.
PU
A, 2 ——— {3.5)
0.5f:
C) lLa relacidén entre 1la menor dimensidn transversal y la
dimensidn transversal perpendicular no debe ser mencr cue C.4.

d) La relacién entre la altura libre Vv la menor dimensién

transversal no depbe exceder de 15.
2.,5.1.2.2 Resistencia minima a flexidén

Las resistencias a flexidn de las cclumnas en un nudo deben
satisfacer la siguiente condiciédn.

You, 2 1.5% x,

donde.

V' M, = Suma de los momentos recistentes de

o diseflo de las columnas cue llegan a
ese nudo, referidas al centro del nudo

V' M, = Suma de los momentos resistentes

_—

de disefio de las v.3as que llegan al
nudc, referidas al centrzo de éste

~as sumas anteriores deben realizarse de modo gque los momentos de
i3s cclumnas se opongan a les de las vigas. La condicidn debe
cumg’ rse para lcs dos sentidos en que puede actuar el sismo.

£. ¢ cular la carga axial de disefio para la cual se valle el
"Ter.o resistente, M, de una columna, la fraccidn de dicha carga
d- ida a! sismc se debe tomar igual al doble de la calculada,
cuindo esto cconduzca a un momento resistente menor. En tal caso, la
columne se debe dimensionar al tomar en cuenta el incremento de
carga mencicnda. El factor de resistencia por flexocompresidén se
depe tomar igual a 0.8.
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como opcidén, las columnas pueden dimensionarse con los momentos y
fuerzas axiales de disefic obtenidos del andlisis, si el factor de
resistencia por flexocompresidén se le asigna el valor de 0.6.

3.5.1.3.2 Refuerzo lcngitudinal

La cuan<ia del refuerzo lecngitudinal, p, " debe satisfacer 1la
siguiente condicidn.

0.01 s ps0.04 (3.7

Solo se deben formar paguetes de dos barras.

El traslapa de barras longitudinales sclo se permite en la mitac
del elementc; €stos tr aslapes deben cumplir con los requisitos del
incisc 3.9 (NTC para disefio y construcion de estructuras de
concreto del RCDF87). Las uniones scldadas o con dispositives
mecanicos gue cumplan con los requisitos del inciso 3.9 (NTC para,
disefio y construcion detestructuras de concreto del RCDF87), pueden’
usarse en cualquier localizacidn c¢on tal de que en una misma’
_seccidn cuando mas se unan barras alternadas y gqgue las unicnes de
barras adyacentes nc disten entre si menos de 60 cm en la direccibn
longizudinal del miembrc..

El refuerze longitudiral debe cumplir con las disposiciones del”
inciso 3 {NTC para disefic y construcion de estructuras de concreto
del RCDFB87) gue no se modifican en este inciso.

2.5.1.3.4 Refuerzo transversal

Debe cumplirse con logs recuisitos del inciso 3.3 (NTC para disefio
Y construclion de estructuras de concreto del RCDF87) y los del
inciso siguiente (incisc 3.5.1.2.5), y con los requisitos minimos
que agul se establecen. No debe ser de grado mayor que el 42.

Se debe suministrar el refuerzp transversal minimo gque se
especifira enseguida en ambos extremos de la cclumna, en una
longitud no menor gue.

a) La mavor dimensidn **ansve*sal de ésta
b) Ur. sexto de su altura Ziktre

c) 6C cm

En la parte inferior de columnas de planta baja este refuerzo debe
llegar hasta media altura de la columna, y debe continuarse dentro
de la cimentacidn, al meros, una distancia igual a la longitud de
desarrollo en compresidn de la barra mas gruesa (en los nudos se
debe cumsllr con los recguisites del inciso 3 5.1.4 gue se indican
posteriormente. -
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a) En columnas de nficleo circular, la cuantia volumétrica de
refuerzo helicoidal o de estribos circulares, P_, debe cumplir
con la siguiente relacién.

A, bl
p.! -] 0-45(‘3‘? -l)Ty
- (2.8)
Q.: oL
ya 2 12—
-] fy
b) En columnas de nicleo rectangular, la suma de las &reas de

estribos y grapas, A_, en cada direccidn de la seccién de la
cclumna debe cumplir con la relacidn.

[} Y

A, 2 0.3 A’-—l ! h
s B O IR

<

.

F:
Ay 2 0.12-_:5}::

Ly
dcnde:
A. = Area tranvsversal del nucleo, hasta la
cr:lla exterinr del refuerzo transversal
A. = Area tranvsversal de la c¢olumna
fy = Ecfuerzo de fluencia del refuerzo transversal
h. = Dizensiér del nuZleo, normzl al refuerzo de
Ared Ay
§ = Separacion del refuerzo trangversal

Este refuerzc transversal debe estar forme o por estribos de una
pieza, sencillos ¢ scbrepuestcs, de didmet:zo no menor gue 2.5 mm
(No 3) y rematados comec se indica en el :wneciso 2.E.1.2Z.3. Puede
complementarse c¢on grapas del mismo didmetrc gue los estribos,
espaciados igual gue éstos a lo largo del miembrc. Cada extremo de
una grapa debe abrazar a una barra longitudinal de la periferia con
doblez de 135 grados, seguido de un tramo recto de, al menos, 10
diametros de la grapa.

La separacién del refuerzo transverszl n: debe exceder de la cuarta
parte ce la menor dimensién transversal del elemernto, ni de 10 cm.
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La distancia centro a centro, transversal al eje del miembro, enre
ramas de estribos sobrepuestos no debe ser mayor de 45 cm, y entre
grapas y ramas de estribos sobrepuestcs no debe ser maycr de 25 cm.
Si el refuerzc consta de estribos senc1llos, la mayor dimensidrn de
éstos no debe exceder de 45 cm.

En el restc de la columna el refuerzo transversal debe cumplir con
los reguisites del inciso 3 (NTC para disefio y construcion de
estructuras de concrecto del RCDFE7).

3.8.1.3.5 Reculsitos para fuerza ccrtante

Los elementos a flexccompresién se deben dimensionar de manera que
no £faller por fuerza cortante antes qgue se fermen las
articulacicnes plésticas en las vigas. Para ellc la fuerza cor:tante
de disefic se debe obtener del equilibrio del elementeo en su altura
libre al supconer en cada extremo un momento igual a la mitad de
1.3ZIM. (definida en la seccidn 3.5.1.3.2. En el extremc inferior de
coclumhas de planta baja se debe usar el momento resistente de
diseric de la columna obtenido con la carga axial de disensc que
conduzca al mayor momentd resistente. En el extremo superior de
cclumnas del Gltimo entrepiso se debe usar 1.5IM_.

N b

Cuando las ccolumnas se dimensionen por flexocompresidén corn el
procediriento optativo inciuido en el inciso 3.5.1.3.2, el
dimensicnamiento por fuerza cortante se debe realizar a partir de
la fuerza ce disefio obternida del andlisis, y utilizar un factor de
resisterncia igual a 0.5. :

n elemenzos a flexocompresidén en que la fuerza axial de disefio,
ncluyendo los efectos del sismo, sea menor gque A £/ /20, al
aicular el refuerzo para fuerza cortante, si la fuerza &ortante de
diseflo causada por el sismo es igual o maycr gque la mitad de la
{uerza ccrtante de disefo calculada segin los parrafos anteriores,
-s€ puede despreciar la contiribucidn del concreto V..

) b I7f

refuerzc para fuerza cortante debe estar formaddo por estribos
ados, de una preza, rematados ccmo se indica en el ineciso
.2.2.2, o por hélices centinuas, ambos de diametros no menor que
mm {(No 2} y de gradc no maycr que el 42.

1
e

WD Lo () I

N un A

3
.
wn

.1.4 Uniones viga~-columna

.1.4.. Reguisitos generales

M
o

th

zas fuerzas cue intervienen en el dimensionamiento por fuerza
cortante de la union se deber determinar al suponer que el esfuerzo
de tensic¢r en las barras longitudinales de las vigas que llegan a
la unidén es 1.25 f .

El refuerzo longitudinal de las vigas que llegan a la unidén debe
pasar dentrc del nucleo de la columna.
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En los planos estructurales deben incluirse dibujos, acotados y a
escala, del refuerzc en las uniones viga-columna.

Una unién viga-columna o nudo se define como agquella parte de la
cclumna comprencida en el peralte de las vigas gue llegan a ella.

3.5.1.4.2 Refuerzo transversal

Ern un nudo debe suministrarse el refuerzo transversal minimo
especificado en el inciso 3.5.1.2.4. Si el nudo esta ccocnfinado por
cuatro trabes que llegan a €l y el ancho de cada una es, al menocs,
igual a 0.75 veces el ancho respectivo de la cclumna, puede userse
la mitacd del reftierzo transversal minimo.

2.5.1.4.3 Resistencia a fuerza cortante

Se debe admitir revisar la resistenc:: del nudo a fuerza ccrtante
en cada direccién principal de la se. .idn en forma indepen”iente.
Le fuerza ccrtante se debe calcular en un plano horizontal & media
altura del nudo.

En nudcs con

firados come se dice en el inciso 3.5.1.4.2, la
resistencia de dis

efio a fuerca cortante se debe tomar igual a

5.5F/f: bh (3.11)

4.574/f bh (3.12)

efecti
rnsi1on tramsversal de la columna ern la direccion de

T U

anrchc - debe <tomar igual al prcomedic del anche de la o las
das y la cdimensidn transversal de la columna normal
2 no maycr gue el ancho de la ¢ las vigas mas h.

+

.2.1.4.4 Anclaje del refuver:zo

T

Tcda barra de refuerze longitudinal de vigas que termine en un nudo
debe prclongarse hasta la cara lejana del nicleo de la columna y
rematarse ccn un deblez a 90 grados, seguido de un tramo rec* - no
menc: de 1. didmetros. la seccidn critica para revisar el an: aje
ce estas barras cdebe ser el plano externo del niicleoc de la coli.ara.
na revisién se debe efectuar de acuerdo con la seccidn 3.1.1c (NTC

<9



para disefio y construcion de estructuras de concreto del RCDF87),
donde es suficiente usar una longitud de desarrollo del 90 pcr
ciento de la alli determinada.

Los diametres de las barras de vigas y columnas que pasen rectos a
través de un nudc deben seleccionarse de modo gue cumplan las
relaciornes siguientes:

b(columna]/c&(bafras de viga) 2 20 1.13)
(3.13

hiviga)/d,(barras de columna) = 20

donde h(columna) es la dimensidn transversal de la columna en la
direccién de las parras de viga cconsideradas.

Si en la ceclumna supericr del nudo se cumple que:

se puede tomar la relacidn siguiente:

(3.15)

[y
v

hiviga) /d,{barras de coiumna) 2

La relacidn dade por la Ec 3.15 también es suficiernte cuando en la
estructura 1los muros de concreto reforzado resisten mas del 50 por
ciento de la fuer:za lateral. total.

3.8...5 S.stemas losa plana-columnas para resistir sismo

S: la altura de Iz estructura no excede de 20 m y, ademas, existen
al menos tres cru-ias en cacda direccion o jay trabes de borde, para
el dlsefc pcr sismo se puede usar Q=3; también puede aplicarse este

valcr cuandc el sistema se combine con muros de concreto reforzado
gue cumplan con $4.£5.2, incluyendo el incisc b de esa seccidn {NTC
para disefic v censtrucion de estructuras de concreto del RCDF87),
Y que resistan no menos del 75 por ciento de la fuerza lateral.
Crando no se satisfagan las condicicnes anteriores, se debe usar-
Q=<¢. Con relacidn a los valcres de Q, debe cumplirse, ademas, con
lcs correspondientes incisos anteriores (que es el Cap 5 de las NTC
para disefno y construcion de estructuras de concreto del RCDFB87).
En todos los casos se deben respetar las disposiciones sigulentes:

I Las cclumnas deben cumplir con los reguisitos de 3.5.1.3 para
clumnas de marcos dactiles, excepto en lo referente al
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dimensionamientec por flexocompresién, el cual sdlc se debe
realizar mediante el procedimiernto optativo gue se establece
en el incisc 3.5.1.3.2.

II Las uniones losa-columna deben cumplir con los reguisitos de
3.5.1.4 para uniones viga-cclumna, con las salvedades gue
siguen:

No es necesaria la revisidn de la resistencia del nucdc a fuerza
ccrtante, sino basta cumplir con el refuerzo transversal prescrito
en 3.5...4.2 para nudos ccnfinados.

Los requisitos de anclaje de 2.5.1.4.4 se cdeben aplicar al refuerzo
de la losa gque pase por el niclec de una columna. Los didmetrcs de
las barras de la losa y columnas que pasen rectas a través de un
nudc deben seleccionarse de modo gue se cumplan las relaclones
siguientes:

h(columna) /d,(barras de losa) 2 20
(3.16)

h(losa) /d,(barras de colum=a) > 15

dcnde h{columna) es la dimensidn transversal de la columna en la
direccidn de las barras de losa consideradas.

2.2.2 Condicicnes para estructuras dictiles de acerc

Ccn base en lcs puntos I.4 y II del inciso 2.5, se reproduce el
Carvitulo 11, Estructuras dictiles, de lzs NTC para disefio ¥
ccnstrucién de estructuras metdlicas del FTDF87.

3.8.2.1 Alcarnce

En este cacizulo se indican los reguisitos cue deben cumplirse para
Gue puedan adoptarse valores del facior de compeortamiente sismico
T iguales a 4.0 o 3.C.

in

.2 Marcos dictiles

.
)

L Y]
.

.1 T2gquisitos generales

1.2
.

in

.
r)
[

Se indican aqui los recuisitos gque depe satisfacer un marco rigido
de acerc estructural para ser considerado un marco dictil. Estos
rejuisitos se aplican a marcos rigidos disefiados con un factor de
ccopertamientd sismico Q igual a 4.0 o a 3.0, que formen parte de
slstemas estructurales gque cumplan las condiciones enunciadas en el
caritulo 5, partes I y II, de las NTC para disefio por sismo,
necesarias para utliilizar ese valor del factor de compertamiento
sismico.
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Tanto en los casos en que la estructura estd formada sdélo por
marcos como por aguellos en que estd compuesta por Marcos y MUros
o contravientos, cada uno de los marcos se debe disefiar para
resistir, como minimo, fuerzas horizontales iguales al 25 por
ciento de las gque le ccrresponderian si trabajase aislado del resto
de la estructura.

La grafica esfuerzo de tensién-deformacidon del acero empleado cebe
tener una zona de cedencia, de deformacidn creciente bajo esfuerzo
priacticamente constante, correspondiente a un alargamiento maximo
no mencr de uno por ciento, seguida de un endurecimiento por
defcrmacion. El alargamiento correspondiente a la ruptura no debe
ser mencr de 20 por ciento.

3.5.2.2.2 Miembros en flexidn

Los requisitos de esta seccion se aplican a miembros principales
gue trabajan esencialmente en flexiodon. Se incluyen vigas y cclumnas
con cargas axiales pequefias, tales que P no exceda de P /10.

- J -

3.5.2.2.2.1 Reguisitos geométricos

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

El claro libre de las vigas no debe ser mencr gue cinco veces el
peralte de su seccidn transversal, ni el ancho de sus patines mayor
gue el ancho del patin o el peralte del alma de 1a columna con la
gue se conecten.

El eie de las vigas no debe separarse hcrizontalmente del eje de
las columnas mas de un décimo de la dimensién transversal de la
columna nermal a la viga.

las seccibnes transversales de las vicas deben ser tipo 1, de
manera gue han de satlisfacer los requisitos gecométricos gque se
indican en los incisos 2.3.1y 2.2.2 (NTC para disefic y construcidn
de estructuras metal:icas agel RCOFB7). Sin embargo, se permite gue

la relacion ancho/grueso del alma llegue hasta 5300//F, si en las

zconas de formacidn de articulac:iones plasticas se toman las medidas
necesarias (refuerzc del alma mediante atiesadores transversales o
placas adcsadas a ella, soldadas adecuadamente) para impedir que el
pandeo loral se presente antes de la formacién del mecanismo de
cclapso.

Ademds, las seccicnes <ransversales deben tenes dos ejes de
simetria, una vertical, en el plano en que actlan las cargas
gravitacionales, y otro horizontal. Cuando se utilicen cubreplacas
en los patines para aumentar la resistencia del perfil, deben
ccnservarse los dcs ejes de simetria.
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Si las vigas estan formadas por placas soldadas, la soldadura entre
almas y patines debe ser continua en toda la longitud de la viga,
y en las zonas de formacidén de articulaciones plésticas debe ser
capaz de desarrollar la resistencia total en cortante de las almas.

Cuando se empleen vigas de resistencia variable, ya sea por adicidn
de cubreplacas en algunas zcnas o porgue su peralte varie a lo
largo del claro, el momento resistente nunca debe ser menor, en
ninguna seccién, que la cuarta parte del momento resistente méximo,
gue se tendra en lcs extremcs.

Er estructuras soldadas deben evitarse los agujeros, siempre gue
sea posible, en ls zcnas de formacidn de articulaciones plasticas.
En estructuras atcorrnilladas o remachadas, .95 agu eros que sean
necesarios en la parte del perfil gue trabz-e en tensidén se depen
punzar a un didmetro menor y se agrandan después, hasta darles el
didmetro completo, con un taladro o un escarificador. este mismo
procedimiento se debe seguir en estructuras soldada.. si se
reguieren agujeros para montaje o con algin otro objetc. Para los
fines de los dos parrafos antericres, las zonas de formacién de
articulaciones pléasticas se consideran de leongitud igual a un
peralte, en los extremos de las vigas, y a dos peraltes, medido s
unc a cada lado de la seccién en la gque aparece, en tecria, la
articulacién plastica, en zonas intermedias.

En aceros cuyo esfuerzo minimo especificado de ruptura en tensién,
'F, es menor 1.5 veces el esfuerzo de fluencia minimo garantizado,
F; no se debe permitir la formacidn de articulaciones plasticas en
zonas en gue se haya reducido el area de los patines, ya sea por
agujercs para tornililos o por cualguier otra causa.

Nc se deben hacer empalmes de ningin tipo, en las vigas propiamente
dicha o en sus cubreplacas, en zonas de formacidn de articulaciones
plésticas.

3.5.2.2.2.2 Reguisitos para fuerza cortante

Los elementos gque trabajan principalmente en flexidn se deben
dimensionar de manera gque nc se rresenten fzllas por ccr+tante antes
de gue se formen las articulaciones plasticas asociz as con el
mecanismo de colapso. Para ello, la fuerza cortante de disefio se
obtiene del ec. 111br10 del miembroc entre as secciones en gue se
forman las articuiaciones plasticas, en los gue se supone gque
actian momertos del mismo sentido y de magnitudes iguales a los
momentos plésticos resistentes del elementc en esas secciones, sin
factores de reducidn, y evaluados al tomar el esfuerzo de fluencia
del material igual a 1.25 F . Al plantear la ecuacidén de egquilibrio
para calcular la fuerza cortante se deben tener en cuenta las
cargas transversales que obran sobre el miembrec, multiplicadas por
el factor de carga.
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Como una opcidn se permite hacer el dimensionamiento al tomar como
base las fuerzas cortantes de disefio obtenidas en el andlisis, pero
utilizar un factor de resistencia F, igual a 0.7, en lugar del
valor de 0.9 especificado en el articulo 3.32.3 (NTC para disefic y
construcidn de estructuras metalicas del RCDF87}.

Las ar+iculaciones plésticas se forman, en la mayoriIa de los cascs,
en los extremos de los elementos gque trabajan en flexién. 32in
embargc, hay ocasiones frecuentes. en las vigas de los niveles
superiores de los edificics, en que una d= ellas se forma en ia
zcna central del nmiembre. Cuando esto suceca, la fuerza cortante
cene evaluarse al <tener en cuenta la peosicién real de la

articulacidn pléstica.

—

3.5.2.2.2.2 Contraventeo lateral

Deben soportarse lateralmente todas las secclones transversales de
las vigas en las que puedan formarse articulaciones. plassticas
asociadas con el mecanismo de colapso. Ademds, la distancia enzre ,
cacda una de estas secciones y la siguiente seccidn sooc::aca‘
lateralmente no debe ser mayor que la dada a centinuacion. ‘

Ly

I, = 1250 2% (3.17)
VT bt
v ¥
- . ! i 3{-
Este recuisito se . aplica a un solo lado de la articulacién’ -
pléstice cuando ésta se fcrma en un extremo de la viga, vy en ambos” '
lacos cuando aparece en una seccién intermedia. La expresién
anteriscr es valida para vigas de seccidn transversal I o H, '
flexicnadas alrededor de su eje de mayor momentc de inercia.

}

Ern zonas gue se conservan en el intervalo eldstico al formarse el
mesanismTe ‘de colapsc, la separacidn entre punics no soportados
lateralmente puede ser mavor gque la indicada en el péarrafo
anter.cr, pero nc depe esceder el valer de L , calculado de
: cn el incisoc 3.2.2.7 {(NTC para disefic y construcién de
as metd.icas del RCLCTE7).,

_ts e_ementDs de contraventeo deben preporcicnar soporte lateral,
c¢lrecto o indirects, & l1cs cos patines de las vigas. Cuando el

sistema Ce plsC propcorciorne soporte lateral al patin superior, el
desplazar.ento lateral del patin inferior puede evitarse por medio
de at:esadores verticales de rigidez aderuada, socldados a los dos
catines y al alma de la viga.

-

.3 Miembros en flexzccompresicén

(#9)

=4
-

]

-
- .o o.

Los recuisitos de esta seccion se aplican a miembros que trbajan en
flexoccrp:es;on, en los gue la carga axial de disefio, P, es mayor
que P /1 La mayorla de estos miembros son columnas, perc pueden
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ser de algin otro tipc; por ejemplo, vigas que forman parte de
crujias contraventeadas de r~arcos rigidos han de disefiarse, en
general, ccmo elementes flexc-omprimidos.

3.5.2.2.2.1 Reguisitos geométricos

Si la Seccidn transversal es rectangular hueca, la rela. i&n de lia
mayor a l& menor de sus dimensiones extericres no depbe exceder de
z vy la dimensidén menor depe ser maycr o igual a 20 cm.

S la seccidn transversal es H, el ancho de los patines no d- 2 ser
mavor que el peralte total, la relacidn peralte-ancno cel pezin ne
debe exceder de 1.5, y el ancho de los patines debe ser r yor o
igual a 20 =z, :

Le relacidén de esbel+tez max<ima de 1as columnas ng debe exceder de
6C.

2.5.2.2.2.2 Resistencia minime en flexién

n

La resis<enclia en flexidn de las columnas que concurren & un nudo
deben satisfacer la condicidn dada por la Ec 5.8.5 del incisc 5.8.5
{NTC para <disefic y ccnstrucidn de estructuras metalicas del
RIDF87), ccn las exceprciones que se Indican en este incisc.

fcmo una OTCién, se permite hacer el dimensionamierts al tcecmar como
tase lcs elemerntos mecanicos de disefic cbternides en el anilisis, y
reducir el factor de resistencia F. utilizads en flexocomc--esidn de

.9 a C.7.

3.5.2.2.2.2 Reguisitos para fuerza cortante

_os elementos flexccecemzrimides se deben dimensionar de manera que
nc fallern prematuramente por fuerca cortante. Para ello, la fuerza
zortante de disefio se ctlerne del equilibrio del miembro, al
cocnsiderar su longitud igual a la altura libre v suponer ¢:2 en sus
extremos chbran momentos del misme sentide y de magnitud i- .al a los
mMCMEentos Taximos res:istentes de las cclumnas en el slano de
estudic, cue valen Z (F -£}. El sign:ficado de las Iiterales gque
aparecen en esta expresidn se expl:-a ccn referencia a la Ec 5.8.5
del iInciso £.8.5 (NTC para disefic y construcidn de estructuras
metslicas del RTDF87).

Cuancdoc las columnas se cdimensioren por flexocempresidn con el
rrocedimients optativo del lncise 3.5.2.2.3.2, la revision per
fuerze cortarte se debe reallzar con la fuerza de disefic obtenida
en el anal.sis y utilizar un factcr de resistencia de 0.7.
3.5.2.2.4 Uniones viga-cclumna

Las uniones viga-columna deben satisfacer las reccmendacicnes de "a
seccién 5.8 "Conexiones rigidas erntre vigas y columnas™ (NTC para

(9]
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disefio y construcidén de estructuras metdlicas del RCDF87), con las
modificaciones pertinentes cuando las columnas sean de seccién
transversal rectangular hueca.

3.5.2.2.4.1 Contraventeo

Si en alguna junta de un marco ductil no llegan vigas al alma de la
columna, por ningin ladc de ésta, o si el peralte de la viga o
vigas cue llegan por alma es apreciablemente mencr gue el de las
gue se apcyan en los patines de la cclumna, éstos deben ser

oportacdcs lateralmente al nivel de los patines inferiores de las
vigas.

3.5.2.2.4.2 Vigas de alma ablierta (armaduras)

Er esta seccidén se indican los reguisitos especiales que deben
satisfacerse cuando se desea emplear vigas de alma ablerta
(armaduras) en marcos dictiles. Deben cumplirse, ademds, todas las
condiciones aplicables de este capitulo.

Las armaduras pueden utilizarse comec miembros horizontales en’”

marcos ductiles, si se disefian de manera que la suma dge lash_

resistencias en flexidn ante fuerzas sismicas de las dos armaduras
gue concurran en cada nudo intermedio sea igual o mayor 1.25 veces
ia suma de las resistencias en flexidn ante fuerzas sismicas de ls

cclumns que llegan al nude. En nudos extremos, el requisito,

anterior debe ser satisfecho por la idnica armadura que forma parte«
de ellos.

Ademds, deben cumplirse las ccndiciones siguientes:

a} Lcs elementos de las armaduras cue trabajan en compresidn o en

.£lexccompresion, sean cuerdas, diagonales o montantes, se
depen disenar con un factor de resistencia, F_, 1gual a 0.7.
Al déterminat’ cuales elementos trabajan en compresicén o en
flexoccompresidn deben tomarse en cuenta los dos sentidos en
cue actia el sismo de disenc.

s conexiones entre las cuerdas de las. armaduras y las
mnas deben ser capaces de desarrcllar la resistencia
espondiente al flujo pilastico de las cuerdas.

ot
00w

c! Er edificios de mads de un piso, el esfuerzo en las coclumnas
grcducide por las fuerzas axiales de disefic no deben ser
maycres de 0.30 F, y la relacidén de esbeltez méxima de 1s
cclumnas no. debe exceder de 6C.

3.6 Espectros para disefio sismico

De acuerdc con las NTC para disefio por szsmo, cuando se aplique el
andlisis dindmico modal gue especifica la seccion 9 de sus normas,
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se adoptan las siguientes hipdtesis

estructura:

La crdenada

para el anélisis

de la

del espectro de aceleraciones para disefio sismicec, a,

expresada como fraccidn de la aceleracidn de la gravedad, esté dada
por las siguientes expresiones:

en segundos;

en la tabla 3.1 de las NTC para disefio por sismo,

. P
coniinuacicon.

m

gue la parte sompreada de la zona II de la fig 3.1 de las
disenc ¢or sismo (NTC-sismo)
cturas del grupo B,

]

S

(A
H
[

c es el coef

y ¢ = 0.6 para las del A.

. e
L

ente sismico,

T es el periodo natural de interés; T, T, vy T.

(3.18)

estén expresados

Yy I un exponente gue
depende de la zcona en gue se nalla la estructura, y se expecifica

se debe tomar c¢

I coefirience sismico c se obtiene del Art 206 del RCDF87,

T~

P

reproducida a

salvo
para
0.4 para las

Tabla 3.1 Valores dec, T,, T,, vy r
Zora | c I XT3 L T.(8) r
: T i 0.16 f 0.2 0.6 1/2
? I’ | .32 I 0.3 1.5. | 2/3
P IIT i C.40 l .6 3.9 1

kNotas: Coeficiente sismico para construcciones del Grupo B
* No sombreada (Fig 3.1, NTC-sismo®
+ Y parte sombreada de zona II (Fic 3.1, NTC-sismo)

h

4

Ll

-



=

4. FUERZAS SISMICAS , : o

lo se describern los métodos que ccnsidera el RCIOFB87 E
ar las fuerzas gue se deben considerar en el d.seno o
cid ..para soportar los efectos de un sismc.

EFrn este ca
para cuanti
de unz ed:

tf\ l-' £§)
F& bh
Y} K-t

4.1 Anadlis dinamico

De acuercZo con las NTC pare diseflo pcr sismo, toda estructura puede
analizarse mediante un metodc dinamico. Se aceptan comc metodos de
anidlisis dinamico:

4]
tn
'—J

modal! (modal’ éspectral)

b}

[&4]
j 4

02asc a baso de respuesTas a s: : SMOS ESpeﬁ‘:lCOS

A fin de explicar los metcdos para analizar las estructuras ante
cargas cdirdmicas, se presentan los siguientes desarrcllos:

Li,1 E guilibrc dinam: 1 ed¢ificaci
4 cuacicnes de e dinamico de las ecdific ones

Las ecuacicnes ce eguilibric dinamico de los modelos estructurales
lineales para edificaciones se pueaen expresar como:

z?_t‘;mcﬁ - f—d":t) - KO{ty = F(r) (4.1)



Con las siguientes condiciones iniciales

LU ey = 7
= vector de velocidades conociio (6.2)
e .., = g,

(]

vector de desplazamientos conecicd

dcnde, para la edificacién en particular, se definen los siguientes
Cconceptos.

Matriz de masas

[

C = Matriz de amortigquamientos
K = Matriz de rigideces
d(r) = vector de desplazamientos
g . (4.3)
7;5&(:) = vector de velocidades
d® :
2 -UJ(f} = vectcr de aceleraciones
F(t) = vector de cargas

En. el caso de fuerzas sismicas, el vector de cargas se pue-e
exgresar en términos del vector de aceleraciones del tilerre o

{acelercgramal), O,.t; ,de acuerdo con la expresién siguiente:
F o= M2 (f) (4.4)

*1

k4
|

= 1 1 19
4+ - -

_ (4.5)
= vectoI Con componentes unitarias
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4.1.2 Métodos directos de integracidn paso a paso

Los métodos que actualmente se utilizan para integrar paso a paso
las ecuazicnes de guilibrio dinamico de las edificaciones se

agrupan en:
a) métodes directos
L) métodcs de superpecsicion modal

£l método directo que mas se utiliza es el denominado método de
Newmark. Zste métcdc se basa en la aproximacién lineal de 1la
acelerac: n el tamano del paso de integracidn, secguin se muestra

b e
en la Fig 4.1.
De acuerds ccn la hipétesis de la aceleracidn lineal, los elementos
de las ecuacicnes de equilibrio dinamico (Ec 4.1) al final del paso
de integracion se pueden escribir como.

d-fj:'d.: = dvﬁ:'a:
o dc«
F H .
L g, = La, -~ taci L, - Lay (4.6)
oot ar - 2 drs dr: °©
. _ d = 1 d - d -
Goge = U, *Ar—0, + S (A8)3(==0,.,. + 2=1.
sras : dr & Jdr ©eas dr F
La arroxiracién de Newmark consiste en:
~ £ &£
Lo, s Sa - -var 9o yardig .
de T g - des " de- 7%
= 5 - vac: d S
gr< ° 7
(4.7)
- d -~ o1 Ca e dF o : df -
O..,. = d. - Adt—d,. -~ = - At)- : U
TeAl . d: - Al 2 ﬂ) 1 Ci d:;uz * ﬂ(At) dt;‘.u:.at
- <
= a . : . C
= ﬁ\AC} TJ:_A:
donde:
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n
[
(ol
+
!
-2
» 3
ot
lu.
=
t

‘

-

dt‘ "

E. pardmetro £ estd relacionado con la estabilidad del métodc (rara
£ = 1/4, el mézodo es incondicionalimente estable} y el parametro
se relaciona cern la estabilidad y convergencia del método debido al
amcrtiguamierntoc matematico que puede inducirse (para = 1/2, no se
presernta el amcrtiguamiento matemdtico).Para el caso en que = 1/6
Y = 1/2, las Ec 4.7 se reducen a las correspondientes Ec 4.5.

Al valuar las ecuacicnes de equilibrio dinam: (Ec 4.1) al final
del pasc de integracidén (en t = t + t) y =_ sustituir en la
ecuacidén resultante a las Ec 4.7 se obtiene la siguiente ecuacidn.

- : F ~ _ 2 .
BE_3,,, - é(.——? - YAt dza,,“) :2( - B2 ;Mz] SF.. (4.9)

La Ec 4.9 puede escribirse como:

dk
dec«

K .10)

]
Ty
4%

Ledt

K* = M+ yAtl « B(AD‘K
- - . [4.11)
£ = F.a.-C e

Za Iz 5.0 permite cuantificar la aceleraciin al final del paso es
un sistema de ecuacicnes algebraicas l:ineales, simétricas, de
coeficlientes ccnstantes sl el paso de integracidn se conserva
ccnstante durante el proceso de integracién.

Er la Zdinamicaestructural se acos+tumbra cuantificar a la matriz de
amortiguamientos de la estructura de acuerdo con el criterio de
Raylieigrn, exgresado mecdiante la siguiente ecuacidn.

G = aff + uR | (4.12)

41



Al sustituir la Ec 4.12 en las Ec 4.11 se obtiene.

K 1+ ayAt)M - (ypAt + B(AD)IK

"

.ﬁ = F:.a:‘aﬁé‘k.(pé*ﬁi

El algoritmo del método de integracién pasco a paso de Newmark,
resumidc por las Ec 4.10 y 4.13, necesariamente se debe llevar a
capo en una computadera debido al nimero de operaciornes que
involucra.

4.1.3 Méztodo directo paso a paso de superposicidn modal

Ctra forma de integrar paso a pasto las ecuacicnes de egquililkri
dindmicos de las estructuras (Ec 4.l1) es mediante la solucidn de
prcblema de eigenvalores, segun se indica a continuacién.

4.1.2.1 Sclucidn del ©preblema de valeres caracteristicos
(ergenvalores} de las ecuacicnes de equilibric ainamicer

e caso ccrresponde a un proklema de V1brac*ones libres no
rtiguadas, cuvas ecuaciones resultan ser.

En las vibracicnes litres e! movimiento es armonico, es decir.
\ . . .- N -

J(t, = ~wsJ(r; {4.15)

Y las ecuaciones de vibrac:én libre resultan ser

K2 = wMd (4.16)

gque es el clas:ico problema de elgenvalcres comunmente exgresadc
comc:

A? = AB® (4.17)



Varios son los métodos que existen para resolver el problema de
eigenvalores. Los utilizados con las computadoras, entre otros, se

pueden nombrar a
. El de Jacocki
. E1 de la iteracidn del subespacio

Cuando se emplean calculadoras de escritorio para los modelos
extructurales mas simples (rigideces de entrepisc y masas <con

movimientos unidireccicnales) se utilizan los métodos de:
. Stodolla-Vianelo-Newmark
4.1.3.2 Desaccplamiento de las ecuaciones de equilibrio dindmico

la transformacién gue permite desacoplar las ecuaciones de
eguilibrio dinamicc se puede expresar CORC.

-

g = Ry {4.18)
donde
¥ = vector del nuevo sistema cocrdenado
R = [Ff*rz 1Y ... re
. (4.19)
= Matriz modal
Zf8 . = n-ésimo.eigenvect:Ir
De acuerdo con la transformac:ion de coordenadas anterior ‘Ec 4.18)
-2s expresicnes de los vecticres de velocidad y de acelaracidn
resulitan ser:
d 5., = d
—Jdit) = K 70¢0)
ar d.‘.‘?
: (4.20)
3y = B9 g
dr- dt«

De acuerdc con las Ec 4.18 y 4.20 las ecvaciones de er:ilibrio
dindmico (Ec 4.1} en el sistema de referencia transfcr-mado se

expresan como:



I
]

o

MR—-}" + CR—P{t) + KRdycy(t) = F(t) (4.21)

dc-

{

Al premul<iplicar la Ec 4.21 pcr la transpuesta de la matric medal
se obtiene la siguiente expresiodn.

ERES gy » £728 9 9(0) - BTRRAyay(r) = BTE(t) (4.22)
dc* dat
Al definir los sigulentes conceptos
M' = R°ME = Matriz de masas transformada
C*' = R*ZF = Matriz de amertiguamientos transformada . 23
. . ("fcs.: H
i° = RTKR = Matriz de rigideces transformada
F'(g) = RF(¢t' = vecter de cargas transformado
De acuerdo ccn 1as prepledades  de rtogeonalidad de los

-

elgenvectores respecto a l1as matrices de masas y de rigideces, la
matriz ae masas transformada Y ia matriz de *1g*deces transformada
'EStha" ser matrices diagonales. Si la matriz de amortiguamientos
se selecciona de tal manera gque también la matriz de

.amorticuamientos transficrmaca o sea una matriz diagecnal, las
ecuacrcnes de eguilirfric dindrics transfcrmadas (Ec 4.22) se pueden
esTIrlsLr ToTo.

M

vty < K'gier o= Bl (4.24)

gue resulta ser un sistema de ecuaciones diferenciales desacoplado,
cuya ecuacicn i-esima se puede escriblr Ccomo:

d- .. . d \ L - -
n:d—tyit C eyt - kiy 6y = (8] (4.25)

e
F ¥y



La Ec 4.25 representa la ecuacidén de equilibrio dindmico de un
sistema de un grado de libertad. Por lo anterior se puede decir que
un sistema de N grados de libertad se transforma en N sitemas de un
grado de libertad. Los coeficientes de las ecuaciones de un grado
de libertad resultan ser:

N
ml = Y mfrd) (4.26)
k=1
ki = w:m; (4.28)
i. s
Byl
. < z 2
P 9 u(t) = -c,-Slu (o) (4.29)
A gz dt= ¢ dce -
mzg)

en donde:

masa asociada al grado
. de libertad k-ésimo
I, = comgpinente k-ésimo del
. 1-ésimo elgenvector (modo)
w, = frecuencia natural de
: . vibracién del I-ésimo modo
¢(; = fraccidn del amortizuamiento (4.30)
critice del :i-ésimo modo )

y i
g oIy
1

N
i
;mﬂrsl
=1

participacién del i-ésimo modo

]
~
n

= coeficiente de



4.1.3.3 Integracidn paso a paso de las ecuaciones de movimiento
desacopladas

Comz 1las ecuaciones de movimiento desacorladas (Ec  4.25)
corresponden a 1las de un gradoc de libertad, los métodos de
integracién son los tradicicnales.

. Exactc, para el caso de aproximar la funcidn £ '(t) en tramos
seccicnalmente continuos con una variacidn lineal (gue es 1o
usual).

. Avrroximadc, mediante un método numéricc comc el métodc de

Newmark-Wilsorn.

El paso de integracién se define en el inciso 4.1.2
4.1.3.4 Cuantificacidén de la respuesta de la estructura
De acuerdo con el incisc antericr para el tiempc de intezracion
considerado se cuantifican, para cada pasc de integrac:6n, los
siguientes vectores.
yirl = vector de desplazamientos transfermaco
-gé?:t) = vector de velocidades transformado (%.31)
d _7{r} = vectcr de aceleracicnes transformadoe

3i en las Ec 4.18 y 4.2C se obtiene la

respuestza g uctura representada cr leos vectores de
desplazamientc relative, de velocidad relativa, v de acelieracidn
relativa, es gdec:ir. ’
1
d(z) = Ry(r)
J s d
—Jit. = R vl
[ B ) el
az dr’ (4.32)
~ - d..
—3Jit! = K A%
o dac
S.l.i.4 Ob“E"P‘é- de lcs elementos mecanicos y cinematicos de
id8 estructura decigos &l sismo

Conccida ia historia del vector de desplazamientos de la estructura
{segin se indica en el incisc anterior) se puede determinar la
historia de lcos elementos mecanicos y cinemédticos en 1los runtos que
se reguleran de 13 estructura,
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4.1.4 Método de la respuesta espectral

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

4...5.1 Solucidén del problema de valores caracteristicos
(eigenvalores) de las ecuaciones de equilibrio dinamico

El procedimiento es el mismo gue el descrito en el inciso 4.1.3.1
del mézodc directo de superposicidén modal.

4.2..4.2 Desacoplariento de las ecuacicnes de equilibrio dinamico

.- L - L

—

£l procecdinmiento es el mismo cue el descrito en el inciso 4.1.3.2
del métoco directo de superposicién modal.

4.1.4.3 Obtencidn de la respuesta espectral de cada una de las
ecuacicnes de equilibrio desacopladas

De acuerdo con el RCDF87 se calcula mediante 1la siguiente
excresion.

Eq
|
)
[N
ol
I
.
(98]
Lt
o

Y=2ax = Iespuesta espectral de
desrlazamientos transformados
. del modo 1-ésimo
w, = Frecuencia natural de
0 vibracidn del modo i-égimo
A, = Crdenaaa del espectro de (4.34)
aceleracicr 2s de disefio
agccilada a. periodo natural
de vibraciénT, = 2%
- w,
= Ccefiziente de participacidn
del mode 1-ésinm

S.1.48.4 Cuantificacidn de los vec=tores de respuesta maximos de
la estructura para cada modo

De acuercc con la Ec 4.32a, el vector de desplacamientos maximo de
ia estrucIura, corresponciente al modo i-ésimo, resulta ser.

Tipax = I 'Vaax (4.35)
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donde:

i = Eigenvector asociado al modo i-ésime (4.38)

De acuerdo con la Ec 4.36, a cada modo de la estructura le
corresponde un vector de desplazamientos méximo. Con base en la
formulaciédn de las ecuaciones de equilibrio de las estructuras, a
cada vector de desplazamientos le corresponden un conjuntc de
elementos mecdnicos y cinematicos (fuerzas normales, fuerzas
cor-antes, momentos flexionantes, momentes de veltec,
desplazamientos relativos, etc.)

4.1.5.5 Obtencion de la respuesta total de la estructura

Una vez conocidos los elementos mecanicos y cinemdticos (fuer:zas
normales, fuerzas cortantes, momentos flexionantes, momentos de
volteo, desplazamientos relatives, etc.) asociadas a cada modo,
representado por S, para obtener la respuesta de la estructurs,
representada per S, se procede como se indica a continuacidn.

4.1.4.5.1 Método de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados
(SRSS3)

(4.37)

~

.5.2 Método de la comcinacidn cuadrdtica completa (CQC)

Fes

N N

ccnde:

8/5 v 0. {0, * { W) W,W
= 1 W WG W, 1@ -
Lyy % (4.39)

W w0 w4 () wiw,

Valor del amortiguamierntc critico del modo i-ésimec (gue se
supone consante para tcdos los modos)

frecuencia natural de vibracién del modo i-ésimo
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4.2 Analisis estatico

Las NTC para Disefio por Sismo del RCDF87 proponen un método
relativamente simple para cuantificar las fuerzas horizcntales gue
un sismo de cdisefio ocasicna a una edificacidén cuya altura no exceda

de 60 m.

4.2.1 Distribuci#n de las aceleraciones horizontales

De acuercc con el inciso 8.1 de las NTC parz Disefio por Sismc del
RCDFB87, la hipbtesis sobre la distribucién de aceleraciones en las
masas de las edificacicnes se muestra en la Fig 4.2. Para la masa
del nivel i-ésimo, la fuerza que la distribuciédn de aceleraciones
le ocasiona a la masa se puede escribir como.

W
Fi = miﬁi = ?i.‘.)j (4'40}

donde se definen los componentes respectivos.

F, = Fuerza horizontal del nivel i-ésimo
m; = masa del nivel i-ésimo
‘ (4.41)
W, = = mg = peso del nivel i-ésimo
U; = aceleraciédn del nivel i-ésimo
De acuerdc con la Fig 4.2, .la expresidn de la aceleracié e la
masa l-eés.ma Cesulta ser.

3, = “a - . 42)

L)

la Ec 4.40 se obtiene.

8}
[
o1}
(4!
N
£9
.

F £9
ra
m
11

A1 sus<tizul

o) (4.43)



4.2.2 Fuerzas sismicas horizontales

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

N 0 N .
v, = Y F, = 2|V wh (4.44)
0 E 4 9-’2,, (; 1 i]

Al considerar la definicidn de coeficiente sismico, ¢, se puede
escribir la siguiente expresién.

[}

:(;;pﬂhi

e = Y . 9B (4.45)
Wo N
>
=1
- Con base en la Ec 4.45 se ohtiene la expresién siguiente.
N
. W, ..
S L S (4.46)
gh, al
z:pﬁhx

el

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

N
P37
Fi = c;Wth (4.47)

N
z:‘ﬁhi

I=1

4.2.3 Estimacidén del periodo fundamental de la estructura

Las NTC para disefo por sismo del RCDF87 recomienda una expresion
para estimar el periodo de vibracién del primer modo, T,, de
acuerdo con la mecdelacién estructural a base de rigideces de
entrepiso , segln se indica a continuacién.
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a)

b)

c)

d)

£)

g)

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

k, Rigideces del entrepiso i-ésimo

(4.48)
Pesos del nivel i-ésimo

W;

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

Cuantificacién de ls fuerzas cortantes, V , de cada entrepiso.

N
v, = ¥ F (4.49)

k=1

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

. Au. = Yy {4.50)

1 _—
ki
f

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

x, = 0
. (4.51)
Xy = X;., +Auy Vi=2...N

Obtencidn de las aceleraciones armdricas correspondientes a
los desplazamientos del inciso anterior {(inciso e), asociados
a la frecuencia natural de vibracién, ..

31 = mixj (4.52)

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

ar 1

W.x 2
Fu = omp = 2 (4.53)

Cuantificacidn de los trabajos que realizan las fuerzas F (EcC
4.47) y F,. (Ec. 4.53) debido a los desplazamientos x (Ec
4.51).
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N
Wey = ;:fﬁxi

=1

(4.54)
2 N

@, 2
W, = =V wxi
\Far ng{ i

Obtencidn de la frecuencia natural de vibracidén T., al igualar
los trabajos dados per las Ec 4.54. ’

N
Y Fix,
. —

w; = gi_____.

N
;:PQx;
-l

(4.553)

4.2.4 Reduccidn de las fuerzas cortantes estaticas

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

‘a).

b)

c)

El periode fundamental de vibracidn se obtiene con la Ec 4.55.

Si T. £ T. el valor del coeficiente sismice, ¢, 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.

z

Wi
F, = a2 —wh, (4.56)
1

N
> Wby

1=

Si T. > T, las fuerzas sismicas se cuantifican con las
expresiones siguientes.
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F; = aWikh, + khj) "VYao -g (4.57)

donde:

Wi' (4.58)

4.3 Método simplificado

Las NTC para disefio por sismo establece el cumplimiento simultanec
de las siguientes condiciones para que sea aplicable el denominado
método simplificado de andlisis.

4.3.1 Consideraciones generales

I.

II.

En cada planta, 'al menos el 75 por ciento de las cargas’
veticales estan soportadas por muros ligados entre si mediante
losas monoliticas u otros sistemas de piso suficientemente
resistentes y rigidos al corte. Dichos muros tendréan
distribucién sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes
ortogcnales y deben satisfacer las condiciones gque establecen
las NTC correspondientes. Es admisible cierta asimetria en la
distribucién de los muros cuando existan en todeos los pisos
dos muros de cargas perimetrales paralelos, cada uno con
longitud al menos igual a la mitad de la dimensidén mayor en
planta del edificic. Los muros a que se refiere este parrafo
pueden ser de mamposteria, concreto reforzado o madera; en
este GUltimo caso deben estar arriostrados con diagonales.

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

III. La relacidén entre la altura y la relacién minima de la base
del edificio no excede a 1.5 y la altura del edificio noc es

mayoer de 13 m.
4.3.2 Consideraciones especificas

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

Se debe verificar Gnicamente que en cada piso la suma de las
resistencias al corte de los muros de carga, proyectados en la
direccién en que se considera la aceleracidén , sea cuando menos
igual a la fuerza cortante total que obre en dicho pisoc, calculada
segin se especifica en el incisoc 4.2.2.

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

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

MUROS DE PIEZAS MACISAS O |MUROS DE PIEZAS HUECAS O
DIAFRAGMAS DE MADERA DIAFRAGMAS DE DUELAS DE
CONTRACHAPEADA MADERA" .
ZONA
ALTURA DE LA CONSTRUCCION |[ALTURA DE LA CONSTRUCCION
(m) (M)
H<4 4<H=7 T<H=<13 4<H 4<H=<7 7<H£13
I 0.07 0.08 0.08 0.10 0.11 0.11
IIyIIT 0.13 0.16 0.19 0.15 0.19 0.23
* Diafragmas de duelas de madera inclinadas o sistemas de muros
formadcs por duelas de madera verticales u horizontales

arriostradas con elementos de madera maciza.
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4.3.3 Consideraciones de las NTC para disefio y construccidn de
estructuras de mamposteria

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

El andlisis para la determinacidén de los efectos de las cargas
laterales debidas & 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 flexidn. Para estas
Gltimas se considera la seccidn transversal agrietada del muro
cuando la relacidén de carga vertical a momento flexionante es tal
gue se presentan tensiones verticales. Se debe tomar en cuenta la
restriccidn que impone a la rotacién de los muros la rigidez de los
sistemas de pisoc y techo y la de los dinteles.

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

La contribucién a la resistencia a fuerzas cortantes de lcos muros
cuya relacién de altura de entrepiso, H, a longitud, L, es mayor
que 1.33 se debe reducir al multiplicar la resistencia por el
coeficiente (1.33 L/H)%.

4.4 Reduccién de fuerzas sismicas

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

4.4.1 Estructuras regulares

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

0/ = Q@  si T se desconoce
ros
e 8 V To2T, (4.59)
ro- T
' = 1+ =—(P-1) VY T<T,
TE
donde:
a) T es igual al periocdo fundamental de vibracidén (inciso 4.2.3)

cuando se emplee el métocdo estdtico (inciso 4.2.2) e igual al
periodo de natural de vibracién del mode que se considere
cuando se emplee el método de andlisis modal (inciso 4.1.4).
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b) T, es un periodo caraceristico del espectro de disefio
utilizado (inciso 4.2.6).

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

d) Cuando se adopten dispositivos especiales capaces de disipar
energia por amortiguamiento o comportamiento ineldstico, se
pueden emplear criterios de disefio sismico que difieran de los
aqul especificades, pero congruentes con ellos, con la
aceptacién del DDF.

4.4.2 Estructuras irregulares

Para las estructuras gque no satisfacen 1las condiciones de
reqularidad indicadas en el incisco 4.2.4, Q’ se obtiene con las
expresiones del inciso anterior (Ec 4.59) multiplicado por 0.8.

4.5 Efectos de torsidn

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

e; = 1.5e, +0.1b
. (4.60)
ey = e, - 0.1b
donde:

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

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

direccidén de e..

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

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que se deben
tomar en cuenta explicitamente en el andlisis 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 gue la diferencia en
desplazamientos laterales entre dos niveles consecutivos,

u,,dividida entre la diferencia de altura correspondientes, h., es

tal que:

Ay,
hay

v
> 0.087?

donde (4.62)
V = Fuerza cortante en el entrepiso considezrado

W = Peso de la construccién encima del entrepiso

El pesc de la construccion incluye cargas muertas y vivas.

4 7 Efectos bidireccionales

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que los efectos
de ambos componentes horizontales del movimiento del terreno se
deben combinar al tomar en cada direccidén en que se analice la
estructura, el 100 % de los efectos del componente gque obra en esa
direccidn y el 30 % de los efectos del que obra perpendicularmente
a ella, con los signos gque para cada concepto resulten mas
desfavorables. :
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5. FUERZAS SISMICAS EN LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES RESISTENTES DE
LAS EDIFICACICNES

El concepto de fuerzas sismicas en elementos estructurales
resistentes de una edificacién es la manera de especificar la
magnitud de las fuerzas sismicas gque actilan en cada uno de los
elementos estructurales resistentes en los-métodos que utilizan
simplificaciones estructurales para cuantificar las fuerzas
sismicas. o

.1 En los modelos estrucgubales dcnde se utilizan las ecuaciones
de equilibrio dinédmico de las edificaciones

"En los modelos estructurales que formulan las ecuaciones de
equilibric a través del concepto de subestructuras unidas a un
diafragma (nivel), rigide o no, la informacién que se maneja de
manera sistematica es el equilibrio de cada unc de los elementos
estructurales gque la feorman. Entonces, el concepto de fuerzas
sismicas en los elementcs estructurales es transparente ya que se
cuenta con la informacién integral de cada uno de los elementos
estructurales de la edificacién, al establecer las ecuaciones de
equilibrio.

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

El modelo donde se emplea el concepto de rigidez de entrepiso es el
modelo mas simple donde se utiliza el concepto de diafragma rigido.
Es un modelo en extincidn ya que los modelos a que hace referencia
el inciso 5.1 son mas generales. Se presenta porgue el RCDF87 hace
referencia a algunos ccnceptos que utiliza. Se basa en las
siguientes hipdtesis:
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a) Se considera el equilibrio en un solo diafragma (nivel) rigido
en donde la carga gque actda 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 torsién (o de
rigideces).

c) Las rigideces de entrepiso las forman 1los marcos (o

' muromarcos) planos, sensiblemente paralelos en dos direcciones
ortogonales.

d) En los desarrollos que siguen se considera que el edificio

tiene una distribucién de rigideces regular en elevacién. Es
decir, que las columnas de un diafragma {nivel) dnicamente
estadn unidas con niveles consecutivos.

En la Fig 5.1 se muestra la idealizacidén del modelc estructural
descrito en los incisos anteriores.

5.2.1 Centro de rigideces (de torsidn) del entrepiso

Debido a que 1los elementos resistentes de un entrepiso se
representan mediante las rigideces del mismo, se define como centro
de rigidez (¢ de torsidn) al punto en donde al actuar las fuerzas
cortantes lOnicamente 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 gque soporta cada resorte {rigidez

de entrepiso} paralelo al eje y resulta ser

d -
Viy = kyv (5-1)

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

Yy os L VE T ik (5.2)

Con base en 1las Ec 5.1 y 5.2 se obtienen las siguientes
expresiones.
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v ,
v = L (5.3)

NX
PSS
=1

k
d _
Vv = m Y
= (5.4)
j:{ kjy

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.

NY d NY
Ve = Y Vix = uy ki (5.6)
1=l 1=1
g - v, ‘ .
o L : {5.7)
kix
-1
k
ve = x vy
= x (5.8)

NY

; kix

-1
5.2.1.3 Coordenadas del centro de torsidn
Se denomina centro de torsién (CT) o centro de rigideces (CR) al
punto localizado sobre el diafragma rigido donde al actuar la

fuerza cortante correspondiente Unicamente le provoca
casplazamientos lineales.
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Al aplicar la definicidén de CT a la fuerza cortante paralela al eje
y, al establecer el equilibrio de momentos resulta.

K

= d
Xch = ijjY

L)
[

NX

k
v
; X1 VY

> kyy (5.9)

=1

NX
?: X5K5y
- -] V

NI ¥
?: kyy,
-1

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

n
-

NX
Exjkjy
x, = I (5.10)

- Al aplicar la definicidn de CT a la fuerza cortante paralela al eje
.X, se obtiene-la siguiente expresidn de la ordenada del centro de

torsién.

N
;Yiklx -
Ye = S (5.11)
;kix
=1
8.2.2 Excentricidades

Las fuerzas sismicas asociadas a los diafragmas rigidos actidan en
el punto denominado centro de masas (CM) u no en el centro de
torsidn, que pueden ser diferentes. A las distancias paralelas a la
direccidn 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 cortantes
ortogonales se pueden escribir como.

€gr = |Xp ~ X
donde

€4x = Excentricidad de la fuerza Cortante Vy  (5.12)

Xy = Abscisa del centro de masas

X, = Abscisa del centro de torsién

ey = 1Yo il
donde ’

€gy - Excentricidad de la fuerza Cortante V, (5.13)

Yo = Ordenada del centro de masas

Y. = Ordenada del centro de torsién

5.2.2.2 Excentricidades de disefio

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

a) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante Vr

€4 = 1.5e, +0.1b,
_ (5.14)
edx = E‘sx _Oo 1bx
donde:
b, es la dimensién de la planta que se considera medida en la

direccidn de e, (perpendicular a la fuerza cortante V).
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b) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante V .

e = 1.5e,, +0.1b
¥ ” d (5.15)
edy = esy _Oclby
donde:
b es la dimensidén de la planta que se considera medida en la

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

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

M = M= eV,
y i ¥ (5.16)
M=

€4V

Con base en la Fig 5.4 se puede afirmar que el momento torsiocnante
se equilibra con las fuerzas cortantes que provoca en todos 1los
resortes. El movimiento de cuerpo rigido que el par torsicnante le
provoca al diafragma rigido 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 pequefio, de tal manera gque el seno y la tangente del
mismo se pueda aproximar por el valor del &ngulo, resultan ser.

u,; = 6y,
. (5.17)
vy = Bzﬁ
donde:
X, = Xx; - X,
(5.18)
Yy = Yy - ¥Y:
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Las fuerzas cortantes debidas al par torsionante resultan ser.

Vi = kg Uy Bk;.v,
(5.19)

¢ _ —
Viy = kypvy = Bk X,

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

NY NY .
Moo= Y Vit ;: VisX 3
=1

i=1

(5.20)

= 8

NY . NX
Y ki o+ Y kXS
I=1 7=1

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

cuerpo rigido.

g = M "
N o
_. . (5.21)~
k.yvi +V k. x:
g ixYs .?-_{ jyxj

Al sustituir la Ec 5.21 en las Ec 5.19 se obtienen las expresiones
de las fuerzas cortantes gue el momento torsionante ocasiona a los

rescrtes {rigideces de entrepisoc).

. k.7,
vi-x - iJJ M
o M ] (5.22)
Y kvl Y Ky
= ™
. k.X
¢ 1¥1
Viv w 3 M (5.23)

64



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

Con base en los desarrollos de los incisos anteriores, la fuerza
cortante que cada resorte (rigidez de entrepisc) soporta es la suma
de la fuerza cortante directa mas la fuerza cortante debida a la
torsidén, como se expresa a continuacién.

Vix = Vid.x + V.!Et
(5.24)

- c C

Vig = Vip * Vyy

Para cuantificar la Ec 5.24a se hace uso de 1ls Ec 5.8 y 5.22,
mientras que para la Ec 5.24b se utilizan las Ec 5.4 y 5.23.

5.3 En el método simplificado

En este método se hace caso omiseo del efecto de torsidén, por 1lo
gue udnicamente se consideran las fuerzas cortantes directas.

Las NTC para disefio y construccién de estructuras de mamposteria

establece que es admisible considerar que la fuerza cortante que
toma cada muro es proporcional a su a&rea transversal
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6. EJEMPLOS DESARROLLADOS PASO A PASO

En este capitulo se presentan los ejemplos que permiten aplicar los
conceptos descritos en este curso. Los ejemplos, por tratar de
aplicar paso a paso los aspectos operativos de los métodos,
corresponden Gnicamente a métodos que se pueden desarrrollar sin un
nimero exagerado de operaciones, de tal manera gue se pueden llevar
a cabo con calculadora, lapiz y papel.

6.1 Edificacidn utilizada

En la Fig 6.1 se muestra la planta y elevacidén de un edificio de

interés social que sirve de base para llevar a cabo los ejemplos de
"aplicacidén. Las particularidades del edificio se indican a

continuacién.
6.1.1 Uso de las edificaciones

Con base en el inciso 3.1 , el usco de la edificacidn es vivienda,
por lo cue le corresponde el Grupo B.

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

6.1.2 Zonificacidn sismica

La edificacidn se localiza en la zona I.
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6.1.3 Coeficiente sismico

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

6.1.4 Condiciones de regularidad
Con base en los datos de la edificacién (Fig 6.1) se obtienen los
siguientes parametros en relacién con el inciso 3.4, a £fin de

definir el coeficiente de reduccién de las fuerzas sismicas, Q’.

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

b) Altura/dimensidén mencr en planta = 12.5/8.4 = 1.49 < 2.5,

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

d) De acuerdo con la tabla 6.1 la relacidén entre los pesos de los
niveles superior a inferior es igual a uno, con excepcidn del
quinto nivel (dltimo) que es igual a 0.88.

e) Todos los pisos tienen la misma &rea, igual a 133.56 m’.

f) En relacidén con 1los conceptos de rigidez al corte y
excentricidades se discuten en los incisos correspondientes.

6.1.5 Factor de comportamiento sismico

La resistencia a las fuerzas laterales se suministra por:
muros de mamposteria de piezas huecas.

- confinadas en toda la altura. -

de 15 cm de espesor.
resistencia al esfuerzo cortante de 2.5 kg/cm{

on0gn

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

Q@ = 1.5

3

Q,

4

1}
=
L)
wun

6.1.6 Espectro de disefio

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

6.2 Analisis estatico

De acuerdo con el inciso 4.2.2 las fuerzas horizontales que un

sismo de disefio ocasiona a una edificacidn estan dadas por la Ec
4.39, reproducida a continuacién. :

2 "
b

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

= wh, (4.39)

6.2.1 Fuerzas ccocrtantes

Con base en los datos de la geometria y pesos del edificice, asi
comc 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 estatico)
‘Nivel W, h, w,h F, v,
Lty | (m (tm) (t) (t)

5 21.2 12.5 1140.0 24.73 24.73
4 104.0 10.8 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
z 507.2 3740.0

De acuerdo con los valeres de las columnas 2 y 4 de la tabla 6.1 se

puede cuantificar el siguiente coeficiente.
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N

W,
- 507 .2
c—22 = 0.16r=2-"_< = (.0217 6.1
ul 3740.0 ( )
>, Wby
i=]1
6.2.2 Estimacidn del periodo fundamental de vibracién
De acuerde con el inciso 4.2.3 1la estimacidén del periodo

fundamental se obtiene mediante la Ec 4.47b, reproducida a

continuacidn.

(4.47b)

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

6.2.2.1 En la direccidn del eje x

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

Tabla 6.2 Estimacidn del periodo fundawental, T, , en la
direccidén del eje x
Nivel K., u,, X, P.x w.x,?
(t/Cm) (m) (m) (tm) (tr)
5 203.65 0.00121 0.00%8312 0.13132 0.00257
4 372.46 0.00127 0.00410 0.09254 0.00175
3 528.42 0.00122 0.00283 0.04788 0.00083
2 749.62 0.00101 0.00161 0.01816 0.00027
1 1363.69 0.000860 0.00060 - 0.00338 0.00004
z 0.29328 0.00546
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Al sustituir los valores de las columnas 5 y 6 de la tabla 6.2 en
la Ec 4.47b resulta.

) 000548 ] 5
T,, = 6.28 = 0.27 6.2)
w T 0 J9.81*0.29328 0.2736 5 (

€.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 Estimacéén del Periodo fundamental, T, en la
direccién del eje y
Nivel Ky, u, X, F,x W,x,?
(t/&m) (mf () (tm) (tm’)
5 65.293 0.0037 0.C0159 0.3932 0.0231
4 121.28 0.0039 0.0122 0.2754 0.0155
3 173.85 0.0037 0.0083 0.14064 0.0072
2 253.15 0.0030 0.0046 0.0519 0.0022
1 515.28 0.00186 0.0016 0.0091 0.0003
z 0.8699 0.0483

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

] 0.0483

T. = ©.28 0.4724 s (6.3)
° «9.81'0.8699 !

6.2.3 Factores reductivos de las fuerzas sismicas

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

6.2.3.1 Factor reductivo para fuerzas paralelas al eje x

Al comparar el periodo fundamental T., con el valor de T, resulta.
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T, = 0.2730 > T, =0.2

1lx a

donde: (6.4)

Ci = O, =1.5

6.2.3.2 Factor reductivo para fuerzas paralelas al eje y

4] comparar el periodc fundamental T., con el valor de T, resulta.

T,, = 0.4724 > T, = 0.2

(6.3)

6£.2.4 Fuerzas sismicas reducidas

Al dividir las fuerzas sismicas estdticas de la tabla 6.1 entre los
correspondientes facteores reductiveos dados por las Ec 6.4 y 6.5 se
obtienen las fuerzas sismicas reducidas de la tabla 6.4.

Tabla 6.4 Fuerzas sismicas estiticas sin reducir y reducidas
Nivel F, v, F, ' F,, v,
S5 T - B € (¢ | (] (t]

5 24.73 24.73 16.48 16.48 16.48 16.48

4 22.57 47.30 15.05 31.53 15.05 31.53

3 16.92 | 64.22 11.28 | 42.81 11.28 | 42.81

2 11.28 75.50 7.52 50.33 7.52 50.33

1 5.64 81.14 H 3.76 54.09 3.76 54.09

6.2.5 Reduccién de las fuerzas cortantes con base en el periodo

fundamental de vibracién

De acuerde con el inciso 4.2.4 existe la posibilidad de reducir las
fuerzas sismicas de la tabla 6.4, con base en el valor de los
periodos fundamentales de vibracién.
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6.2.5.1 En la direccion del eje x

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

3
]
o

2 2 < Ty, = 0.2736 < T, = 0.6 (6.8)

De acuerdo con la Ec 6.6 se concluye gue no deben reducirse las
fuerzas estdticas en la direccién del eje x de la tabla 6.4.

6.2.5.2 En la direccion del eje vy

Al ubicar el periode fundamental en el espectro de disefio sismico
se tiene qgue.

T, = 0.2 < T, = 0.4724 < 7T, = 0.0 (6.7)

a

De acuerdo con la Ec 6.7 se concluye gue nc deben reducirse las’
fuerzas estaticas en la direccidn del eje y de la tabla 6.4.

6.3 Métcdo dindmico (andlisis modal espectral)

Este método se describe en el inciso 4.1.4 y su aplicacidén implica
un modelo estructural para el edificio.

6.3.1 Modelo estructural del edificio

En este ejemplo se utiliza el modelo estructural descrite en el
inciso 2.4.5, construido a base de subestructuras formadas con
rigideces de entrepiso. (rescrtes) unidas con diafragmas rigidos.
tste modelo no es el recomendable, pero se utiliza porque permite
ejemplificar algunos conceptos del RCDF87 y el nimero de
operaciones gue se tienen que realizar resultan ser mucho menor gque
el de los modelos donde se utiliza una computdora.

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

En las Fig 6.2 y 6.3 se muestran las idealizaciones de los muros
planos mediante rigideces de entrepiso, y en la Fig 6.4 se
representan los dos modelos estructurales del edificio asociados a
las dos direcciones ortogonales. Cada estructura unidimensional
tiene 5 grados de libertad.
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Las rigideces de entrepiso de los muros planos se determinaron con
el método del elemento finito, al considerar que actia un sistema
de fuerzas horizontales igual al gue proporciona el método estatico
{inciso 6.2). Los valores que resultan se muestran en las Fig 6.2
Yy 6.3, asi como en las tablas 6.5 y 6.6.

6.3.2 Solucién del problema de valores caracteristicos

Las formas modales (eigenvectores) y las correspondientes
frecuencias naturales de vibracion (eigenvalores), segfin el inciso
4.1.3.1, se pueden obtener con métodos que utilicen calculadoras o
computadoras. En este ejemplo el problema de valores
caracteristicos se resolvidé 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 entrepisoc 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 60.82 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 11.089

v .

Vol e i v wes

Tabla 6.5 Rigideces de entrepiso de los muros paralelos al eje
X {t/cm) (continda)

Entrepis 6-X 7-x 8-x 9-x z
1 97.53 97.53 127.57 310.45 1363.69
2 47.74 47.74 60.92 194.45 749.62
3 31.58 31.58 41.07 144.19 528.42
4 21.25 21.25 28.21 104.88 372.46
5 11.09 11.0%9 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 z
1 249.88 114.32 151.08 515.28
2 125.33 53.84 73.98 2853.15
3 87.23 35.9¢6 50.66 173.85
4 £63.14 25.12 33.02 121.28
5 33.86 13.04 18.03 65.93

6.3.2.1 Matriz de rigideces de los modelos unidimensionales

Bl establecer las ecuaciones de equilibrio de los modelos
estructurales mostrados en las Fig 6.4 se obtiene la siguiente-
matriz de rigideces. . ¢

k, + k, -k, 0 0
-k, K+ k3 -k 0
K = -k, ky + k, -k, (6.8)%
0 -k, k, + k, -k, ‘
Q -k, K .
"6.3.2.2 Matriz dé masas de lecs modelos unidimensionales
Al establecer las ecuaciones de equilibrio de 1los modelos

estructurales mostrados en las Fig 6.4 se obtlene la siguiente
matriz de masas (concentradas).

(6.9)

i
o o o o =

.0 o o B o
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6.3.2.3 Eigenvalores y eigenvectores

Al sustituir los valores de la tabla 6.1, 6.5 y 6.6 en las
ecuaciones 6.8 y 6.9, para cada uno de los modelos estructurales
asociados a las dos direcciones ortogonales, y resolver los
correspondiente problemas de valores caracteristicos, se obtienen
los eigenvectores (formas mcdales) mostradas en la Fig 6.5.

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

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

Mo Modelo estructural, eje y Modelo estructural, eje x
do T, 2 - 2
sy | (rad’s) | (rad’s)? | (s) (rad¥s) | (radys)?
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 114.6% 13146.15
5 .0676 92.95 8639.06 . 0401 156.65 24551.10
6.3.3 Respuesta espectral de desplazamientos de cada modo para

el modelo estructural paralelo a eje y

Con base en los incisos 4.1.4.3 y 4.1.4.4 la respuesta espectral
desplazamientos de cada modo se obtiene con las Ec 4.25 y 4.27, y
de acuerdo con el inciso 4.1.3.3 el coeficiente de participacidn se
obtiene con la Ec 4.22e, que se reproducen a continuacidn.

N p N
Fow
c, = ——=2 (4.22e)

o 1
;’”k(rk)‘
-1
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Yosx = Ci—3 (4.25)
Wy
Oke = Fiyghe (4.27)

6.3.3.1 Primer modo

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la takbla 6.8.
La columna 2 de dicha tabla se cbtiene de la ceoclumna 2 de ia tabla

6.1.

Tabla 6.8 Respuesta espectral de desplazamientos: Primer modo
Nivel m r,} m.r, 1 m(r')? .l F
k-ésimo ts?)cm ts/cm ts’/cm cm
1 0.106 - 1.0000 0.1060 0.1060 0.1127
2 0.106 2.9613 0.3139 0.9295 0.3337 .
3 0.106 5.4973 0.5827 3.2034 0.6195 |
4 0.106 8.2805 0.8777 7.2681 0.9332
5 0.093 11.0399 1.0267 11.3348 1.2442
z 2.9C70 22.8418
Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de participacién del modo 1, gue resulta ser.
e, = 29970 . 4. 1273 (6.10)
22.8418

L.a ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del primer modo
de vibracién, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.

T, = 0.2 < T, = 0.4719 < T, =0.6
(6.11)

ag =cg =0.16+981 = 156.96 cm/s*

A
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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.

= 0.1273336:96 . 4 1127 em

177 .28 (6.12)

Ymix = &

1 A;
T2
1

La sexta cclumna de la tabla 6.8 es la expresidn de la Ec 4.27.
6.3.3.2 Segundo modo
Las operacicnes 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 tabila
6.1.

Tabla 6.9 Respuesta espectral de desplazamientos: Segundo modo

kodaimo | ts'fem i e | Wi | e
1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0208
2 0.106 2.6245 0.2782 0.7301 0.0546
3 0.106 3.4198 0.3625 1.2397 0.0711
4 0.106 1.6282 0.1724 0.2803 0.0339
5 0.093 -4.2387 ~-0.3942 1.6709 -0.0882
z 0.52489 4.0270

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

c, = 8:324° . 4 1303
y 4.027¢

(6.13)

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

T, = 0.2 ¢ T, = 0.2006 < T, =0.§6
(6.14)
=0.16+981 =

A ag =cg 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.

2 156.96
= &— = 0.1303—=——2=— = 0.0208 cm .
Ymix 2 o 981.06 (6.15)
La sexta columna de la tabla 6.9 es la expresidén de la Ec 4.27.
6.3.3.3 Tercer medo
Las operacicnes de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla

6.10. La columna 2 de dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la
tabla 6.1.

Tabla 6.10 Respuesta espectral de desplazamientos: Tercer
: modo _ )
Nivel 'P)‘ r’ mr, 3 m (r,’)? U
k-ésimo ts-/cm ts*fém ts-/cm cm
1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0074
2 0.106 2.0606 0.2184 0.4501 0.0152
3 0.106 0.6797 0.0720 0.0490 0.0050
4 0.106 -2.6831 -0.2844 0.7631 -0.0197
5 0.093 1.1754 0.1073 0.1285 0.0086
z 0.2213 1.4967

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

0.1479 (6.16)

<y =

[ k=]

(YN
et
~1|

Wik
[+]]

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del tercer modo
de vibracidn, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.
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0.1302 < T, =0.2

T, ¢
?a)z (6.17)

D
I

3 ag =g(l1 +3

0.1302) 0.16

981(1 + 3
( 0.2 4

= 115.88 cr1/s*

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

A
k] . 3 - 115.88
= o,— = 0.2213—_—""- = (§.0110 m 6.18

La sexta columna de la tabla 6.10 es la expresidn 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 takbla

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 "' m} AR R - mr, 4 m (r,*)? u

k-ésimo ts’/cem ts'/cm ts?/cm cm
1 0.106 1.0C00 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 ¢.093 -0.1501 -0.0140 0.0021 -0.0006
> 0.1165 0.6426

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de participacién del modo 4, gue resulta ser.
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0.1165

—_— 6.19
0.6426 ¢ )

C, = = 0.1813

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del cuarto modo
de vibracién, de acuerdo con el inciscs 3.6 y 6.1.6, es.

#

T, = 0.0945 < T, =0.2

T,
ag =g{i + 3—)—;5'

A, (6.20)

981(1 + 3 °'°°92‘5) °“15 = 94.86 cm/s?

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

94.86
_ T 0.1813e——.. =
w3 4420.75

4 A‘

= ¢, 0.00389 am (6.21)

La sexta columna de la tabla 6.11 es la expresidn de la Ec 4.27.
.6.3.3.5 Quinto modo
Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla

6.12. La columna 2 de dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la
tabla 6.1.

v

Tabla 6.12 Respuesta espectral de desplazamientos: Quinto
modo

ke im0 tofcm = tnsls'ir/‘gn £ :::): né":'f’
1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0038
2 0.106 -0.5787 -0.0613 0.0355 -0.0022
3 0.106 0.1678 0.0178 0.0030 0. 0006
4 0.106 -0.0282 -0.0030 0.0001 -0.0001
5 0.093 0.0025 =0.0002 0.0000 0.0000
z 0.0597 0.1446




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

0.0577
= —-= @ = . 2 6§.22
©s 0.1446 0.4129 ( )

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

T, = 0.0676 < T, =0.2
_ _ 75, ¢

A, = ag =g(1 +3Ta)E (6.23)
= 981 (1 + 30'006276) 0'416 79.03 cm/s?

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

A _
Vi = ol o 04120 7903

s _12.03 0.003777 cm )
s 8639.06 (6.24)

La sexta columna de la tabla 6.12 es la expresidn 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.
(cuantificados en la columna 6 de las tablas 6.8 a 6.12, gue se
repiten en la columna 2 de las tablas 6.13 a 6.17) se pueden
cuantificar las fuerzas cortantes correspondientes, al utilizar los
conceptos relacicnados con la definicién de rigidez de entrepiso
(Ec 2.5 y 2.6), reproducidos en la forma en que se utilizan.

V, = kAu, {2.5)

Auk = Uk - Uk_l (2‘6)

Los valores de las rigideces de entrepiso para el modelo
estructural paralelo al eje y se muestran en la columna 2 de la
tabla 6.2 o bien en la-columna 12 de la tabla 6.5, y se repiten
sistemdticamente en la columna 3 de las tablas 6.13 a 6.17.
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En la revisién del cumplimiento de las condiciones de

del edificio respecto a la rigidez al corte

(inciso

regularidad
3.4), 1la

relacidén de rigideces entre el primer y segundo entrepisos es igual
a 2.035. Aunque excede del 100 por ciento (103.5), se considera que
la rigidez del primer entrepiso esta sobrevaluada por la condicidn
de frontera de empctramiento. Por tanto, el edificio es regular y
los factores reductivos Q’ no sufren reducciocnes adiciocnales.

6.3.4.1 Primer medo

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/ B K, U, Vimss Vimixr
Entrepis cm t/em cm T T e
1 0.1127 515.28 0.1127 58.12 38.75
2 0.2337 253.15 0.2210 55.95 37.30
3 0.6195 . 173.85 0.2858 49.68 33.12
4 0.9332 121.28 0.3137 38.05 25.37 .
5 1.2442 65.93 0.3110 20.50 13.67
La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante
reducida al dividir los valores de la gquinta cclumna entre el
factor reductivo @’ , que restlta ser.
I, = 0.4718 > T, = 0.2
. (6.25)
ey = @, = 1.500

£.3.4.2 Segundo medc

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las cclumnas 4
Y 5 de la tabla 6.1
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Tabla 6.14 Respuesta espectral de cortantes: Segundo modo
Eﬁi:':é{s u‘é’:'i:‘z t];gm l::“:"?"z V“{:ﬁ‘z Vioger?
1 0.0208 515.28 0.0208 106.72 7.15
2 0.0546 253.15 0.0338 8.56 5.71
3 0.0711 173.85 0.0165 2.87 1.91
4 0.0339 121.28 -0.0372 -4.51 -3.01
5 -0.0882 65.963 -0.1221 -8.05 -5.37

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante
reducida al dividir los valores de la guinta columna entre el
factor reductivo Q’a’ gue resulta ser.

%
n

0.2006 > T, = 0.2
(6.26)

2
«

0, = 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/ U’ Ky, Uy Vi Vi3
Entrepis cm t/cm cm t t
1 0.0074 £15.28 0.0074 3.81 2.87
2 0.0152 253.15 |  0.0078 1.97 1.49
3 0.0050 172.85 -0.0102 =-1.77 -1.33
4 -0.0197 121.28 -0.0247 -3.00 -2.26
5 0.0086 65.93 0.0283 1.87 1.41
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La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante
reducida al dividir los valores de la quinta columna entre el

factor reductivo Q' ue resulta ser.
3y’ g

T, 0.1302 < T, = Q.2

) 4
(6.27)

T.
Qiy 1+—I3:’(Qy—1) = 1.326
6€.3.4.4 Cuartc modo

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

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante
loes valores de la quinta columna entre el

reducida al dividir

factor reductive Q'., gque resulta ser.
Ty = 0.0945 < r, = 0.2
T (6.28)
Qiy = 1+ 2X(Q, -1).= 1.23¢

6.3.4.5 Quinto modo

a

Tabla 6.16 Respuesta espectral de cortantes: Cuarto modo } K
Nivel/ U’ -k, Ut Vi, Vi d
Entrepis cm t/cm cm T "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 -1.98 ~1.60
4 0.0031 121.28 0.0099 1.20 0.97
5 -0.0006 65.93 -0.0037 -0.24 -0.19

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4
y £ de la tabla 6.17.
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Tabla 6.17 Respuesta espectral de cortantes: Quinto modo
Nivel/ Ut K, u,° \A Ve
Entrepis cm t/cm cm t t
1 0.0038 515.28 0.0038 1.94 1.66
2 -0.00272 253.15 -0.0060 -1.52 -1.3
3 0.0006 173.85 0.0028 0.49 0.42
4 -0.0001 121.28 -0.0007 -0.08 -0.07
5 0.0000 65.93 0.0001 0.01 0.01
La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante

reducida al dividir los valores de la quinta columna entre el
factor reductivo Q’,, que resulta ser.

T,, = 0.0676 < T, = 0.2
: T, (6.29)
Oy = 1+ 2¥(Q -1) = 1.169 :

6.3.5 Respuesta total para el modelo estructural paralelo al

eje y

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

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que debe
incluirse el efecto de todos los modos naturales de vibracidén con
pericdc mayor o igual a 0.4 s, pero en ningln casoc se pueden
considerar menocs que los tres primeros modos de traslacién en cada
direccién de analisis.

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

€.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 méximos de cada medo
mostrados en la columna 6 de las tablas 6.8 a 6.12. En la columna
2 se muestra la combinacidn de un solo modo (el primero), en la
columna 3 la combinacidén de los dos primeros, y asi sucecivamente.

El primer elemento de cada casillero representa el componente de
desplazamiento total mientras que el segundo elementc representa el
cociente de ese desplazamiento entre el desplazamiento total
obtenido con 1la combinacién de todos los modos del modelo
estructural, dadeos por la columna 6.

Tabla 6.18 Respuesta total de desplazamientos (cm)
Nivel 1 modo 2 modos 3 modos 4 modos 5 modos
1 0.1127 0.1146 0.1148 0.1149 0.1150
c.98 0.9% 1.00 1.00 1.00
2 0.3337 0.3381 0.3385 0.3385 0.3385
0.97 1.00 1.00 1.00 1.00
3 0.6195 0.6236 0.6236 0.6236 0.6236
10.99 1.00 1.00 1.00 1.00
4 0.8332 0.9338 0.9349 0.9340 0.9340
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
5 1.2442 1.2473 1.2474 1.2474 1.2474
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00

6.3.5.2 Respuesta total de fuerzas cortantes

En la tabla 6.19 se resumen las operaciones indicadas por la Ec
4.29 para los vectores de fuerzas cortantes maximos de cada modo
mostrados en la columna 6 de las tablas 6.13 a 6.17. El
ordgnamiento de esta tabla es enteramente similar al de la tabla
6.18.
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Tabla 6.19 Respuesta total de fuerzas cortantes v,
(t) Escala
Entrepi |1 modo 2 modos |3 modos |4 modos |5 modos
1 37.75 38.42 38.53 38.56 38.60 43.28
0.98 0.99 1.00 1.00 1.00
2 37.30 37.73 37.76 37.76 37.79 42.37
0.99 1.00 1.00 1.00 1.00
3 33.12 33.18 33.20 33.24 33.24 37.27
0.99 1.00 1.00 1.00 1.00
4 25.37 25.55 25.65 25.67 25.67 28.78
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
5 13.67 14.69 14.75 14.76 14.56 16.55
0.93 0.99 1.00 1.00 1.00 '

6.3.5.3 Revisidn por cortante basal

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

Yo

2 0.851?D = (0.8) (0.16)52752 = 43.28 t (6.30)

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

De acuerdo con la tabla 6.19, el cortante basal gque proporciona el
método dindmico es, V. = 38.60 t, por lo que las fuerzas cortantes
que proporciona el método dindmico (columna 6 de la tabla 6.19) se
deben multiplicar por el coeficiente, 43.28/38.6 = 1.12. E1l1
escalamiento se indica en la columna 7 de la tabla 6.19.
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6.3.6 Comparacién de las fuerzas cortantes obtenidas con los
métodos estético y dinamico

A fin de tener una idea comparativa de los valores de las fuerzas
cortantes gue cada método proporciona se construye la tabla 6.20
donde se establecen tales comparaciones. '

Tabla 6.20 Comparacidén de fuerzas cortantes sismicas
Entrepiso 2’{’)‘ ?7%, Veee/ Viin
1 54.0¢ 43.28 1.25
2 50.33 42.37 1.19
3 42.81 37.27 1.29
-4 31.53 28.78 1.10
5 16.48 | 16.5 1.00

ut

6.4 Fuerzas sismicas en los elementos estructurales de 1la
edificacidn

6.4.1 Resumen de las ecuaciones utilizadas

o . - A , . .
‘En el inciso 5.2 se presenta el procedimiento para cuantificar las
fuerzas sismicas para el modelc estructural que utiliza el concepto
de rigideces de entrepiso. Las ecuaciones que se utilizan se
reproducen a continuacién.

6.4.1.1 Cocrdenadas del centro de torsidon

XKy
X. = T& {5.10)
E:EQy
J=1
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NY
Z YiKyx

Ve = — (5-11)

E kix

1*1

.

6.4.1.2 Fuerzas cortantes directas

k
é - Iy
v = ——f VY
X
=]
k
g ix
Vis = ) (5.8)
Z klx
1l
6.4.1.3 Excentricidades calculadas
€. = |Xp - X,
donde
= = Excentricidad de la fuerza Cortante Vy  (5.12)
Xg - Abscisa del centzo de masas
X, = Abscisa del centro de torsién
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€y = |Ya = Yl
donde
Coy = Excentricidad de la fuerza Cortante Vv, (£.13)
Yz = Ordenada del centro de masas
y. = Ordenada del centro de torsién
6.4.1.4 Excentricidades de diserfo
€4x = 1.5e, +0.1b,
, (5.14)
edx = esx _Oo lbx
b es la dimensién de la planta que se considera medida en la

direccion de e, (perpendicular a la fuerza cortante v.).

e = 1.5e_, +0.1b '
& ¥ Y (5.15)

u -

b es la dimensidén de la planta que se considera medida en la
direccidn de e, (perpendicular a la fuerza cortante V }.

6.4.1.5 Fuerzas cortantes dehidas a la torsifdn

M = MCY= edXVy N (5 16)
= Mu: edyvx
. k,. v
vE ixY 1 M
(5.22)

= = — — —
;:}HxYI*';:}%yxf
-] -1
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k. x.
iy _qjyxi“ —H (5.22)
Y kyio+ Y kyx;
i I

6.4.1.6 Fuerzas cortantes de disefio en leos resortes (rigideces de
entrepiso) -

vy Vi o+ v

(5.24)

Yy

d z
y Vig * Viy

Las fuerzas cortantes que se utilizan son las obtenidas con el
método estdtico, ya que con el método dindmico se obtuvieron para
el modelo estructural paralelo a la direccidn del eje y.

6.4.2 Diafragma del nivel 1

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

1084134
_ = 1084134 _ , 4 6.31
Ve 136369 > m ( )

Con los elementos de la columna 3 de la tabla 6.21, la fuerza
cortante correspondiente y la Ec 5.8 se obtienen los elementcs 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 Entrepiso
1, paralelas al eje x
e (m) (£ Yoy
1-x% 0.00 31045.00 0.00
2-x 2.85 12757.00 36357.00
3-x 4.20 9753.00 40963.00
4-x 6.60 8753.00 64370.00
5-x 7.95 9753.00 77536.00
B~x% 9.30 ©753.00 90702.00
7% 11.70 9753.00 11411C.00
8-x 13.05 12757.00 166479.00.
9-x 15.80 31045.00 493616.00
z ' 136369.00 1084134.00
Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje x (cont)
Ezi Vitx ¥ Y1k, yi ki,
(t) (m) (t) (tm)
l-x 12.31 -7.95% -246808.0 1962121.0
2-X 5.06 -5.10 -65061.0 331810.0
3=-x 3.87 -3.75 -36574.0 137152.0
4-x 3.87 -1.35 -13167.0 17775.0
S5-x 3.87 0.00 0.0 0.0
6-x 3.87 1.35 13167.0 17775.0
7-x 3.87 3.75 36574.0 137152.0
B-x 5.06 5.10 65061.0 331810C.0
9-x 12.31 7.95 246808.0 1962121.0
X 54.09 4897715.0
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A fin de cuantificar la abscisa del centro de torsidn y las demés
elementos de las restantes ecuaciones del capitulo 5 se construye
la tabla 6.22, con base en la Fig 6.6

Con base en las columnas 3 yﬁ de la tabla 6.22 y la Ec 5.10 se

obtiene el siguiente valor de la abscisa del centro de torsiodn.

Con los elementos de la columna 3 de la tabla 6.22,

X, =

-

174921
51528

3.40 m

(6.32)

la fuerza

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

Los elementos de la columna 6 de la tabla 6.22 se obtiene mediante

la Ec 6.32 y la cclumna 2 de dicha tabla.

Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del
Entrepiso 1, paralelas al eje y
328 (x) (/) ey
1wy - 0.00 24988.0 0.0
2~y 4.20 11432.0 48014.0
3-y 8.40 15108.0 126907.0
o v 51528.0 174921.0
Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje y (cont) .
?2; Vlc;y X X Kiy x5 ky,
(t) (m) (t) (tm)
l1-y 26.23 -3.40 -84459.0 288861.0
2~y 12.00 0.80 9146.0 7316.0
3=y 15.86 5.00 75540.0 377700.0
z 54.09 673877.0
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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.

€1ar = |Xm - X = ]4.20 -3.40| = 0.80m :
(6.33)

€1ay = Y@ = Yael |7.95 -7.95| = 0.00m

Con base en las Ec 6.33, 5.14 y 5.15 se obtienen las
excentricidades de disefio correspondientes.

€ = 1.5€, +0.1b, = 1.5(0.8) +0.1(8.4) = 2.04 m
: (6.34)

14x = €1ex - 0.1b, = 0.8 -0.1(8.4) =-0.04m
) B
il

Ty = 1.5, +0.1b, = 1.5(0.0) +0.1(15.9) = 1.59 m
(6.35) ,, y

€14 = €4 - 01D, = 0.0 -0.1(15.9) =-1.59m

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

M, = €4V, = 2.04(54.09) = 110.34 tm
. (6.36)
= eV, = 0.04(54.09) =  2.20 tm

M. = egVy, = 1.59(54.08) = 86.00 tm
. (6.37)
= "e,4Vix = 1.59(54.09) = 86.00 tm

De acuerdo con las Ec 5.22, 5.23 y la columna 8 de las tablas 6.21
Y 6.22 se obtienen los siguientes coeficientes.
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Las NTC para disefic por sismo, en su inciso 8.6, establece gque de
los dos momentos torsionantes de disefio en cada direccidn (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
torsidén se utilizan las Ec 5.22 y 5.23, que de acuerdoc con las
cclumnas 8 de las tablas 6.21 y 6.22 y las Ec 6.36 y 6.37
resultan ser.

k, v,
v ixY i ) 110.34 =
Viix w . & a% T 7857715 + 573877 Kb s
;kir)’i DI (6.38)
-1 =1
= 0.000015804k,7,
Vit = fo M., = 0.000019804k, X 6.39)
;:jﬁxﬁi ;:Lﬁyxj
k T3 -
x ixy i - 86.00 =
Viax o, M ex 1857715 + 673877 (i
Y kuyi v Y kX (6.40)
= ™~
= 0.0000154354k, 7,
AT f”x‘ = 0.0000154354k_X.
b i 4 Mu:x Jyt g (6.41)

T ki yi + ; kjr"-'j

En la Fig 6.7 se presentan las fuerzas cortantes, cuando el sismo
de diseno actia en uno de sus sentidos, dadas por las Ec 6.38 a
6.41 al utilizar los valores de la columna 7 de las tablas 6.21 y
6.22. Tales valcores 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 diseno.
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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 gque se obtenga la fuerza cortante

mayor.
Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje x (cont)
Ei Vitx - Wi Vitx Vit Viix
(t) (t) (t) (t) ()
l-x -4.89 4.89 3.81 -3.81 17.20
2-X -1.2¢9 1.29 1.00 -1.00 6.35
3-x | -0.72 0.72 0.56 -0.56 4.59
4-x -0.26 0.26 0.20 -0.20 4.13
5-x 0.00 -0.00 0.00 0.00 3.87"
E-x%x 0.26 -0.26 -0.20 0.20 4.13
7=-X 0.72 -0.72 ~0.56 0.56 4.59
8-x 1.29 -1.2¢9 -1.00 1.00 6.35
9-x 4.89 -4.89 -3.81 3.81 17.20
z
Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje y (cont)
?2; Vlcjyy ng foy foy Vi Iy
(t) (t) (t) (t) (t)

l1-vy -1.67 1.67 1.30 -1.30 27.90
2=y 0.18 -=0.18 -0.14 0.14 12.18
-y 1.50 -1.50 -1.17 1.17 17.36
T -
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1. NOTACION

Cada simbolo empieado en estas normas se define
donde aparece por primera vez. Los mas
importantes son:

a (adimensional) = ordenada de los espectros de
disefio, como fraccion de la
aceleracion de la gravedad.
sin reduccion con fines de
diserio.

= dimension del entrepiso que
se analiza. medida
perpendicularmente a  la
direccion 2.de analists.

b (metros)

¢ tadimensional} = coeficiente de disefio sismico

d (adimensionaly = diferencia en valores de ia
aceleracion horizontal
expresada como fraccion de
la gravedad. que seria
necesario aplicar en cada
uno de los dos sentidos
opuestos de una direccion
dada. para que fallara la

estructura
2AMeEros) = eacentricidad torsional
adimensionall = inclinacion de una estructura
‘ \ % tv conrespecto a'la vertical
g(un seg”) _ =aceleracion de la gravedad
h{ metros) = alwra. sobre el terreno. de la

masa para la que se calcuta
una fuerza honzontal

= factor de comportamiento
sismico, tndependiente de
T

Qiadimensional )

= factor reduciivo de fuerzas

sismicas con  fines de
disefio. tuncion del periodo
natural

Q’tadimensional)

q (adimensionat) =(TT

r {adimensional) = exponente en las expresiones
para  calculo de las
ordenadas de los espectros
de disefio

S = respuesta de la estructura
como combinacion de las
respuestas modales

S = respuesta de la estructura en
el modo nawral de
vibracton i

periodo natural de
vibracion

T (secundos)

periodos caracteristicos de
los espectros de drseno

T, Ty{segundos)

= fuerza contante horizontal
en el nivel que se analiza

V.(toneladas)

= fuerza conante horizontal
en la base de |la
conslruccion

Va(Toneladas)

= peso de la construccign
arriba del mivel que se
considera. incluvendo
la carga viva que se
especifica en el
capilo V _titulo VI
del Reglamento

Witoneladas)

= valor de W en la base
de la estructura

Wa.(toneladas)

2. ELECCION DEL TIPO DE ANALISIS
2.1. Analisis estatico v dinamico

Toda estructura podra analizarse mediante un
metodo dindmico segun se establece en la seccion
9 de estas normas. Las estructuras que no pasen
de 60 m de alto podran analizarse. como
alternativa, mediante el método estatico que
describe la seccion 8. Con la misma limunacion,
para estruciuras ubicadas en las zonas Il o [II
como se definen en el Articulo 219 del
Reglamento. también sera admisible emplear los
métodos de andlisis que especifica el apéndice a
las presentes normas, en los cuales se tienen en



cuenta los periodos dominantes del terreno en el
sitio de interés y la interaccion suelo-estructura

2.2.Método simpiificado de analisis.

El método simplificado a que se refiere |z seccion
7 del presente cuerpo normative sera aplicable al
analisis de edificios que cumplan simultaneamente
los siguientes requisitos.

I. En cada planta. al menos el 73 por ciento de
las cargas verticales estaran soporiadas por
muros ligados entre si  medianie losas
monoliticas u otros sistemas de piso
suficientemente resistentes v rizidos al corte.
Dichos muros tendran distribucion
sensiblemente simétrica con respecto a dos
ejes ortogonales v deberan satisfacer ias
condiciones que establecen las normas
complementarias  correspondientes.  Sera
adrmusible cierta asimerria en la distribucion de
los muros cuando exista en todos fos pisos dos
muros de carga perimetrales paralelos cada
uno con longitud al menos igual a 1a muad de
la dimension mavor en planta del edificio: Los
muros a que se refiere este pdrrafo podran ser
de mamposteria.concreto reforzado o madera:
en este (ltimo caso estaran arriotrados con
diagonales.

II. La relacion entre longitud » anchura de la
planta del edificio no excedera de 2.0 a menos
que. para fines de anahsis sismico. se pueda
suponer dividida dicha planta en tramos
tndependientes cuva relacion entre longitud v
anchura satisfaga esta restriccién v cada tramo
resista sezun el criterio que rharca la seccion 7
de las presentes norma

La relacion entre la altura v la dimension
minima de la base del edificio no excedera de
1.5+ la altura del edificio no sera mavor de 13
m.

1l

—

3. ESPECTROS PARA DISENO SISMICO

Cuando se aplique el andhisis dinamico modal que
especifica la seccion 9 de estas normas. se
adopiaran las siguientes hipotesis para el anilisis
de |a estructura:

La ordenada del espectro de aceleraciones para
disefio sismico. a expresada como fraccion de la

aceleracion de la gravedad. esta dada por las
sigutentes expresiones.

a=(1+3T/T, )c/4,si Tes menor que T,

a=c,siTestaentre T, y Ty

a =qc, si T excedede T},

q=(Ty/T)

T es el periodo natural de interés : T. T,y T, estan
expresados en segundos: ¢ es el coeficiente
sismica, v r un exponente que depende de ia zona
en que se haila la estructura.

El coeficiente ¢ se obtiene del Articulo 206 del
Re.. _mento. salvo que en la parte sombreada de la
zonc ] en la figura 3.1 se tomara c=0.4 para las
estructuras del grupo B.v ¢ = 0.6 para las det A

T,. Ty v r se consignan en la tabla 3.1

Tabla 5.1 Valoresde T,. Ty ¥ r

Zona T, Ty r
[ 0.2 0.6 ':
i1 03 1.3 23
1= 0.6 3.9 |

* No sombrezda en la figura 3.1
** \ parte sombreada de la zona Il en la figura 3.1

4. REDUCCION DE FUERZAS SISMICAS

4.1. Facror reductivo

Con fines de disefo. las fuerzas sismicas para
anafisis estatico v las obtenidas del analisis
dinamico modal empieando los métodos que fijan
estas normas se podran reducir dividiéndolas entre
el factor reductivo Q. En el disefio sismico de
estructuras que satisfagan las condiciones de
regularidad que fija la seccion 6 de esias normas,
Q’ se calculara como sigue:

Q" = Q s15e desconoce T o 51 éste es mavor 0
iguala T,



Q=1-(T/T)(Q-1), s TesmenorqueT,

T se tomard igual al periodo fundamentai de
vibracion cuando se emplee el método estatico e
igual al periodo natural de vibracion del modo que
se considere cuando se emplee el método de
andlisis modal de la seccion 9, v T, es un periodo
caracteristico del espectro de disefio que se define
en la seccion 3.

En el disefio sismico de las estructuras que no
satisfagan las condiciones de regularidad que fija
l2 seccion 6 de estas normas. se multiplicard por
0.8 elvalorde Q.

Las deformaciones laterales se calcularan
multiplicando por Q las causadas por las fuerzas
sismicas reducidas cuando se emplee el métedo
estdnico de andlisis que se detalla en la seccién 8
ge las presentes normas o el de analisis moda!l de
la seccion 9.

Cuando se adopten dispositivos especiales capaces
de disipar energia por amormiguamiente o
comportamiento inelasuico, podran emplearse
criterios de disefio sismico que difieran de los aqui
especificados. pero congruentes con ellos, si se
demuestran a satisfaccion del Departamento tanto
la eficacia de los dispositivos o soluciones
estructurales como la validez de los valores de
amortiguameento v de Q7 que s€ propongan.

5. FACTOR DE COMPORTAMIENTO
SISMICO

LS P

Se adoptaran los siguientes valores del factor de
componamiento sismico a que se refieren la
seccion 4 de estas normas v el Articulo 207 del
Reglamento .

1. Se usara Q = 4 cuando se cumplan los reguisitos
sigulentes’

| - La resistencia en todos los entrepisos es
surninistrada exclusivamente por marcos no
contraventeados de acero o  cOnCreto
reforzado. o bien por marcos contravenieados
o con muros de concreto reforzado en los que
en cada entrepiso los marcos son capaces de
resisitic, sin contar muros ni contravientos.
cuando menos 30 por ctento de la fuerza
sismica actuante.

2.- Si hay muros ligados a la estructura en la
forma especificada en el caso 1 del Articulo
204 del Reglamento, éstos se deben tener en
cuenta en el andlisis. pero su conmbucion a ia
capacidad ante fuerzas laterales solo se
1omara en cuenia si estos muros son de piezas
macizas, v los marcos, sean o0 no
contraventeados, y los muros de concreto
reforzado son capaces de resistir al menos 80
por ciento de las fuerzas laterales sin la
contribucion de los muros de mamposteria.

El minimo cociente de la capacidad resistente
de un entrepiso entre la accion de disefo no
difiere en mas de 35 por ciento del promedio
de dichos coclentes para todos los entrepisos.
Para verificar el cumplimiento de este
requisito se calculard la capacidad resisiente
de cada entrepiso teniendo en cuenta todos
ios elementos que puedan contribuir 2 la
resistencia. en particular los muros que se
hallen en el caso [a que se refiere el Ariculo
204 det Reglamento.

[F¥]
Y

4.- Los marcos v muros de concreto reforzado

" cumplen con los requisitos que fijan las

normas complementarias correspondientes
para marcos v muros ductiies.

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

{l. Se adoptard Q = 3 cuando se satisfacen las
condiciones 2, 4 y. 5 del caso I v en cualquier
entrepiso dejan de satisfacerse las condiciones
1 0 3 especificadas para el caso la 1 pero la
resistencia en todos los entrepisos es
suministrada por columnas de acerc o de
concreto reforzado con losas planas. por
marcos rigidos de acero. por marcos de
concreto  reforzado por muros de este
material. por combinaciones de éstos ¥
marcos o por diafragmas de madera
contrachapada. Las estructuras con losas
planas deberan ademas sausfacer los
requisitos que sobre el particular marcan las
normas técnicas compiementarias  para
estructuras de concreto.

Ul, Se usara Q = 2 cuando la resistencia a fuerzas
laterales es suministrada por losas planas con
columnas de acero o de concreto reforzado,
por marcos de acero de concreto reforzado,



contraventeados ¢ no, 0 muros ¢ columnas de
concreto reforzado, que no cumplen en algtin
entrepiso lo especificado por los casos | y 11
de esta seccion. o por muros de mamposteria
de piezas macizas confinados por castillos.
dalas. columnas o trabes de concreto
reforzado o de acero que sausfacen los
requisitos de l!as normas complementarias
respectivas. o diafragmas construidos con
duelas inclinadas o por sistemas de muros
formados por duelas de madera horizontales
o verticales combinados con elementos
diagonales de madera maciza . También se
usara Q = 2 cuando la resistencia es
suministrada por elementos de concreto
prefabricados o presforzado. con las
excepciones que sobre el particular marcan
las normas técnicas complementarias para
estructuras de concreto.

IV, Se usara = 1.5 cuando la resistencia a
fuerzas laterales es suministrada en todos los
entrepisos por muros de mamposteria de
piezas huecas. confinados o con refuerzo
intertor. que satisfacen los requisitos de las
normas complementarias respectivas. o por
combinaciones de dichos muros con
efementos como los descritos para los casos
i1 v [I1. o por marcos v armaduras de madera

V Se usara Q = | en estructuras cuva resistencia a
tuerzas laterales es suministrada al menos
parcialmente por elemenios o materniales
diterentes'de los amiba especificados. a menos
gue se haga un eswdio que demuestre. a
satistaccion del Depanamento. que se puede
emplear un valor mas alto que el que agui se
especifica.

En todos los casos se usara para toda la estructura
en la direccion de analisis el vaior minimo de Q
gue corresponde a los diversos entrepisos de la
estruciura en dicha direccion.

El factor Q puede diferir en las dos direcciones

ortogonales en que se analiza la estructura. segun
sean las propiedades de €sta en dichas direcciones

6. CONDICIONES DE REGULARIDAD

Para que una estructura pueda considerarse regular
debe sausfacer los siguientes requisitos:

I. Su planta es sensiblemente simétrica con
respecto a dos e)es ortogonales por lo que toca

a masas, asi como a muros v ofros elementos
resistentes.

[V

. La reilacion de su altura a la dimension menor
de su base no pasa de 2.5 .

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

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

. En cada nivel tiene un sistema de techo o piso
rigido v resistente.

L

6. No tiene aberturas en sus sistemas de techo o
piso cuva dimension exceda de 20 por ciento de
la dimension en planta medida paralelamente a
la dimension en que se considera de la abertura,
las dareas huecas no ocasionan asimetrias
significativas n1 difteren en posicion de un piso
a otro v el area total de abertura no excede en
ningun nivel de 20 por ciento del drea de la
planta.

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

8. Ningun piso tiene-un 4rea. delimitada por los
pafios exteriores de sus elementos resistentes
verticales, mayor que la del piso inmediato
inferior nt menor que 70 por ciento de ésta. Se
exime de este (ltimo requisito Unicamente al
aitimo piso de la construccion .

9. Todas las columnas estan restringidas en todos
los pisos en dos direcciones ortogonales por
diafrasmas horizontales v por trabes o losas
planas.

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

11. En ningun entrepiso la excentricidad torsional
calculada estaticamente. excede del 10 por
ciento de la dimension en planta de ese



entrepiso medida paraielamente a la
excentricidad mencionada.

7. METODO SIMPLIFICADO DE ANALISIS

Para aplicar este método se hard caso omiso de los
desplazamientos  horizontales.  torsiones ¥
momentos de voltec. Se verificara unicamente que
en cada entrepiso la suma de las resistencias al
corte de los muros de carga, provectados en la
direcc1on en que se considera la aceleracion . sea
cuando menos igual a la fuerza cortante total que
obre en dicho entrepiso. calculada segun se
especifica en el inciso | de la seccion 8 de las
presentes normas. pero empleando los coeficientes
sismices reducidos que se establecen en la tabla
7.1 para construcciones del grupo B. Tratandose
de las clasificadas en el grupo A estos coeficientes
habran de multiplicarse por 1.5.

8. ANALISIS ESTATICO
8.1.Fuerzas cortantes

Para calcular las fuerzas cortantes a diferentes
niveles de una estructura. se supondra un conjunto
de fuerzas horizoniales actuando sobre cada uno
de los puntos donde se supongan concentradas las
masas. Cada una de estas fuerzas se tomara 1gual
al peso de la masa que corresponde multiplicado
por un coeficiente proporcional a h. siendo h la
altura de la masa en cuestion sobre el desplante (o
mvel a partir del cual las deformaciones
estructurales  pueden  ser  apreciadas) El
coeficiente se-lomard de tal manera que la reiacion
Vo ' W, sea igual a ¢/Q; siendo V, la fuerza
cortante basal. W, el peso de la construccion
inclusendo tas cargas muertas que fija el capitulo
IV, elo V1, Q el factor de comportamiento que
se fija en la seccion 5 de estas normas v el ¢ el
coefictente sismico que establece el Articulo 206
. del Reglamento. salvo que en la parte sombreada
de la zona il en ia tigura 3.1 se tomara ¢=0 4 para
estructuras del grupo B v 0 6 para las del A.

8.2 Reduccion de las fuerzas cortantes

Podran adoptarse fuerzas cortantes menores que
las calculadas segun el inciso anterior. Siempre
que se fome en cuenta el valor aproximado del
periodo fundamental de vibracion de la estructura,
de acuerdo con lo stguiente:

a) El periodo fundamental de vibracion . Ty. se
tomara igual a

3 /2
6.3 (ZW{ x"/gZPI xly

donde W, es el peso de la masa i. P, la fuerza
horizontal que actia sobre ella de acuerdo
con el inciso 8.1 , x, el comrespondiente
desplazamiento en la direccion de la ruerza. v
g la aceleracion de la gravedad.

b) Si T es menor o igual gue T, se procederd como
en el inciso 8.1, pero de tal manera que la
relacion Vo'W, sea igual a a/Q)". calculandose &
v Q" como se especifica respectivamente en las
secciones 3 y 4 de las presentes normas.

¢} Si T es mayor que T, se procedera como en el
parrafo 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 muitpiicado por un
. * .
coeficiente igual a kh, = K;h,7, siendo

ky=qfl-r(1-q)] X W/ (T Wih;)

k2 =1.570-9) T W/ (¥ Wi b7

v W, v h, respectivamente el peso v la alwra de la
i-ésima masa sobre el desplante. Ademas. a no se
tomara menor de ¢/ 4

8.3.Péndulos invertidos

En el andlisis de péndulos inverudos (estruiuras
en que 30 por ciento o mas de su masa se halle en
el extremo superior v tengan un solo elemento
resistente en la direccion de analisis o una sola
hilera de columnas perpendicular a ésta). ademas
de la fuerza lateral estipulada se tendran en cuenta
las aceleraciones verticales de la masa superior
asociadas al giro de dicha masa con respecto a un
eje horizontal normal a la direccion de analisis y
que pase por el punto de union entre la masa v el
elemento resistente. El efecto de dichas
aceleraciones se tomard equivalente a un par
aplicado en el extremo superior del elemento
resistente, cuyo valor es 1.5P.r2 wx siendo P la
fuerza lateral actuante sobre la masa de acuerdo
con ¢l inciso 8.1. r el radio de giro de dicha masa
con respecto al eje horizontal en cuestuén vy u ¥ X
el gwo v el desplazamiento lateral,



respectivamente.  del extremo superior del
elemento resistente bajo la accion de la fuerza
lateral P,

8.4. Apéndices

Para valuar las fuerzas sismicas que obran en
tanques. apendices v demas elementos cuva
estructuracion difiera radicaimente de la det resto
del edificio. se supondra actuando sobre el
elemento en cuesudn la distribucion de
aceleraciones que le corresponderia si se apovara
directamente sobre el terreno. multiplicada por | ~
4¢c donde ¢’ es el factor por el que se
multiplican los pesos a la altura de desplanie del
elemento cuando se valuan las fuerzas laterales
sobre la construccion . y sin afectarlo del factor
reductivo Q o Q'. Se incluven en este requisito
los parapetos. pretiles. anuncios. omamenos.
ventanales, muros. revestimientos v otros
apendices. Se incluven. asimismo. los elementos
sujetos a esfuerzos que dependen principalmente
de su propia aceleracion (no de ia fuerza contante
ni del momento de volteor. como las losas gue
transmuten fuerzas de inerciza de las masas que
soportan,

8.5.Momento de volteo

El momento de volteo para cada marco o grupo de
clementos resistentes en un nivel dado podrd
reducirse. tomandolo 1zual al calculado por 0.8 -
02z tsiendo z la relacion entre la altura a 1a que se
calcula el factor reductivo por momento de volteo
v la altura total de la construccion). pero no menor
que ¢l producxg de la fuerza cortante en el nivel en
cuestion muitiplicada por su distancia al centro de
uravedad de la parte de fa estructura que se

encuentre por encima de dicho nivel. En péndulos
invertidos ho se permite reduccion de momento de
volteo

8.6.Efectos de torsion

La excentricidad torsional de rigideces calculada
en cada entrepiso. ¢, se tomara como ta distancia
entre el centro de torsion del entrepiso
correspondiente v la fuerza cortanie en dicho
entreplso

Para fines de disefio. el momento torsionante se
tomara por lo menos igual a la fuerza comante de
entrepiso multiplicada por la excenrricidad que
para cada marco o muro resulte mas desfavorable
de las siguientes : 1.5 e,~-0.1boc—0.1b.en que
bes la dimension de la planta que se considera
medida en la direccion ¢. Ademas la excentricidad
de disefio en cada sentido no se tomara menor gue
la mitad del maximo valor de ¢ calculado para los
entrepisos que se hallan abajo del que se
considera. nt se tomara el momento torsjonante de
ese entrepiso menor que la mitad del maximo
calculado para los entrepisos que estan arriba del
considerado .

En las estructuras para las que el faclor de
comportamiento sismico. Q. que se especifica en
la seccton 5. sea igual o mavor de 3. en ningun
entrepiso ta excentricidad torsional <calculada
estaticamente,’ c. debera exceder de 0.2b. Para
estas estruciuras deberd considerarse que el efecto
de la torsion se puede incrementar cuando aigunos
de sus elementos resistentes que
significativamente contribuyan a la rigidez 1otal
incurstonen en el rango no lineal o fallen.

Tahia ™ 1 Coelicientes sismicos reducidos para el metodo simpliticado. correspondicntes a estructuras del grupo B
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8.7 .Efectos de segundo orden

Deberdn tenerse en cuenta explicitamente en el
analisis los efectos de segundo orden. esto es, los
momentos v cortantes adicionales provocados por
las cargas verticales al obrar en la estructura
desplazada laieraimente, en toda estructura en que
la diferencia en desplazamientos laterales entre
dos niveles consecutivos. dividida entre Ja
diferencia de alturas correspondiente, exceda
de0.08V. /W, entre cada par de niveles
.consecutivos. siendo V  la  fuerza cortame
calculada v W, el peso de la construccion
incluvendo cargas muertas v vivas que obran
encima de la elevacién gque se considera.
multiplicado  por el factor de carga
correspondiente,

8.8.Efectos bidireccionales

Los efectos de ambos componentes horizontaies
det movimiento del terreno se combinarin
tomando. en cada direccion en gque se analice la
estructura. el 100% de los efectos del componente
que obra en esa direccion v el 30% de los efectos
del que obra perpendicularmente a ella. con los
signos que para cada concepto resulten mas
desfavorables

8.9.Faila de cimentacion

Se verificara que ni la estructura ni su cimentacion
alcanza ninguno de los estados limue de falla o de
serviclo a gue se refiere el capuulo V1. titulo VI
del Reglamento. Al revisar con respecto a estados
limite de falla de la cimentacion se tendra en
cuenta ia fuerza de inercia horizontal que obra en
el volumen de suelo que se halla bajo los
cimientos v gue potencialmente se desplazaria al
tallar el suelo en cortante. estando dicho volumen
sujeto @ una aceleracion horizontal igual a 4
veces la aceleracion de la gravedad.

8.10. Revision por rotura de vidrios

Al revisar con respecto al estado limite por rotura
de vidnios se erificara que alrededor de cada
tablero de vidrio o cada marco exista una holgura
no menor que el desplazamiento relativo entre los
extremos de! tablero o marco. calculado a partir de
la deformacion por corante de entrepiso v
dividido entre | — H.'B,. donde B., es la base del
tablero o0 marco v H, su altura.

8.11. Compertamiento asimétrico

En el diseno de estructuras cuvas relaciones
fuerza-deformacién difieran en sentidos opuestos
se dividiran los factores de resistencia entre
1 + 2.5dQ. en que d es la diferencia en los valores
de a/Q}’, expresados como fraccion de la gravedad.
que causarian la falla o fluencia plasuca de la
estructura en uno v otro sentido.

9. ANALISIS DINAMICO

Se aceptardn como metodos de analisis dinamico
el analisis moda! v el calculo paso a paso de
respuestas a temblores especificos

9.1.Andlisis modal

Si se usa el andlisis modal. debera incluirse el
efecto de 10dos los modos naturales de vibracién
con periodo mavor o 1gual a 0.4 seg. pero en
ningun caso podran considerarse menos que ios
tres primeros modos de translacion en cada
direccion de analisis. Puede despreciarse el efecto
dindmico torsional de excentricidades estatcas .
En tal caso. el efecto de dichas excentricidades »
de la excentricidad accidental se calculard como lo
especifica el articulo correspondiente al analisis
estatico.

Para calcular la participacion de cada modo
natural en las fuerzas laterales que actian sobre la
estructura.  se supondran las aceleraciones
espectrales de disefio especificadas en la seccion 3
de estas normas reducidas como se establece en la
seccion 4 de las mismas

Las respuestas modales S, (donde S, puede ser
fuerza corante. desplazamiento lateral, momento
de volteo. etc.). se combinaran para calcular las
respuestas totales S de acuerdo con la expresion.

s:(Zsf’-)”2

siempre que los periodos de los modos naturales
en cuestion difieran al menos 0% enire si. Para
las respuestas en modos naturales que no cumplen
esta condicion se tendra en cuenta el acoplamiento
entre ellos. Los desplazamientos laterales asi
calculados habran de multiplicarse por Q para
calcuiar efectos de segundo orden. asi como para
verificar que la estructura no alcanza ninguno de



los estados limite de servicio a los que se refiere el
capitulo VI. ntulo VI del Reglamento,

9.2.Anilisis paso a pase

Si se emplea el méodo de cdlculo paso a pase de
respuestas a tembiores especificos. podrd acudirse
a acelerogramas de temblores reales o de
movimientos simulados. 0 a combinaclones de
€st0s. stempre que se usen no menos de cuatro
movimientos representativos. independientes entre
si. cuvas intensidades sean compatibles con los
demnas criterios que consignan el Regiamento
estas normas. v que se tengan en cuenta el
comportamiento no lineal de la estructura vy las
incerudumbre que hava en cuanto a sus
parametros.

9.3. Revision por cortante basal

Si con el método de analisis dinamico que se haya
aplicado se encuentra que. en fa direccion que se
considera. la fuerza cortante basal V, es menor
que 0 8aW,'Q’. se incrementaran todas las fuerzas
de  diseno v  desplazamientos  lateraies
correspondientes en una proporcién tal que V,
iguale a este valor.

9.4. Efectos bidireccionaies

Cualquiera que sea el método dinamico de andlisis
que se empiee. los efectos de movimientos
horizontales del terreno  en  direcciones
ortagonales se¢ combinarin como se especifica en
refacion con el méodo estatico de anahsis
Sismico.  |sualmente aplicable son las- demas
disposiciones de la seccion 8 de estas normas en
cuanto al cdlculo de fuerzas internas v
desplazamentos laterales, con las salvedades que
sefiala la presente seccion.

10. ANALISIS Y DISENO DE OTRAS
CONSTRUCCIONES NUEVAS.

Las presentes normas complementarias solo son
aplicables en su integridad a edificios. Tratandose
de orras estructuras se aplicaran métodos de
analisis apropiados al npo de estructura en
cuestion siempre que tales métodos respeten ias
disposiciones de la presente seccion. sean
congruentes Con este cuerpo normativo v reciban
la aprobacion del Deparntamento.

10.1. Tanques, péndulos invertidos ¥ chimeneas

En el disefio de tanques, péndulos invertidos v
chimeneas las fuerzas internas debidas al
movimiento del terreno en cada una de las
direcciones en gue se analice se combinaran con el
50% de las que produzca el movimiento del
terreno en la direccidon perpendicular a ella.
tomando estas ultimas con el signo que para cada
elemento estructural resulte mas desfavorable,

En el disefio de tanques deberan tenerse en cuenta
las presiones hidrostaticas del liquido almacenado.
asi como los momentos que obren en el fondo del
recipiente,

10.2.Muros de retencion

Los empujes que ejercen los rellenos sobre los
muros de retencion. debidos a la accion de los
sismos. se valuaran suponiendo que el muro v la
zona de relleno por encima de la superficie eritica
de deslizamiento se encuentran en equilibrio limite
baio la accion de las fuerzas debidas a carga
vertical v a una aceleracion horizontal igual a ¢’3
veces la gravedad. Podran asimismo emplearse
procedimientos diferentes siempre que sean
previamente aprobados por el Departamento

IL.LESTRUCTURAS EXISTENTES

En la revisién de la seguridad de un edificio
existente se adopiara el valor de! factor de
comportamiento sismico Q que. en los terminos de
la seccion 5 de las presentes normas corresponda
al caso cuvos requisitos sean esencidimente
satisfechos por la estructura. a menos que se
justifiqgue a sansfaccion del Departamento la
adopcion de un valor mavor que este.

Tratindose de estructuras cuyo comportamiento
en sentuidos opuestos sea asimetrico  per
mnclinacion de la estructura con respecto a la
vertical. s1 el desplome de la construccion excede
de 0.01 veces su altura. se tomara en cuenta la
asimetria multiplicando las fuerzas sismicas de
disefio por | = 10f cuando se use el metodo
simplificado de analisis sismico. ¢ por 1 = 30Qf
cuando se use el estatico o el dinamico modal.
siendo f ei desplome de la construccion dividido
entre la altura de ésta. Si se emplea el método
dinamico de analisis paso a paso se hara
consideracion explicita de la inciinacion,
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Cuando se refuerce una construccion del grupo B
con elementos estructurales adictonales sera
véilido 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 disedo. resistiendo la estructura
existente al resto. v en cada nivel las resistencias
de los elementos afiadidos sean compatibles con
las fuerzas de disefio que les correspondan.
Debera comprobarse que los sistemas de piso
tienen la rigidez v resistencia suficientes para
transmutir fas fuerzas que se generan en ellos por
los elementos de refuerzo que se han colocado y.
de no ser asi. deberan reforzarse los sistemas de
piso para logrario

APENDICE

Al. ALCANCE

Para el disefio de estructuras ubicadas en las zonas
Il o [I serd permisible tener en cuenta los efectos
de los periodos dominantes del terreno en el sitio
de interés v de la interaccion suelo-estructura .
Cuando asi se proceda se aplicaran al cuerpo
princtpal de las presentes normas .- técnicas
complementarias las modificaciones que contiene
el presente apendice son aplicables las demas
disposiciones  de  las normas  técnicas
complernentarias

A2. NOTACION ADICIONAL

Se emplean aqui los simbouwes del cuerpo principal
de estas normas. asi ¢OMO otros.. enire: los .cuales
los mds importanies son’

Atm’) = area de la superficle neta de
citmentacion
Gitm) = modulo de rigidez del suelo
Humetros) = protundidad de los depositos
firmes protundos. medida
desde la superticie del terreno
Iom®) = momento de inercia de la

superficie neta de cimentacion
£on respecto a su eje centroidal
perpendicular a la direccion que
se analiza

= momento de inercia neto del
peso de la construccion con
respecto del eje centroidal de
su base v perpendicular a la
direccion que se analiza.
descontando el momento de
inercia del peso del suelo
desplazado por la
infraestructura
Kitm) = rigidez de la cimentacion al giro.
debida a la rigidez axial de un
sistema de pilotes de punta

= rigidez equivaiente del suelo
bajo una estructura. en
rotacion con respecto al eje
centroidal de la base v
perpendicular a la direccion
que se analiza

Ki(t-mradiam)

Ky{t'm) = rigidez equivalente de! suelo bajo
una estructura. en direccion
vertical

Kq(vm) = rigidez equivalente del suelo bajo
una estructura. en la direccion
que se analiza

M(l-m) = momento de volteo basal

R{metros) = radio equivalente para calculo
de K,

Ri{metros) = radio equivalente para calculo

de Ki

= periodo fundamental de
vibracion que tendria ia
estructura en la direccion que
se analiza si descansara sobre
base rigtda

T,(segundos)

= periodo fundamental de
vibracion de ia estructura
calculado temiendo en cuenta
fa interaccion de esta con el
terreno

Ti{segundos)

= periodo natural de vibracion
que tendria la estructyra si
fuera infinitamente rigida v su
base solo pudiera girar con
respecto al eje centroidal

T\(segundos}

-



horizontal perpendicular a la
direccion que se analiza

T{segundos} = periodo domtnante mds largo
del terreno en el sitio de
interes

Ti(segundos) = periodo natural de vibracion

que tendria la estructura si

fuera infinitamente rigida v su
base solo pudiera desplazarse
en la direccion que se analiza

W (toneladas) = valor de W al nivel de
desplante de la estruciura
incluvendo el peso de sus
cirmientos v descontando ¢l
peso del suelo desplazado por
la estructura

A3.DEL TIPO DE ANALISIS

Solamente seran aphcables los métodos estatico v
dinamico a que se refiere la seccion 2 de estas
normas complementarias v cen las [imiaciones
que alli se establecen.

A4. ESPECTROS PARA DISENO SISMICO

Cuando se aphgue el analisis dindmico modal que
especifica la seccion 9 de estas normas. se
adoptara  como  ordenada  del  espectro de
aceleraciones para disefo sismico. a. expresada
como fraccion de la aceleracton de la gravedad. la
que se especifica en 'la seccion 3. o

E! periodo fundamental de vibracion de |a
estructura se calculara tenendo en cuenta Su
interaccion con ¢l terreno, como se especifica en
la seccion AT.

Para estructuras ubicadas en sitios para los que se
desconoce ¢l periode dominante mas largo del
simo. el coeficiente ¢ se obtiene del Arnticulo 206
det Reglamento. salvo que en las partes
sombreadas Je la figura 3.1 se tomara ¢ = 0 - para
las estructuras del grupo B. v 0.6 para las dei A.
Para los sit1os en que se desconoce dicho periodo
T,. Toy r se consignan en la tabla 5.1 En sitios
en que se conozca el periode dominante mas largo
del terreno. T, v que se hallen en las partes
sombreadas de la figura 3.1, también se adoptara ¢

R e L - R - e

= 0.4 para estructuras del grupo By v 0 6 para las

del A. Fuera de las partes sombreadas se adoptara

1.6T,
C:‘-*———_)
4+T,

Para las estructuras del grupo B, » [.5 veces este
valor para las del AT estd en segundos: en estos
sitios ¢ tomara T;=0.64T. en la zona 11 T = 0.35T.
pero no menor que 0.64 seg En la {Hl. + T. En
ambas zonas. El valor de T. Se tomara de la rigura
A4 1 o se determinara a pantir de ensayes )
analisis Jje dindmica de suelos que tengan en
cuenta la estratigrafia v propiedades locales del
suelo v reciban aprobacion del Departamento,

AS. ANALISIS ESTATICO

Sera aplicable el método'que describe la seccion 8
de las presentes normas stempre que la estructura
no exceda de 60 m de alto, tomando en cuenta ¢l
valor aproximade del periodo fundamenial de
vibracion de la estructura. con las sigurentes
salvedades

L En el calculo del valor aproaimado del
periodo fundamental de vibracion. T,. se
incluiran las contribuctones previamente
de interaccion suelo-estructura debidas a
desplazamiento horizontal v rotacion de
la base de la construccion Tales
contribuciones se calculardan como
establece la seccion A.7 de las presentes
normas.

iL Si T, es menor o igual a T, se procederd
como en el inciso 1 de la seccion § pero
de tal manera que la refacion V,'W, sea
igual a 2'Q’, calculandose v Q' como se
especifica  respectivamente en  las
secciones A4 v 4 de las presentes
normas.

It En el cilcuio de solicitaciones v fuerzas
internas se tomarin en cuenta los efectos
de desplazamiento y rotaciones de la base
como lo especifica la seccion A7 de estas
normas. asi como los debidos a Ias
deformaciones axiales de muros Vv
columnas cuando estos efectos sean
sigmficativos . No sera necesario incluir

FERL]



estas contribuciones en la revision de los
estados limite de deformaciones laterales
v de rotura de vidrios. mas si en el
calculo de los efectos de segundo orden v
en et de separaciones entre la
construccion v sus linderos con predios
VECInos o en juntas de construccion entre
cuerpos de un mismo edificio.

V. En el cilculo de solicitaciones v fuerzas
internas se tomaran en cuenta los efectos
de desplazamientos v rotaciones de la
base como lo especifica la seccion A7 de
estas normas. asi como los debidos a las
deformaciones axiales de muros ¥
columnas cuando esios efectos sean
significativos. No serd necesario incluir
estas contribuciones en la revision de los
estados limite de deformaciones laterales
v de rotura de vidrios. mas si en el
cdlculo de los efectos de segundo orden v
en ¢l de separaciones entre la
construccion v sus linderos con predios
vecings 0 en juntas de construccidn entre
cuerpos de un mismo edificio.

A6. ANALISIS DINAMICO

Seran aplicables los mérodos que especifica la
seccion 9 de las presentes normas. con las
sigulentes saivedades-

Se tomard en cuenta la interaccion suelo-
estructura.  Cuando se emplee el método de
analisis modal se dard por satisfecho este reguisito
si se consideran los efectos de dicha interaccion .
como lo espécifica’la seccion A7 de ias presentes
normas. en ¢l periodo v forma del medo
fundamentai de vibracion v en el factor
correspondiente segln estipula la seccién 4.

AT INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

Como una aproximacion a los efectos de
interaccion suelo-estructura sera valido
incrementar el periodo fundamentat de vibracion
v los desplazamientos calculados en la estructura
bajo fa hipotesis de que ésia se apova rigidamente
en su base. de acuerdo con Ja siguiente expresion.

AU I o)

En que T, es el periodo fundamental de vibracion
de la estructura en la direccion que se analiza
corregide por interaccion con el suelo. T, el
periodo fundamental que tendria la estructura si se
apovara sobre una base rigida T, el periodo
naturat que tendria la estructura si fuera
infinitamente rigida v su base solo pudiera
trasladarse en la direccion que se analiza y T, es el
periodo natural que tendria la estructura si fuera
infinitamente rigida v su base sélo pudiera girar
con respecto a un eje horizontal que pasara por el
centroide de la superficie de desplante de fa
estructura v fuera perpendicular a la direccidén que
se analiza. Podran en este caso despreciarse los
efectos de la interaccion en los periodos
superiores de vibracién de la estructura,

Para e calculo de T, en la expresion que antecede
se supondra el desplazamiento de la base esta
restringido por un elemento elistuco cuva nigidez
vale K, en ton./m;

-

T, = 2;z(wg/g1<a)]

donde T, esta en segundos. Wy es el peso neto de
la construccion al mvel de su despiante.
incluvendo el peso de los cimientos v descontando
el de el suelo gque es desplazado por la
infraestructura. en toneladas v g es la aceleracién
de la gravedad en m/seg”. El valor de W, no se
tomara menor de 0.7 Wy. Para el cdlculo de T, se
supondra que [a rotacién de la base esta

T, = 27(J/gK, )/?
T =l
restringida por un elemento elastico de rigidez K,
en t-m/radidn;

donde T, estd en segundos v J es el momento neto
de inercia del peso de la construccion, en t-m?,
con respecto al eje de rotacion. descontando el
momento de inercia de la masa del suelo
desplazado por la infraestructura. Esta diferencia
no se tomara menor de (.7 veces ¢l momento de
inercia calculado con el peso de la construccién.

Tratandose de construcciones que se apovan sobre
zapatas corridas con dimension mavor en la
direccion que se analiza o sobre losa o cascaron
que abarque toda e] drea de cimentacidn. v que
posean suficiente rigidez y resistencia para
suponer que su base se desplaza como cuerpo
rigido. los valores de K, y K, se obtendran de la



tabla A 7.1. en que G es el modulo de rigidez
media. en t'm, del estrato en que se apova la
construccion v los radios equivalentes R, v R.en
mertros, se calcularan empicando las expresiones

fAal

R = (A/,T) T

en las que A en m". es el area de la superiicte neta
de cimentacion, ¢ [, en md. €5 el momento de
inercia de dicha superficie neta con respecio a su
eje centroidal perpendicular a ia direccidn que se
analiza.

Tratandose de construcciones suficientemente
rigidas  resistenies. cimentadas sobre zapatas
corridas con dimension corta en la direccion que
se analiza v de consirucciones sobre zapatas
aistadas, los coeficientes Kg v K, de .la
cimentacion se calcularan mediante las formulas:

~

Ki = z X]-K\.i
Ko =Y Ky;

en las que 1 denota valores correspondientes a la
zapata 1-esima. \i es la distancia en la direccion de
anahisis. entre el centroide de la zapata v el ¢
centrowdal de fa planta de cimentacion. K., v K,
se determinan de la tabla A7 t. empleando ef valor
de R, que corresponde 2 la zapata en cuestion.

En el caso de cimentaciones sobre pilotes de punta
su influencia en el valor de K. se considera con el
segundo termino de {a expresion correspondiente
de la tabla A7.1, empleando para el cileulo de Kp
la sigutente expresion

en la que n es el nimero de pilotes v Kp1 v di son.
respectivamente. la rigidez vertical v distancia del
pilote 1-ésimo al eje centroidal de rotacion,

En fa verificacion de que Ja estructura no alcanza
los estados limite por desplazamientos laterales v
por rotura de vidrios no sera necesario tener en
cuenta el desplazamiento v rotacion de la base.
Para el calculo de efectos de segundo orden debe
tenerse en cuenta dicha rotacion dada por M0 "Kr.
en radianes . en que MO es el momento de volteo
que obra en la base de la estructura. en t-m : + en
la revision del estado limie por choques entre
estructuras  deben incluirse  tanto fos
desplazamtentos debidos a esta rotacion como el
desplazamiento de la base. dado por VO 7 KO. en
metros. en que V0 es la fuerza cortante basal. n
toneiadas. :

E!l modulo de ngidez medio G. se determmra
mediante  pruebas  dinamicas de campo o
laboratorio. A falta de tales determinaciones se
tomard :

G = 2(H/T, )

Donde G esta en vm2. TO es el periodo dominate
mas largo del terreno. en segundos, en el sitio
donde se halle la estructura v se obtendra de la
ficura A4 1. v H es la profundidad. en metros. de
los depositos firmes profundos en dichos sitios. v
se determunara a partir de estudios locales de
mecanica de suelos o. si éstos son insuficientes
para determinarla. se tomara de la figura A7.1. En
los sitios donde no se conoce el valor de G, si G
no se determina experimentaimente. se adoptara el
valor que resulte mas desfavorable entre los
limites de 400 » 900 vm2



Tabla A7.1 Valores de Kq, K ¥ K,

Profundidad de Ko K\(2) K. K,
desplante (1) Losa Zapata
<tm 11GR, 7GR 20GR 12GR
>3m 16GR, 11GR 29GR 20GR
En zona ]

E K

| Profundidad de K Sobre ei terreno | Sobre pilotes de | Sobre pilotes de N

I desplante (1) I friccion (3)  {punia {4)

| <

i <lm 7GR 6GR 7GR3 6GR 12GR

,i 23im 8GR i 9GR3 11GR3

) | | 16GR |

Para profundidades de despiante intermedias entre | y 3m interpdlese linezlmente entre los valores de la
tabla.

Para estructuras cimentadas sobre pilotes ¢ pilas en fa zona 11 supdéngase K0 infinita.

Si estos son capaces de resistir por adherencia con el suelo circundante, al menos la mitad del peso bruto
de la construccion incluvendo el de sus cimientos. Cuando tienen menos de esta capacidad interpdlese
linealmente entre los valores consignados en la tabla.

4. KO0. se calculara teniendo en cuenta los pilotes de punta que contribuvan a resistir en momento de volteo
calculando la ngidez de estos elementos ante la fuerza axial como si su punta no se desplazara

verticalmente.

LI
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ESCALA DE MERCALLI
PARA INTENSIDADES

Imperceptibles
Los perciben las personas en reposo 0 en pisos Superiores

Se percibe en el interior de las construcciones. Los objetos colgado
oscilan. Se siente como cuando pasan camiones ligeros

LLus objetos colgados oscilan. v se siente vibracion como cuando pasa
un camion pesado. Los automoviles parados oscilan. Las ventanas. los
platos v las puertas hacen ruido.

Se percibe a la intemperie. Quienes duermen despiertan. Los tiquidos s¢
mueven v pueden vertirse. Los objetos pequerios se caen o se mueven,
Las puertas oscilan. Las persianas v los cuadros se mueven. Los relojes
de péndulo se paran. arrancan o cambian de paso.

Lo perciben todos. Muchos se asustan v salen a descubterto. Las
personas caminan inseguras. Las ventanas. platos v articulos de vidrio
se rompen. Los libros se caen de los estantes v los cuadros se caen de
los muros. Los muebles se mueven o se vuelcan. Los acabados débiles
de los muros se agrietan. Las campanas pequeias de las iglesias repican.
Los arboles se sacuden o s¢ les ove crujir.

Es dificil permanecer de pic. Lo notan los conductores de automovil.
Los objetos colgados repidan. Los muebles se vuelcan. Los muros de
mamposteria se agrietan. Caen los aplanados. Las chimeneas débiles se
rompen. Las comisas. parapetos v ormamentos arquitectonicos caen.
Olas en los estanques. Pequedos deslizamientos v derrumbes en los
bancos de arena o de grava. Las campanas grandes repican. Se danan los
canales de riego.

Se afecta la conduccion de los automoviles. Se dafian bastante los muros
de mampostenia. Caida de chimeneas. monumentos. torres. Los muros
de relleno son arrojados hacia ftuera. Se desprenden ramas de los
arboles. Aparecen grictas ¢n terreno mojado o inclinado.

PANICO GENERAL. Se destruven muchos muros de mamposteria de
buena calidad. Se danan los cimientos. Las estructuras crujen. Grictas en
el terreno.



10.La mavoria de las estructuras de mamposteria v de vigas v columnas se
destruven. Se dafian otros tipos de estructuras. COmo puentes \' presas.
Grandes derrumbes en cerros. Rieles dobiados ligeramente. El agua se
desborda en canales. rios v presas.

11.Ricles muy doblados. Tuberias subterrdneas completamente destruidas.

12.DANO CASI TOTAL. Grandes masas de roca desplazadas. Objetos
arrojados al aire.
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SUMMARY

It is well-known that the application of the Square-Reot-of-Sum-of-Squares (SRSS)
method in seismic analysis for combining modal maxima can cause significant errors
Nevertheless. this method continues to be used by the profession for signiﬁca'nl buildings. The
purpose of this note is to present an improved technique to be used in place of the SRSS

method in seismic analysis.

A Complete Quadratic Combination (CQC) method is proposed which reduces errors in 7
modal combination in all exampies 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
S T T . -

The SRSS method of combining modal maxima has found wide acceptance among struc-
tural engineers engaged in seismic analysis. For most {wo-dimensional analyses, the SRSS
method appears to vield good results when compared 1o time-history response calculations.
Based upon the eariy success of the method in two-dimensions, the SRSS approach is now
being used for three-dimensionai 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 [],2.3].
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The problem associated with the application of the SRSS method can be iliustraled by its
application 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 the applied earthquake motion, a table of natural frequencies and the principai directions
of the mode shapes are illustrated in Figure {2). One noles the closeness of the frequencies and
the compiex nature of the mode shapes in which Lhe fundar'rllenlal mode shape has x. y, as weli
as torsional components. This type of frequency distribution and coubled mode shapes are very

commen in asymmetrical building systems.

This structure was subjected to the Taft, 1952, earthquake. The exact maximum base
shears for the four exterior frames produced in the first five modes are shown in Figure (3). A
mode superposition solution, in which all 12 modes were used. produces base shears as a func-
tion of time. The maximum resulting pase shears in each of the four frames are plotted in

Figure (4a). For this structural model and loads, these base shears represent the "exact” resuits,

If these modai base shears are combined by the SRSS method, the values 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 greatly underestimates the forces in the
direction of the motion. Also. the base sl_1ears in the frames normal to the motion are overes-
timated by a factor of 14. It is clear that errors of this order are not acceptable. The sum of
absolL;te values, which is a method normally suggested for the case where frequencies are
close. gives a good approximation of the forces in the direction of motion but overestimates the
forces in the normal frames by a f;u:tor of 25. For this example, the double sum method
required by the Nuclear Regulatory Commission produces resuits 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 technique for com-

bining modal maxima.

BASIC MODAL EQUATIONS

The dynamic equilibrium equations for a three-dimensional structural system subjected to

a ground acceleration, i, (r), in the x-direction is written as
MU+CU+KU =M, <ii (N> (1
where M,C and K are the mass, damping and stiffness malrices, respectively. The three-
dimensional relative displacements, velocities and accelerations are indicated by U, U and U.
The column vector M, contains the components of mass in the x-direction and zeros in all

other directions.

The mode superposition solution involves the introduction of the transformation
U = o¢Y (2)
where @ 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 (1) by &7 yields

P'MOY + 7COY + KDY = ™™, <ii (1)> (3)

For proportional damping the mode shapes have the following properties:

L TR I

¢/ Mo, = m, (4)
&Ko, = w’m, (5
d1Co, = 2L, w,m, (6)

in which ¢; is the ah column of @ representing the th mode shape, m, is the th modal mass,
and ¢, is the damping ratio for mode « Due to the orthogonality properties of the mode
shapes, all modal coupling terms of the form ¢,/A¢, are zero for i = j Thus, Equation (3)
reduces 1o a set of uncoupied equations in which the typical "modal” equation is of the form:

Y+ 2w, Y, +w?Y, = p, <ii (1) > (7

where

™,

m,

{8)

p=

e



is the participation factor for mode .

The evaluation of equation (7} for all modes yields the time-history solution for normal
coordinates. The total structural displucements, as a function of time. are then oblained from

Equation {2).

DEFINITION OF RESPONSE SPECTRUM AND MAXIMUM MODAL DISPLACEMENT

The following equation can be solved for the response y,{¢)
Yo+ 20wy twly, = 1) (9)
Al the point in time where |y, (1)] is maximum, the response is defined as ¥ max- A plot of this
maximum displacement versus the frequency w, for each {, is by definition the displacement
response spectrum for the earthquake i, (7). A plot of y,,,..w, is the pseudo-velocity spectrum
and a plot of v, ...w? is the pseudo-acceleration spectrum. These pseudo-velocity and accelera-
tion spectra are of the same physical inle‘reSI but are not an essential part of a response spec-

trum analysis.

If the dynamic loading on the structure is specified in terms of the displacement spectrum,
then the maximum response of each mode is given by

r‘i. max = p.lyt LAY (10)
. Therefore; the maximum contribution of mode / lo the total response of the structure s

Usimar = PV, o (1D
For all modes ), ... is. by definition, positive. The maximum modat displacement U, ,,,. is pro-
portional to the mode shape ¢,; and the sign of the proportionality constant is given by the
sign of the modal participation factor. Therefore, each maximum moda! displacement has a
unique sign, which is given by Equation (11}. Also, the maximum internal modal forces,
which are consistently evaiuated from the maximum modal displacements, have unique signs.
These signs for the maximum modal base shears of the example structure are indicated in Fig-

ure (3) by arrows.
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THE COMPLETE QUADRATIC COMBINATION METHOD (CQC)

The use of random vibration Lheories can eliminale the previously illustrated errors which
are inherent in the absolute sum or the SRSS method. Based on this approach, several other
papers have presenied more realistic methods for modal combination [4,.5]. The compicte
development 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 [6] and [7]. The CQC
method requires that all modal response terms be combined by the application of the following
equalions:

For a typical displacement component, u;:

i, = u,‘,puuu ) (123)

:

and for a typical force component, f:

-f:& = Iupriji,l (12b)
N

where 1, is a typical component of the modai displacement response vector, U, ., and f, is 2

ntypicai force component which is produced by the modal displacement vector, U, ... Note that

this combination formula is of complete quadratic form including all cross-modal terms, hence,

the reason for the name Compiete Quadratic Combination. It is also important to note that the

cross-modal terms in Equations (12} may assume positive or negative values depending on
. e ) ;

" whether the. corresponding modal responses have the same or opposite signs. The signs of the

modal responses are. therefore, an important key to the accuracy of the CQC method.

In general the cross-modal coefficients, p,,, are functions of the duration and f;equency
content of the loading and of the modal frequencies and damping ratios of the structure. If 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 approximaté these

coefficients by [6,7]

_ 8/, (L, +rL )P
(1=r) 2447 L, r(1+r3)+4( 4L D r?

where r = « /w,. For constant modal damping, {, this expression reduces to

(13)

Py
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- 82 (1+r)rY?
Po T ) a1 +r)!?
Note that for cqual damping and r=1, p,,=1. Expressions for the cross terms, which take into

(14)

account the duration and frequency content of the loading, are given in Reference [7). Addi-
tionai modal combination rules giving the variability and the distribution of the peak response

are also given in that reference. These rules are useful in non-deterministic analysis.

Considering 5 percent damping and the frequencies of the example structure, the evalua-
tion of Equation (14) yields the cross-correlation coefficients given in Table 1. One notes that
if the frequencies are well separated the off-diagonal lerms approach zero and the CQC method

approaches the SRSS method.

Table 1 Modal Cross-Correlation Coefficients
Mode | 1 2 3 4 5 | Freq. rad/s |
1 1.000 | 0.998 | 0.006 | 0.006 | 0.004 13.86
2 0.998 | 1.000 | 0.006 | 0.006 | 0.004 13.93
k| 0.006 | 0.006 | 1.000 | 0.998!| 0.180 43,98
4 0.006 | 0.006 | 0,998 | 1000 | 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
TABS - Three-Dimensional Analysis of Building Systems [1]. This involved the 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
execution time due 1o the addition of the CQC method was insignificant (less than 0.1 percent
for a typical structure}. Therefore, there is no justification to continue using the potentially
erroneous SRSS method. The application of the modified TABS program to several buildings

has verified the validity of the CQC method. Other examples are given in Reference {7].

FINAL REMARKS

It should be pointed out that a method similar to the CGC method was first proposed by
Rosenblueth et al. [4) in 1969. Their method. which has a somewhat heuristic basis, has a

more comptlicaled cross-modal term invoiving the duration of earthquake as well as the modal
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frequencies and damping values. This method 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 specifies the
cross-modal terms as being always positive . This will resull in overly conservative response
eslimates in some applications. Concern that this earlier method is being misunderstood. and
the fact that the CQC method is simpler and more practical, have prompted the writing of this

nole.

It shouid also be pointed out that the SRSS method gives good results for some slructures
subjected to two-directional seismic input, even when the modal frequencies are closely spaced.
It can be shown that this is d_ue o canceling of the cross-modal terms corresponding to the two
directions of input. This phenomenon, however, is not generally true. For exampie, when the
two components of input are of different intensities, or when the three-dimensional structure
is highly asymmetric, the cross-modal terms would still be significant and, therefore, the SRSS

method will lead to erroneocus results.

Based on the preceding numerical example and the above discussion, it is strongly recom-
mended that the use of the SRSS method for seismic response analysis of structures be
immediately discontinued. Conlinued use of the SRSS technique may dramatically overesti-
mate the required design forces in some 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 consistently vields accurate results when compared to time-

history analyses.



{1]

(2}

(3]

(5]

(6]

{7

(8]

-8 -

REFERENCES

Wilson, E. L. and Habibullah, A., "A Program for Three-Dimensional Static and Dynamic
Analysis of Multistory Buildings.” Siructural Mechanics Sofiware Series, Vol. 11, University
Press of Virginia, 1978.

Wilson, E. L.. Hollings. }. P.. and Dovey, H. H., "Three-Dimensional Anaiysis of Build-
ing Systems (Extended Version)," Repurt No. UCBIEERC-75/13. Earthquake Engineering
Reseuarch Center, University of California, Berkeley, Califarnia, 1975,

Bathe, K. J.. Wilson, E. L., and Peterson, F. E.. "SAP 1V A Structural Analysis Program
for Response of Linear Systems.” Report No. UCB/EERC-73/11, Earthquake Engineering
Rescarch Center, University of California. Berkeley, California, 1973.

Rosenblueth, E. and Elorduy, 1., "Responses of Linear Systems to Certain Transient Dis-

turbances.” Proceedings, Fourth World Conference on Earthquake Engineering, Vol I,
Santiago, Chile. 1969, pp. 185-196.

Singh, M. P. and Chu, S. L., "Stochastic Considerations in Seismic Amnalysis of Struc-
tures,” Farthquake Engineering and Structural Dynamics, Vol. 4, No. 3, March 1976, pp.
295-307.

Der Kiureghian, A.. "On Response of Structures o Stationary Excitation.” Reporr No.
UCBIEERC-79/32, Earthquake Engineering Research Center, University of California,
Berkeley. California, December 1979.

Der Kiureghian, A., "A Response Spectrum Method for Random Vibrations," Report No.
UCBIEERC-80/15. Earthquake Engineering Research Center, University of Califorma,
Berkeley, California, June 1980,

U.S. Nuclear Regulatory Commission, Regulatory Guide 1.92, Revision 1, (1976).



-9.
Figure 1. Simple Three-Dimensional Building Exampie
Figure 2. Frequencies and Approximate Directions of Mode Shapes
Figure 3. Buse Shears in First Five Modes

Figure 4. Comparison of Modal Combination Methods
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ESCALA DE MERCALLI
PARA INT=NSIDADES

Imperceptibles
Los perciben las personas en reposo 0 en pisos superiores

Se percibe en el interior de las construcciones. Los ohietos colgade
oscitan, Se sients como cuando pasan camiones ligeros

Los objetos colgados oscilan. v se siente vibracion como cuando pasa
un camion pesado. Los automoviles parados oscifan. Las ventanas. fos
platos v las puertas hacen ruido.

Se percibe a la intemperie. Quienes duermen despiertan. Los liquidos s¢
muaven \ puaden vertirse. Los objetos pequefios se¢ caen 0 se mues en.
Las puertas oscilan. Las persianas v los cuadros se mueven. Los relores
de pendulo se paran. arrancan o cambian de paso.

Lo perciben todos. Muchos se asustan y saien a descubterto. Las
persOnas caminan inseguras. Las ventanas. platos v articulos de svidrio
se rompen. Los libros se caen de los estantes v los cuadros se caen de
fos muros. Los muebles se mueven o se vuelcan. Los acabados débites
de tos muros se agrietan. Las campanas pequefias de las iglesias repican.
Los arboles se sacuden o se les ove crujir.

Es diticil permanzcer de pie. Lo notan los conductores de automonil.
Los objetos colgados trepidan. Los muebles se vuelcan. Los muros de
mamposteria s¢ agrietan Caen los aplanados. Las chimeneas débiles se
rompern. Las cOmisas. parapelos v ormamentos arquitectonicos <aen.
Olas en los estangues. Pequenios deslizamientos v derrumr-es en los
bancos de arena o de grava. Las campanas grandes repican. Se dafan los
canales de riego

Se ztecta fa conduccion de los automoviles. Se danan bastante los muros
de mamposteria. Caide de chimeneas. monumentos. torres. Los muros
de rellgno son arrojados hacia fuera, Se desprenden ramas de los
arboles. Aparecen grictas en terreno mojado o inclinado.

PANICO GENERAL. Se destruven muchos muros de mamposteria de
buena calidad. Se danan fos cimientos. Las estructuras crujen. Grietas en
el terreno.

N



10.La mavoria de las estructuras de mamposteria v de vigas v columnas se
destruven. Se dafan otros tipos de estructuras. COMO puentes \-presas.
Grandes derrumbes en cerros. Rieles dobiados ligeramente. El agua se
desborda en canales. rios v presas.

11.Rieles muy doblados. Tuberias subterraneas completamente destruidas

12.DANO CASI TOTAL. Grandes masas de roca desplazadas. Objetos
arrojados al awre.

.



