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FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS

Las autoridades de-la Facultad de Ingenieria, por conducto del jefe de la
Divisién de Educacidn.'Continua, otorgan una constancia de asistencia a

quienes cumplan con'I‘OS requisitos establecidos para cada curso.

£
-
v

El control de asistencia se llevara a cabo a través de la persona que le entregé
las notas. ""Las inasistencias seran computadas por las autoridades de la
Divisic’m,'lcon el fin de entregarlé constancia solamen'te a los alumnos que
tengan un minimo de 80% de asistencias. /
" Pedimos a los asistentes recoger su constancia el dia de la clausura. Estas se
retendran por el periodo de un aifio, pasado este tiempo la DECFl no se hara
responsable de este documento.

)
Se recomienda a los asistentes participar activamente con sus ideas y
experiencias, pues los cursos que ofrece la Division estan planeados para que
los profesores expongan una tesis, pero sobre todo, para que coordinen las

opiniones de todos los intereéados, constituyendo verdaderos seminarios.

Es muy importante que todos los asistentes llenen y entreguen su hoja de
inscripciéon al inicio del curso, informacién que servira para 'integrar un

directorio de asistentes, que se entregara oportunamente.

Con el objeto de mejorar los servicios que la Division de Educacion Continua
ofrece, al final del curso ‘deberan entregar la evaluacién a través de un

cuestionario disefiado para emitir juicios anénimos.

Se recomienda llenar dicha evaluacién conforme los profesores impartan sus
clases, a efecto de no llenar en la dltima sesion las evaluaciones y con. esto

sean mas fehacientes sus apreciaciones.

Atentamente
Division de Educacion Continua.

Teléfonos: 5128955  512.5121 621.7335 521-1987 Fax 5100573 5214020 AL26

Palacio de Mineria Callede Tacuba 5 Primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000 México, O.F. APDO. Postal M-2285
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1. ACCESO
2. BIBLIOTECA HISTORICA
3, LIBRERIA UNAM

4. CENTRO DE INFORMACION Y DOCUMENTACION
"ING. BRUNO MASCANZONI"

5. PROGRAMA DE APOYO A LA TITULACION

6. OFICINAS GENERALES
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8. SALA DE DESCANSO
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CURSOS ABIERTOS

XXVI CURSO INTERNACIONAL DE INGENIERIA SiSMICA
MODULO I: ANALISIS ESTATICO Y DINAMICO DE ESTRUCTURAS SUJETAS A SISMOS
DEL 14 AL 18 DE AGOSTQ DE 2000

FECHA HORARIO TEMA PROFESOR

Lunes 14 17.00 a 21:00 hrs. Introduccién,
Analisis de sismico de un grado de liber-
tad; comportamiento elastico e ineldstico. Dr. Octavio A, Rascon Chavez
Especiros de respuesta.

Martes 15 17:00 a 21:00 hrs. Andlisis sismico de sistemas discretos M. en |. José Luis Trigos Suérez
de varios grados de libertad ’

Miercoles 16 17:00 a 21:00 hrs. Analisis sismico aplicando RCDDF. Con- .
sideraciones generales. “ M. en |. José Luis Trigos Sudrez
Zonificacién del Distrito Federal.
Factor de comportaminto. Estado limite.

Jueves 17 17:00 a2 21:00 hrs  Analisis dinamico; Espectros de sisefio
" Andlisis modal espectral. Uso de la com- M. en |. Ramon Cervantes Beltran
putadoras.
Viernes 18 17:00 a 21:00 hrs  Analisis simplificados: Método estéatico, M. en |. Ramén Cervanties Beltran

métodosimplificado, torsién

Sabado 1 9:00 a4 13:00 hrs  Taller de aplicacién de Computadora M. en |. Ramdn Cervantes Beltran
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CURSOS ABIERTOS

XXVI CURSO INTERNACIONAL DE
INGENIERIA SISMICA

MODULO I: ANALISIS ESTATICO Y DINAMICO DE
ESTRUCTURAS SUJETAS A SISMO

TEMA

INTRODUCCION. ANALISIS DE SISMICO DE UN GRADO DE
LIBERTAD; COMPORTAMIENTO ELASTICO E INELASTICO.
ESPECTROS DE RESPUESTA.

EXPOSITOR: DR. OCTAVIO A. RASCON CHAVEZ

PALACIO DE MINERIA
AGOSTO DE 2000

; exi : -40- -73- do. Postal M-2285
Palacio de Mineria Calle de Tacuba 5 primer piso Deleg. Cvauhtemoc 06000 Mexico, D.F. Tels: 521-40-20 y 521-73-35 Apdo



DINAMICA ESTRUCTURAL
ANALISIS DINAMICO DE SISTEMAS
DE UN GRADO DE LIBERTAD
Dr. Octavio A. Rascon Chavez *
Introducciéon

Cuando ocurre un sismo en una localidad, éste excita a las estructuras que ahi se ubican
y las hace vibrar. Las caracteristicas del movimiento de cada estructura dependen tanto
de las propiedades geométricas como de los materiales de que esté construida; asimismo,
se relaciona estrechamente con la evolucidn de los desplazamientos 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”
(respuestas maximas versus periodos naturales de las estructuras) que se calculan con los
acelerogramas, como se verda mas adelante.

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

comportamiento dindmico de las estructuras.

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

:lase se amplian y comentan muchos de los conceptos.

*  Coordinador de Desarrollo Tecnologico. Insttuto Mexicano del Transporte, y Prafesor en la Division de Estudios de
Posgrado, Facultad de Ingenieria, UNAM.
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XXVI CURSO INTERNACIONAL DE
INGENIERIA SISMICA

MODULO I: ANALISIS ESTATICO Y DINAMICO DE
ESTRUCTURAS SUJETAS A SISMO

TEMA

ANALISIS SISMICO DE SISTEMAS DE VARIOS GRADOS DE
LIBERTAD, COMPORTAMIENTO ELASTICO E INELASTICO

EXPOSITOR: DR. OCTAVIO A. RASCON CHAVEZ
PALACIO DE MINERIA
AGOSTO DE 2000

Palacio de Mineria Calle de Tacuba 5 primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000 Mexico, D.F. Tels: 521-40-20 y 521-73- 35 Apde. Postal M-2285



DEFINICION,

GRADOS DE LIBERTAD

NUMERO DE COORDENADAS GENERALIZADAS (DESPLA-

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

SISTEMA EN CUALQUIER INSTANTE.

EJEMPLOS
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METODOS DE DISCRETIZACION DE SISTEMAS CONTINUOS

1. POR CONCENTRACION LCE MASAS

MASA POR UNIDAD

DE LONGITUD = m

Il m; mi, My my
\I\E I

(77T 77

= L—-n]—_/é’é—-—f}——/m 2 44

FIIFSSFISNERNTNESA

TIrriITssmIrerasi

WL T P T

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

FUNCIONES SON ARMONICAS:

il ~ =

Z(x) = ;o1 bi sen




EN GEMERAL, PARA CUALQUIER TIPO DE FUNCION ¥ (x):

N
z(x,t) = I zi(t)wi(x)
i=1

L : z(x,ﬂ:z,_(r)x_l,;(x)
Rt Z(t)

(x,t)= ZAU)\IJ(XI

MEDIANTE ELEMENTQS FIMNITOS

NS AN

nodos elementos



RESPUES TA DINAMICA DE STSTEMAS ELASTICOS LINEALES DE UN GRADO DE LI ERTAD

——t e VT — Ay w

}

CON AMORTTGUAMTENTO V1SCOSO

- M
—— I /
P(t) 7 K
VWV
— 7 Mo
K,C / -] P(t)
/] C
S TITIIII T 77
7777 77777 Xo(t) ,
- Xo(t) Friccion nula
t = TIEMPO
M = MASA
K = RIGIDEZ
C = AMORTIGUAMIENTO

P(t) = FUERZA EXTERNA

xo(t) = DESPLAZAMIENTO DEL SUELO

EL AMORTIGUAMIENTO VISCOSO ES TAL QUE PRCDUCE UNA FUERZA bE 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,

2a, LEY DE NECTON:

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

A LA FUERZA QUE ACTUA SOBRE ELLA"



dx, _ d
(m-ﬁ) = "d—t (mx)

&
i fer

p({t) =

p(t) = FUERZA ACTUANTE
X = DESPLAZAMIENTO
£ = TIEMPO

SI m ES CONSTANTE: p(t) = mx '

PRINCIPTQ DE D'ALAM BERT ~ | |

SI LA 2a. LEY DE NEWTON LA ESCRIBIMOS COMO

p(t) —mx =0
AL SEGUNDO TERMINO DE LA ECUACION SE LE CONOCE COMO FUERZA DE INERCIA;
ELL CONCEPTO DE QUE UNA MASA DESARROLLA UNA FUERZA DE INERCIA PROPOR-
CIONAL A SU ACELERACION Y QUE SE OPCNE A ELLA SE CONOCE COMO PRIN-
CIPIO DE D'ALAMBERT, Y PERMITE QUE LAS ECUACIONES DE MOVIMIENTO SE

EXPRESEN COMO ECUACIONES DE EQUILTIERIO DINAMICO,

ECUACION DE EQUILIBRIO

Xo
—s je— s nd
,// ! fe
; 1. I M =—. —  P(1t) +——=1+— p(4)
' [
§ JC R P{t) fa fi
5 o0
VP T U U Ui ayyeyss
- !
Xo(t) DIAGRAMA DE CUERPO LIBRE
EQUILIBRIO: £, + £, * £; = p(t) (1)
PARA UN SISTEMA ELASTICO: £, = Kix - x_) = ky R
PARA AMORTIGUAMIENTO VISCOSO: £, = c(x - x_} = Cy > (2)
POR EL PRINCIPIQ DE D'ALAMBERT: f; = mx = m(y + X_)

o



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

m(y + 3{0) + cy + ky = p{t)

DE DONDE

LN ] L) N LN (3)
My + cy + Ky = p(t) - Mxo

DIVIDIENDO ENTRE M AMBOS MIEMBROS DE LA EC, 3:

e, C1 K. _plt)
Y+t gY¥tygyY =y o
C K 2
SI §=2h, y§=0", DONDE w = FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL, EN
RAD/SEG:
.y - . 2 a (t) ..
y + 2h y +wy-= M - xo (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,

VIERRACIONES LIERES

EN ESTE CASO LA ECUACICN DIFERENCIAL DE EQUILIBRIC RESULTA SER

y+ 2h y + m2y =0

CUYA SOLUCION ES

y(t) = e_ht(c1 sen o't + C2 cos w't) (5}

DONDE w' = m2— h2 = FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL AMORTIGUADA

Y Cl Y C2 SON CONSTANTES QUE DEPENDEN DE LAS CONDICIONES INICIALES




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

TEMA,

ESTAS RESULTAN SER

_ v(0) + hy(0) N
1= — Y |Cc, = y(0) (6)

LA EC (5) SE PUEDE ESCRIBIR TAMBIEN COMO:

y(t) = 2e % cos (w't - 8) (7)
2 2 -1 &1
DONDE A = Cl + C2 Y 8 = tan o = ANGULO DE FASE
2

LA GRAFICA DE LA EC (7) ES

2 .
T-:a$ = PERIODO NATURAL AMORTIGUADO, SEG

£' = %7 = FRECUENCIA NATURAL AMORTIGUADA, cps

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

/) 2
w' = Vo - h2+0, cos w't+l ¥ sen w't+w't, CON LO CUALLA EC. (5) SE
REDUCE A
y(t) = ™Y ([(y(0) + hy(0))/u'] (u't) + y(0)}

ety (0t + (1 +wt)y(0)]

It
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LA GRAFICA DE ESTA ECUACION ES

74 |
y(0)
J‘ » :

Y OBVIAMENTE NO REPRESENTA UN MOVIMIENTO OéCILATORIO, POR LO CUAL

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

cr M ! M

DE DONDE c
cr

n
[y
3

(8)

A LA RELACION ¢ = C/Ccr SE LE LLAMA WRACCION DEL AMORTIGUAMIENTO

CRITICO.

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

SE OBTIENE:
2K
h = S =CC =c¢%=m
Ccr cr 2/KM
2 4K
ADEMAS :
w' = fmz— h2 = #mz- wzcz = mfl—cz
w' = wfl - CZ (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 Y1 - 0.01' = 0,995uw

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

TRUCTURA ES MEDIANTE EL DECREMENTO LOGARITMICO, EL CUAL SE DEFINE

COMO EL LOGARITMO DEL COCIENTE DE DOS AMPLITUDES CONSECUTIVAS

-ht
L = 1n __ﬁ}.’__f__t%T = 1n Afh(tf_g?)(mlt—e)
g Ae | cos[w' (t+T')~8]
= 1n{ e_ht cos(w't - B) ) -,
o h(t+TT) cos(w't + w'T'-8)
= ln{ e-ht COS(m't - 9) }'

= —hm e e ‘
e ht e hT cos{w't 8 + 27)

+hT' 2m
= ]ln e = hT' = [uT' = w ———m
m¢l~c2
L = 2ne
V1-z2 (10)

SI 7z ES PEQUERO,

L=2mg y = L/20 (11)




DETERMIMACION EXPERIMENTAL DE ¢ 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;

Acelerdmetro

0000

Acelerometro |—» Amplificador » Registrador

“.y'(f)

y{t+T)
y (1)

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

DE LA EC. (11), DESPEJAR A [

.
5 = 2T
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EJEMPLO

CALCULAR EL PERICDO NATURAL DE VIBRACION DE LA ESTRUCTURA MOSTRADA

EN LA SIGUIENTE FIGURA:
Xest

Peso W _ - .
p P = carga esté&tica
T L7774 K P % g 1  ont
I = = desplazamiento
Ip——J’ xest est producido por P
h
I_ = momento de inercia de las columnas
_J"‘—‘Z_Ic‘—z_. c
77777 7757 I_ = momento de inercia del sistema de
L L P piso
1 L 1

MEDIANTE EL ANALISIS ESTATICO DEL MARCO SE ENCUENTRA QUE

§+ .I_EL‘. 6+EE.I_‘
. _ zh3 2 ;p h ook - 6EI, Ip‘h
est EI_ 6 + EE L K3 3, EE L
I _ h 2 I _h
p b
Perfodo natural = 'T = 2T = 27 = 27 /EL-
W ” gK
m
3, L
T = 2% h3 2 Ip h ; €n seg
g6EI, I
6 + =S &
I h
P
Si I >> I (I + =), K =24EL
P C h3

amuyzvywnaa74//////1 '

ESTRUCTURA DE CORTANTE:
CUANDQO LAS DEFORMACIONES
OCURREN PRINCIPALMENTE
DEBIDO A LA FUERZA COR-~-
TANTE DE ENTREPISO.




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

20 TON EN SU MASA, OBSERVANDOSE UN DESPLAZAMIE.NTO ESTATIC‘O DE 0.2 CM.
AL SOLTAR SUBITAMENTE LA FUERZA SE REGISTRA UN PERIODO DE 6SCILACION

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

~ w=mag.

> ] .

/////// P=20 ton. y(t)&

(aplicada 4
K estdticamente) 02 /K" 0.14
AR
77777 7777 ;

CALCULAR W, u}£'L y &

1. DE T'égl'.=2'"= Zﬁﬁr:o_z v K = 20_ - 190 ION
w /g—; /Kjg_' .2 CM
M - -

SE OBTIENE

wer? Kg/an? = (0.2)% x 100 x 981/4r° = 002 x 100 x 982

W= 99.4 TON

27 2T RAD 1

1 = 2 = 20 = a2 . ' 2 = = e =

2. e = T I T = g.3 = 2 cps
_ 0.2 N
3 L = 1n 37 = ln 1.43 = 0.357
L 0.357 _
L = 'i‘;' = =7 = 0.0568 O = 5.68 %
c = &C,. = t2/RT = 0.1132 /I00 x 99.4/981

1,132 x 0.318 = 0.36 TON SEG/CH



EJEMPLO
CALCULAR LA RESPUESTA DE UN SISTEMA DE UN GRADO

A LA SIGUIENTE EXCITACION, CON C = 0:

i

P(t)a

D . mx + kx = P,

X = C1 senwt

v

t SI ENt =0,

X = 1? (1 - coswt);

]

16

DE LIBERTAD SUJETO

+ C, cosut + po/k

x:

Y C, =20

Wz 2T t.

B = FACTOR DE AMPLIFICACION DINAMICA = 5 = (1 = cosut)
()
Byax = 2 EN t = T/2, 3T/2...
AHORA, SI LA EXCITACION ES DE DURACION t_
(1) SI t«<t
p a o
. pO
X = 4 (1 - cosuwt)
Po x(t) = _Tg' senwt
ENt =1t -
>t b 7
b :
° :t. x(t ) = 2 (1 - cosut ) CONDICIO-
6“‘“““’*I oo \ NES INICIA
‘ x(t,) =—j§ senwt LES PARA

J bt



SI t>t , X = A cosut' + B senwt' , CON t' = t - t,

ENt' =0 (t=t), SE DEBEN CUMPLIR LAS CONDICIONES INICIALES AN-
TERIORES, LO CUAL CONDUCE A )

P

o

= _0 - = -0
A= T (1 COSwto) Y B % senmto
Py | Py
POR LO QUE X = 3 1 - COSwto) coswt' + - Senut senwt'
P 1
= T? /Ei - cosut )2 + senzmt sen(wt' - 9 )
0 o
0
D -
X = 7? /5(1 - CcOs to) sen(yt' - 8)

wt

§)
=}

= (2 sen—?gﬂ sen(pt' - 9)
[ J
~
B= FACTOR DE AMPLIFICACION
3
wt t
- o _ O
BMAX = 2 sen 5 = 2 sen(nﬁr)
i =
7 2 Byax T 2
i
I
|
|
|
i 1 1 —
. 0. 1. 1 .
0.5 0 5 to/T
EL MAXIMO EL MAXIMO OCURRE DURANTE LA EXCITACION
OCURRE DES-
PUES DE LA
EXCITACION
nt
SI t_ /T ES MUY PEQUESO, sen—=> = nt_/T




18

Y _ 2p0 TTto - 2po wto - poto 2 1
XMAX k T mk 2 mw Mw
. m

EN DONDE I = potO = AREA BAJO LA EXCITACION

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

DURANTE UN INTERVALO DE TIEMPO At MUY PEQUENO, TAL QUE At/T << 1:

P(t) 4
At
Impulso=1 =fp('r).d1
0
4.
LAT—*——:’ 1
POR EL PRINCIPIO IMPULSO - MOMENTO SE TIENE QUE
At .
I =/ p(t)dt = mx = % = I/m
0

EN DONDE i ES LA VELOCIDAD QUE EL IMPULSO LE IMPRIME A LA MASA DEL
SISTEMA. DESPUES DE At fL SISTEMA QUEDA VIBRANDO LIBREMENTE CON
VELOCIDAD INICIAL %(0) = % , MIDIENDO 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

.

x(t') = E&El senwt' = }%rsenmt'

SI EL SISTEMA TIENE AMORTIGUAMIENTO,

- 1
x{t') = E%T g Fut senuw't'



SOLUCTION AL PROBLEMA DE VIBRACIONES FORZADAS

A. FUERZA EXTERNA

VEAMOS PRIMERO EL CASO EN QUE™EXISTE p(t) Y QUE x_(t) = O,

SIENDO p(t) ARBITRARIA

P (1)

I

|

i
—t

‘r:m% Toi
NN o

TR

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

INSTANTANEOC. EN LA VELOCIDAD DE LA MASA IGUAL A

5

© _ p(x)dr
Y =N

Y UN INCREMENTC INSTANTANEO NULO EN EL DESPLAZAMIENTOQ, ES DECIR, y=0.
- TOMANDO ESTOS INCREMENTOS COMO CONDICIONES INICIALES EN t=7, LA EC. 5

DA COMO RESULTADO

y({t) = E%%%QL sen w' (t-1) e_h(t—T) ; t>T
PUESTO QUE EL SISTEMA ES LINEAL ES POSIBLE SUPERPONER LOS EFECTOS
OCASIONADOS POR LOS IMPULSOS APLICADOS EN CADA 1t QUE HAYAN OCURRIDO

ANTES DEL INSTANTE t DE INTERES; ES DECIR,

19



1 t
y(t) = T S pl(t)e

_h(t-r)senm'(tﬁr)dr (12)

-

LA FUNCION 'P-{[_ml'_ e-.h (t-1) senw' (t-1) ,QUEES LA RESPUESTA A UN IMPULSO INSTANTA-

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

SISTEMA.

y(1)4
p(7%)

» }

Acﬁ\\\_—d,gr”
T )

LA SOLUCION DADA EN LA EC. (12) SE DENOMINA INTEGRAL DE DUHAMEL. ESTA
CONSTITUYE LA SOLUCION PARTICULAR DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE EQUI-

LIBRIO; LA SOLUCION GENERAL ES:

t
v(t) = ae Bt cos(u't-0) +-M—fu—, fp(n)e ) conwt (b-1)dr

[

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

" YA QUE LA OTRA PARTE SE AMORTIGUA RAPIDAMENTE.

B. 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

t ..
y(t) = %l s xo(r)e‘h‘t“” cenw' (t-t)dt ° : (14)
EJEMPI.O

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

TIGUAMIENTO NULO, CUANDO LA EXCITACION ES LA SIGUIENTE:

|

Xol t)
r = 0
== o _
g x (£) = a, SI Ogtst_
0 to ot x (£) = 0, ST 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)):

t t
y(t) = %}— / a senw(t-t)dr = :mi J sen w{t-t)dr
— -a p—
= — (1~ cosat) SI  0stst (B}

£

PARA FINES DE DISENO ESTRUCTURAL ES IMPORTANTE CONOCER LA RESPUESTA

MAXIMA; ESTA OCURRE CUANDO coswt =-~1, O SEA, CUANDO

wt

]
3
o
t
|
|
N
[
3%



Y VALE

2a a 2 T
Max {[y(t]} =5 7 T7, ST Os3¢t, O 0gTe2t,

w 2m

PARA t>to, O SEA, PARA T/2>t0 ES NECESARIO OBTENER LA RESPUESTA EN VI-
BRACION LIBRE CON LAS CONDICIONES INICIALES DE VELOCIDAD Y DESPLAZA-

MIENTO CORRESPONDIENTES A t=to:

= -a - . = -2
y(to) = = (1 coswto) poy(tE) " senmto

[0}

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

y(t) = :% [senwto senut' - (1 - coswt ) coswt ']
© .
!
= :% /éenzmto + (1 - coswto)2 sen (wt' - @)
w
y({t) = -—% senuwty sen(wt' -~ #)
w 2
-1 l~coswt
DONDE t' =t -t_ Y @ = tan ~{ )

enuwt
o snwo

EL VALOR MAXIMO DE LA RESPUESTA EN ESTE INTERVALO ES

wt
MAX{ [y(t)]} = 22 sen—jg

wz r SI t>t0 o) T>2t0




EXCITACION ARMONICA

CONSIDEREMOS AHORA EL CASO Eﬁ QUE ' LA ESTRUCTURA ES EXCITADA POR LA

FUERZA ARMONICA

p(t) = Py senQt

DE DURACION INDEFINIDA.

LA SQLUCION DE ESTE PROBLEMA SE PUEDE ENCONTRAR SUSTITUYENDO A

p(t) = po senQt EN LA INTEGRAL DE DUHAMEL Y OBTENIENDO SU SOLUCION.
SIN EMBARGO, EL RESULTADO LO OBTENDREMbS DE LA CONSIDERACION DE QUE
PARA QUE EL MIEMBRO DERECHC DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO
APAREZCA UN TERMINO ARMONICO ES NECESARIO QUE EN EL IZQUIERDO SE
TENGAN COMBINACIONES DE TERMINOS TAMBIEN ARMONICOS., CONSIDEREMOS,

POR LO TANTO, LA SOLUCION

y(t) = A senQt + B cosat (14)

Y DETERMINEMOS LOS VALORES QUE DEBEN TENER A Y B PARA SATISFACER LA
ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO, PARA IO CUAL HAY QUE SUSTITUIR
A y(t), y{t) Y y(t) EN LA ECUACION DIFERENCIAL. HACIENDO ESTO Y FAC-

TORIZANDO:

(—AQZ - 2hQB +m2A) seniit +

2 2 _ Py :
(-BOQ° + 2hAQ +w B) cosit = o sent + 0 x cosit

PARA QUE ESTA IGUALDAD SE CUMPLA SE REQUIERE QUE

A p
~AR%-2hoB + wlA = 2

_Ba’ + 2hoA + wB = 0



RESOLVIENDO ESTE SISTEMA DE ECUACIONES SE OBTIENE:

P
‘o (w2 -n?)
A= M
(m2 92)2+ 4h292
o
B = -2h M

SUSTITUYENDO A Y B EN LA EC. (14):

o
y(t) = 5 M2 5 5 2{(w%4@) senit - 2hQ cosqt}
(0™ -Q7)° + 4h™9

O, TAMBIEN
Po
3
y(t) = 4]sen(9t - 7
(w2 -2%)2 + 4n2g?
TN DONDEZ @ = ANG TAN (:§) * ran 1 —%Eﬁ—j = ANGULO
w? -a DE FASE

DIVIDIENDO NUMERADOR Y DENOMINADOR DE LAS ECS, (16)Y (17) ENTRE w

SE OBTIENE:
‘DO
y(t) = 42-7F_ — sen(Qt - §)
/- 252+ (20
g = Tan"t 2C_2

(15)

(18)

(19)

2

24



' SQOLUCION GENERAL PARA EL QASO &= 0

P'c:'o sen Ot

y(t) = C; sen ot + C, cos wt + ™

wz_nz

SI EL SISTEMA PARTE DEL REPOSQ®, LAS CONDICIONES INICIALES SON

y() = 0y y(0y = 0. EN ESTE CASO:
P
-0 = _o sen (Q0) _
y(0) =0 = C; sen (w0) + C, cos (w0) + Tl e 0
=0+ Cy+0 =Cy=0
P O

— - o -oos (a0)

v(0) = Cl(uCOS (w0) sz sen {(w0) + T Y Q
P o
o) 1
= Ciw + 0
1 M v w2=-02

ool = ~Po (9/w)

1 Mo L2-92

Po sen 4t Q2 sen wt
y(t) = T (=2 ek o X SED WR

w2-02 W 2.02

(P_/k.)
y(t) = —2—— [sen t - 2 sen wt] (20")

(1-22 /52) v :

Y1) 4
sen n t
Lnsen wt
o
W N& t




S§I SE TIENE EXCITACION ARMONICA EN LA BASE DE LA ESTRUCTURA

x (t) = asenQt, O SEA, X, =-aﬂzsen9t, BASTA CAMBIAR A pO/M EN LA

o]
EC. (16) POR —an; HACIENDO ESTO SE OBTIENE

2
v () =/ (z/‘”) —a sen (at-g) (20)
22 2 Q.2
(L - _i-) + (2Ca)

w

FACTOR DE AMPLIFICACION DINAMICA DE DESPL.= B, = MAX[%EL]

J'\iLf'. . L, o
: oY)

o 0.5 1 5 2
FIG. 1.CURVAS DE AMPLIFICACION DINAMICA PARA EL CASQO DE FUERZA

EXTERNA }/}

- 1
B, = — ‘ (21)

d 2
/i - B %+ (2eh?
[i}]

LOS FACTORES DE AMPLIFICACION DINAMICA DE VELOCIDAD Y ACELERACION SE

SE PUEDEN OBTENER DERIVANDO RESPECTO A t LA EC:(lG) O LA (20), SEGUN
SEA EL CAS0. LOS RESULTADOS SOM, RESPECTIVAMENTE,

max [ = 5 = g- By Yy B, = (%)ZBd = Mﬂxfz%l] (22)
aw

26
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EJEMPLO

CON UNA MAQUINA VIBRATORIA PORTATIL QUE PRODUCE FUERZAS ARMONICAS

SE PROBO UNA ESTRUCTURA, AJUSTANDO LA MAQUINA EN LAS FRECUENCIAS

RAD RAD
= — Y = jrlinivonedl
) = 16 ggg Y 9, = 25 ggay

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

CON UNA FUERZA MAXIMA DE 500 LB EN CADA

RON FUERON:

6, = 7.2 x 10 %in, @, = 15°;(cosf, = 0.966 ; senf. = 0.259)
1 1 1 1
- =3, _ a. - . _
py = 14,5 x 10 “in, HZ = 55,(00592 = 0.574; senﬁ2 = 0.819)
EVALUAR LAS PROPIEDADES DINAMICAS DEL SISTEMA.
HACIENDO:
p. = EQ B = EE 1 { 1 }1/2
Tk dy kg 182 1+ [2¢8/02-80)]% .
L 1y
v
cosf .
i 1
p. cosf.
Py = Eg 3 i B = Q/w
1 -8
0
p. cosf.
k - kg2 = =—-2 - x-0%m C o (23)

SUSTITUYENDO LOS VALORES EXPERIMENTALES DE LAS DOS PRUEEAS:

-
2 500 (0.966)
k - (16)“m = _ 1b
7.2 x 10° [ k = 100 000 77
' 2
K - (25)2p = 3500 (0.576; m = 128.5 lblSEG
14.5 x 10 " : n
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USANDO LAS ECS. (17) Y (23) SE OBTIENE:

pO senf .

i 500 (0.259) '
r = ; DE DONDE —— = 15.7%
2B; ko 25%§§ 100 000(7.2 x 10°°)
RESONANCIA

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

TEMA, SE DICE QUE SE PRESENTA EL CASO DE RESQONANCIA. DE LA EC. (20}

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

y(t) = %E a sen(at-g)
—~/
By
o(Bd)res = 7%? EN CASQO DE MOVIMIENTO DEL SUELO Y DE FUERZA EXTERNA

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

OCURRE CUANDO & = le-ZC% EN EL CASO DE y(t) y y (t), EL MAXIMO OCU-

RRE, RESPECTIVAMENTE, CUANDO

Q=uw Y Q =—=2—— - SI t< 20%, LOS VALORES DE ESTAS Q NO

Jl—2;2

DIFIEREN EN MAS DE 2%.

EL MAXIMO VALOR DE Bd (PARA Q@ = w 1*2C2) ES

.
_ 1 _ {Q/w)
(Bd) T ——— 0 (Bd) =

HAX 2c¢l—c2 s 2c/l-;2

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

SE OBSERVA EN ESTAS ECUACIONES QUE SI z=0, (B.) = @

Ba) max
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SI SE ANALIZA LA SOLUCION GENERAL DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE
MOVIMIENTO PARA EL CASO DE CONDICIONES INICIALES NULAS Y B=1 SE TIENE

QUE:

EQ cosuwt
k 2z

e_ht(A sen w't + B cos w't) -

y(t)

i

'y(0) = B - p_/(2zk) = 0

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

SIT>0 y3=1

SI £ =0, APLICANDO LA REGLA DE L'HOSPITAL, SE OBTIENE:

yi(t) _
p./k

o

S ] I

{senwt - wt coswt)

0 SITA, EL MAXIMO DE LA RESPUESTA TIENDE A INFINITO GRADUALMENTE.
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&
y(t)

po/K ,’/

-

- -
red

[ :

-
P
h \~/
- t
.
S
Ty
~
e .
o
. o
.
-
S

-~

CARACTERISTICAS DINAMICAS DE LOS REGISTRADORES DE SISMOS.

ST IA ACELERACION DE LA BASE DE UN INSTRUMENTO ES ARMONICA, DADA POR LA

ECUACION 0

xo(t) = a senft

EL FACTOR DE AMPLIFICACION RESULTA SER

= _ 1 1 _
B, = = =

¢ V/- 92 2 Q, 2 w
(l—ai) + (2C;)

PUESTO QUE LA FIG I CORRESPONDE A B

Pa
2
w

a’ Y EN ELLA SE OBSERVA QUE PARA

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

4d
ZAMIENTO DE LA MASA DE UN SISTEMA ES PROPORCIONAL A LA ACELERACION 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

RESULTA SER UN ACELEROMETRO.

EN INGENIERIA SISMICA LA MAXIMA FRECUENCIA DE INTERES ES DEL ORDEN DE
10 CPS (T ='0.1 SEG), POR LO QUE LOS ACELEROMETROS TIENEN FRECUENCIA

NATURAL DE 16 A 20 CPS.
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POR OTRA PARTE SI LA EXCITACION DEL SUELO ES X, = @ senf2t, O SEA,

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

SEffALADO EN LA ECUACION (20), ES DECIR,

B o= (@/w)?
d ﬁl—(n/m)‘) + (2z0/w)°

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

PLAZAMTIENTO DE LA MASA ES PROPORCIONAL AL DEL SUELQO; SI ESTO SE

CUMPLE, EL APARATO, CONSTITUYE UN DESPLAZOMETRO, CONOCIDO TAMBIEN

COMO SISMOMETRO.

wallp

0

DETERMINACION EXPERIMENTAL DEL AMORTIGUAMIENTO DE UNA ESTRUCTURA ME-

DIANTE VIBRACIONES FORZADAS ARMONICAS

B'd ‘ (Bd ) 't _Pa . Po = Desplazomiento estético
2% = Po/k

NOTA . * = Resultados de las pruebas

Curva de Ampiificacion Experimenta!

o
W L—
SN
N-—-—
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SI SE DETERMINA Bd EXPERIMENTALMENTE MEDIANTE UNA SERIE DE PRUEBAS

DE VIBRACION FORZADA CON FUERZAS ARMONICAS; Y ADEMAS SE DETERMINA

Por ENTONCES

P
- R (24)

2(Bg) yax

OTRO METODO PARA DETERMINAR.: CON BASE EN LA CURVA EXPERIMENTAL DE

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

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

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

(B /V2; SEAN 82 Y B ESTAS FRECUENCIAS, DE LA ECUACION DE Bd

a’ uax 1 )
SE OBTIENE: " rms = 2 _ = RATIZ CUADRADA DEL VALOR MEDIO CUADRATICO
3
. Ve
IN__ 38 .
A4 %
p l
i 5% = 0, /7 (1-8 2)2, (2¢8)°
V2

ELEVANDO AL CUADRADO AMBOS MIEMBROS:

1 1
- = ]
8T 2 (1-8%)2% + (2z8)2

DE DONDE 82 =1 - 2:2 + 25/1 +g2

DE AQUI, DESPRECIANDO EL TERMINO 2 DEL RADICAL, SE OBTIENE
2 s 2
B] = 1 - 2z ~ 2¢ ; R R
2 s 2 2
82 =1+ 27 - 2¢ H 82 =1+ z -z
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[
B, =B
DE DONDE T 22 1 (25)
EJEMPLO . 40,
fNres =————
6 2 ' 2
& 567xI0pul
=
o | 567x10

=. R pulg=4.01xI0 5 .

= 4L — T pulg. pulg

= !

2t i

= |

(=4

B 2 l

Wl |

g [

W - i !

o o

o 1 |

0 ] 1 1 1 i
i5 _/ a)\\_ 25 rad
n,=1955 01,2042 0, ~<eq— .
- - - RAD
DE LA EC (25) AR = 4, = Q4 0.87 5%
a 9,
o2 2278 _fres res _ %27 %1 _ 0.87 _ , g
2 2 Q. + Ql 39.97 *

METODO NUMERICO B 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 Yir Yiry¥yo CONOCIDOS EN EL INSTANTE ti, y ti+l=ti + At.
SUPONGAMOS EL VALOR DE vy, 4
2. CALCULEMOS Yie1 = Yy + (yi + yi+1)At/2 (26)
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N » . 'x ) L 2
CALCULEMOS y, | %y, + y ot + (5 -8 )y (at)? + gy g (a8 (27

CALCULEMOS UNA NUEVA APROXTIMACION PARA Vig1 A PARTIR DE LA

ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO:

Yi+n i+l (23)

:— * _ 2 _ _ [ ]
- 2C9Yi+l @ (Yi-!-l Yest) (xo)

DONDE y_ ., = p(t; 4)/k
REPITAMOS LAS ETAPAS 2 A 4 EMPEZANDO CON EL NUEVO VALOR y. .,

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

CASI IGUALES.

SE RECOMIENDAN VALORES DE B.DE 1/6 A 1/4 Y At=0.1T PARA ASEGURAR

CONVERGENCIA Y ESTABILIDAD. -



X o pulg/ Seg’
M =4Ib Seg’/pulge
£=0.2 04
=zglb
» e —l2
Kol t)=-30t
7777777 77777

CALCULAR LA RESPUESTA DE LA ESTRUCTURA APLICANDO EL METODO B DE

NEWMARK
w= JkM = /36/4 = 3 g%g
27 '
h=ztwe =0.2x 3=20.6 : T =’—§- = 2.09 SEG
TOMAREMOS g=0.2 Y At = 0.2 (2 0.1T) SUSTITUYENDO EN LAS ECS. (26),
(27) y (28):
Yi+l = Yi + 0.1 (yi + yi+l)

kg
i

i+1

yi+1

Yy + 0.2yi + 0,

= le2yi41 T 9Y54y T

012yi + 0.008yi+1

(xo)i+1

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

EN.
EN t=0 + at = 0.2 SEG; SUPONGAMOS Yiv1 = 5.0 IN/SEGz; Xq =-6
y; =0

y. =0



1% CiCLO

2% CICLO
A

Yiv1

Yiv1

Yis1

o

]

0 + 0.1

|

= 0 + 0.1

0.04032

(0 + 5) = 0.5

-1.2 x 0,5-9x 0,04 -

(0 + 5.04) =

BRETS

(=30 x 0.2)

0.504 ; Yis1

==1.2 x 0,504 - 9 x 0.4032 - (-6) =

=0+ 0+ 0+ 0.008 x5

= 5,045

- 36—

0.04

2 0+ 0+ 0 + 0.008 x5.04 =

2

5.033 IN/SEG

ESTOS CALCULOS SE PUEDEN ORGANIZAR MEDIANTE UNA TABLA COMO LA SIGUIENTE:

t Xy , Y 4 Y
SEG IN/SEG 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 0.261 63
7.533 1.7601 0.26162
0.47 0 -4.467 1.7601 0.26162
0.6 0 ~6.000 0.7134 0.51204
-5.464 0.7670 0.51633
~5.550 0.7584 0.51564
BNt = 0.2 + 4t = 0.4 SEG: x_ = -30 x 0.4 = ~12
y; = 5.034, y, = 0.5034, y,6 = 0.04027



SUPONIENDO v, = 8,000 SE OBTIENE:
) -i+1
4 . .
g ' Yis1 = 0.5034 + 0.1 (5.034 + 8.000) = 1.8068
S ﬁ Yip1 = 0.04027 + 0.2 x 0.5034 + 0,012 x 5.034 + 0.008 x 8 = 0.26536
-] ..
- 2
Yipg = -1.2 x 1,8068 - 9 x 0.26536 - (-12) = 7.442 IN/SEG #
_ + *e . e _ e LR ] _ _ _ _
EN t = 0.4 SOLO CAMBIA y : ¥, 4, =Yg 4_ + X, = 7.533 - 12 = -4.467

EN t=0.6, y, =—4.467) y, = 1.7601; y = 0.26162, X,=0



38

ESPECTROS DE RESPUESTA ESTRUCTURAL

-

RECORDEMOS QUE LA SOLUCION DEL PROBLEMA DE VIBRACIONES FORZADAS CON
EXCITACION SISMICA ES
t LA

Y(t) = 23 1 x_(t-t)e

-

-cw(t—T)sen w' (t=1)dr

DE LA OBSERVACION DE ESTA ECUACION SE CONCLUYE QUE EL DESPLAZAMIENTO
RELATIVO, ¥(t), ES FUNCION DEL TIEMPO, t. EL AMORTIGUAMIENTO, r, Y
LA FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL, w (O DEL PERIODO NATURAL):

Y(t) = f(tr“’rC)

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

ECUACION ANTERIOR. CON ESTA OBTENEMOS

[}

yl(t) = fl(t, 0.1, 0) fl(t)

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

y3(t) = f£5(t, 0.3, 0) = £4(t)
SEAN D, = MAX|y, (t)]| = D(w,,z)

D, = M.Axlyz(t)l = D(uw,,z)

D, = MAX|y3(t)| = D(wy,5)



Desplazamiento relativo,

Y(t),pulg.
3|- . 13
2+ 42
1 4
ol n A, J\v/ivﬂﬂvn f\vnv[l r%{n Mﬂﬂfwﬁbﬂf“"
i 1V VN Rt A
-2} “4-2
3r U Mdx IY(t)l =3.28 pulg. = 8.35¢cm. 13
PRIV TN T DR S T S VAN N SHNY SR SN N AN NS SN SN WY NN SR N TP SN NN W G N

0 5 10 ] 20 25

Tiempo,t,seq.

Respuesta de un sistema amortiguado simple
con T,=1.0seg y§ =0.10, al sismo de
El Centro, Cal., 1940, componente N -S
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EN TAL CASO, LA GRAFICA

AD § =0
D4 = —- o — é=0/
Dp - —-—-
Dy v —- fz02
Dy }--—- .

) i
- T W
0 L .z .3 .4 -

ES EL ESPECTRO DE RESPUESTA DE DESPLAZAMIENT(OS PARAZ =0, SI ESTE PROCESO DE

REPITE FIJANDO OTROS VALORES DE g, POR EJEMPLO, {=0,02, 0.5, 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

vV = MAXIy(t)‘[‘;’w ; LA = MAX[X(tHC’m (29)

PSEUDO - ESPECTROS

ESTADISTICAMENTE SE HA ENCONTRADO QUE

s, = wD = v - {30)

S. = w D

A wV (31)

AS_ Y S, SE LES LLAMA _PSEUDOESPECTROS.

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

I

DE LA EC.(31): log A log V + log w= log V -~ log T + log 2r

ESTAS ECUACIONES CORRESPONDEN A LINEAS RECTAS EN PAPEL LOGARITMICO;

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

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

TE + 1, Y LA SEGUNDA, -1.



V‘ v l

D A A D
ALTERNATIVAMENTE, EN
TERMINCS DEL PERIODG,
r! ; =—%
45° 45° 45° 45°
3 — i
w T

EJEMPLO

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

%

T 7o to t
EN UN EJEMPLO ANTERIOR SE OBTUVO
=-a
y(t) = = {1 - coswt), SI Of_tét0
_ _2a T '
D = MAX|Y(t)]| = = O<sz<t _, (05T52t0)
2a
SV=L|JD"—"—‘B-,SA=UJV:23
wt -
Y D = MAX|y(t)[= 2—‘:;_‘ sen —-23 , SI T>2 t,
w
; t wt
_ _ 2a “ts . _ _ fo)
s, = wD = = |sen T‘I ; Sy = wV = 2a|sen——2——|
w O
sen—s—
LIM 5 = VM e 2 j=at
v w0 o] wt
w0 0
2

CASQ PARTICULAR: ST to = 1 SEG y a = 100 IN/SEG2

_ 2 x 100 _ 100
5y = S5 = =T, SI 0<T<2 SEG

-3



_ 100T

Sy =
_ 1o00T

m

LIM §,, =

T+

| sen

L

T

| SI T>2 SEG

100 IN/SEG

42



Pseudovelocidad V, en pulg/seq

:

500

100

50|

\/

b

R IR YA
N 0=100 pulg/seg® )Q/\ %

/OOI;
)
O«
o%;
R/ 39
o 7
oé\é\ 4 O+ /
S
%
o
o®
o
(o] Q
e >
i : PN
1 5 10 50 100

Periodo natural T,en seg

Espectro no amortiguado correspondiente a un puiso rectangular

de aceleraciones. Segun N. Newmark y E. Rosenblueth, ref 1. {=0
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pet Componente N-S
@ gof
o
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E
‘5 60
E
o
=
=
£ 40
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~N
S
(=W . -'sr
o
o 20
S ]
o | 1 I [ L 1
o 1.0 2.0 3.0 4.0 -

Periodo natural T , en seg

Espectro de desplazamientos. Sismo de Tokachi— Oki, Japdn
(1968) . Seqdn H. Tsuchida, E. Kurata y K. Sudo, ref 4



200

150

100

Velocidad relatlva mdxima V, en cm/seg
&)}
0

o)

A
Mdx {l'x'. i} ‘

3,0 ~

2.0

Componente N-S

T NSRS N N WA N B

1.0 2,0 3,0 4.0
Periodo natural T,, enseg

Componente N-S

Mﬂl{l.x-o (t)[} =207.67 cm/seg®

1,of
<
-
| ] 1 i 1 L
) 1.0 20 30 a0

Espectros de velocidades y de aceleraciones.. Sismo de Tokachi-

Periodo natural T, en seg

Oki, Japon (1968). Segun H.Tsuchida, E. Kurata y K.Sudo, ref.4
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Velocidad , cm/seg

500

100

o
o)

/// \?i>x<///\\‘ ]
\,[LbLi \ ! !/\_1

"0.1 0.5 !

]

0.

A

5 10
Periodo,seg

|

Espectros de respuesta. Alameda Central,
19 de mayo de 1962



Velocidad, cm/seq

500
100
7 / A =3 %"\,
- COMPONENTE NJZ9°14'E ! ;=5<% /
!
K 4 ) N
- AN 2N
] '\ N
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0 J oAl .
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M K i L
° ! t-20 %7 N\WDAL [
" 17 | PN
A - " N/
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o I
0.5 !‘/\0! N AL R ! 1/\1 \Aq.l !
"0.1 0.5 1 S 10

Periodo, seg

Espectros de respuesta. Alameda Central.
19 de mayo de 1962
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Aceleracion, cm/seg®

Velocidad ,cm/seg

Despiazamiento ,cm

COMPONENTE E-W

T T 1 T T — T | T |
16 |- —_
8 : _
- AN At R0 LR it gond e A A )
° h\ |‘T[Y’H'p i TR AT o A
-8} -
'16" ) —
| 1 \ ! ! 8] L : 1 1
! ¥ 1 L O IR i T 1 1 I 1 4
2 |l i
1+ ~
° IR1AL 1"1“('ll H 1“ LA A
A R TR _
-2 -
L 1 1 1 1 L i 1 i 1
T v R} T 1 1 I F T T .
4 . -
2 ' . __‘
] { ! L /\1/\—\\\/"\4 Py {
W- T B \’i/  f i
2} ’ —
/- pu
¢ 1 | { 1 1 Iy 1 3 1
o} 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55

Movimiento del terreno. Cludad Universitaria, 6 de julio de 1964

1 v
L.

Tiempo, sag



Velocidad , cm/seg

100

4]

AN ' T

i
- COMPONENTE E-W g
X /< %
o
\\

N

/
>
it

9

‘0.1 )
Periodo, seqg

Espectros de respuesta. Ciudad Universitaria,
6 de julio de 1964
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n :536% v:5I m/seg ¥ =1.23 ton/m> Ilrm

n=536% v:=90m/seg 7:1.25ton/m3 235m

N:536% v=1055m/seg 7 =137 ten/m® 11.5
4

N=936% v:=t34m/seg 7:=.75ton/m>® 2

i[
%
1=336% v=10S0m/seg 7 :=.76lon/m>® 430 m
' 4

>

77 SRV 2D T 1. Y 4R S 8 4. TTT S
ROCA

n:=0% v=2800m/seg 7 =2.50ton/m3

Exeratificncion del Valle de México. utilizada para
el caiculo de la curva de nmplificacia=
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PERIODO (seg)

Curva de amplificacion

Segun Rascén, O. A.



PERIODO (seg)

Comparacién del espectro calculado con el registrado del temblor del 19 de magyo de 1962

Segun Rasedn, O. A.
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VELOCIDAD ESPECTRAL (cm/seg)

Comparacién del especteo calculado con cf cematrado del temblor del 11 de mayo de 1962
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RACELERACION (gaic)

RCELERPCION (gat s)

RCELERACION (gafa)
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Acelerograma del sismo del 19 de septiembre de 1985, obtenido cerca del laboratorio

de resistencia de materiales de Ja S.C.Ten Xola y Av. Universidad, en la Ciudad de
Méxi co.
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19 de septiembre de 1985 en Mu“i'.0, D.F.
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S B e R EEE R
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AT ]
- ~ind = ~0.637 InA ":u+ 1.52 -
AR |
£
: L S Ink =—0.616 {In& z,) + |
= : +2.7 InA . —2.88 -
o N
0.5
: - InA=-0.686 Int . + - -
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nA=-2.7 A _: ¢+
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DISTRIBUCION DE FUERZAS CORTANTES DIRECTAS Y POR TORSION

rd T4 /'
// // ,
centro de /_/
gravedad - T T T

7Fy_ Y
(C.G) fuerzt »__——/———l—
dpiﬁemu Fx ey ex /. ) s
centro de A, A4
regideces /,' y //
(C.R.) B A S A—-
z l/ yd yd
1
Vy
[ X ] | c'“ l- E“
-~ ~f ® S S X
x < x x
77777777777 //////////////Ngf}ff

=Y

C.G. l Vy=Fy
© 6 ® l

W=Fx—=@ } *




DISTRIBUCION DE LAS FUERZAS CORTANTES EN UN ENTREPISO

\l!" AN |
j‘x Ky 7
I : ' W/\/\'_ng
X K 7
v i B 2 {,I
| v ¥ / X
I . V n
ST
SN SN i - 6
n- ,
i V- 7
' \ 7
. K 72
CE EF. = K. 6+ K 6+...+K 8=V =K 8.
. i 1 2 n eq
x .
8EK; = 8 K,
: K
eq 151 i
0 EMI = EFi X'l = EKiSXi = SI\IK'IX', = VX = Keq va
E K. X

4= POSICION DEL CENTRO DE RIGIDECES
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VEAMOS COMO SE DISTRIBUYEN LAS FUERZAS CORTANTES EN LOS MARCOS

VX
§ =V O 8§ = =
1 X ZKi
K.
1
v n
* 1 k.
i=1 1

POR LO QUE

Pora (9/peﬁxxb§a:

Fx =K & = Kx Yi 8
i X X5 i)
Fy = K av = K X! @
i Y; ¥i Yy
M = IF Y' 4+IF X!
C.R. X; 1 y; 1
= e(sz Y!2 + IK Xiz)
it Yy
=M
Tx
.}
Mp
DONDE 8 =

2 2
IK, v!“+3K Xt
x; 1 y; 1

Tt




SISTEMAS NO LINEALES DE UN GRADO DE LIBERTAD

ECUACION DE MOVIMIENTO:

Mx + O(y,y) = P(t}) ; vy = X-x = DESPLAZAMIENTO RELATIVO
ST Q(y} vy} = K¥Y + C¥ SE TIENE EL SISTEMA ELASTICO LINEAL

MODELOS PARTICULARES

iy
1. RIGIDO-PLASTICO Q
Q2
- »
Qi
Q ==, + Cy, SI y<0
Q = 0, + Cy, SI y<0 EN DONDE C = CONSTANTE. SE HA EMPLEADO COMO

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

Y ENROCAMIENTO

2. ELASTO-PLASTICO A

o

e —

—»
ye yo o

g = 61(y> + Cy
SE EMPLEA COMO MODELO EN EL ANALISIS DE ESTRUCTURAS DUCTILES,

FACTOR DE DUCTI LIDAD = u = Yu/Ye

Yy = DESPLAZAMIENTO MAXIMO QUE PUEDE SQPQRTAR EL SISTEMA SIN

FALLAR.
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3. SISTEMA BILINEAL Ei
Q
|
- :
| Yf,, > Y i {zo >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

(INCLUYE A LOS ANTERIORES COMO CASOS ESPECIALES)

R -0 y -y
> 2 17 2
Y
-8, Esqueleto de ia
curva
QO = FUERZA EN y = Yo
vy = DESPLAZAMIENTO EN EI, CUAL EL PROCESO SE INVIRTIO (y CAMBIO

DE SIGNC) POR ULTIMA VEZ
CASO PARTICULAR DEL ESQUELETO

r

+ a(g—) (MODELO RAMBER - 0SGOOD)

1 Q4

r =
1

CTOE

DONDE yl, Qi, o vy r SON CONSTANTES POSITIVAS
a4 .
,/"2-0(=O

«=0.l,r=4




EJEMPLO: CASO BILINEAL

Q A

S

ol
A

x‘v ’
* Aok Y
Y{0
EJEMPLO CASO ELASTOPLASTICO
A
Q L ]
,-T)O
¥ >

—O—|

METODO B DE NEWMARK

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

DE NEWMARK DESCRITO ANTERIORMENTE.
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EJEMPLO
$atons
=2 - 2 =i
WXAN “—K= 18 fon/em
f-0 30 ---

«——K= 32 ton/cms

777 ﬂjﬂ 0 0.9375cms >y
p (t) tons
SF- ----------
0 05 >t segs.
ECUACION DE EQUILIBRIO DINAMICO , M:l’. + Q(Y) = P(t)
o P(E) - Q(Y) _ P(t) - Qly)
Y = m = 5 | (I)

PARA LA APLICACION DEL METODO DE NEWMARK SE TIENEN LAS SIGUIENTES

EXPRESIONES :
i, = t; + At
Yipp = ¥y + (Y + Y, ,) at/2
i . ) .. ,
— - v
Yi+l = Yi + Yi At + (0.5 B)“i (at)” + 8 Yi+l (at)

CONSIDERANDO At = 0.10 SEG. Y B = 1/6 SE PUEDE ESCRIBIR;
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Y. + 1 (Y. +V
1

i+1 = Y1t 30 Yiv1) (I1)

(2
|

iy 1
Yi + Yi(O.IO) t €55 (2Yi + Yi+l) (ITI)

Yiv1

EL PROCEDIMIENTO DE CALCULC ES5 COMO SIGUE:

,
SE ASUME Yi+l
SE CALCULA Yi+1 CON LA ECUACION (II)
'4 SE CALCULA Yi+1 CON LA ECUACION (III)

SE CALCULA UN MEJOR VALOR DE Yi+1 CON LA ECUACION (I),

ETC.

“

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

r 3
L
I
"/
19)0 'Y< 0 '
Qo — — II
| 3 l
l
| |
L |
| |
| |
1 |
| J |
C Yo y ymEd>
1. COMPORTAMIENTO ELASTICO , Q = 32 Y TONS
2. CAMBIO DE RIGIDEZ , Q = 30 + 18 (Y-Y_) TON
3. DESCARGA ;= Qgy ~ 32(¥,~Y) TONS

ESTA ULTIMA EXPRESION MANTIENE SU VALIDEZ HASTA QUE, (¥,,,-Y) <2Y_



Y = 0.9375 CMS ; Q.= 30,0 TON

PARA t =0, vy

PARA t = 0.10,

lex. CICLO

SEA Yipq = 20
Yi+1

Yitn

i+l
20. CICLO
i+l

Yit+1

Yis1

Jer. CICLO

I
i
N
5
-
e
h
<
~
<
il
=

y; =Y; =0; vy, =25

COMC PRIMER TANTEC, EN TAL CASO

_ 1 -
= 0+ 55(20 + 25) = 2.25

1

€00 (2 x 25 + 20) = 0.1167 <0.9375

0 + 0.10 x 0 +

32 x 0.1167 = 3,7330

50 - 3.733
= 5 = 23,134 #£20

(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



4o0. CICLO

23.052

Yit1

Vi1 = (25+423.052)/2 =2.4026

Yiel 73,052/600 = 0,12175 <0.9375

N = 32 x 0.12175 = 3,8960

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

X<l
[



LOS CALCULQOS BASICOS SE MUESTRAN EN LA TABLA SIGUIENTE:

73

t o] Y - Y -1 Y Q
SEGS TONS CM SEG CM SEG CMS - TONS
.0 50.920 25.000 0.00 0.0 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 "’"”’é”o@
9.560 5.7840 0.98540 30.8620 |de D
9.569 5.7848 0.3854320-7% 30.8639
0.40 50.00 0.00 6.2630 1.5958 41.849
4.0750 [ 6.4670 1.6026 41,972
4.0141 | 6.4640 1.6025 41.970
4.0150 | 6.4640 1.60250 41.979
0.50 50.00 0.00 6.6650 2.2623 53.846
-1.9230
-1,9000 | 6.56975 -2.2591 53.789
-1.8944
-1.8946 { 6.5700 2.25912 53.789
0.50+ 5.00 -24,3946 | 6.5700 2.25912 53.789
0.60 5.90 -30.000 3,8503 2.7848 63.251
-29.126 3.8940 2.78626 63.278
-29.136 3.89347 2.78624 63.277
~-29.138 3.89347 2.78624 63.277
0.70 5.00 -32.000 0.83657 3,025127 67.577
-31.289
-31.320 0.87057 3.02626 67.598
~31,299
-31.301 0.87147 3.02641 67.600
c2mbio e
0.7278 5.00 :gi.ggg -0.00313 3.03850 67.818 <m0 de
-31.420 | -0.000352 | 3.03853 67.818 > bse cie
-31.4093 | ~0.000205 | 3.03853 67.818 [¢277 f% )
@3

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



CONTINUACION DEL CUADRO ANTERIOR

t p Y Y Y 0
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 = 0.507 Y 0.50° PORQUE PARA ESTE

74

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 ;_ EN ESTE INSTANTE NO SE PRODUCEN CAMBIOS EN &

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

SE INICIA LA DESCARGA DEL SISTEMA. ESTA CONDICION SE ENCONTRO SOBRE

LA BASE DE APROXIMAR Y A CERO, OBTENIENDOSE YMAX=3.03853 CMS y

Oyax = 67-818 TON.

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



t ;{.(supuesta) P Y 0 i’.(calculado) Y NOTAS
Seq., Cm Seg_2 Ton Cm, Ton Cm Seg_2 Cm Setg"1
0.0 - 50.00| 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{ 0.46804{ 14.977 17.5110 4.43075
0.30 9.5690 ' 50.00| 0.98543} 30.863 9,5690 5.78480 -— CAMBIO DE RIGIDE
0.40 4.0150 50,00 1.60250| 41.970 4.0150 6.4640
0.50" -1.8946 50.00| 2.25912| 53.789 -1.8946 6.5700
0.50+ - - 5.00{ 2.25912{ 53.789 -24.3945 6.5700 -}—- CAMBIO DE CARGA
0.60 ~29,1380 5.00| 2,78624| 63.277 -29,1380 3.89347
0,70 -31,3010 5.00| 3.02641 | 67.600 -31,3010 0.87147
0.7278 | -31,4093 5.00] 3.03853| 67.818 -31,4093 ~0.000205 - OmAx, Ym4&x.
0.800 | -30.1170 5.00| 2.95777| 65.234 ~30.1170 _2.22127 | reverse e cagse
0.90 ~24.3080 5.00| 2.59474 | 53.617 -24,3080 ~4.94242
1.00 -14.7120 5.00| 1.99495| 34,423 -14.7120 -6.89342
{v m&x = 3.03853 cms
RESPUESTA MAXTMA
Q mMix = 67.818 tons



a0

2.0

X mdx = 3,03853

|

0,728 seqg
P (1) M X
P . ———— o] |
777772

VL

9L



CRITERIOS PARA TRAZAR ESPECTROS DE DISENO ELASTOPLASTICOS A PARTIR DEL ELASTICO

1. CRITERIO DE IGUAL DESPLAZAMIENTO MAXIMO DEL SISTEMA ELASTiCO

Y EL ELASTOPLASTICO DE IGUAL PERIODO:

) K
pd o - Ky, = X _ e
P Y H H
Qe - pt
e
i '
Qn bmeol ; - YMAX T Dy = wyy = "Dp
4 !
i ! De
i I;._ D = ==
¥y | Yy P
yméx=/u’Yy
2. CRITERIQ DE IGUAL ENERGIA ABSORVIDA POR LA ESTRUCTURA:
4 Q
KYe .

1 Ye2 _Yp 1 _ 1
7 (=R -2
Yy Ty
y
=|/2u_‘|



Ye
y - B —
Y Y2u- 1
7] -
Yy IMAX Dy

POR LO TANTO

Dp = De//Zu- T

Y
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(b) Elasto - plasticct u+2), u,=164in.

Relative dispigcement u,in.
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Fig. 1-4. Response of a system wilh T= 1.0 second, §=0.10; 1940 El Ceatre, Calif., urlbquh N-$ component.

Respuesta de un sistema con T=1.05, f=0.10, ante el sismo el centro, Cal., componente N-S
(segtn Blume, Newmark y Corning. "Design of Multistory Reinforced Concrete Buildings for

Earthquake Motions", 1961)
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T T T ]

- -1l .= Factor de ductilidad

Ty

os RN \H/\/\

¥ v

a) Amortiguamiento nulo, p = &

/
=

Desplazamiento elastopldstico maximo

Desplazamiento elastico maximo
[]

X ;
"
[+1-}
E =
= L
= b) 10% de amortiguamiento, U = 4
O o I i A L PR N _l_ PR _I_ i
Q0 05 10 LS 20 235

Perlodo natural, seg

Comparacién de la respuesta maxima de un sistema elas-
toplastico y uno elastico. Sismo de E1 Centro, Cal.
{1940). Segun Blume, Newmark y Corning.
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Velocidad, V, pulg/seg
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Perlodo natural, seg

Espectro de respuesta de un sistema elastopldstico con
10% de amortiguemiento (porte elastica). Sismo de El
Centro, Cal. {1940). . Segin Blume, Newmark y Corning.
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PROBLEMA DE VIBRACIONES DE TORSION

ACOPLADA CON TRASLACION

b

=
-
N

————— 2V

t K = rigidez en traslacifn
-
e, = cb L, = rigidez en torsifn
= it - = 1
IF, = Mz + K(z-e_0) = 0 (1)
Mo o = J8 + L 0 - K(z-e_0) e_ =0
Jo + Lo - Ke_z = 0 (2}

_ 2
EN DONDE L = Lt + KeS

PUESTO QUE LAS VIBRACIONES SON ARMONICAS:
6 = =% v ; = -p?z

Sustituyendo en ec (1}):
~w?Mz + Kz - Ke 0 = 0

(K = w2M)z - Keso =0 (1')



Sustituyendo (3) en (2):

- 2 - =
Ju?0+ Lo Ke z = 0
(LT - sz)G— Ke z = 0 (2j)
2 l
K - gsM - Kes
Det | __ ______ %_________ =0
- - 2
Kes I' LT Jw
]
-
(K = w?M) (Lo~Ju?) - K%e® = 0
KL, - KJu?- w?ML + MJ* - K ez =0
KJ + ML KL k2e?
wt - I w? + T . =0
MJ MJ MI
DIVIENDO POR (K/M)2:
2.2
mq wz KT + MLT + KLT _ K es _ 0

T EK/M (MT) (X/M)

(K/M) 2 MI(K/M)°  MT (K/M)?

SI 1% = w2/ (K/M) Y CONSIDERANDO e_ = cb:

LT/J LT/J c2 - o

A - a2 (1 0+ )+
K/M 7 K/M 5 b2

3/ (Mb?)

SI (Lp/J)/(K/M) = n vy 7

AY - A2 (1 + n) + n- C2/j2 = 0

U
E
]
—
g
=
WS
E
[\ .8
]
-2
[\ 8]
—
g
H



SUSTITUYENDO A mi, EN (1'} O EN (2'):

z1 1
z, < =11 - Ai ¢

0

1 cb

SUSTITUYENDO A uj:

z2 1 1
z; 7| 11 - Ag 0: 2z, = 1 -2

0
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E fectos SiSmicos en estvucturas en formcz
de ])e’ﬂdulo mvertido

Octavio RASCON CH. *

INTRODUCCION

En la practica se presentan estructuras consti-
tuidas por una sola columna la cual sostiene una
cubierta que puede ser una losa o un cascarén, Su
comportamiento dinamico debe estudiarse consi-
derando el efecto que la inercia rotacional de la
cubierta induce en el movimiento total de 1a es-
tructura.

A principios de este afio se presentd en Califor-
nia, EUA un trabajo! en el cual se traté este pro-
blema desde un punto de vista energético. Se cal-
culé sélo el periodo fundamental y con base en
él. la respuesta de la estructura a un determinado
temblor. Los periodos calculados para cuatro es-
tructuras de este tipo ya construidas fueron me-
neres que los medidos in situ. La discrepancia fue
atribuida a efectos de rotacién y traslaciéon de la
base.

El objeto de este trabajo es introducir un anali-
sis modal, el cual nos proporcionara los efectos del
acoplamiento que existe entre los modos de vibra-
cién. También se tomardn en cuenta en forma
aproximada los efectos de rotacién y traslacién
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 prolongacién
del eje de la columna, el movimiento de la estruc-
tura podra estudiarse en dos direcciones perpen-
diculares entre si. En tal caso el problema podra
discretizarse como de dos modas de vibracién aco-
plados en cada direccién.

Para el calculo de las frecuencias de vibracion
se idealizara la estructura como de comportamiento
lineal. constituida por una cubierta infinitamente
rigida de masa simétricamente distribuida y sopor-
tada por una sola columna. Como primer caso se
considerara al suelo infinitamente rigido (fig. 1}.

En fig 1

W = peso de la cubierta mas la parte tributa-
ria de la columna
] = momenio de inercia de la masa de la cu-
bierta respecto al eje =

I
|
L
I
i
i
1 -

m/ S, x'

z 1
Fic. 1. Péndulo invertido
E = médulo de elasticidad del material de la
columna

I. = momento de inercia de la seccién transver-

sal de la columna con respecto al eje z
C.G. = centro de gravedad de la cubierta
= distancia de C.G. al suelo.

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

k = rigidez por traslacién (fuerza horizontal
aplicada en C.G. necesaria para que este
se desplace la unidad)

k, = rigidez por rotacién (par aplicado en C.G.
necesario para producir un giro unitario
a la altura de C.G.

© = rotacion en C.G. debida a la fuerza &

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

|
p— - k"‘ -
ﬂ/e x 7.-/
AV
!
L L L
E, I T
| .

Ftc. 2. Rigideces

REVISTA DE LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISMICA. A. C.
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Despreciando las deformaciones por cortante,
las expresiones para k, k,, © y 8§ pueden encontrar-
se por estatica y valen

k = 3EI./L3 (1a}
k, = El/L; (2a)
@ =15/L (1b)
8 =L/2 (2b)

Para una fuerza de magnitud ok, el desplaza-
miento serd « y el giro «®. Para un par de magni-
tud Bk, el giro serd B vy el desplazamiento 88. Al
aplicarse ambos simultineamente, el desplazamien-
to total de C.G. sera x, y el giro ¢, (Ffig. 3).

Xy

! ka krB

€4
a+B38

®
!

al+8

m
1]

i

Fic. 3. Desplazamientos y giros tofales

A

Por tanto los valores de x, y &; quedan dados
por

x1 = a-+ B8 (3)

g =a0 + 8 (4)

Resolviendo el sistema de ecuaciones 3 y 4 para
a y 8. y utilizando las ecs 15 y 2b se obtiene

a= (x,— k,ye,} /x; (5a)
B = (ex— kyx,)/x (5b})

en las cuales
y = L*/2E]; (6a)
x=1—kIL3/4EI. = 0.25 (6b)

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

mx;, + ka =0 (7)
Ja+ kB=0 (8)

del centro de grg
vedad de lo cubier
ta

X, = desplazamiento
posicion de
equilibrio\
£, = rotacion del cen-

tro de gravedad
de lo cubierta

m¥% +ka =0

JE +kB:0

Fic. 4. Diagrama de cuerpo libre

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

m.f;—{- (kx; —kk,.ysl)/xzo (9)
Jer + (key — kkoyx) k=0 {10}

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

T+t s, e ] =00

Utilizando las ecs 1a, 2a v 6a se encuentra que
ykie, = Lk/2 (12)

Puesto que el movimiento es arménico se tiene

que
.-x.;l:—ﬂ,cxl Y é.; :_'!U"‘El (13)

en donde « es la frecuencia circular natural de vi-
bracién,

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

m 0 x1 B _& X
. 1 2

0] & 2 1

2 pLE1
(14)
Factorizando en la ec. 14

Lk
[ %] [aolf=]
- — w? =0

x Lk
_ ? kr J 0 ] [:$] -J

(15)

La ec 15 representa un sistema de ecuaciones
homogéneas, el cual, para tener solucién diferente
de ia trivial, necesita que su determinante sea nuio.

Por tanto
k s Lk
p ¢ 2
=0 (16)
Lk k, Ju
2% « "

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

1
mfw! — — (k] + mk.}o® 4
1

K

+ (4kk, — L2 k?) =0

(17)

Dividiendo ambos miembros entre mJ y conside-
rando que L*k* = 3kk, se obtiene
k] + mk, k k.
4 _ ol —
mf« + 4m]x* 0 (18)

que es una ecuaciéon de sequndo grado en »”, cuyas
soluciones son

@

. _ K+ mk, N
“v2 T T Zmfe
o | K+ mk,)? kk,
_\/ 4am* P dAm]&® (19)

.Dividiendo numerador y denominador de {19)
entre mjJ

_kim+ k]
==

- 51- \/(k/m + ki /])E— (k/m) (ko/])
(20)

2
“a

Llamando a

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

k./] = @* = cvadrado de la frecuencia circular na-
tural por rotacién

se obtiene

(21)

Dividiendo ambos miembros de (21) entre p* y
haciendo o*/p* = A y 0%/p* = 4 se llega a

he=2(14 = VIFE=2) (@)

Es interesante notar que si / = 0 (masa concen-
trada) de la ec 17 se obtiene o* = k/m = p*.

Las configuraciones modales pueden obtenerse
de cualquiera de las dos ecuaciones algebraicas
contenidas en la ecuacién. matricial dada en ec 15.
La primera de ellas es

k Lk
(—" —_ mm:‘:) Xy —
L3 K

Flou =0

(23)

donde el indice n indica el nimero del modo y de
la cual se obtiene

Lk ik,
X, rr/r._.. = I /(:‘—Mm,.)

(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

%o nfern = 2L/ (4 — Ax) (25)

5i se desean tomar en cuenta las deformaciones
por cortante basta con modificar las rigideces me-
diante un analisis de estatica y partir de nuevo de
la ec 17 sin considerar que L*k® = 3kk,. Si existe
excentricidad en alguna direccidn 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.

Ny .
Y
. : i
of ST
0 1 i _,_ i : ! ! -
0 1 2 3 4 S 6 7 8 B
X2
354

0 ] .' 1 ! ‘l
0 i 2 3 4 S 6 7 8 F
Fic. 5. Grafica de frecuencias
R R
| !
CTTT
| ‘ | |
I '
P i
1 : —
! ?
f 15 20
o] e
4 I ; by
- ‘ - i ! l
- 2 [_— _tl —_ __.__;_.__
-3t . I |
-a ; e u__,,ll_

Fig. 6. Grafica (x/L) /e vs A

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

89



2. Suelo flexible

Al oscilar una estructura cimentada en suelo
blando, existe interacciéon dinamica suelo-estructu-
ra 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 métode numérico 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-
mentacion *3.

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

K = rigidez del resorte correspondiente a la
traslaciéon de la base * = C-A
C; = coeficiénte de cortante elastico uniforme
del suelo.
A = area de contacto de la cimentacién.
R = rigidez del resorte correspondiente a rota-
cién de la base * = Coly — W'y
Cy = coeficiente de compresién elastica no uni-
forme del suelo.
!, = momento de inercia de &rea de la base de
la cimentacién con respecto al eje 2’
W’ = peso total de la estructura
¥ = altura del centro de gravedad de la cc-
tructura sobre el nivel de desplante
F = mmf'x
x = desplazamiento lineal total en C.G.

= desplazamiento angular tota! en C.G.

m

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

xo=_

g9 = rotacién de la base
X = a+ f38

g = B+ ad

Xz — L’Eo

a = F/k

ﬁ = M/kr

J.L 8 0 k k. x, &g 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 la rigidez de la columna debida a la fuerza
normal W y los momentos en la misma, causados
por la excentricidad del peso debida a deforma-
ciones de la columna,

Sean

F, =

fuerza horizontal en la base de la cimen-
tacion = F

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

x, = Fu./K

fo = MO/R

A continuacién se describe el procedimiento a
seguir: .
1. Suponer valores para x V e
2. Calcular F y M wusando las expresiones
F =melx y ¢ = Jo’e. En esta etapa el valor

de w, ain no se conoce; por tanto se llevara
como factor comin en el resto del calculo

[ x 1
L ’ L‘_xz—ﬂh—x’
Posicion
de equilibrio ’
\ | M
—— =3 c.G. F
TT\COG -
.G, £
™ g
L L c w
7 Nk, kr
base
I f \\ Eo K
e s B h
h X0 R

Fic. 7. Modclo de interaccion dinameca suclo-estructura
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3. Calcular la fuerza y el momento en la base me-
diante las férmulas
Fo,= y M,=M+FL

Encontrar los valores de los desplazamientos

x, =F,/K y eo=M,/R

Calcular los valores de los parametros « = F/k

EJB =M/k,

fectuar los productos 88 y «®

Calcular x, —a+ 88 yea =8+ a0

Efectuar el producto x; = L’e,

Calcular los desplazamientos lineales y angula-

res totales de C.G. mediante las expresiones

X =xo+x1+x Y €=es+e¢e

10. Encontrar el valor de o) mediante los cocien-
tes x/x"ye/e

11. Si los valores de o? calculados en el paso an-
terior son aproximadamente iguales, el proceso
habra concluido. En caso contrario repitase la
secuela utilizando como valores de partida para
x y £ los encontrados en etapa 9 o valores
cuyo cociente sea igual al de x” entre ¢'. El
proceso debera continuarse hasta lograr la
aproximacién deseada.

WO NS b

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 ciudad de México. Se utilizaran por tanto los
parametros elasticos de las arcillas del Valle de
Meéxico 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 cm

L' = 480 cm

¥ = 249 ¢m

W = 20. 450 kg (m = 20.81 kg seg®/cm)
W’ = 43, 600 kg

I'J = 1.775 X ]Oucm4

[, = 1.065 x 10%m!

k = 1.266 % 10* kg/cm

k. = 7.41 x 10* kg cm/rad
] = 1.386 X 10% kg seg* cm
4+ = 0.00358 rad/cm

8§ = 208 cm/rad

Las expresiones para C; y C; son las siguien-
tes -

E’ 1 E 1
C.=F, — Co=F,—— —— (26)
| \/1_4— 1 — v2 \/A
En ecs 26

E = méduio de elasticidad del suelo
¥ = relacién de Poisson del suelo

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

Para el caso de la zona blanda de] Valle de
México un valor representativo de E’ es 50 kg/cm?
y v==0.5°% Para una cimentacién cuadrada los
valores de F; y F, son 0.704 y 2.11 respectiva-
mente.

Sustituyendo valores en ecs 26 se obtiene

Cr = 0.123 kg/cm?®
Ce = 0.369 kg/cm?

Caso 1. SuELo ricipo

a} Calculo de frecuencias y modos de vibracion

Para el calculo de las frecuencias de vibracién
usaremos la f6rmula dada en ec 22. Los valores de
los parametros a sustituir son

o = k/m = 608 {rad/seg)?
O = k,/] = 535 (rad/seg)*
p = 0%/p*=0.882

con los cuales

Ane = 2(1.882 = V355 —0.882) = 0.494: 7.034

Por tanto
w = VQ.494 % 608 = V300 = 17.32 rad/seg-

wa = V7.034 X 608 = V4260 = 65.30 rad/seg

Los periodes naturales son

T, =2#/w; = 0.362 seg (T, obtenido de un regis-
tro de vibraciones libres de la estructura y
reportado en ref 1 = 0.483 seg)

Ty = 2rfws = 0.096 seg

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

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

2% 419 _

xl/f'l = T—-—m = 238 Cm/fad
- 2XxX4H9

xofe: = g 7 g5 = 200 em/rad

b) Respuesta sismica

Para el calculo de la respuesta sismica de siste-
mas de varios grados de libertad es necesario
calcular los coeficientes de participacion de cada
modo de vibracién. Se puede demostrar * que para
este caso es aplicable la siguiente ecuacién

v xr -
C. =_M_‘._ (27)
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CORTE A-A

CORTE B-B

945
Acotaciones en centimetros
PLANTA oo o .-——1-
[ [ ]
915 l . o| 56
o .
'
& — | 1 15 ® o o @ o,__i
52 "
|
]

346 T 13
| B| |8
L ELEVACION
61 [
|
3g2 -/
Fic. 8. Cascarén utilizade para ejempio. (Después de R. McLean)
en la cual X, = 2?8 ]' X, = [ —2?5 :I
i es un vector que representa los desplaza- -
mientos estaticos de cada grado de liber- o _ [ <.
tad de la estructura inducidos por un X7 =238 1] . X = l:-——275 l]
desplazamiento estatico unitario de la base. ~
_ — [m 07 _ [2081 0o
X, es el vector modal para el enésime modo M= 0 ] = 0 1.386 x 10°

(n)

M es la matriz de inercia y

XTI es el vector traspuesto de X,

Para nuestro caso se tendra

i=[%]=1]

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

4,960
2.566 X 10"

_ —5.720
Cs = 2.959 X 10°

C = = 0.00193

= —0.00193
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El valor absolutec de la respuesta maxima en
cada uno de los modos sera .

V., = fuerza cortante = |Gl m 0 X
M, = momento flexionante | ~— """ 0 ]

X [""}san (28)

En
donde

San = ordenada del espectro de aceleraciones
afectada por el coeficiente sismico C =
= 0.15.

El espectro que sera utilizado es el propuesto
en el reglamento de construcciones del Distrito
Federal * (fig. 9). Los valores de las ordenadas
espectrales correspondientes @ T3 y T» son 100
cm/seg® y 80.6 cm/seg® respectivamente.

Sustituyendo valores en ec 28 se llega a

Vil _ [ 957kg
[ M, ] = [268,000 kg cm:| (29)

[Mz] - [216.000 kg cm:l (30)

El criterio propuesto en ref. 8 serd utilizado
para el calculo de la respuesta total {considerando
los efectos combinados de los dos modos}. Por lo
anterior la respuesta total de la estructura valdra

V=vViq+ Vi : M=VM + M
(31a, 31b}
En ecs 31a y 31b

V = fuerza cortante total en la columna

. . F
g = aceleracion de

S?QA lo gravedad
5q
9 !
1.0 S_a=2._5
9 T
S
0.5 =05 U4T)
0 L L L 1 -
o] | 2 3 4 T (seq)

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

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

V =1310kg M = 344,000 kg cm
El momento en la base de la columna valdra
M, = 344,000 + 1,310 X 419 = 893,000 kg cm
Los resuitados de este caso se resumen en la
fig. 10a.
Caso 2. SUELO FLEXIBLE .
a) Calculo de freciencias y modos de vibraciér.”™

Para considerar las restricciones del suelo em-
plearemos el método propuesto anteriormente pro-
cediendo en forma tabular. Sustituyendo valores
en ecuaciones para K y R se obtienen 1.88 X 10*
kg/cm y 6.35 X 10% kg cm/rad respectivamente,

PRIMER MODO

Parametros Valores { ler. ciclo} Factor comin

x. £ (supuestos) x =400 cm e=1 rad

F=moix, M=]uie F = 8320 M = 1,386,000 ol
F,=F, M,=M + FL F, = 8320 M, = 5,376,000
xo = Fo/K. & = M./R x, = 0.4420 ea = 0.00847 . w?

a=F/k. 8=M/k, « = 0.6570 8 = 0.00187 ]
Bs. af 88 =03892 o8 =000235
xin=a+ B8 fn=fB+ab x, = 1.0462 e, = 0.00422 w?
Xa = rq L’ Xy = 4.065Q o
A=y b X+ X ¢ =4 ¥ = 55532 ¢ =001269 | w?
Wl = X/, W=/ 72.0 78.7

X/ =438, XT=[4381]
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PRIMER MODO

SEGUNDO MODO

Parametros Valores (2° ciclo) Factor cormin Pardmetros Valores {ler. ciclo) Factor conmuin
x e 438 1 X e —151 1
F.M | 9130 1,386,000 o F.M 3143 1,386,000 o
Fo M, | 9130 5766.000]  w? Fo. M, —3143 —123,000 w?
. £ 0.4860 0.00910 ;wg %o, 80 —0.1672  —0.0001940 o}
a B 0.7210 0.00187 o o —0.248] 0.0018700
85,06 | 0.3892 0.002585 of B8, af 0.3892  —0.0008890 o
x1, &1 1.1102 0.004455 w? %, 6 0.1411 0.0009810 o2
X, 2 4.365 o? Xo,e.  —0.0930 o?
Py 5.961 0.013565 o ¥, e —0.1191 0.0007870 w?
o? 735 . 758 — o} 1267 1270 _

Suponiendo que la aproximacién es suficiente
resulta

x'/e’ = 440, XT = [440.1], o == 74 (rad/seg)®
T, = 0.731 seq.

El procedimiento para el céomputo de los para-
metros del segundo modo es el mismo, sélo que
la configuracién supuesta deberd “limpiarse”, an-
tes de proseguir el calculo, de las componentes del
primer modo que pudiera contener. Se demues-
tra” que si X' es el vector de la configuracion

supuesta, el vector libre de componentes del pri-
mer modo queda dado por

Suponiendo para el primer ciclo
X"f - [—] 50]
. 1
y sustituyendo valores en la ecuacién matricial 32

se obtiene
% =[]

que nos da los valores de partida para el primer
ciclo de calculo.

x/¢ = —151, XT = {—151 1], T: = 0.176 seg.

En este caso se supuso un valor cercano al real
y por tanto s6lo se necesité un ciclo para que se
obtuviera la aproximacién deseada. Si e} valor su-
puesto no hubiese sido ese sino otro cualquiera
seguramente no hubiera sido suficiente un ciclo
de calculo. En los ciclos subsiguientes se proce-
deria en igual forma que antes: suponer inicial-
mente la configuracién obtenida en el ciclo ante-
;ior: limpiarla de las componentes del primer mo-
o; etc.

b) Respuesta sismica

Los valores de los coeficientes de participacién
y de las ordenadas espectrales para este caso son:

Cs = —0.001689
S.. = 86.6 cm/seg*

C, = 0.001689,
S, = 127.4 cm/seg*,

Las respuestas maximas para cada modo valen
Vv, } - I: 1.970 kg
M, ]~ |.298.200 kg cm
V: — 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

36t ton cm 0

V=1.31ton 2.03 ton

Mb =893 ton ¢cm
| /

(a) (b)

1209 ton ¢m

1,93 ton

|

Fic. 10. Respuestas sismicas

Caso 3. BASE RIGIDA Y MASA CONCENTRADA

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

Para este caso p* = 608 (rad/seg)2, T = 0.325
seg, 0.155, = 92.6 cm/seg*, V = mS, = 1,930kg y
M, = 808.000 kg cm (fig 10c).

CONCLUSIONES

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

Concepto Caso | Caso 2 Caso 3
Vv 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 e] considerar
la inercia rotacional de la cubierta y la interaccién
suelo-estructura. La importancia del primer con-
cepto aumentard conforme mayor sea el momento
de inercia de masa de la cubierta con respecto al
eje z. El dltimo concepto es tanto mas importante
cuanto mas blando sea el suelo de cimentacion.
En particular puede observarse que en el tipo de
soluciéon 3 no se obtiene momento flexionante a la
altura de C.G. Esto puede traer consigo serios
errores en la cuantia del acero de refuerzo nece-
sario en la unién columna-cubierta que es donde
mas ductilidad necesita desarrollarse.
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A. EQUILIBRIO DINAMICO.

La ecuacidn basica que expresa el equilibrio estatico para sistemas de un grado de {ibertad, empleada en el método de
andlisis estructural de 'desplazamientos’ o 'rigideces' tiene la forma:

p=kv : (1.1)

donde g 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 dindmica dependiente del tiempo p/%/, la ecuacién de equilibrio
estatico se convierte en una de equilibrio dinamico y es:

plEYy=mi(t)+cv(t)+kv(t) {1.2)

donde el punto representa el orden de diferenciacion con respecto al tiempo. La comparacion de las dos ecuaciones
anteriores muestra dos camhbios significativas, los cuales distinguen ef problema estatico del dinamico. En primer lugar
la carga aplicada y |a respuesta resultante ahora son funcidn del tiempo, y por tanto la ecuacién 1.2 debe satisfacerse
para cada instante durante el lapso de estudio. Por esta razdn usualmente se refiere a esta ecuacion como ecuacion
de movimiento. En segundo lugar la dependencia del desplazamiento con respecto al tiempo genera dos fuerzas
adicionales que interactdan con a carga aplicada y que han sido sumadas al lado dereche de la igualdad.

L2 ecuacion de movimiento es consecuencia de la segunda ley de Newton, la cual establece que una particula sobre
la 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:

d av

plty=—(m

ot z ) (1.3)

donde la rapidez de variacion del desplazamiento con respecto al tiempo, dv/dt, es la velocidad, y el momento esta dado
por el producto de la masa y fa velocidad. Recordando que la masa es igual al peso dividide entre la aceleracion de la
gravedad. Si la masa es constante, la ecuacion 1.3 se convierte en:

d av

plt)=Z(m

Gl ")l ' 14

la cual establece que la fuerza es igual al producto de |z masa y la aceleracidn. De acuerdo con el principio de
D’Alambert, la masa desarrolla 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 llama fuerza de inercia.

La existencia de fuerzas disipadoras o de amortiguamiento se infiere de la observacion de que las oscilaciones en una-
estructura tienden a disminuir con el tiempo una vez que la fuerza excitadora cesa. Estas fuerzas se representan
mediante fuerzas de amortiguamiento viscoso, proporcionales a la velocidad, con una constante de proporcionalidad
cenocida como coeficiente de amortiguamiento. El segundo miembro del lado derecho de la ecuacién 1.2 se conoce
como fuerza de amortiguamiento. Las fuerzas de inercia son las mas significativas de las dos y son una primera
distincion entre los andlisis dindmicos y los estaticos. Cabe seiialar que todas las estructuras estan sujetas a cargas
debidas a la gravedad tales como el peso propio ( carga muerta ) y el de los ocupantes ( carga viva ) ademés del
movimiento de la base. En un sistema elastico, el principio de superposicion es aplicable, de manera que las respuestas
a cargas dinamicas y estaticas pueden considerarse por separade y luego combinarlas para obtener la respuesta
estructural completa. Sin embargo si el comportamiento estructural no es lineal, la respuesta se convierte en
dependiente del mecanismo de cargas y las cargas debidas a la gravedad deben considerarse conjuntamente con los
movimientos dinamicos. »
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Bajo fuertes movimientos sismicos, la estructura desarrollara un comportamiento mas semejante al no lineal, el cual
puede deberse a compertamiento no lineal de los materiales y/o ne linealidades geometricas. El comportamiento ne fineal
del material se presenta cuando los esfuerzos en ciertas regiones criticas de l2 estructura exceden el limite elastico
del material. La ecuacion de equilibrio dindmico para este caso tiene la forma general:

plt)y=mi(t)~cv(t)+k(t)r(t) . 1.5)

donde la rigidez 4 es funcidn de las propiedades geométricas y del comportamiento de los materiales, que a su vez
pueden serlo del tiempo. La no linealidad geométrica es causada por [as cargas debidas a la gravedad actuando en
posiciones deformadas de [a estructura. Si el desplazamiento lateral es pequefio, éste efecto, conocido como P-delta,
puede ser ignorado. Sin embargo, si los desplazamientos se vuelven mayores, este efecto debe tomarse en cuenta.

Para definir las fuerzas de inercia por completo, seria necesario considerar la aceleracién de cada particula de masa
de |2 estructura y los correspondientes desplazamientes. Tal soluctdn seria prohibitiva por el tiempo requerido para su
solucién. El procedimiento de anélisis puede ser simplificado si la masa de la estructura considerarse concentrada en
un nimero finito de puntos y la respuesta dindmica de la estructura puede ser representada en términos de este
limitade nimero de componentes del desplazamiento. El nimero de componentes del desplazamiento requeridos para
especificar la posicidn de los puntos en |a masa se conoce como nimero de grados de libertad. El nimero de grados
de fiberta requeridos para obtener una solucién adecuada depende de la complejidad del sistema estructural. Para
algunas estructuras un solo grado de libertad puede ser suficiente, mientras que para otras pueden requerirse varios
cientos o miles. ' :

B. SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD.

La estructura mas simple que puede considerarse en un analisis dindmico es una estructura de un nivel en fa que el
unico grado de libertad es la-transltacién lateral del nivel del techo, como se muestra en la figura 1.1.a. En esta
idealizacion se han hecho tres hipotesis 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 hipdtesis anteriores se concluye que la rigidez lateral es proporcionada por los elementos
verticales como son columnas, muros y contravientos ubicados entre el techo y [a base. La aplicacidn de estas hipotesis
da como resultado una estructura discretizada como se muestra en la figura 1.1.b con una fuerza dependiente del
tiempo aplicada en el nivel del techo. La rigidez total 4 es fa suma de las rigideces de les elementos del nivel.

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

LY+ L0y~ £{t) =p(t) (1.8
tdonde:

f(t) = fuerza de inercia

fs(t} = fuerza de amortiguamiento (disipadora)

f,(t) = fuerza elastica restauradora

pi(t) = fuerzaexterna aplicada, dependiente del tiempo
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Rescribiendo ia ecuacidn 1.6 en términos de los parametros involucrados:
mi(t)+cv(t)=kv(t)=p(t) o 1.7)
Se observa que las fuerzas de amortiguamiento y la de los elementos resistentes dependen de la velocidad -y

desplazamientos relativos, respectivamente, entre los extremos de estos elementos, mientras que la fuerza de inercia

depende de la aceleracion total de la masa. La aceleracion total de la masa puede expresarse como:
p(t)=d(ty+w(t) ‘ 11.8)

5

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

En este caso, se ha supuesto que la base est4 fija y sin movimiento, y por tanto la ecuacion 1.7 para una fuerza
dependiente del tiempo queda de la forma:

mi+cv+hkv=p(t) 1.9

7. Excitacion sismica del terreno

Cuando una estructura de un nivel, como [a de la 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 equilibrio dindmico queda de la forma:

FtYy + £ (£)+£(t)=0 . {1.10)
Al substituir los parametros fisicos para f (t), f,(t)y f,(t)enla ecuacién 1.10 la ecuacion de equilibrio dinamico
resulta:

mi(t)+cv(t)+hkv{t)=0 (1.1

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

ml?(r)+c'|'/(f)<:/rv(t}=pe(f) {1.12)
donde:
p.(t) = fuerza efectiva dependiente del tiempo = -m d, ( 1)

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

2. Vibracién 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 movimientes del terreno. Estas fuerzas inherentes pueden ser

resultado de una velocidad y/o un desplazamiento iniciales que tiene la estructura alinicio de ia etapa de vibracion libre,

como condiciones iniciales.
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a. Sistemas no amortiguados.

La ecuacidn de movimiento para sistemas de un grado de libertad sin amortiguamiento y en vibracion libre es:

mv{f)y+kv(t)=0 {1.13)
la cual puede ser rescrita como:

P(t)+ wiv(t)=0 (1.14)
donde & = k/m. Esta ecuacion tiene la solucion general:

v(t)=Asenw t+ Bcos w¢ {1.15)

donde las constantes de integracién dependen de [as condiciones iniciales:

desplazamiento inicial
velocidad inicial

vit=o0)=v(o) =y

i(t=o0)=i(0) =¥

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

v

vit) = sen £+ v cos Wt {1.16)

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

w £ f

Se observa en la expresion anterior que si dos estructuras tienen igual rigidez, la que tenga mayor masa tendra el mayor
periodo de vibracién y la menor frecuencia. Por otra parte, si dos estructuras tienen igual masa, la que tenga mayor
rigidez tendr& el menor periodo de vibracion y la mayor frecuencia.

b. Sistemas amortiguados.

En una estructura sujeta a vibracion libre bajo la accion de fuerzas la amplitud de vibracion tiende a disminuir con el
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
movimiento para esta condicion tiene la forma:

mi(ty+cv{t)+kv(t)=0 {1.18)
ésta ecuacidn tiene , para las condiciones iniciales ¥, y ¥ , la solucién general:

sen W, ¢
vty =e®t (i rrow) 2

+ v, 08 W, ) {1.19)
W, e
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o .

= w4y 1 - ¢* = frecuencia circular amortiguada

El amortiguamiento del oscilador se expresa como porcentaje de amortiguamiento, donde el amortiguamiento critico
se define como 2m @ y es la menor cantidad de amortiguamiento que permitiria al oscilador desplazado regresar a
su posicion original sin oscilacién alguna. Para la mayor parte de las estructuras, la cantidad de amortiguamiento
viscoso en el sistema varia entre 3 porciento y 15 porciento del critico. Si se substituye el valor de 20 porciento,
0.20, en la expresidn anterior para la frecuencia circular amortiguada se abtiene @, = 0.98 . Dado que los dos
valores son casi iguales para valores de amortiguamiento encontrados normalmente en sistemas estructurales, en la
practica la frecuencia circular no amortiguada se emplea en lugar de la frecuencia circular amortiguada,

3. Respuesta a cargas de impulso

Con objeto de desarrollar un método de evaluacion 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
duracién como se muestra en la figura 1.2.a. Si la duracion, Ar, del pulso g/ 7/, aplicado en el tiempo 7 es
relativamente corta con respecto al periodo fundamental de vibracion de la estructura, 7, entonces los efectos del
impulso pueden considerarse como un cambio incremental de la velocidad. Empleando las refaciones del principio del
impulso y cantidad de movimiento:

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

se obtiene, como velocidad inicial equivalente:

Ar{T1) = plT) At

1

m
Luego de 2 aplicacidn del impulso, el sistema se comporta con movimiento en vibracidn libre y su respuesta esta dada
por la ecuacidén 1.16. Aplicando las condiciones iniciales al comienzo de la fase de vibracidn libre,

v(t)=;fp(T)senw(f-T)a‘r 1.21) -
o

mw

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
m W

v(t) =

. :
fp{T) e T senw {(t-T) o {1.22)
d 0

4. Respuesta a carga general dindmica
El desarrollo anterior de la respuesta dindmica a una carga de impulso de corta duracion puede facilmente extenderse
al caso de sistemas sujetos a una historia arhitraria de cargas. Cualquier historia arbitraria de cargas puede

descomponerse en una serie de impulsos de corta duracién como se muestra en la figura 1.2.b. Considérese uno de
estos impulsos que termina en el tiempo T después de iniciada la historia de cargas y con una duracién dt. La
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bmpfitud de este pulso diferenciai es 2/ 7/ & 7, y produce una respuesta diferencial que esta dada por fa expresién;

wt'd
dv(T):p(T)S&'F T 1.23)
m w

La variable tiempo ¢’ representa la fase de vibracion libre que sigue al impulso y puede expresarse como:
th=f-T (1.24)
Al sustituir esta expresion en la ecuacidn 1.23 resulta:

_p(T)senw (t-T)dT
m w

dv(T) 1.25) -
La repuesta total puede obtenerse sumando las respuestas de los impulsos diferenciales en toda la historia de carga.
Al integrar la ecuacion 1.25, el desplazamienta total para sistemas sin amortiguamiento es:
t
1
vty —— [ p(T) senw(t-T) dT (1.26)
m W 5
la cual se conoce como integral de Duhamel. Al considerar sistemas amortiguados, la respuesta diferencial esta dada
por {a ecuacién 1.22 y la integral de Duhamel queda:

oy

!
1 [ PUT) e e, (1-1) 7 (1.27)
0

mmd

vit) s

';

5. Respuesta sismica de estructuras elasticas.
a. Historia de respuesta.

La respuesta a carga debida a sismo puede obtenerse directamente de |a integral de Duhamel si la fuerza dependiente
del tiempo p { £/ se remplaza con la fuerza efectiva dependiente de! tiempo o,/ ¢/, la cual es el producto de l2 masa
y la aceleracion del terreno, p,/t/ = m d,(t/. Realizando [as sustituciones anteriores en la ecuacidn 1.27 se
obtiene la siguiente expresion para el desplazamiento:

(¢t
(1) = "Eﬂ) {1.28)
donde el parametro /,/t/ representa [a integracion, con unidades de velocidad y esté definida como:
!
/V({)=fc'J'fs(T)e"P“’("”Sé'nu)d(f—T)dT {1.29)
1]

El desplazamiento de la estructura en cualguier instante puede obtenerse empleando la ecuacion 1.28. Es conveniente
expresar las fuerzas que se presentan en la estructura durante un sismo en términes de las fuerzas efectivas de inercia,
la fuerza de inercia es el producto de la masa y la aceleracidn total. Empleando la ecuacién 1.11, la aceleracion total
puede expresarse como:

V() (1.30

Siel trmino de amortiguamiento puede ser despreciado ya que su contribucion a la ecuacidn de equilibrio es pequeiia,
la aceleracian total es aproximadamente:
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g{tYy=~-wvy(¢) {1.31}
La fuerza sismica efectiva esta dada entonces por:
Q(t)=mw v(t) . (1.32)

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

M(t)=hmw v(f)} . {1.33)

b. Espectro de respuesta.

El calculo de desplazamientos y fuerzas en cada instante, t, durante la historia de un temblor puede requerir un
esfuerzo computacional considerable, aln para estructuras sencillas. Como se mencioné anteriormente, para muchos
probfemas practicos y especialmente en disenio estructural, solo se requieren los valores maximos de la respuesta. El
valor maximo del desplazamiento, calculado conforme la ecuacidn 1.28, se denomina desplazamiento espectral:

Sy = V{1 ) . {1.34}

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

Q.= muwSs, {1.35)

M. =hm S, : (1.36)

Un examen de |a ecuacién 1.28 muestra que la velocidad maxima puede calcularse aproximadamente multiplicando el
desplazamiento espectral por {a frecuencia circufar. El parametro asi definido se conoce como pseudovelocidad
espectral y se expresa como:

5,=ws, 1.37)

De manera similar, la ecuacion 1.31 indica gue la aceleracion total puede calcularse aproximadamente como el preducto
del desplazamiento espectral y el cuadrado de la frecuencia circular. Este producto se conoce como pseudoaceleracion
espectral y se expresa coma:

5,= WS, {1.38)

(-5}

Una grafica de las 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 andlisis de la mayoria de los sistemas estructurales requiere de una idealizacidn mas complicada adn si
la respuesta puede representarse en términos de un solo grado de libertad. El método de coordenadas generalizadas
permite representar la 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 como:
vix,ty=90(x)¥(¢) {1.39)

donde ¥/ ¢/ es la coordenada generalizada y ¢ {/ x / es una funcidn espacial de forma gue relaciona los grados de
libertad de la estructura, v / x, t /, con la coordenada generalizada. Para un sistema de un grado de libertad
generalizado, es necesario representar las fuerzas de amortiguamiento y restitutivas en términos de la velocidad refativa
y desplazamiente relativo entre los extremos del elemento:

Av(x,ty=80db(x)F(1) R

Av{x, t)=BAd(x)Y(t) (1.41)

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

a. Funciones de desplazamiento y propiedades generalizadas.

La formulacion de la ecuacidn 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 relatives entre los extremos del elemento. Las fuerzas de
amortiguamiento son proporcicnales a las velocidades relativas entre los extremos del elemento discretizado. La
ecuacion de equilibrio dinamico esta dada por la ecuacion 1.8, |a cual representa un sistema de fuerzas en equilibrio
en todo momento. El principio del trahajo virtual en la forma de desplazamientos establece que “si a un S|sterna de
fuerzas en equilibrio se les apilca un desplazamlento virtual consistente con las condiciones de frontera, entonces el
trabajo realizado es igual a cero”.

Aplicando este principio a la ecuacion 1.6, se tiene una ecuacion del trabajo virtual de la forma:
FLEYQ v+ f(t)Av+ L(1)Av-p(t)bv=0 (1.42)

donde se sobrentiende que v = v x, t/y que fos desplazamientos virtuales aplicados a la fuerza de amortiguamiento
y elastica de restitucion son desplazamientos relativos virtuales. El desplazamiento virtual puede expresarse como:

Svix, t)=0(x)dY(¢t) _ {1.43)
y el desplazamiento relativo virtual como: _

SAv(ix, t)Y=Ad{x)D V(1) T (1.44)
donde:

Av{x, t)=0(x)r(t)-d(x)r(t)y=8¢(x)r(s)
Las fuerzas de inercia, amortiguamiento y restauradaras pueden expresarse come:

() =mi(t)=md T(t)

flty=cAi{t)=chdF(t) (1.45)
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L(ty=kAv(t)=kAd Y (1)

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

mF(t) s K (t) ek Y(t)=p" (t) (1.46)

dondem’, ¢, k' y p~ se conocen como pardmetros generalizados y se definen como:

m- = L mb?

c"=Xch ¢’ {1.47)
k= T kA 7

p=Xpd

Para una aceleracidn de la base funcidn del tiempo la fuerza generalizada se transforma en:
p=dg {1.48)

donde:
g =¥ m ¢, - factor de participacion (1.49}

Es conveniente expresar al amortiguamiento generalizado en términos del amortiguamiento critico de fa manera gue
sigue:

cc=XchAd(ifY=20mw {1.50)

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

w=yv &/ m . {1.51)

El efecto del método de coordenadas generalizadas consiste en transformar un sistema dinamice de multiples grados
de libertad en un sistema equivalente de un grado de libertad en términos de una coordenada generalizada. Esta
transformacion se muestra esquematicamente en la 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 dindmica en términos de la coordenada generalizada, fa ecuacion 1.39 puede empiearse para
determinar los desplazamientos en Ja estructura, y estos a su vez para calcular las fuerzas en los miembros
estructurales. En principio, cualquier funcidn que represente las caracteristicas deformadas generales de fa estructura
y satisfaga las condicienes de apoyo podria servir. Sin embargo, cualquier forma deformada distinta de la de la
configuracian natural de vibracién requerira de restricciones externas adicionales para mantener el equilibrio. Estas
restricciones adicionales tienden a rigidizar el sistema y por lo tanto a incrementar la frecuencia calculada. La
configuracion real no tendré restricciones adicionales y por lo tanto tendra la menor frecuencia de vibracidn.

b. Método de Rayleigh.

El método de Rayleigh se emplea para analizar sistemas vibratorios empleando la ley de la conservacicn 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 funcidn de forma ¢ x /.

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

y -y
() = 5 Y 50 - _pz (152)

Similarmente, la energia cinética maxima puede expresarse en términos de la coordenada generalizada como:

2 w2 Fd J/Z »
()= 2% mpr - £ 22 (1.53)
2 2
De acuerdo con el principio de la conservacidn de la energia para un sistema elastico no amortiguado, estas dos
cantidades deben ser iguales entre si e iguales ala energia total del sistema. Igualando las ecuaciones 1.52 y 1.53 se

obtiene la siguiente expresion para la frecuencia circular:

W=y ¥ (1.54)

Substituyendo este resultado en fa ecuacion 1.17 para el periodo resulta en:

e (155

Multiplicando el numerador y denominador del radical por ¥, y empleando la ecuacion 1.39 se obtiene la expresion para
el periodo fundamental:

Xw (1.56)

F'=2nm _—
gz p v

Las fuerzas que deben aplicarse lateralmente para obtener [a forma deflectada ¢ x / o el desplazamiento v { x/ son las
fuerzas de inercia. Si se asume una variacion lineal de la aceleracion con la altura de un edificio, se tiene una
distribucion de las fuerzas de inercia en forma de triangulo invertido. Las deflecciones resultantes pueden usarse
directamente en la ecuacion 1.56 para estimar el periode de vibracion o pueden normalizarse en términos de la
coordenada generalizada para obtener la funcidn espacial de forma a emplear en el método de coordenada generalizada.

c. Andlisis en el tiempo.

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

[y - Q)R V(1)

vix, . (1.57)
Empleando la ecuacién 1.31, la fuerza de inercia en cualquier posicion x sobre la base puede calcularse como:

gl t)=m(x)i(x,. t)=m(x)v(x,t) {1.58)
la que, empleando la ecuacidn 1.57, se convierte en: |

gla, y=lx)e(xIdw V(1) (1.59)

m*

El cortante en la base se obtiene sumando las fuerzas de inercia distribuidas en la altura H de |a estructura:
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2
o(r)=fq(x,:)dx=i_wl/(:) 1160
m

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

d. Andlisis de la respuesta espectral.
El valor maximo de la velocidad dado por Ia ecuacion 1.29, se define como la pseudovelocidad espectral, 5, , 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 términes dei desplazamiento espectral:

V(X ) = w (1.61)
m
Las fuerzas en el sistema pueden calcularse de [as fuerzas de inetcia, y pueden expresarse como:
gl a)py =m{a) v (), =m{x)w vix), (1.62)
Rescribiendo este resultado en términos de la pseudo aceleracién espectral, S ,, , se tiene
q(*)mu=¢(”m(_”g5"" (1.63)

m

De considerable interés es {a determinacién del cortante basal. Este parametro es clave para determinar las fuerzas
sismicas de disefio en la mayoria de los reglamentos. El cortante en [a base &, de la expresidn anterior, sumando las
fuerzas de inercia y empleando la ecuacion 1.49:

@ s
O ( %)y = —2Z 1.64)
m
Es de interés expresar el cortante basal en términos del peso efectivo, definide como
. (Xwo ¥
W = ! (1.85)
Zow @
Par la que la expresion del cortante basal maxime queda de la forma
Gas = W 3,79 (1.66)
Esta es similar a la ecuacidn basica empleada en los reglamentos, la cual tiene la forma
G = C W (1.67)

La fuerza sismica efectiva puede determinarse distrituyendo el cortante en la base en la altura de la estructura. Esta
distribucion depende de la forma de la funcién de desplazamiento y tiene la forma

m .
g = €. —'EE—I {1.68)

Y el momente de volteo como la suma de los productos de las fuerzas de inercia y sus alturas a la base respectiva:

M =X hq, (1.69
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C. SISTEMAS DE VARIOS GRADOS DE LIBERTAD

En muchos sistemas estructurales no es posible modelar la respuesta dinamica en términos de una sola coordenada
del desplazamiento. Estos sistemas requieren un cierto nimero de coordenadas independientes de desplazamiento para
describir el movimiento de las masas en cualguier instante.

Con objeto de simplificar el problema normalmente 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 funcién de las matrices de rigideces individuales de
los elementas de cada nivel. La méas sencilla idealizacion para un edificio de varios nivefes se basa en las siguientes
hipotesis: {i} el sistema de piso es rigido en su plano; (i) las vigas son rigidas con respecto a las columnas y (i} las
columnas son flexibles en la direccién horizontal pero rigidas en la vertical. Si se emplean estas hipdtesis, el edificio
se idealiza con tres grades de libertad para cada nivel: un grado de libertad traslacional en cada una de dos direcciones
ortogonales, y una rotacion alrrededor de un eje vertical que pasa por el centro de masa. Si el sistema anterior se
reduce al plane, este tendra un grado de libertad traslacional en cada nivel. Ver figuras 1.3.a. y 1.3.b.

1. Modos de vibrar y frecuencias.

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

MYty «[K1Lw(e)y V=101 1.70)

Dado que el movimiento de un sistema en vibracion libre es armonico, el vector desplazamiento puede representarse
como:

tv{t)yt=1{vlsenw¢ . . {1.71
Diferenciando dos veces con respecto al tiempo se tiene: '
to()b=-w{vie)) (1.72)
Substituyendo las ecuaciones 1.71y 1.72 en la 1.70 se obtiene la ecuacién de valores caracteristicos:

(1Kl - [ M) lv(t)b=L0) ' (1.73)

En virtud de tener un conjunto de ecuaciones de equilibrio hemogéneas el determinante de ia matriz de coeficientes
debe ser igual a cero:

det ([K] -w?[M])=10) (1.74)

De donde se obtiene un polinomio de grado &. Las V raices del polinomio representan las frecuencias de los / modos
de vibrar. £l modo que tiene la menor frecuencia {mayor periodo) se conoce como primer modo 0 modo fundamental.
Una vez conocidas las frecuencias, se sustituyen una a la vez en la ecuacion de equilibrio 1.73, la 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.

E! teorema de los trabajos reciprocos de Betti, puede emplearse para desarrollar dos propiedades de ortogonalidad de
los modos de vibrar que simplifican significativamente las ecuacicnes de movimiento. La primera de éstas establece
que fos modas de vibrar son ortogonales con respecto a la matriz de masas y se expresa en forma matricial como
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o V(mMte t=(0) (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:

b,V [x){d =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 coen respecto a la matriz de amortiguamiento:

@, [ Cligp =10} (m=n) (1.77)

Dado que cualquier sistema de varios grados de libertad tenienda A grados de libertad tiene a su vez & modos de vibrar
independientes, es posible expresar la forma deformada de la estructura en términos de |as amplitudes de estos modos
tratandolos como coordenadas generalizadas (en ocasiones llamada coordenadas normales). Dado que el desplazamiento
de un sitio particular, v, /#/, puede obtenerse sumando la contribucion de cada modo se tiene:

N
vit)= X &,q (¢t) {1.78)
=1
De manera similar, el vector de desplazamientos puede expresarse como:
N
{v(t)yt= X tdlg(e)=[D]lg(¢t)) (1.79)

Es conveniente escribir las ecuaciones de movimiento de manera matricial coma

[mite ()l + [ Clbvit)yt+ [ h) vyl ={P(t)) 11.80)
la cual es similar a fa ecuacin para un sistema de un grado de libertad, ecuactén 1.9. Las diferencias se deben a que
lamasa, amortiguamiento y rigidez se representan ahora por matrices que representan los diferentes grados de libertad,
adicionales, y la aceleracion, la velocidad, el desplazamiento, y las cargas aplicadas, por vectores que contienen los

grados de libertad adicionales. La ecuacién de movimiento puede expresarse en términos de las coordenadas normales,
g {t}; substituyendo la ecuacién 1.79 y sus derivadas en la ecuacién 1.80 da como resultado:

[ M] [¢]{fi(f)}‘+[f][¢]{¢l(f)}+[*‘f][q’]{q(f)}:{/’(t)} {1.81)
Multiplicando la ecuacidn anterior por la traspuesta de cualguier vecter modal,$,,, se tiene:

o VMl @) lgin)t+~io Vel ollge)yt«ld V(x][®])lg()t=1t0 YV {P(s)} " 1.82)

Empleando [as cendiciones de ortogonalidad de las ecuaciones 1.75a 1.77, el coﬁjunto de ecuaciones se reduce a una
ecuacion de movimiento similar a |a de un sistema de un grado de libertad, en términos de |as propiedades generalizadas
para el enésimo modo de vibrar y de la coordenada normal g, / ¢ /. Asi:

My g, ()« 6 g, (t)~ K g (1)=F (1) ' (1.83)
donde las propiedades generalizadas para el enésimo modo de vibrar son:

Mo=te VML)

I

C={pV[Clid =20 w M - (1.84)

JOSE LUIS TRIGOS FI UNAM EDUCACION CONTINUA CURSO INTERNACIONAL INGENIERIA SISMICA ANALISIS DINAMICD P 1527

/S



K =1, VK)o =wim

i

Pr=tg VIP(t))

I

Las relaciones anteriores pueden emplearse para simplificar ain mas la ecuacion de movimiento a la forma
AES
”

n

glty+2@ @ g (t)+w g () (1.85)

Dehe notarse que las expresiones para las propiedades generalizadas de cualquier modo son equivalentes a las definidas
previamente para el sistema generalizado de un grado de libertad. Por tanto ef uso de los modo normales transforma
un sistema de // grados de libertad en A/ sistemas generalizados de un grado de libertad; ver figuras 1.3.c. y 1.3.d. La
solucion completa del sistema se obtiene por superposicion de las soluciones modales independientes. £l empleo de este
método implica un ahorro significativo en tiempa, ya que en la mayoria de los casos no es necesario emplear los &
modos de respuesta para representar con adecuada precision la respuesta de la estructura. En la mayor parte de las
estructuras los primeros modos son los de mayor contribucidn en la respuesta modal. Por tanto, Ja respuesta puede
ohtenerse con suficiente precision en términos 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 anélisis
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, M ,, y la aceleracién del terreno J, (¢ ). El vector de cargas efectivas se obtiene como el
producto de fa matriz de masas y la aceleracion del terreno: :

P(ty=[M{T d () - {1.86)

e 5

N
donde {I"} es un vector de coeficientes de influencia, del que la componente / representa la aceleracion de _la
coordenada / debida a una aceleracion.unitaria en la base. Para el modelo estructural en el que los grados de libertad
estan representados por los desplazamientos horizontales de los niveles, el vector {I"} es igual a un vector con
elementos unidad, dado que para una aceleracion unitaria de la base en la direccion horizontal todos los grados de
libertad tienen una aceleracidn horizontal unitaria. Empleando la ecuacion 1.82, la carga efectiva generalizada para el
enésimo modo es

Po(t)=9,d (1) (1.87)
donde <2, = {¢,}" M {T'}.

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

Gltrv2@,w, 4, (t) v, q(t)=9d(t)/ M (1.88)
De manera similar a la empleada para el sistema de un grado de libertad, ia respuesta de este modo para cualquier
instante ¢ puede obtenerse empleando la integral de Duhamel, as: '

g, 1 (¢)
g, ()= L2~ 1.89)
MW

n

donde /,,(t/representa la integral:
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b ()= [ g (1) ™% senw (4-7) dT (1.90)
0

El desplazamiento completo de la estructura para cualquier instante ¢ se obtiene por la superposicion de las
contribuciones individuales de cada modo; empleando la ecuacién 1.79:

{v(f)]=f:fd)n}qﬂ(t):[@]{q(t)} {1.91)

Las fuerzas sismicas resultantes pueden expresarse en términos de la aceleracion efectiva, la cual para cada medo esta
dada por el producto de la frecuencia circular y la amplitud de! desplazamiento de la coordenada generalizada:

2 g{'ﬂ wn Im ( f)
G lt)=0,q{1)s ——— {1.92)
Mﬂ
La aceleracién correspondiente al enésime modo esta dada por:
to (e)h=10,14,.(¢) {1.93}
y as correspondientes fuerzas sismicas efectivas:
LAy =ML ()= M)t w L 1 () /M {1.94)
La fuerza sismica total se obtiene sumando las fuerzas modales individuales:
N
F(t)y=Z £ (t)y=[M[D]w qg(t) (1.95)
n=1
El cortante en I3 base se obtiene sumando las fuerzas sismicas en toda la altura de la estructura:
N
Vi) =X 7 (t)=41VEE(t)) =M 0 [ (1) {1.96)
=1

donde M,, =<2/ M, eslamasa 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 adecuad amente fa 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 predefinido de la masa total, el nimero de modos considerado en el analisis es
adecuado. Si este no es el caso, deben considerarse modos adicionales. El cortante en la base para el enésimo modo,
ecuacidn 1.96, puede expresarse en términos de el peso efectivo, i ,,, como:

.,
Vit)=—w,/ (1) (1.97)
g
donde
N £
(Xwo, )
_ =1
W, = (1.98)
T e

El cortante en |a base puede distribuirse en la altura del edificio de manera similar a la ecuacién 1.68, con las fuerzas
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sismicas modales expresadas como

RN RRARY
) @

AN 11.99)

[

b. Andlisis de la respuesta espectral.

Las ecuaciones anteriores para la respuesta de cualquier modo de vibracidn 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 ecuaciones 1.28 y 1.37 el desplazamiento
modal maximo puede escribirse como:

Ty (8 D

G, () = = Sin {1.100}

Haciendo esta substitucian en la ecuacion 1.89 se obtiene
Goman = L, 84,/ M) {1101

La distribucion de los desplazamientos modales en la estructura puede chtenerse multiplicando esta expresion por el
vector modal

td =l tg , = ———— (1.102)

Las fuerzas sismicas efectivas maximas pueden calcularse a partir de las aceleraciones modales dadas por fa ecuacion
1.94

I MY, S,
{£ (1) }w = e = {1.103)

”

Sumando estas fuerzas en la altura de la estructura se obtiene la siguiente expresion para el cortante maximo debido
al enésimo modo:

Ve = L5 S0 /M 1.104)
la cual puede expresarse en términos del peso efectivo como
Viess = Wor S0an /' 9 (1.105)

donde ¥ ,, se define en fa ecuacidn 1.98.

Finalmente, el momento de volteo en la base del edificio para el enésimo modo prede determinarse como

Mo=Alnt [ ML RS, /M (1.106)

a

donde (/] es un vector fila de las alturas de cada entrepiso, por encima de la base.
3. Combinaciones modales.

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

Una combinacion que se ha empleado es temar la suma de los valores absolutos de Ias respuestas modales (SVA). Esta
combinacion puede expresarse como:

N
Ry s T | R | (1.107)
A=l

Dado que esta combinacion supone que los maximos ocurren al mismo tiempo y ton el misma signa, se tiene un limite
superior de la respuesta muy conservador para disefio.

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

” .
R = ¥ ,q'nz (1.108)
n=1 .

Este método ha mostrado dar buena aproximacién para sistemas estructurales con frecuencias poco parecidas entre
si, 0 remotamente acopladas. Esto es:

w - W

’ 11

> 010

",

Para sistemas estrechamente acoplados, se ha propuesto el criterio de la combinacion cuadratica completa (CCC) que
permite incrementar la precision en la evaluacion de la respuesta de ciertos sistemas estructurales. La combinacidn
cuadratica completa se expresa como: '

N N
Ree= X Rp R ( (1.109)
=1 =1 .

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

8 @° (1 +A) N~
(1 -ARY +4pA{1+A)

7

{1.110}

A= mf.,/ w,

0=c/c,

El empleo de! método RCSC para sistemas en dos dimensiones y el método de CCC para sistemas en dos o tres
dimensiones da buenas aproximaciones a la respuesta sismica de sistemas elasticos sin requerir de un analisis completo
de la 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 las
caracteristicas de los sismos en funcién de sus efectos (desplazamiento, velocidad, aceleracion) sobre |as estructuras.
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Es evidente que durante la vida itil de una estructura, mas de una vez estard sujeta a la accion de sismos. Siinteresan
los espectros para obtener las aceleraciones maximas, conviene considerar no sdlo el espectro de respuesta de un solo
sismo, sino los de todos aquellos que pudieran tener efecto sobre fa estructura. Para cubrir esta posibilidad se utilizan -
Espectros de Diseiio que en combinacién con algin método de analisis sismico proporciona las fuerzas sismicas de
disefio o revision de la estructura. '

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

a. Analisis estatico.

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

« Se considera que las fuerzas de inercia a diferentes niveles de |a estructura forman un conjunto de fuerzas
horizontales actuando sobre cada uno de los puntos donde se suponen concentradas las masas, incluyendo
apéndices. .

« Cada una de las fuerzas se considera igual al peso de la masa que corrresponde multiplicado por un coeficiente
proporcional a la altura de la masa en cuestion sobre el desplante (o nivel a partir dei cual las deformaciones
estructurales son apreciables}.

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

¢
La aplicacion de los parrafas anteriores conduce a que la fuerza horizontal, £, aplicada en el centro del nivel n esta
dada por la expresion:

o
=10 S w b (1.111)

donde:
€,  Coeficente sismico de disefio, art. 206, RCDFI3 y seccién 3, NTC's de Sismo.

Cd = c / 0
W,  Peso del niveli.
h; Altura del nivef i sobre el desplante.

Puede demostrarse que el analisis estatico es un caso particular del andlisis dindmico; en efecto, a partir de |a ecuacion
1.88 se tiene

Gty +2@,w g (t)rwig(t)=%d{t)y/ M

La amplitud modal maxima esta dada por la expresién 1.101:
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L5, 9,5,
quaxn = M, - wnz Mﬂ,

]

Para el primer medo:
g, 35,

qmaxl =
w? M

\

El vector de desplazamientos méximos de la estructura, para ese modg, es:

Do = O Gy
El vector de fuerzas de inercia correspondiente resuita:
g, ;& g,
Froi1 =KD 0y = K0, o 5.=Mo, w, — Se= Mo, ? S

1 1 1 ¥

El vector de fuerzas cortantes respectivas es:

g ¢,
Voo, =1 F ., =1 M, —‘_ S. = — 5,
1 M,
de donde:
Vmaxl 5'EI
=5
g, -

asi, el vector de fuerzas de inercia es;

Vmaxl
Fmax1 = M ¢'i %fl

por lo que la fuerza de inercia en la masa / es:

v W, wc
_ max1  _ Y/
A7 I
. 2o,
=1 g /

Como se mencioné en |.B.6.a. se requiere conocer la forma deformada de la estructura para conocer las fuerzas que
se generan, en este método se supone que I3 configuracion deformada correspondiente al primer modo es lineal, asi:

y la fuerza de inercia en [a masa ; es:

h
few 4 2L
7w,
y iz
=1 H
_ 4
/-;‘—C I “;'hf
Y owa
=1
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La expresion anterior es equivalente a la de la ecuacion 1.111
Los aspectos sobresalientes del método estatico son los siguientes:

» Solo se considera el modo fundamental.

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

 La masa equivalente del primer modo es 'igual’ al total de la estructura {Carga Muerta + Carga Viva Maxima)
» Seempleala ordenada espectralmaxima'C' del espectro de disefo, independientemente del periodo estructural.

b. Métode simplificado de anélisis.
Este tipo de anélisis es aplicable a estructuras que cumplan simuitaneamente los siguientes requisitos:

» Encada planta, al menos el 75 porciento de fas cargas verticales estan soprtadas por muros ligados entre si por
un sistema de piso suficientemente rigido y resistente al corte.

» La refacién 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 la altura del edificio es menor que 13 m.

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

Los coeficentes de disefio para obtener las fuerzas cortantes en cada nivel se presentan en fas NTC's de Sismao. Estos
se obtuvieron de acuerdo con el método estatica, aplicando la reduccidn que alli se permite en funcién del valor de Q
y del periodo fundamental de vibracion del inmueble. Se tomd Q =1 0 1.5 segin el tipo de muros. El periodo
fundamental se estimd en funcidn de la aitura y del tipo de suele de cimentacién. Los coeficientes para edificios en las
zonas !l y lll resultaron muy préximos entre si, asi que se adeptd su promedio para ambas zonas a fin de simplificar las
tablas { Instituto de Ingenieria, UNAM, comentarios a las NTC's de Sismo ).

c. Analisis sismico dindmico maodal.

Conforme con las NTC's de Sismo toda estructura puede analizarse con un método dinamico, pero con caracter
obligatorio aguellas cuya altura exceda 60 m. Los métodos aceptados de analisis dinamico son el analisis sismico
dinamico modal espectral, ASDME y el céiculo paso a paso de respuesta a temblores especificos.

(1}. Anélisis sismico dindmico modal espectral,

Este método es de aplicacion general cuando se requiere determinar la respuesta lineal de estructuras de varios grados
de libertad; se basa en el hecho de que fa respuesta total es |a superposicion de las respuestas de los diferentes modos
naturales de vibracion.

0a acuerdo con las NTC's de Sismo en este método de analisis debe incluirse el efecto de tedos los modos naturales
de vibracion con periode mayor o igual a 0.4 seg y es ohligatorio considerar los tres primeros modos de translacion en
cada direccion de anélisis.
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Una vez que se han determinado los modos de vibrar de la estructura, es necesario combinarlos para conocer su
comportamiento ante una excitacion dindmica especifica, tomando en cuenta la contribucién de cada modo. La
respuesta final serd la combinacion de las respuestas independientes de cada uno de los modos, multiplicadas por un
factar, denominado coeficiente de participacian, ec. 1.88, que al desarrollarla, se convierte en la sigutente expresidn:

i mr¢m’
=1

o :
(=== (1.112)
M

donde:

m;  Masa del nivel /.
¢, Amplitud del modo » para la masa /.
n Namero de niveles, grados de libertad.

Con este coeficiente de participacion se calcufan 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 0 1.108:
N

Rt = r Rr?

n
=i

N N
Reer = :Zﬁ’fprj/’:
=1 =1

para sistemas remotamente acoplados y estrechamente acoplados, respectivamente; ésto es, que fos periodos de los
modos naturales en cuestion difieran al menos 10% entre si, o no. La fuerza cortante hasal calculada con este método
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 representativos.
Con esta se pretende evitar gue se adopten disefios que puedan resultar inseguros porque la estructura en cuestién
sea poco sensible a las caracteristicas detalladas de un temblor particular, pero responda en condiciones mas
desventajosas ante otro, que difiera en los detalles, pero que sea representativo de 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 més hien para fines de
revision del comportamiento de edificios que han sido sometidos a sismos intensos y han tenido o no dafios importantes.

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

Al'igual que en el métedo anterior, la fuerza cortante basal calculada con este método no debera ser menor que 80
porciento de la que predice el analisis estatico.
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EJEMPLOS SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD VIBRACIONES LIBRES SIN AMORTIGUAMIENTO
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EJEMPLOS SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD VIBRACIONES LIBRES CON AMORTIGUAMIENTO
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EJEMPLOS SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD VIBRACIONES FORZADAS SIN AMDRTIGUAMIENTO
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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 horizontales
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.

Segun 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 dinamrcos que
describan las Normas Técnicas
Complementarias, con las
limitaciones que ahi se establezcan.

En el analisis se tendra en cuenta la
nigidez de todo elemento, estructural
o 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, incluvendo
sus giros por torsion y teniendo en
cuenta los efectos de flexion 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 éstos
como . los de las  fuerzas
gravitacionales actuando en lIa
estructura deformada ante la accion
tanto de dichas fuerzas como de las
laterales.

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

Capitulo XI
Pruebas de Carga

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

1.- En las edificaciones de
Recreaci0n, clasificadas en el
articulo 4° de este Reglamento v
todas aquellas construcciones en las
que pueda haber frecuentemente
aglomeracion de personas, asi como
las obras provisionales que

puedan albergar a mas de 100
personas;

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

I1I.-Cuando el Departamento lo
estime conveniente en razdn de
duda en la calidad y resistencia de

los materiales o en cuanto a los
procedimientos constructivos.

ARTICULO 240.- Para realizar
una prueba de carga mediante la’
cual se requiera verificar la
seguridad de la estructura se
seleccionard la forma de aplicacion
de la carga de prueba y la zona de la
estructura sobre Ia cual se aplicara,
de acuerdo a las siguientes
disposiciones:

I.- Cuando se trate de verificar 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;

I1.-La intensidad de la carga de
pruebas debera ser igual a 85% de
la de disefio incluyendo los factores
de carga que correspondan;

III.- La zona en que se aplique sera
la necesaria 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 y
agrietamientos.



V - Para venficar la seguridad ante
cargas permanentes, la carga de
prueba se dejara actuando sobre la

estructura no menos de veinticuatro
horas;

V1.-Se considerara que la estructura
ha fallado si ocurre colapso, una
falla local o incremento local -brusco
de desplazamiento o de la curvatura
de una seccion. Ademas, si
veinticuatro horas después de quitar
la sobrecarga la estructura no
muestra una recuperacion minima de
setenta y cinco por ciento de sus
deflexiones, se repetira la prueba;

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

VIIIL.- 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 prheba;

IX.- Sila estructura pasa la prueba
de carga, pero como consecuencia -
de ello se observan dafios tales
como agrietamientos excesivos,
debera repararse localmente y
reforzarse,

Podra considerarse que los
elementos horizontales han pasado
la prueba de carga, aun si la
recuperacion de las flechas no alcan
zase el setenta y cinco por clento,
siempre y cuando la flecha maxima
no exceda de dos milimetros
L/(20,000h), donde L, es el claro
libre del miembro que se ensaye v 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
satisfactona, debera presentarse al
Departamento un estudio
proponiendo las modificaciones
pertinentes, v una vez realizadas
éstas, se llevara a cabo una nueva
prueba de carga;

XI.- Durante Ia ejecucion de la
prueba de carga, deberan tomarse
las precauciones necesarias para
proteger la segundad 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
inclutdo 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 .
construccidn, debera conservarse

en las obras durante la ejecucién de
éstas y estar a disposicion de los
supervisores del Departamento.

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

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 Emmsion de Humos
y Polvos.

ARTICULO 242.- Los matenales
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
materiales 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.
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REGLAMENTO
CAPITULO VI DISENO
POR SISMO.

GACETA OFICIAL DEL
DEPARTAMENTO DE
D.F.

6 DE JULIO DE 1987.

ARTICULQO 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 horizontales
ortogonales no simultaneos del
movimiento del terreno. Las
deformaciones y fuerzas intemas
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
seglin los criterios que establece el
Capitulo III de este Titulo.

Segun 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 dindmicos que
describan las Normas Técnicas
Complementarias, con las
limitaciones que ahi se establezcan.

En el andlisis 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 torsion y teniendo en
cuenta los efectos de flexidon de sus
elementos y, cuando  sean
significativos, los de fuerza cortante,
fuerza axial y torsidbn de los
elementos, asi como los efectos de
segundo orden, entendidos éstos
como los de las fuerzas
gravitacionales actuando en la
estructura deformada ante la accion
tanto de dichas fuerzas como de las
laterales.

Se venficard que la estructura y su
cimentacidon no alcancen ningin
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 0 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 tomard en cuenta en el
andlisis sismico y se verificara 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
verificard 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
deformacién en el plano del muro.
Preferentemente estos muros seran
de materiales muy flexibles o
débiles.

ARTICULO 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 actua en la base de
Ja construccién por efecto del sismo,
entre el peso de ésta sobre dicho
nivel.

Con este fin se tomard 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 igual a 0.16 en la zona I,
032 enlall y 040 en la IIl, 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 disefio las fuerzas sismicas
calculadas, empleando para ello los
criterios que fijen las Normas
Técnicas Complementarias, 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 aplicacion
del método simplificado de analisis
tomarin en cuenta todas las
reducciones que procedan por los
conceptos mencionados. Por ello
las fuerzas sismicas calculadas por
este método no deben sufrir
reducciones adicionales.

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
métodos de andlisis  sismico
mencionados en el articulo 203 de
este Reglamento, no excederan a
0.006 wveces la diferencia de
elevaciones correspondientes, salvo
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
cuestidn sera de 0.012.

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

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



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

ARTICULO 211.- Toda
construccion debera separarse de
sus linderos con los predios vecinos
una distancia no menor de 5 cm. ni
menor que el desplazamiento
horizontal calculado para el nivel de
que se trate. E! desplazamiento
horizontal calculado se obtendra con
las fuerzas sismicas reducidas segun
los criterios que fijan las Normas
Técnicas Complementarias y se
multiplicard por el factor de
comportamiento sismico marcado
por dichas Normas, aumentado en
0.001, 0.003 o 0.006 de la altura de
dicho nivel sobre el terreno en las
zonas, I II o II], respectivamente.

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

La separacidon 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. Si 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 encontrardn
en las Normas Técnicas
Complementarias respectivas.

ARTICULO 214.- Las estructuras
se disefiaran para resistir los efectos
de viento proveniente de cualquier
direcciéon  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 cl
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.

ARTICULO 215.-En edificios en
que la relacion entre la altura y la
dimensién 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 nonnales
a su plano, el efecto del viento
podra tomarse en cuenta por medio
de presiones estiticas equivalentes
deducidas de la velocidad de disefio
especificada en el articulo siguiente.

Se  requeriran  procedimientos
especiales de disefio que tomen en
cucnta las caracteristicas dinamicas
de la accibn del viento 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  generacidn
periédica de vortices.

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

Las presiones que se producen para
esta velocidad se modificaran
tomando en cuenta la importancia
de la construccién, 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 vrealizar 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 Diseifio por Viento.



Capitulo VIII
Diseiio de Cimentaciones

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

a clertos tipos especificos de
cimentacion se fijjaran en las
Normas Técnicas Complementarias
de este Reglamento.

ARTICULO 218.- Toda
construccidn se soportard por medio
de una cimentacion apropiada.

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

El suelo de cimentacion deberd
protegerse contra deterioro por
intemperismo, arrastre por fluyjo 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, forinadas por rocas
o suelos generalmente firmes que
fueron depositados fuera del
ambiente lacustre, pero en los que
pueden existir, superficialmente o
intercalados, depdsitos 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 I1.- Transiciéon , en la que los
depdsitos 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  depositos de arcilla
altamante comprensible, separados
por capas arenosas con contenido
diverso de limo o arcilla. Estas
capas arenosas son de consistencia
firme a muy dura y de espesores
variables de centimetros a varios

metros. Los depositos lacustres
suelen estar cubiertos
superficialmente por suelos

aluviales y rellenos artificiales, el



capesor de este conjunto puede ser
superior a 50m.

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 predic estd
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.

ARTICULQ 220.- La investigacién
del subsuelo del sitio mediante
exploracion de campo y pruebas de
laboratorio deberd ser suficiente
para definir de manera confiable los
parametros de disefio de Ia
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 I a que se refiere el
articulo 219 del Reglamento, si
existen en ubicaciones de interés
materiales sueltos superficiales,

grietas, oquedades naturales ©
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  originar  asentamientos
diferenciales de importancia, de
modo que todo ello pueda tomarse
en cuenta en el disefio.

ARTICULO 221.- Deberan
investigarse el tipo y las condiciones

de cimentacion de las
construcciones  colindantes  en
materia de estabilidad,
hundimientos, emersiones,

agrietamientos del suelo y
desplomes, y tomarse en cuenta en
el disefio y construccion de la
cimentacion en proyecto.

Asimismo, se investigaran la
localizacion 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 construccion no
cause dafios a tales instalaciones ni
sea afectada por ellas.



ARTICULOQO 222.- En las zonas II
y III sefialadas en el articulo 219 de
este Reglamento, se tomara en
cuenta la evolucidén 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 cimentacion
en proyecto.

ARTICULQO 223.- La revision de
la seguridad de las cimentaciones,
consistird, 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
Complementartias.

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

[. De falla:

a) Flotacion;

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

¢)Falla estructural de pilotes, pilas u
otros elementos de la cimentacion

II.- De servicio:

a) Movimiento Vertical medio,
asentamiento o emersion , con
respecto al nivel del terreno
circundante;

b) Inclinacidén media, y
¢) Deformacion diferencial.

En cada uno de estos movimientos,
se consideraran el componente
inmediato bajo carga estatica, el
accidental, principalmente  por
sismo, y el diferido, por
consolidacion, 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 cimentacion, a la
superestructura y sus instalaciones,
a los elementos no estructurales y
acabados, a las construcciones
vecinas ni a los servicios publicos.

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



las acciones seiialadas en los
Capitulos IV a VII de este Titulo,
asi como el peso propio de los
elementos  estructurales de la
cimentacion, las descargas por
excavacion, los  efectos del
hundimiento  regional sobre la
cimentacion, incluyendo la friccién
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 accidn
que se genere sobre la propia
cimentacidn o en su vecindad.

La magnitud de las acciones sobre
la cimentacion provenientes de la
estructura sera el resultado directo
del andlisis de ésta. Para fines de
diseiio de la cimentacion, la fijacion
de todas las acciones pertinentes
sera responsabilidad conjunta de los
disefiadores de la superestructura y
de la cimentacidn.

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

evolucidn de la misma durante la
vida ttil de la estructura. La accidn
de dicha subpresion se tomara con
un factor de carga unitario.

ARTICULO 226.- La seguridad de
las cimentaciones contra los estados
limite 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 cimentacion se calculara por
métodos analiticos o0 empiricos
suficientemente apoyados en
evidencias experimentales o se
determinara con pruebas de carga.
La capacidad de carga de la base de
cualquier cimentacidn se calculard a.
partir de las resistencias medias de
cada uno de los estratos afectados
por el mecanismo de falla mas
critico. En el célculo se tomara en
cuenta la Interaccion entre las,
diferentes partes de la cimentaciony
entre ésta y las cimentactones
vecinas.

Cuando en el subsuelo del sitio o en
su vecindad existan rellenos sueltos,
galerias, grietas u otras oquedades,
éstas deberan tratarse a
apropiadamente o bien considerarse
en el analisis de estabilidad de la
cimentacion. '

ARTICULO 227.- Los esfuerzos o
deformaciones en las fronteras
suelo-estructura necesarios para el
disefio estructural de la ciunentacion,



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 hipdtesis
conservadoras se determinara la
distribucion de esfuerzos

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

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

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

II.- De servicio, movimientos
verticales y horizontales inmediatos
y diferidos por descarga en el area
de excavacién y en los alrededores.
Los wvalores esperados de tales
movimientos deberan ser
suficientemente reducidos para no
causar dafios a las construcciones e
instalaciones adyacentes ni a los
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servicios publicos.  Ademas, la
recuperacion por recarga no deberd
ocasionar movimientos totales o
diferenciales intolerables para las
estructuras que se desplanten en ¢l
sit1o.

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 la
excavacion, se tomaran en cuenta
los movimientos del terreno.debidos
al bombeo.

Los analisis de estabilidad se
realizardan 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
contencidn 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 deformacién
excesiva del muro. Los empujes se
estimaran tomando en cuenta la
flexibilidad del muro, el tipo de
relleno y 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 criterio definido
en el Capitulo VI de este Titulo.

ARTICULQ 230.- Como parte del
estudio de mecanica de suelos, se
debera fjjar el procedimiento
constructivo de las cimentaciones,
excavaciones y muros de contencion
que asegure el cumplimiento de las
hipétesis de disefio y garantice la
seguridad durante y después de la
construccion. Dicho procedimiento
debera ser tal que se eviten daiios 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
construccién especificado en el
estudio geotécnico se analizard con
base en la informacién 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 analisis usados y del
comportamiento previsto para cada
uno de los estados limite indicados
en los articulos 224, 228 y 229 de
este Reglamento. Se anexaran los
resultados de las exploraciones,
sondeos, pruebas de laboratorio y
otras determinaciones y analisis, asi
como las magnitudes de las acciones
consideradas en el diseflo, la
interacciéon  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 agrietados,
sobre taludes, o donde existan
rellenos o  antiguas  minas
subterrdneas, se agregarda a la
memoria una descripcion de estas



condiciones y cOmo éstas se
tomaron en cuenta para disefiar la
cimentacion.

ARTICULO 232.- En las
edificaciones del Grupo A vy
subgrupo Bl a que se refiere el
articulo 174 de este Reglamento,
deberan  haccrse  nivelaciones
durante la construccion y hasta que
los mowvimientos 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. Serd obligacién
del propietario o poseedor de la
edificacidn, proporcionar copia de
los resultados de estas mediciones,
asi como de los planos, memorias
de célculo y otros documentos sobre
el disefio de la cimentacién a los
disefiadores de edificios que se
construyan en predios antiguos.

Capitulo IX

Construcciones Danadas

ARTICULO 233.- Todo
propietaric o poseedor de un
inmueble tiene obligaciéon de

denunciar ante el Departamento los
dailos de que tenga conocimiento

que se presenten en dicho inmueble,
como los que pueden ser debidos a
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efectos del sismo, viento, explosion,
incendio, hundimiento, peso propio
de la construccion 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 dafios, recabaran un
dictamen de estabilidad y seguridad
por parte de un Corresponsable en
Seguridad Estructural. Si el
dictamen demuestra que los dafios
no afectan la estabilidad de la
construccion en su conjunto, o de
una parte significativa de la misma,
la construccién 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:

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

II.- Debera Dbasarse 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 diagndstico 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.-Serad sometido al proceso de
revision  que  establezca el
Departamento para la obtencién de
la licencia respectiva.

ARTICULOQ 236.- Antes de iniciar
las obras de refuerzo y reparacion,
debera demostrarse que el edificio
dafiado 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
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resistencia sera necesario en los
casos que se requiera, recurrir al
apuntalamiento o rigidizacién
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, deberan proyectarse para
cumplir los requisitos de seguridad
de este Reglamento.

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

carga en términos del Capitulo XI
de este Titulo.

ARTICULO 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

ARTICULO 239.- Seré 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 mas de 100
personas;

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

III.-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 verificar la
seguridad de la 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 verificar la
segurtdad 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;

IIL.- La zona en que se aplique sera
la necesaria 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 y
agrietamientos.



V.- Para verificar la seguridad 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
falla local o incremento local brusco
de desplazamiento o de la curvatura
de una seccion. Ademas, si
veinticuatro horas después de quitar
la sobrecarga la estructura no
muestra una recuperacion minima de
setenta y cinco por ciento de sus
deflexiones, se repetira la prueba;

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

VIIIL.- 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 dafios tales
como agrietamientos excesivos,
debera repararse localmente y
reforzarse;
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Podra considerarse que los
clementos horizontales han pasado
la prueba de carga, aun si la
recuperacion 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 el 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 tomard 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
éstas, 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 ¢l
Departamento.

TITULO SEPTIMO
CONSTRUCCION
Capitulo 1

Generalidades

ARTICULO 241.-Una copia de los
planos registrados vy la licencia de
construccion, debera conservarse
en las obras durante la ejecucion de
éstas y estar a disposicion de los
supervisores del Departamento.

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

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

ARTICULOQ 242.- Los materiales
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.

ARTICULOQO 243.- Los vehiculos
que carguen o descarguen
materiales 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.

16



. . oK PR — or e . e T
o -— o - L Ak 1 _“ » o . E . Ly 7' =
Tumer . PN LT J-\':"!!!mn roe _m dodrt  CTAT T

P

FACULTAD DE INGENIERIA U N_A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CURSOS ABIERTOS

XXVI CURSO INTERNACIONAL DE
INGENIERIA SISMICA

i -
T i i
P

MODULO I: ANALISIS ESTATICO Y DINAMICO DE
ESTRUCTURAS SUJETAS A SISMO

-

e TEMA .-
REGLAMENTO Y NORMAS TECNICAS
COMPLEMENTARIAS PARA EL DISENO SISMICO

EXPOSITOR: M. EN I. JOSE LUIS TRIGOS SUAREZ
PALACIO DE MINERIA
AGOSTO DE 2000

Palacio de Mineria Calle de Tacuba 5 Primer piso Deleg Cuauhtémoc 06000 México, O F AFPDO. Postal M-2285
Teléfonos 5512-8955 55125121 5521-7335 5521-1987  Fax 55100573 5521-4021 AL 25



CIUDAD DE MEXICO
DF

Gaceta Oficial -

del Distrito Federal

Organo de Difusion del distrito Federal

SEXTA EPOCA

27 DE FEBRERO DE 1995

No. 300 TOMO 111

SECRETARIA DE OBRAS Y SERICIOS

NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS PARA DISENO POR SISMO




1

2

L¥F)

£

8

INDICE

NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS PARA DISENO POR SISMO

. NOTACION 5
.ELECCION DEL TIPO DE ANALISIS.......... 5
2 1. Analisis estatico y dindmico .................... 5
2.2 Método simplificado de analisis. ............... 6
. ESPECTROS PARA DISENO SiSMICO....... 6
. REDUCCION DE FUERZAS SISMICAS...... 6
4.1. Factor reductivo .ccocoeeeveeeeeivieeseeeeiiicenn 6
.FACTOR DE COMPORTAMIENTO
SISMICO....ccovrrernnn. 7
. CONDICIONES DE REGULARIDAD .......... 8

.ANALISIS ESTATICO...ocooieiecieeee 9
8 1.Fuerzas cortantes ......coccoevvvvrecieeiveeecne 9
8.2 Reduccion de las fuerzas cortantes ............ 9
8.3.Péndulos invertidoS........ococeeeeiververeeeee 9
8.4. Apéndices .....oooveeniniiinrei . 10
8.5.Momento de volteo ..cc..oovoveeeceee i, 10
8.6.Efectos de torsion ......cccceeevvenevovevcinnnnn, 10
8.7 Efectos de segundo orden ........c.............. ‘11
8 8.Efectos bidireccionales...........cccocoveenn. 11
8.9.Falla de cimentacion ...........cccoeevvvveveeennn. - 11
8.10. Revisidn por rotura de vidrios .............. 11
8.11. Comportamiento asimétrico.................. 11

9. ANALISIS DINAMICO ..o, |
9.1 Analisismodal ... 11
9.2.AnAlisis Paso a PASO ......ccoovveverrirceen 12
9.3. Revision por cortante basal .................... 12
9.4. Efectos bidireccionales..........ccoceivnnnn. 12

10. ANALISIS Y DISENO DE OTRAS )
CONSTRUCCIONES

NUEVAS. .. 12
10.1. Tanques, péndulos invertidos y chimeneas
....................................................................... 12
10.2. Muros de retencion ..., 12
HL.ESTRUCTURAS EXISTENTES ................. 12
APENDICE 13
Al. ALCANCE 13
A2 NOTACION ADICIONAL ....cccooerennn. 13
A3. DEL TIPO DE ANALISIS. ..., 14

A4, ESPECTROS PARA DISENO SISMICO .. 14

AS. ANALISIS ESTATICO

A6. ANALISIS DINAMICO

A7 INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA. 15



OSCAR ESPINOSA VILLARREAL, Jefe del Departamento del Distrito Federal, con fundamento en los
-articulos 122, Fraccion V1, de la Constitucion Politica de los Estados Unidos Mexicanos, en relacion con el
quinto Transitorio del Decreto que reforma a la propia Constitucion , publicado en el Diario Oficial de la
Federacion el 25 de octubre de 1993; 67. Fraccipon X X1, del Estatuto de Gobierno del Distrito Federal: 4,
12 y 24 de la Ley Organica de la Administracion Pablica del Distrito Federal; 30., Fraccion XV y Séptimo
Transitorio del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, y el Acuerdo por el que deberan
expedirse las Normas Técnicas Complementarias de] Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal,
publicado en la Gaceta Oficial del Departamento del Distrito Federal el 7 de noviembre de 1994, he tenido a
bien expedir las siguientes:
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I. NOTACION

Cada simbolo empleado en estas normas se define
donde aparece por primera vez, Los maés
importantes son:

a (adimensional) = ordenada de los espectros de
diserio, como fraccién de la
aceleracion de la gravedad.
sin reducctén con fines de
diseno.

b (metros) = dimensidn del entrepiso que
se analiza, medida
perpendicularmente a la
direccidn 2.de andlisis.

¢ (adimensional) = coeficiente de disefio sismico

d (adimensional) = diferencia en valores de la
aceleracion horizontal
expresada como fraccion de
la gravedad, que seria
necesario aplicar en cada
uno de los dos sentidos
opuestos de upa direccion
dada, para que fallara la

estrnictura
e{meiros) = excentricidad torsional
i{adimensional) = inclinacion de una estructura

con respecto a la vertical.

g(un/seg’) =aceleracién de la gravedad

= altura, sobre el terreno, de fa
masa para la que se calcula
una fuerza horizontal

h{metros)

Q(adimensional) = factor de comporamiento
sismico, independiente de

T

= factor reductivo de fuerzas

sismicas con fines de
disefio, funcidn del periodo
natural

Q'(adimensional)

q (adimensional) =(T/T)

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 natural de
vibracion i

= periodo natural de
vibracion

T (segundos)

T, Tu(segundos) = periodos caracteristicos de

los espectros de diseno

= fuerza cortante horizontal
en el nivel que se analiza

V (toneladas)

= fuerza cortante horizontal
en la base de la
construccion

Vy(Toneladas)

W(toneladas) = peso de la construccién
arriba del nivel que se
considera, incluyendo
la carga viva que se
especifica en el
capitulo V _titulo VI

del Reglamento

= valor de W en la base
de la estructura

W, (toneladas)

2. ELECCION DEL TIPO DE ANALISIS
2.1. Analisis estatico y dinamico

Toda estructura podra analizarse mediante un
método dinamico segun se establece en la seccidn
9 de estas normas. Las estrugturas que no pasen
de 60 m de alto podran analizarse como
alternativa, mediante el método estdtico que
describe la seccién 8. Con la misma limitacion,
para estructuras ubicadas en las zonas 1l o il
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 periodes dominantes del terreno en el
sitio de interés v la interaccién suelo-estructura

2.2, Método simplificado de analisis.

El méiodo simplificado a que se refiere la seccidn
7 del presente cuerpo normativo sera aplicable al
analisis de edificios que cumplan simuitdneamente
los siguientes requisitos;

I En cada planta. al menos el 75 por ciento de
las cargas verticales estarin soportadas por
muros ligados entre si  mediante losas
monoliticas  u  otros sistemas de piso
suficientemente resistentes v rigidos al corte.
Dichos muros tendran distribucién
sensiblemente simétrica con respecto a dos
ejes ortogonales y deberan satisfacer las
condiciones que establecen las normas
complementarias  correspondientes.  Sera
admisible cierta asimetria en la distribucién de
los muros cuando exista en todos los pisos dos
muros de carga perimetrales paralelos cada
uno con longitud al menos igual a la mitad de
la dimension mayor en planta del edificio Los
muros a que se refiere este parrafo podran ser
de mamposteria.concreto reforzade o madera;
en este ultimo caso estaran arriotrados con
diagonales '

I1. La relacion entre longitud y anchura de la
planta del edificio no excedera*de 2.0 a menos
que. para fines de analisis sismico, se pueda
suponet dividida dicha planta en tramos
independientes cuya relacion entre longitud v
anchura satisfaga esta restriccién y cada tramo
resista segun el criterio que marca la seccion 7
de las presentes norma

1
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.La relacion entre la altura y ia dimension
mimima de la base del edificio no excedera de
1.5 v la altura del edificio no serd mavor de 13
m.

3. ESPECTROS PARA DISENO SiSMICO

Cuando se aplique el analisis dinAmico modal que
especifica la seccién 9 de estas normas. se
adoptaran las siguientes hipotesis para el analisis
de la estructura:

La ordenada del espectro de aceleraciones para
disefio sismico, a expresada como fraccion de la

aceleracion de la gravedad, estd dada por las
siguientes expresiones’

a=(1+3T/T,)c/4,si Tes menor que T,

a=c,si Testaentre T, y Ty

a =qc,si T excedede T,

q=(Ty,/T)

T es el periodo natural de interés : T. T, v T, estan
expresados en segundos: ¢ es el coeficiente
sismico, y r un exponente que depende de la zona
en que se halla la estructura. '

El coeficiente ¢ se obtiene del Articulo 206 del
Reglamento. salvo que en la parte sombreada de la
zona II en la figura 3.1 se tomara ¢=0.4 para las
estructuras del grupo B.y ¢ = 0.6 para las del A

T,. Ty ¥ r se consignan en |a tabla 3.1

Tabla 3.1 Valoresde T,. Tp¥r

Zona Ta T, r
[ 0.2 0.6 )
Ir* 0.3 1.5 2/3
[I** 0.6 3.9 |

* No sombreada en la figura 3.1
** y parte sombreada de la zona ] en la figura 3.1

4. REDUCCION DE FUERZAS SISMICAS

4.1. Factor reductivo

Con fines de diseio, las fuerzas sismicas para
andlisis estitico y las obtenidas del andlisis
dinamico modal empleando los métodos que fijan
estas normas se podrin reducir dividiéndolas entre
el factor reductivo Q. En el disefio sismico de
estructuras que satisfagan las condiciones de
regularidad que fija la seccién 6 de estas normas,
QQ’ se calculard como sigue:

(@’ = Q si se desconoce T o si éste es mayor o
iguala T,

. owy



Q =1+(T/T)(Q=1),51Tesmenorque T,

il

T se tomara tgual al periodo fundamental de
vibracion cuando se emplee el método estatico e
tgual al periodo natural de vibracién del modo que
se considere cuando se emplee el método de
analisis modal de la seccion 9, y T, es un periodo
caracteristico del espectro de disefio que se define
en la seccidn 3.

En el disefio sismico de las estructuras que no
satisfagan las condiciones de regularidad que fija
la seccion 6 de estas normas, se multiplicara por
0.8 el vaior de Q’.

Las deformaciones laterales se calculardn
multiplicando por Q las causadas por las fuerzas
sismicas reducidas cuando se emplee el método
estatico de andlisis que se detalla en la seccion 8
de las presentes normas o el de andlisis modal de
la seccion 9.

Cuando se adopten dispositivos especiales capaces
de disipar energia por amortiguamiento o
comportamienic inelastico, podrén 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
amortiguamiento y de Q” que se propongan.

5. FACTOR DE COMPORTAMIENTO
SISMICO

Se adoptaran los siguientes valores del factor de
comportamiento sismico a que se refieren la
seccion 4 de estas normas y el Articulo 207 del
Reglamento :

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

l.- La resistencia en todos los entrepisos es
suministrada exclusivamente por marcos no
contraventeados de acero 0 concreto
reforzado, o bien por marcos contraventeados
o con muros de concreto reforzado en los que
en cada entrepiso los marcos son capaces de
resisitir, sin contar muros ni comntravientos,
cuando menos 50 por ciento de la fuerza
sismica actuante.

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

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

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

5.- Los marcos rigidos de acero satisfacen los
requisitos para marcos ductiles que ftjan las
normas complementarias correspondientes.

I Se adoptara Q = 3 cuando se satisfacen las
condiciones 2, 4 y 5 del caso | y en cualquier
entrepiso dejan de satisfacerse las condiciones
1 0 3 especificadas para el caso la ] pero la
resistencia en todos los entrepisos es
suministrada por columnas de acero 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 y
marcos © por diafragmas de madera
contrachapada.  Las estructuras con losas
planas deberan ademds satisfacer los
requisitos que sobre el particular marcan las
normas técnicas complementarias  para
estructuras de concreto.

111, Se usara Q = 2 cuando la resistencia a fuerzas
laterales es suministrada por losas planas con
columnas de acero ¢ de concreto reforzado,
por marcos de acero de concreto reforzado,



contraventeados o no. o muros ¢ columnas de
concreto reforzado, que no cumplen en algin
entrepiso lo especificado por los casos | v 1
de esta seccién. o por muros de mamposteria
de piezas macizas confinados por castillos,
dalas, columnas o trabes de concreto
reforzado o de acero que satisfacen los
requisitos de las normas 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
prefabricades o  presforzado. con las
excepciones que sobre el particular marcan
las normas técnicas complementarias para
estructuras de concreto.

IV. Se usard Q = 1.5 cuando la resistencia a
fuerzas laterales es suministrada en todos los
entrepisos por muros de mamposteria de
piezas huecas, confinados o con refuerzo
interior, que satisfacen los requisitos de las
normas complementarias respectivas, o por
combinaciones de dichos * muros con
elementos como los descritos para los casos
[y llI, o por marcos y armaduras de madera

V. Se usard Q = | en estructuras cuya resistencia a
fuerzas faterales es suministrada al menos
parcialmente por elementos. 0 materiales
diferentes de los arriba especificados. a menos
que se haga un estudio que demuestre, a
satisfaccion de! Departamento, que se puede
emplear un valor mas alto que el que aqui se
especifica.

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

El factor Q puede diferir en las dos direcciones
ortogonales en que se analiza la estructura, segun

sean las propiedades de ésta en dichas direcciones

6. CONDICIONES DE REGULARIDAD

Para que una estructura pueda considerarse regular
debe satisfacer los siguientes requisitos:

1. Su planta es sensiblemente simétrica con
respecto a dos ejes ortogenales por lo que toca

& masas, asi como a muros v otros elementos
resistentes.

[g%]

. La relactén de su altura a la dimension menor
de su base no pasa de 2.5 .

)

. La relacton de largo a ancho de la base no
excede de 2.5.

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

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

6. No tiene aberturas en sus sistemas de techo o
piso cuya dimension exceda de 20 por ciento de
la dimensién en planta medida paralelamente a
la dimensién en que se considera de la abertura,
las areas huecas no ocasionan asimetrias
significativas ni difieren en posicién de un piso-
a otro y el drea total de abertura no excede en
ningin nivel de 20 por ciento del drea de la
planta.

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

8. Ningtin piso tiene un drea, delimitada por los
pafios exteriores de sus elementos resistentes
verticales, mayor que la del piso inmediato
inferior ni menor que 70 por ciento de ésta. Se
exime de este dltimo requisito dnicamente al
iltimo piso de la construccion .

9. Todas las columnas estdn restringidas en todos
ios pisos en dos direcciones ortogonales por
diafragmas horizontales y por trabes o losas
planas.

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

11. En mingin entrepiso la excentricidad torsional
calculada estaticamente, excede det 10 por
ciento de la dimension en planta de ese



entrepiso medida paralelamente a la
excentricidad mencionada.

7. METODO SIMPLIFICADO DE ANALISIS

Para aplicar este método se hara caso omiso de los
desplazamientos  horizontales,  torsiones vy
momentos de volteo. Se verificard Gnicamente que
en cada entrepiso la suma de las resistencias al
corte de los muros de carga, provectados en la
direccion en que se considera la aceleracién | sea
cuando menos igual a la fuerza cortante total que
obre en dicho entrepiso. calculada segin se
especifica en el inciso 1 de la seccion § de las
preseintes normas, pero empleando los coeficientes
sismicos reducidos que se establecen en la tabla
7.1 para construcciones del grupe B. Tratdndose
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 supondrd un conjunto
de fuerzas horizontales actuando sobre cada uno
de los puntos donde se supongan concentradas las
masas. Cada una de estas fuerzas se tomard igual
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
nivel a partir del cual las deformaciones
estructurales  pueden ser apreciadas). El
coeficiente se tomard de tal manera que la relacion
Vo / Wy sea igual a ¢/Q: siendo V, la fuerza
cortante basal, W, el peso de la construccion
incluyendo las cargas muertas que fija el capitulo
IV, titule Vi, Q el factor de comportamiento que
se fija en la seccion 3 de estas normas y el ¢ el
coeficiente sismico que establece el Articulo 206
del Reglamento, salvo que en la parte sombreada
de la zona il en Ia figura 3.1 se tomara ¢=0.4 para
estructuras del grupo B v 0.6 para las del A.

8.2 Reduccidén de las fuerzas cortantes

Podran adoptarse fuerzas cortantes menores que
las calculadas segin el inciso anterior. Siempre
que se tome en cuenta el valor aproximado del
periodo fundamental de vibracion de la estructura,
de acuerdo con lo siguiente:

a) El periodo fundamental de vibracion . Ty. se
tomara igual a

) /2
6.3 Wlx /gzplxl

donde W, es el peso de la masa i, P, Ia fuerza
horizental que actia sobre ella de acuerdo
con el inciso 8.} , x, el correspondiente
desplazamiento en la direccion de la fuerza, ¥
g la aceleracidn de la gravedad.

b) Si T es menor o igual que Ty se procederd como
en el inciso 8.1, pero de tal manera que la
relacion Vy/W, sea igual a a/Q)’, calculdndose a
y 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 igual a cada una de las
fuerzas laterales se tome proporcional al peso
de la masa que corresponde multiplicado por un
coeficiente igual a kh, + kzh.z, siendo

ki =q[t-r{1-qQ)] X W/ (3 Wih;)

ky =1.5rq(1-q) > W/ (ZWi h?)

y W, v h; respectivamente el peso y la altura de la
i-ésima masa sobre el desplante. Ademas. a no se
tomara menordec/ 4

8.3.Péndulos invertidos

En el analisis de péndulos invertidos (estruturas
en que 50 por ciento 0 mas de su masa se halle en
el extremo superior y tengan un solo clemento
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
gje horizontal normal a la direccion de andlisis y
que pase por el punto de union entre la masa y el
elemento resistente. El efecto de dichas
aceleraciones se tomara 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 el inciso 8.1, r el radio de giro de dicha masa
con respecto al eje horizontal en cuestion y u y x
el giro y 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 apéndices v demdas elementos cuva
estruciuracion difiera radicalmente de la del resto
del edificio. se supondra actuando sobre el
elemento  en cuestion la  distribucion  de
aceleraciones que le corresponderia si se apovara
directamente sobre el terreno. multiplicada por 1 +
d4c’/c donde ¢’ es el factor por el que se
multiplican los pesos a la aliura de desplante del
elemento cuando se valltan las’ fuerzas laterales
sobre fa construccion , v sin afectarlo dei factor
reductivo o Q'. Se incluyven en este requisito
los parapetos. pretiles, anuncios, ormamentos,
ventanales. muros, revestimientos y  otros
apéndices. Se incluyen, asimismo, los elementos
sujetos a esfuerzos que dependen principalmente
de su propia aceleracion (no de la fuerza cortante
ni del momento de volteo). como las losas que
transmiten fuerzas de inercia de las masas que
soportan.

8.5.Momento de volteo

£l momento de volteo para cada marco o grupe de
elementos resistentes en un nivel dado podra
reducirse. tomandolo igual al calculado por 0.8 +
02z (siendo z la relacion entre la altura a la que se
calcula el factor reductivo por momento de volteo
v la alwra total de la construccién), pero no menor
que el producto de la fuerza cortante en el nivel en
cuestion multiplicada por su distancia al centro de
gravedad de la parte de la estructura que se

encuentre por encima de dicho nivel. En péndulos
invertidos no se permite reduccion de momento de
volteo.

8.6.Efectos de torsion

La excentricidad torsional de rigideces calculada
en cada entrepiso. e, se tomard como la distancia
entre el «centro de torsion del entrepiso
correspondiente y la fuerza corlante en dicho
entrepiso. .

Para fines de diseho. el momento torsionante se
tomara por lo menos igual a la fuerza cortante de
entrepiso multiplicada por la excentiricidad que
para cada marce o muro resulte mas desfavorable
de las stguientes : 1.5 ¢, + 0.1boc - 0.Ib. en que
bes la dimension de la planta que se considera
medida en la direccién c. Ademas la excentricidad
de disefic en cada sentido no se tomara menor que
la mitad del maximo valor de ¢ calculado para los
entrepisos que se hallan abajo del que se
considera, ni se tomara el momento torsionante de
ese entrepiso menor que la mitad del maximo
calculado para los entrepisos que estdn arriba del
considerado

En las estructuras para las que el factor de
comportamiento sismico, Q, que se especifica en
la seccion 5. sea igual o mayor de 3, en ningun
entrepiso la excentricidad torsional calculada
estaticamente, ¢, deberd exceder de 0.2b. Para
estas estructuras deberd considerarse que el efecto
de la torsidn se puede incrementar cuando algunos
de sus elementos resistentes que
significativamente contribuyan a la rigidez total
incursionen en el rango no lineal o fallen.

Tabla 7 t Coeficientes sismicos reducidos para el método simplificado. correspondientes a estructuras del grupo B

ZONA

MUROS DE PIEZAS MACIZAS O
DIAFRAGMAS DE MADERA
CONTRACHAPADA
ALTURA DE LA CONSTRUCCION

MUROS DE PIEZAS HUECAS O
DIAGRAFMAS DE DUELAS DE
MADERA*

ALTURA DE LA CONSTRUCCION

Menorde | Entre4y | Entre 7y 13 | Menorded | Entredy | Entre 7y 13 m
4m 7m m m 7m
1 0.07 0.08 0.08 0.10 0.11 0.11
ilyHI 0.13 0.16 0.19 0.15 0.19 0.23

¢  Diafragmas de duetas de madera inclinadas o sistemas de muros formados por dueias de madera verticales u
horizontales arriostradas con elementos de madera maciza



8.7 .Efectos de segundo orden

Deberan tenerse en cuenta explicitamente en el
analisis los efectos de segundo orden, esto es. los
momenios y cortantes adicionales provocados por
las cargas verticales al obrar en la estructura
desplazada lateralmente, en toda estructura en que
la diferencia en desplazamientos laterales entre
dos niveles consecutivos, dividida entre la
diferencia de alturas correspondiente, exceda
de0.08V/Wy entre cada par de niveles
consecutivos, siendo V la fucrza cortante
calculada y W, el peso de la construccidn
incluyendo cargas muertas y vivas que obran
encima de la elevacion que se considera,
multiplicado  por el factor de carga
correspondiente,

8.8.Efectos bidireccionales

Los efectos de ambos componentes horizontales
del movimiento del terreno se combinaran
tomando. en cada direccién en que se analice la
estructura, €l 100% de los efectos del componente
que obra en esa direccidn y el 30% de los efectos
del que obra perpendicularmente a ella, con los
signos que para cada concepto resulten mas
desfavorables.

8.9.Falla de cimentacion

Se verificard que ni la estructura ni su cimentacion
alcanza ninguno de los estados limite de falla o de
servicio a que se refiere el capitulo VI, titulo VI
del Reglamento. Al revisar con respecto a estados
limite de falla de la cimentacion se tendra en
cuenta la fuerza de inercia horizontal que obra en
el volumen de suelo que se halla bajo los
cimientos ¥ que potencialmente se desplazaria al
fallar el suelo en cortante, estando dicho volumen
sujeto a una aceleracidén horizontal igual a c/4
veces la aceleracion de la gravedad.

8.10. Revision por rotura de vidrios

Al revisar con respecto al estado limite por rotura
de vidrios se verificard que alrededor de cada
tablero de vidrio o cada marco exista una holgura
no menor que el desplazamiento relativo entre los
extremos del tablerc o marco, calculado a partir de
la deformacién por cortante de entrepiso ¥y
dividido entre 1 + H,/B,, donde B,, es la base del
tablero o marco y H, su altura.

8.11. Comportamiento asimétrico

En el disefio de estructuras cuyas relaciones
fuerza-deformacion difieran en sentidos opuestos
se dividiran los factores de resistencia entre
[ +2.5dQ. en que d es la diferencia en los valores
de @/(QQ’. expresados como fraccion de la gravedad.
que causarian la falla o fluencia plastica de la
estructura en uno y otro sentido.

9. ANALISIS DINAMICO

Se aceptaran como métodos de andlisis dindmico
el analisis modal y el calculo paso a paso de
respuestas a temblores especificos.

9.1.Analisis modal

Si se usa e] analisis modal, debera incluirse el
efecto de todos los modos naturales de vibracion
con periodo mayor o igual a 0.4 seg. pero en
ningun caso podran considerarse menos que los
tres primeros modos de translacidn en cada
direccion de analisis. Puede despreciarse el efecto
dinamico torsional de excentricidades estaticas .
En tal caso, el efecto de dichas excentricidades y
de la excentricidad accidental se calcularad como lo
especifica el articulo correspondiente al andlisis
estatico, .

Para calcular la participacién de cada modo
natural en las fuerzas laterales que actuan sobre la
estructura, se supondran las aceleraciones
espectrales de disefio especificadas en la seccidn 3
de estas normas reducidas como se establece en la
seccién 4 de las mismas.

Las respuestas modales S, (donde S, puede ser
fuerza cortante, desplazamiento lateral, momento
de volteo, etc.), se combinaran para calcular las
respuestas totales S de acuerdo con la expresion.

é=(ZSi2)”2

stempre que los periodos de los modos naturales
en cuestion difieran al menos 10% entre si. Para
las respuestas en modos naturales que no cumplen
esta condicion se tendrd en cuenta el acoplamiento
entre ellos. Los desplazamientos laterales asi
calculados habrdn de multiplicarse por Q para
calcular 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 VL. titulo VI del Reglamento.

9.2.Anailisis paso a paso

Si se emplea el método de célculo paso a paso de
respuestas a temblores especificos, podra acudirse
a acelerogramas de tembiores reales o de
movimientos simulados, 0 a combinaciones de
€stos, siempre que se usen no menos de cuatro
movimientos representativos, independientes entre
si. cuyas intensidades sean compatibles con los
demas criterios que consignan el Reglamento v
estas normas, y que se tengan en cuenta el
comportamiento no lineal de la estructura y las
incertidumbre que hava en cuanto a sus
parametros.

9.3. Revision por cortante basal

Si con el mérodo de analisis dindmico que se haya
aplicado se encuentra que, en la direccién que se
considera, la fuerza cortante basal V, es menor
que 0.8aWo/Q", se incrementardn todas las fuerzas
de diseiio v desplazamientos , laterales
correspondientes en una proporcion tal que V,
tguale a este valor,

9.4. Efectos bidireccionales

Cualquiera que sea el método dindmico de andlisis
que se emplee, los efectos de movimientos
horizontales del terreno  en  direcciones
ortogonales se combinaran como se especifica en
relacion con el método estatico de analisis
sismico. Igualmente aplicabie son las demas
disposiciones de la seccion § de estas normas en
cuanto al calculo de fuerzas internas vy
despiazamientos laterales, con las salvedades que
sefiala la presente seccion.

10. ANALISIS Y DISENO DE OTRAS
CONSTRUCCIONES NUEVAS.

Las presentes normas complementarias sélo son
aplicables en su integridad a edificios. Tratdndose
de otras estructuras se aplicarin métodos de
analisis apropiados al tipo de estructura en
cuestion siempre que tales métodos respeten las
disposiciones de la presente seccién, sean
congruentes con este cuerpo normativo v reciban
la aprobacion del Departamento.

10.1. Tanques, péndulos invertidos y chimeneas

En el disefio de tanques, péndulos invertidos y
chimeneas las fuerzas internas debidas al
movimiento del terreno en cada una de las
direcciones €n que se analice se combinaran con el
50% de las que produzca el movimiento del
terreno en la direccion perpendicular a ella,
tomando estas (ltimas 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 fonde del
recipiente.

10.2.Muros de retencién

Los empujes que ejercen los reflenos sobre los
muros de retencién, debidos a la accion de los
sismos, se valuaran suponiendo que el muro v la
zona de relleno por encima de la superficie critica
de deslizamiento se encuentran en equilibrio limite
bajo la accién de las fuerzas- debidas a carga
vertical y a una aceleracién horizontal igual a ¢/3
veces la gravedad. Podran astmismo emplearse
procedimientos diferentes siempre gque sean
previamente aprobados por el Departamento

1LLESTRUCTURAS EXISTENTES

En la revisién de la seguridad de un edificio
existente se adoptard el valor del factor de
comportamiento sismico Q que, en los términos de
la seccidn 5 de las presentes normas corresponda
al caso cuyos requisitos sean esencialmente
satisfechos por la estructura, a menos que se
justifique a satisfaccion del Departamento la
adopcidén de un valor mayor que éste.

Tratandose de estructuras cuyo comportamiento
en sentidos opuestos Sea  asimétrico  por
inclinaciéon de la estructura con respecto a la
vertical, si el desplome de la construccién excede
de 0.01 veces su altura, se tomard en cuenta la
asimetria multiplicando las fuerzas sismicas de
disefio por 1 + 10f cuando se use el método
simplificado de analisis sismico, o por | + 5Qf
cuando se use el estatico o el dinamico modal,
siendo f el desplome de la construccion dividido
entre la altura de ésta. Si se emplea el método
dindmico de analisis paso a paso se hara
consideracién explicita de la inclinacion.



Cuando se refuerce una construccion del grupo B
con elementos estructurales adicionales sera
véalido 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 disefio, resistiendo la estructura
existente al resto, y en cada nivel las resistencias
de {os elementos aifiadidos sean compatibles con
las fuerzas de disefic que les correspondan.
Deberd comprobarse que los sistemas de piso
tienen la rigidez v resistencia suficientes para
transmitir las fuerzas que se generan en ellos por
los elementos de refuerzo que se han colocado vy,
de no ser asi, deberan reforzarse los sisternas de
piso para lograrlo.

APENDICE
Al. ALCANCE

Para el disefio de estructuras ubicadas en las zonas
H o Il serd permisible tener en cuenta los efectos
de los periodos dominantes del terreno en el sitio
de interés y de la interaccién suelo-estructura .
Cuando asi se proceda se aplicardn al cuerpo
principal de las presentes normas técnicas
complementarias las modificaciones que contiene
el presente apéndice son aplicables las demas
disposiciones de las normas  técnicas
complernentarias

A2, NOTACION ADICIONAL

Se emplean aqui los simbelos del cuerpo principal
de estas normas, asi como otros, entre los cuales
los mas importantes son:

Alm®) = area de la superficie neta de
cimentacion

G(t/m”) = modulo de rigidez del suelo

‘H(metros) = profundidad de los depdsitos .

firmes profundos, medida
desde la superficie del terreno

I(m") = momento de inercia de la
superficie neta de cimentacion
con respecto a su eje centroidal
perpendicular a la direccién que
se analiza

= momento de inercia neto del
peso de la construccion con
respecto del eje centroidal de
su base y perpendicular a la
direccién que se analiza,
descontando el momento de
inercia del peso del suelo
desplazado por la
tnfraestructura

J{ton m2)

Ki(t/m) =rigidez de la cimentacidn al giro,
debida a la rigidez axial de un
sistema de pilotes de punta

K (t-m/radidn) = rigidez equivalente del suelo
bajo una estructura, en
rotacion con respecto al gje
centroidal de la base v
perpendicular a la direccién
que se analiza

Kitm) .  =rigidez equivalente del suelo bajo
una estructura, en direccion
vertical

Ky(t/m) =rigidez equivalente del suefo bajo
una estructura, en la direccion
que se analiza

M{I-m) = momento de volteo basal

= radio equivalente para calculo ©
de K,

Ri(metros)

= radio equivalente para célculo
de K|

R (metros)

= periodo fundamental de
vibracion que tendria la
estructura en la direccion que
se analiza si descansara sobre
base rigida

T {segundos)

= perfodo fundamental de
vibracion de ia estructura
calculado teniendo en cuenta
la interaccion de ésta con el
terreno

T\(segundos)

= periodo natural de vibracion
que tendria la estructura si
fuera infinitamente rigida y su
base sélo pudiera girar con
respecto al eje centroidal

T\(segundos)



horizontal perpendicular a la
direccién que se analiza
Ti(segundos) = periodo dominante mas largo’
del terreno en el sitio de
interés
Ti(segundos) = periodo natural de vibracion
que tendria la estructura si
fuera infinitamente rigida y su
base sélo pudiera desplazarse
en la direccidn que se analiza

W(toneladas) = valor de W al nivel de
desplante de la estructura
incluyendo el peso de sus
cimientos y descontando el
peso del suelo desplazado por
la estruciura

A3, DEL TIPO DE ANALISIS .

Sclamente serdn aplicables los métodos estético y
dindmico a que se refiere la seccion 2 de estas
normas complementarias vy con las limitaciones
que alli se establecen.

Ad. ESPECTROS PARA DISENQ SISMICO

Cuando se aplique el analisis dindmico modal que
especifica la seccion 9 de estas normas, se
adoptara como ordenada del espectro de
aceleraciones para disefio sismico, a. expresada
como fraccion de la aceleracion de la gravedad, la
que se especifica en la seccidn 3.

El periodo fundamental de vibracién de la
estructura se calcularda teniendo en cuenta su
interaccion con el terreno, como se especifica en
la seccion A7.

Para estructuras ubicadas en sitios para los que se
desconoce el periodo dominante méds largo del

sitio. el coeficiente ¢ se obtiene del Articulo 206.

del Reglamento. salvo que en las partes
sombreadas de la figura 3.1 se tomara c = 0.4 para
las estructuras del grupo B, y 0.6 para las del A.
Para los sitios en que se desconoce dicho periodo
T, . Ty y r se consignan en la tabla 3.1. En sitios
en que se conozca el periodo dominante mas largo
del terreno, T, ¥ que se hallen en las partes
sombreadas de la figura 3.1, también se adoptara ¢

= (.4 para estructuras del grupo B, v 0.6 para las
del A. Fuera de las partes sombreadas se adoptara

1.6T,
C=—"7"7%
4+T;

Para las estructuras del grupo B. v 1 5 veces este
valor para las del A;T esta en segundos. en estos
sitios se tomara T\=0.64T. en la zona I} T =0 35T.
pero no menor que 0.64 seg Enla lll. v T En
ambas zonas. El valor de T. Se tomara de la figura
A4l o se determinara a partir de ensayes y
andlisis de dinimica de suelos que tengan en
cuenta la estratigrafia v propiedades locales del
suelo v reciban aprobacién del Departamento.

AS. ANALISIS ESTATICO

Sera aplicable el método que describe la seccion §
de las presentes normas siempre que la estructura
no exceda de 60 m de alto, tomando en cuenta el
valor aproximado del periodo fundamental de
vibracion de la estructura. con las siguientes
salvedades:

L En el calculo del valor aproximado del
periodo fundamental de vibracién, T,. se
incluiran las contribuciones previamente
de interaccion suelo-estruciura debidas a
desplazamiento horizontal v rotacion de
la base de la construccton. Tales
contribuciones se calcularin  como
establece la seccion A.7 de las presentes
normas.

11 Si T, es menor o igual a T, se procedera
como en ¢l inciso 1 de la seccion § pero
de tal mancra que la relacién Vo/W, sea
igual a a/Q’, calculandose y (’ como se
especifica  respectivamente en  las
secciones A4 y 4 de las presentes
normas.

I1l. En el célculo de solicitaciones y fuerzas

internas se tomaran en cuenta los efectos
de desplazamiento y rotaciones de la base
como lo especifica la seccion A7 de estas
normas, as{ como los debidos a las
deformaciones axiales de muros y
columnas cuando estos efectos sean
significatives . No serd necesario incluir



estas contribuciones en la revisién de los
estados [imite de deformaciones laterales
v de rotura de vidrios, mas si en el
calculo de los efectos de segundo orden y.
en el de separaciones entre la
construccién y sus linderos con predios
vecinos o en juntas de construccion entre
cuerpos de un mismo edificio.

Iv. En el calculo de solicitaciones y fuerzas
internas se tomaran en cuenta los efectos
de desplazamientos y rotaciones de la
base como lo especifica la seccion A7 de
estas normas, asi como los debidos a las
deformaciones axiales de muros y
columnas cuando estos efectos sean
significativos No serd necesario incluir
estas contribuciones en la revision de los
estados limite de deformaciones laterales
y de rotura de vidrios, mas si en el
calculo de los efectos de segundo orden y
en el de separaciones entre la
construccion y sus linderos con predios
vecinos o en juntas de construccion entre
cuerpos de un mismo edificio.

A6. ANALISIS DINAMICO

Serdn aplicables los métodos que especifica la
seccion 9 de las presentes normas, con las
siguientes salvedades:

Se tomara en cuenta {a interaccion suelo-
estructura. Cuando se emplee el método de
andlisis modal se dara por satisfecho este requisito
si se consideran los efectos de dicha interaccidn ,
como lo especifica la seccion A7 de las presentes
normas, en el periodo y forma del modo
fundamental de vibracion v en el factor
correspondiente segin cstipula la seccidn 4.

A7. INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

Como una aproximacion a los efectos de
interaccion suelo-estructura  serd valido
incrementar el periodo fundamental de vibracion
y los desplazamientos calculados en la estructura
bajo la hipotesis de que ésta se apoya rigidamente
en sut base, de acuerdo con la siguiente expresion.

‘ 2
T =(T3 +T§ +Tr2y

En que T, es el periodo fundamental de vibracion
de la estructura en la direccién que se analiza
corregido por interaccién con el suelo, Ty el
periodo fundamental que tendria la estructura si se
apovara sobre una base rigida T, el periedo
natural que tendria la estructura si fuera
infinitamente rigida y su base solo pudiera
trasladarse en la direccion que se analiza v T, es el
periodo natural que tendria fa estructura si fuera
infinitamente rigida y su base sélo pudiera girar
con respecto a un eje horizontal que pasara por el
centroide de la superficie de desplante de la
estructura y fuera perpendicular a la direccién que
se analiza. Podran en este caso despreciarse los
efectos de la interaccion en los periodos
superiores de vibracion de la estructura.

Para el calculo de T, en la expresion que antecede
se supondra el desplazamiento de la base esta
restringido por un elemento elastico cuya rigidez
vale Ky en ton./m:

/2

2 s
T, = 27r(W0 /gKa)

donde T, estd en segundos, W, es el peso neto de
la construccion al nivel de su desplante,
incluyendo el peso de los cimientos y descontando
el de el suelo que es desplazado por la
infraestructura, en toneladas v g es la aceleracion
de la gravedad en m/seg’. El valor de W, no se
tomara menor de 0.7 W,. Para el calculo de T, se
supondra que la rotacién de la base estd

1/2
T, = 27(J/gK,)
restringida por un elemento elastico de rigidez Ky,
en t-m/radian:

donde T, esta en segundos y J es el momento neto
de mercia del peso de la construccion, en t-m?,
con respecto al eje de rotacién, descontando el
momento de inercia de la masa del suelo
desplazado por la infraestructura. Esta diferencia
no se tomara menor de 0.7 veces €l momento de
inercia calculado con el peso de la construccion.

Tratandose de construcciones que se apoyan sobre
zapatas corridas con dimensién mayor en la
direccion que se analiza o sobre losa o cascardn
que abarque toda el drea de cimentacidn, y 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, ¥ R. en
metros. se calcularan empleando las expresiones

R, =(alx)'?

en las que A en m’, es el 4rea de la superficie neta
de cimentacion, e I. en m4. es el momento de
inercia de dicha superficie neta con respecto a su
eje centroidal perpendicular a la diréccion que se
analiza

Tratandose de construcciones suficientemente
rigidas v resistentes. cimentadas sobre zapatas
corridas con dimension corta en la direccion que
se analiza y de construcciones sobre zapatas

aisladas, los coeficientes Ky y K, de \la
cimentacion se calcularan mediante las formulas.

K; = 3 x{Ky;

Ko =2 Kp

en las que i denota valores correspondientes a la
zapata i-€sima; xi es |a distancia en [a direccion de
analisis, entre el centroide de la zapata v el eje
centroidal de la planta de cimentacion. K v K,
se determinan de la tabla A7.1, empleando el valor
de R, que corresponde a 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 la expresion correspondiente
de la tabla A7.1, empleando para el célculo de Kp
la siguiente expresion.

en la que n es el namero de pilotes v Kpi v di son.
respectivamente, la ngidez vertical v distancia del
pilote i-ésimo al eje centroidal de rotacidn

En la verificacion de que la estructura no alcanza
tos estados limite por desplazamientos laterales y
por rotura de vidrios no serd necesario tener en
cuenta el desplazamiento y rotacion de la base
Para el célculo de efectos de segundo orden debe
tenerse en cuenta dicha rotacion dada por MO / Kr,
en radianes . en que MO es el momento de volteo
que obra en la base de la estructura, en t-m ; v en
la revision del estado limite por choques enire
estructuras  deben incluirse  tanto  los
desplazamientos debidos a esta rotacion como el
desplazamiento de la base, dado por VO / KO, en
metros, en que V0 es la fuerza cortante basal, n
toneladas.

El médulo de rigidez medio G, se determinira
mediante pruebas dindmicas de campo o
laboratorio. A falta de tales determinaciones se
tomarad :

G =2(H/T,

Donde G estd en /m2, TO es el periodo dominate
mas largo del terreno, en segundos. en el sitio
donde se halle la estructura y se obtendra de la
figura Ad.l, y H es la profundidad. en metros, de
los depdsitos firmes profundos en dichos sitios, y
se determinard a partir de estudios locaies 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 experimentalmente, se adoptara el
valor que resulte mas desfavorable entre los
limites de.400 v 900 t/m2



Tabla A7.1 Valores de K¢, K; v K,

Profundidad de Ky Ki(2) . K K.
despiante (1) Losa Zapata
<lm 11GR, 7GR 20GR 12GR
23m 16GR, 11GR 29GR 20GR
En zona 1!
. K
Profundidad de K Sobre el terreno | Sobre pilotes de | Sobre pilotes de K
desplante (1) friccion (3) | punta (4)
<lm 7GR 6GR 7GR3 6GR 12GR
zim 8GR 9GR3 HGR3
16GR

1. Para profundidades de desplante intermedias entre 1y 3m interpolese linealmente entre los valores de la

tabla.

Para estructuras cimentadas sobre pilotes o pilas en la zona [l supongase K0 infinita,

Si €stos son capaces de resistir por adherencia con el suelo circundante, al menos la mitad del peso bruto

de la construccion incluyendo el de sus cimientos. Cuando tienen menos de esta capacidad interpdlese

lineatmente entre los valores consignados en la tabla.

4. KO. se calculara teniendo en cuenta los pilotes de punta que contribuyan a resistir en momento de volieo
calculando la rigidez de estos elementos ante la fuerza axial como si su punta no se desplazara
‘verticalmente,

L b
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METODO DE STODOLA - VIANELLO - NEWMARK.
Este método, en adelante denominado simplemente como método de Newmark, converge al primer modo de vibrar.

Procedimiento:

1. Supener una configuracién deformada de fa estructura: ¢°,, ¢*,,.

2. Valuar las fuerzas de inercia asociadas a ¢*, dejando w? como factor comun ya que no se canace:
F=mao’ ¢,

3. Valuar la fuerza cortante en la estructura

i
v, = lz F (funcion de o*)
=n

4. Calcular los desplazamientos correspondientes:

3, =V, k=2 mo’  (funcionde w?)

5. Obtener la configuracio cafculada § = como la suma acumulativa de los incrementos de deformacidn de abajo hacia
arriba:

c o _
¢ le lz_:aln
6. Nermalizar:
“c - (pcln
¢
. 1. Comparar:
ncn : In
=0
con un error de:
~e
_|9%-9,

; < ToleranciaV
5

¢,

si no se cumple, repetir el proceso desde el paso 1, haciendo: ¢* = ¢°
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Aplicacion del método de Newmark al célculo de los modos superiores

Para calcular el segundo modo de vibrar con este método, se tiene que quitar a la configuracion supuesta la
participacion de! primer modo: a,®,,, para lo cual es necesario conocer §,, y a,. §,, se calcula con el procedimiento
ya conacido; para conocer a, se recurre a fa propiedad de ortogonalidad de los modos.

O™ = ady + 3, + .+ ady .+ ad + A, + .+ aydy

Premuitiplicando por ¢" M:
q)TrM ¢supueslos = ai d)TrM ¢1 + 32 chrM ¢2 ot al ¢TrM ¢1 +.t ar ¢)TrM q)l * as ¢TrM d)s .t aN ¢)TrM ¢N

Aplicando la condicion de orotogonalidad:
GTMP™*® = a x0+a,x0+..+ax0+.+ax0+ax0+. . +ax0
Se desconoce a,:

cbTr Md)ss
a=—-
¢’ M,

Por ejemplo, para el 2do modo:
conocidos ¢;, w;

r=1:5s=2
a =M
:
¢T1M¢1
(921 =@ - a9,
Para el tercer modo:
conocidos: ¢;, w,
@ W;
r=1;5s=3
. Smey
oMo,
r=2;5s=3
a. - d’Tz Md)sa
27 -
¢’ Mo,

@3 = 9% - a9, - ap;
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EJEMPLO 1. Calcular la frecuencia y configuracion modal del primer modo de vibrar de la estructura representada por
el modelo matematico siguiente:

qu-:t) 53.12-3

LeImL om38 TS T

3= {TE 3910-3

-

oo

3% uno84 998 Tiom

mam 178 39210-3

-
]

AmE4 935 Tiem

m3=1%8 38110-3

L=2mZ iyene 938 “icm

mae=178 33,103

La3mz 7”8 722 TSom

mis178 39 10-3

Lmwrm

LiatB 858 Ticwm

——w

Solucidn:

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

En este caso se uniformara A.

m=178.39x 107 (ton;seg?’ )/ cm
k = 64.995 ton;/ cm

0334 m

E! modelo matematico simplificado resulta: Gsee s

Calculo del primer modo de vibrar

QB?S v
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1% iteracion

NIE] m k ¢*, f, | w? 1 w? 5 w? ¢° f w? ¢

6 0.334m 394D 1316m | 54577m/k | 3349
B 0.566 k 1.316m 2.325m | k

5 m 3824 3.824m - : 52.262m/k | 3207
5 K - 5.140m 5.140m | k

4 m 3412 3412m a7.112mik | 2891
4 k 8552 m 8.552m/k

3 m 2765 2.765m 38.560m/k | 2386
3 k 1n317m | 11.317mik

2 m 1941 1941 m ‘ 27283mik | 1672
2 1211k 13.258m | 10.948m/k

1 m 1000 m 16.295m/k | 1000
1 0.875k 14258m | 16.295m/k

0

k= 04.995 ton,/ cm

m = 178.39x 107 tonsseg’ / cm
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2% jteracion

NJE|] m k ¢, f, | w? V] w? 0 w? ¢ w? ol

6] | 033am 3349 1.119m 46.403mk | 3313
6 0.566 k 1.119m 1977 m

5 m 3207 3.207m : a4a2mik | 3172
5 k 4.326m 4.326m /K

4 m 2891 2891m 40.000mik | 2863
4 k 7217m 7217 m/k

3 m 2366 2.366m 32.883m/k | 2348
3 K 9.583m 9.583m |k

2 m 1672 1672m 23.300m/k [ 1664
2 1211k 1125m | 9.294m/k .

1 m 1000 m 14.006m/k [ 1000
1 0.875k 12225m | 14.006m/k

0
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3" iteracidn

NIE m k ¢’ f, | w? T w? 51w ¢ w? d

] 0.334m 3313 1.107 m 45968 m | k 3309
] 0.566 k 1107 m 1.956m ik

5 m N7z 3172m : 44.012mik 3168
5 k 4.279m 4.279m/k

4 m 2863 2.863 m 39.733m [k 2861
4 k 1.142m 7.142m{k

J m 2348 2.348 m 32591 mfk 2346
3 k 9490 m 9.490mfk

2 m 1664 1.664 m 23.101mfk 1663
2 1.211k © .54 m 9.217m/k

1 m 1000 m 13.880m /X 1000
1 0.875 k 12.154 m 13.890m/k

0
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4" jteracion

NIE] m k d*, f, ] w? UV w? 5 | w? ¢ | w? o

B 0.334m 3309 1.105m 45923m/k | 3309
6 0.566 k . [ 1.105m 1.952m/k

5 m 3169 3.169m 43971mik | 3168
5 k 4274m 4274mik

4 m 2861 || 2881 m 39.697m/k | 2860
4 k 7.135m 7.135m [k

3 m 2346 2.346m 32562mik | 2346
3 k ] 9.481m 9481 m/k

2 m 1663 1.663m 23.081m/k | 1663
2 1.211k 11.144m 9.202m | k

1 m 1000 m 13.87%m/k 1000
1 0.875 k 12144 m 13.879m/k

0

@’ =(0439/6) (k/m)}=0072x64.995/17839x 107 = 26.658 rad / seg’
w, =5.163 rad/ seg

T)=2/w; =2/5163=2217seg "
\3‘1};‘3

«

[1.000)
1683
236
280
3168

¢, =
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EJEMPLO 2. Paralaestructura representada por el modelo matematico del Ejemplo 1, calcular la configuracion modal
del segundo y tercer modo y sus respectivas frecuencias naturales y periodos asociados al segundo y tercer modo de
vibrar

Calculo del segundo modo de vibrar:

NE[ m k o, | ¢y | a0, |a-ad | et | B 5w ¢l W o,
5| [0334m| . 3309 [ 1377 | 108 | 13879 | 0.4636m 25980mk | -14387
6| . |0566k ) 0.4636m | 0.8191mik
51 | m 3168 | 1003 | 104 | -11038 | 1.034m A1.7789mk | 9581
5 k 1.5670m | .1.5671mik
bl | m 2860 { 127 | o4 | 1384 {.0.1388m 021i0mk | 1173
4 k 1.703m | -1.7034mik
JEE |26 | 915 | 77 | 073 | 0.3073m 14915mk | 8259
3 k 0.7961m | -0.7961mik
ol | m | © 183 | 1385 | 55 | 13795 | 1.3795m 2.2876mik | 12668
2 1211k 0.5834m | 0.4818mik
il | m 1000 | 1000 | 33 | 967 | 0.9967m 1.8058mk | 1000
1 0875k 1.5801tm | 1.8058mik
0
a = ) m Q11 Py
Z m (@), 3
a, =219 00033
31.142 .
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2% iteracion

El m koo Loy | ad (a0 flw® | Ve 5w ¢ 1 o? d°,
B l0.334m 3309 |-14387] 2 | -14385 | .0.4805m 2.5053mik | 14513
8 0.566 k 0.4805m | -0.8489mik
5[ | m 3168 | 9851 | .2 | 9849 |-0.9845m 1.6564mik | 9595
5 k -1.4654m | -1.4654mik
bl | m 2860 [-1173 | 2 | -1 Loz 0.1910mk | -1106
4 k 1.5825m | -1.5825mik
ol | m 2346 | 8259 | -2 | 8261 | 0.8261m 1.3915mk | 8061
3 k 0.7564m | -0.7564mik
bt m 1663 | 12668 | -1 | 12669 | 1.2689m 21479mk | 12442
2 1211k . 0.5105m | 0.4216mk
1 m 1000 | 1000 | -1 | 10001 | 1.0001m 1.7263mk | 10000
1 0.875k 15105m | 1.7263mik
0
alzxml%%l i
Z m; (@ y
a,=229092L _ 4 0001
31.1422

w? = (35457 /6)(k/m) = 05910 x 64.995/ 178.39 x 10° = 215.308 rad | seg’
W, = 14.673 rad / seg
T,=2/w,=2{14.673 = 0.428 seg

[ 1.000 |
1204
086
-a11
-Q90
- 1451
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Célculo del tercer modo de vibrar

Nl m k ®, b, | O] ad joad, | O | He' | Ve | Slw? | ¢Hw? | §F
B{ [0.334m 3300 | -1451 |12731| 188 | -192 |12756 | 0.4260m 1.0907mfk | 14713
6 0.566 k 0.4260m 0.7527mik

5 m 3168 | -960 | 6893 | 160 | -123 | 6856 | 0.6856m 0.3380mik | 4503
5 k 1.116m  [1.1116mik

B m 2860 | -111 |11880| 14§ .15 [-12010(-1.2010m -0.7736mlk |-1043
4 k 0.0894m |0.0894m/k

¢ m 2346 | 808 |10385{ 119 | 107 [10611[-1.0811m -0.6842mk | -9230
5 k 1.1505m }1.1505m/k

f m 1663 | 1244 |B424 | 84 165 | 8175 | 0.8175m 0.4663mik [ 6280
2 1211k - -0.3330m {0.2750mfk

L m 1000 | 1000 {10000| 51 133 | 9816 | 0.9816m 0.7413mlk | 10000
1 0.875k 0.6486m [0.7413mik

0

) Y meues 01577
- _
Y m () 311422

L2 mOn%y 00641
, -
z ml(‘pﬂ)z 4.8343

=0.0051

0133
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2% iteracion

NIE| m k b, b, B ey | ad, | 9% frw? Vlw | 8w | ¢ fw? i
E| 10.334m 3308 { 1451 [147m13] 55 27 114795 | 04942m 1.1273mlk § 15873
8 0.566 k 0.4942m {0.8731mik
E m 3168 | -960 | 4503 | 52 18 | 4573 | 0.4573m 0.2542m/k | 3579
5 k 0.9515m [0.8515mlk
b m 2860 | -111 }10438| -47 2 |-10387 | -1.0387m -0.6973m/k | -9818
4 k _ -0.0872m {0.0872mik
B m 2346 | 806 [-9230| -39 15 | -9206 | -0.9206m -0.6101mfk | -8591
3 k -1.0078m }1.0078m/K]
9 m 1663 | 1244 [B290 [ -27 23 | 6294 | 0.6294m 0.3977mlk | 5600
2 12| -0.3784m [0.3125mik
1 m 1000 { 1000 {10000| -17 19 | 998 | 0.8998m 0.7102mik | 10000
1 0.875k ‘ 0.6214m (0.7162mik )
0

a - Dm0y 9y _-0.0514 _
| -
Y m(e, ) 311422

o = b m 9931 0.0090 _
,= = =
z m[l((pzl)2 4 8343

-0.0017

0.0019
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3% iteracion

"v Elom | ok (o] & Jou | at |a0 | o] tet | vie | a10 | ¢trw? | o,
0,334 m 3309 | 1451 15873 4 1 | 15878 | 0.5303m 1.1534mik | 16586

8 0.566 k 0.5303m {0.8369mik
m 3168 | 960 |3579| 4 .t 1 3584 | 0.3584m 0.2165mik | 3113

5 k 0.8887m 0.8887mik
sl | om 2860 | 111 |esia| 4 0 | -9814 | -0.9814m 0.6722mik | 8666

4 Tk 0.0927m |0.0827mjk
JEE 2346 | 806 |esar| 3 1 | -8589 | -0.8588m 0.5795mik | 8333

3 k 0.9516m J0.9516mik
ol [ m 1663 | 1244 |s600 | -2 1 | 5601 | 0.5601m 0.3721mik | 5351

2 1211k 0.3915m }0.3233m/k
1| | m 1000 | 1000 |10000| -1 1 |1o00| m 0.6854mik | 10000

1 0.875k 0.6085m [0.6954mik

0

~ >, 9P _ -0.0040 _

= : ~0.0001
Zml((p“) 31.1422

a

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

T,=2/w, = 2/23.267 = 0.270 seg
[ 1.000 ]
055!

-08333
|09
Q3113

L 1'$$.
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1. INTRODUCCION

Uno de los temas del Curso Internacional de Ingenieria Sismica que
cada afio organiza la Divisidn de Educacidén Continua de la Facultad
de Ingenieria, UNAM, es la cuantificacién de las fuerzas que un
gsismo de disefio le ocasiona a un edificio, de acuerdo con los
métodos que recomienda algin cddigo que refleje las experiencias
del comportamiento de tales edificacions ante 1la ocurrencia
sistemdtica de dichos fendémenos naturales de magnitudes
significativas, como es el Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal vigente (RCDF87).

El hablar de edificios implica una geometria muy especial (trabes,
columnas, muros, losas, etc.) construida con determinados
materiales {concreto, acero, mamposteria, etc.) que durante su vida
itil va a estar sometida a una serie de solicitaciones que tiene
gque resistir, entre las que se cuenta las debidas a los sismos.
Durante el desarrollo de la tecnologia que conduce a construir
edificaciones seguras y econfmicas, el ingeniero ha desarrollado
una serie de métodos que involucran 1los conceptos seflalados
(geometria, material y cargas), que en conjunto conducen al
concepto de estructura; y ,desde luego, que el concepto de cargas,
a medida que se define con mayor precisidén se tiene que relacionar
cada vez mas con los otros dos (geometria y material).

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



Los métodos basados en hipotesis simplificadoras y modelos
estructurales simplificados se utilizaron con mucha frecuencia
cuando la herramienta para operarlos consistia f{nicamente, en
calculadora, papel y 1lapiz. Todavia existen algunos métodos y
modelos que ailin se utilizan tanto con las herramientas originales
como con las computadoras. Es necesario aclarar que la programacidn
de estos métodos es menos integral que los gue se desarrollaron
para ser utilizados con una computadora.

En este tema se presentan los conceptos que permiten aplicar 1los
métodos que el RCDF87 recomienda para la cuantificacién de 1las
fuerzas que un sismo de disefio le ccasiona a un edificio, a fin de
determinar los elementos mecanicos y cinemdticos que dicho sismo de
disefioc provoca y poder asi determinar los estados Yimites de falla
y de servicio gque el mismo RCDF87 establece para lograr un disefio
racional de dichas edificaciones.



2. MODELACION ESTRUCTURAL DE LAS EDIFICACIONES

De acuerdc con el andlisis estructural, gque es la teoria que
involucra a los conceptos de geometria, material y cargas con las
leyes de la mecanica newtoniana, se pueden construir modelos que
son extraordinariamente simples o© bién extraordinariamente
refinados, segiin la herramienta de trabajo {calculadora,
computadora, etc) de que se disponga para su manejo. Desde luego
que los modeles refinados (grandes geometrias, fuerzas dinamicas,
nc linealidad geométrica, no linealidad del material, etc.)
implican, necesariamente, el uso de la computadora.

Art 189 del RCDF87 establece que: Las fuerzas internas (elementos
mecanicos) y las deformaciones (elementos cinematicos) producidas
por las acciones se determinaradn mediante un an&lisis estructural
realizado con un método reconocido gque tome en cuenta las
propiedades de los materiales ante el tipo de cargas dque se
consideren”.

Las normas técnicas complementarias (NTC) para disefio vy
construccién de estructuras de concreto y de estructuras metdlicas
del RCDF87, establecen que dichas estructuras se pueden analizar
con métodos que supongan un comportamiento eldstico, lineal.

Con base en lo anterior el RCDF87 permite utilizar el modelo mas
simple del andlisis estructural: Material eldstico lineal (material
de Hooke), desplazamientos pequefios (tensor de deformaciones
infinitesimales), que es un modelo matemdtico lineal basado en la
teoria de la elasticidad lineal y la teoria de la mecanica de
materiales.



2.1 Representacidn esquematica

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

2.1.1 Elementos de la superestructura

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

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

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

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

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

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

2.1.2 Elementos del suelo

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

2.1.3 Elementos de la cimentacidn

Los elementos de la cimentacién se construyen con materiales
especificados y controlados por el ingenierc y pueden ser los
siguientes.

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

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

c) Muros verticales contenidos en planos verticales.

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

e) Pilas y pilotes.

2.2 Elementos estructurales

Con base en los elementos estructurales de las edificaciones
indicados de manera esquematica en la seccidn 2.1, en esta seccidn
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se resumen los conceptos formales de tales elementos estructurales
en relacidén con su participacién .en la construcidén de 1las
ecuaciones de equilibrio de la edificacién.

El método mas versatil y poderoso para formular, resolver y manejar
las ecuaciones de equilibrio de las estructuras, es el método de
las rigideces o de los desplazamientos (para los elementos barras,
asociados a las estructuras esqueletales o marcos) y el método del
elemento finitc en su formulacidn de los desplazamientos (para los
elementos s6lidos bidimensionales, placas planas y cascarones de
las estructuras denominadas continuas). La versatilidad y poderio
de los métodos anteriores estan asociados a su adecuacidn al uso de
las computadoras.

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

Para el caso de fuerzas estaticas, las ecuaciones de quilibrio de

cada elemento estructural se puede escribir, de manera general, de
la siguiente manera:

£e £O + kit

FO + Fv

(2.1)

H

donde los vectores y la matriz de la ecuacidén anterior estéan
asociados a los elementos mecanicos y cinemdticos de los puntos
nodales del elemento estructural, y los nombres mas comunes gue
reciben son los siguientes.

£° = vVector de fuerzas equilibrantes
£ = Vector de fuerzas de empotramiento
£fv = ki - Vector de. fuerzas de desplazamiento (2.2)
= Matriz de rigideces
g = Vector de desplazamientos

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



2.2.1 Elementos barra

Son elementos tridimensionales para representar a trabes, columnas,
contratrabes, pilas y pilotes (Fig 2.2). Geométricamente bastan dos
puntos nodales que definen un eje (casi siempre recto) y sus
secciones transversales (casi siempre constantes y, por tanto, con
una basta). Sus ecuacilones de equilibrio se obtienen con base en la
teoria de la mecanica de materiales y para su integracidén no se
requiere del método del elemento finito (MEF), para las barras de
eje recto y seccidén constante. A cada punto nodal se le consideran
seis grados de libertad, tres lineales y tres angulares. Se
presentan caso particulares como son las barras planas con tres
grados de libertad por nudo (dos lineales y un angular), las barras
de reticula de entrepiso con tres grados de libertad por nudo (uno
lineal y dos angulares), las barras de armaduras (barras axiales o
barras doblemente articuladas) con tres (tridimensionales) y dos
(bidimensionales) grados de 1libertal por nudo (que son
desplazamientos lineales, ya gque los angulares son linealmente
dependientes por corresponder a articulacicnes). En dgeneral, los
vectores tienen seis componentes.

2.2.2 Elementos s6lidos bidimensionales (muros planos)

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

2.2.3 Elementos placas planas (losas)

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

2.2.4 Elementos cascarones (muros tridimensionales)

Son elementos tridimensionales que generalmente se utiizan para
soportar tanto cargas transversales a su superficie media (losa)
como cargas contenidas en su superficie (membrana). Geométricamente
se pueden definir mediante un tridngulo (tres o mas puntos nodales)
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o un cuadrilltero (con cuatro o mas puntos nodales), segln se
indica en la Fig 2.2. Ademas de los tres componentes de
desplazamiento correspondientes a 1los elementos losas se le
adicionan los tres desplazamientos del elemento membrana{dos
lineales contenidos en su superficie y uno angular normal a su
'superficie). Las ecuaciones de equilibrio se establecen mediante
alguna de las teorias de la mecanica del medio continuo (como 1la
teoria de la elasticidad lineal) y para su sclucidén se utiliza el
MEF. : :

2.2.5 Diafragmas_flexibles

Los diafragmas son elementos plancs (en los edificios) que unen a
varios elementos estructurales gque los obliga a desplazarse en
conjuto, como si fuera una membrana. Desde luego gue existen
desplazamientos relativos entre los elementos unidos por el
diafragma. A cada punto nodal de los elementos estructurales
contenido en el diafragma le coresponden dos desplazamientos
lineales y un angular, que desde luego son independientes para cada
punto nodal (Fig 2.2). Los diafragmas flexibles se modelan mediante
el elemento finito cascarén del inciso 2.2.4.

2.2.6 Diafragmas rigidos

Cuando lcs desplazamientos relativos entre los elementos unidos por
el diafragma (descrito en el incisc 2.2.5)} son pequefios y se pueden
considerar nulos, se dice gue el diafragma es rigido y, por tanto,
los desplazamientos de los puntos nodales contenidos en el
diafragma son linealmente dependientes de los tres desplazamientos
del diafragma (dos lineales y un angular). Desde luego que el
nimero de desplazamientos independientes del diafragma rigido
(dnicamente tres, Fig 2.2)) resulta ser mucho menor gque el
correspondiente a los del diafragma flexible (seiss por el nimero
de puntos nodales contenidos en dicho diafragma).

2.3 Modelos estructurales

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

KO = F (2.3)

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

El nimero de componentes de los vectores de la estructura (Ec 2.4)
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e}
1]

Vector de desplazamientos de
la estructura (desconocido)

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

estructura (conocida)

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

2.3.1 Marcos tridimensionales

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

2.3.2 Muros tridimensionales

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

2.3.3 Muromarcos tridimensionales

E]l modelec de muromarcos tridimensionales es una combinacién de los
modelos marcos tridimensionales y muros tridimensionales.

2.3.4 Marcos planos

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

2.3.5 Muros planos

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

2.3.6 Muromarcos planos

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



2.3.7 Rigideces de entrepiso (resortes)

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

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

Rigidez de entrepiso (2.5)

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

Au; = Desplazamiento relativo del i-ésimo entrepiso
- Uy — Uy
u; = Desplazamiento horizontal del i-ésimo nivel ‘(2.6)
Uy_, = Desplazamiento horizontal del (i-1)-ésimo nivel
1S = Fuerza cortante del i-ésimo entrepiso

Desde luego que en la Ec 2.5 no se conocen los desplazamientos
horizontales de los niveles y para cuantificar los valores de las
rigideces de entrepiso se hacen hip6tesis respecto a 1los
desplazamientos angulares y fuerzas cortantes en los entrepisos y
niveles adyacentes (como es el caso de las fOrmulas de Wilbur).

Por supuesto que las rigideces de entrepiso se pueden cuantificar
mediante el uso de la computadora al estimar 1las fuerzas
horizontales que actian en las estructuras planas, perc resulta
mucho menos eficiente que utilizar los métodos de andlisis que
existen y que fueron disefiades para ser manejados por una
computadora.



2.4 Modelos estructurales para el analisis de edificios ante
fuerzas sismicas

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

2.4.1 Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragmas
flexibles ’

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

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

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

2.4.2 Marcos y murcmarcos tridimensionales unidos con diafragmas
rigidos

Algunos programas de propdsitos generales basados en el MEF (SAP90)
contemplan la posibilidad de hacer que puntos nodales contenidos en
un diafragma sean linealmente dependientes respecto a un punto
(centro de masas). Esto obliga a que cada diafragma tenga tres
grados de libertad, lo que reduce significativamente el nimero de
ecuaciones que genera el modelo del inciso anterior (inciso 2.4.1)
Y elimina los problemas de aproximacién debido a las rigideces
grandes en el plano del diafragma.

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

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

La construccién de este modelo se basa en considerar a los marcos
Yy muromarcos tridimensionales como una subestructura, segiin se
observa en la Fig 2.5. De las ecuaciones de equilibrio de los
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marcos y muromarcos tridimensionales se condensan las ecuaciones de
los grados de 1libertad que no estan asociados a 1los tres'
desplazamientos del diafragma rigido, mediante un triangulacién
parcial. El niimero de ecuaciones de equilibrio de este modelo es
igual a tres veces el nfimero de diafragmas rigidos, que es mucho
menor que el modelo descrito en el inciso 2.4.1 y también menor gque
el del incisoc 2.4.2 en caso de existir muros en el edificio.

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

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

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

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

2.4.5 Subestructuras formadas con rigideces de entrepisc (resortes)
unidas con diafragmas rigidos

Este modelo es una simplificacidén del modelo anterior (inciso
2.4.4) en donde las subestructuras resultan ser las rigideces de
entrepisc asociadas a cada murc o muromarco, segfin se indica en 1la
Fig 2.7.

Las rigideces de entrepiso se consideran que estan orientadas en
dos direcciones ortogonales que forman dos modelos estructurales
(unidireccionales) independientes, segfin se muestra en la Fig 2.9.
Los grados de libertad de cada modelo estructural independiente
estan formados por 1los desplazamientos horizontales de cada
diafragma en la direccidén que le corresponde al modelo (el nimero
de ecuaciones es igual al nimero de diafragmas rigidos).

Una vez calculadas las fuerzas sismicas asociadas a cada modelo
unidireccional independiente, se procede a unir cada diafragma
rigido aislado con las rigideces de entrepiso que les subyace y se.
le aplica la fuerza cortante de dicho entrepiso. La fuerza cortante
es la que se distribuye entre las rigideces de entrepiso que
subyacen al diafragma, al considerar el equilibrio de cada
diafragma independiente de los demas.

11



Con la fuerza cortante gque a cada rigidez de entrepiso Ile
corresponde, se cuantifican las fuerzas sismicas de cada nivel, que
son las que se aplican a las estructuras planas correspondientes a
las rigideces de entrepisoc (marcos, muros o muromarcos).

2.4.6 Método simplificado del RCDF87

En este método, las Normas Técnicas Complementarias (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 area transversal e ignorar los efectos de
torsidén. Las fuerzas sismicas con las que se obtienen las fuerzas
cortantes se cuantifican de manera independiente del modelo
estructural del edificio.

e b

v 8
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3. PARAMETROS QUE DEFINEN LA MAGNITUD DE LAS FUERZAS SISMICAS

A continuacién se resumen los parametros que el Reglamento de

Construcciones para el Distrito Federal (RCDF87) considera para

cuantificar la magnitud de las fuerzas que un sismo de disefioc

ccasiona a una estructura.

3.1 Uso de las edificaciones

De acuerdo con el RCDF87 se tiene que:

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

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

La pérdida de un nimero elevado de vidas, o

Pérdidas econdémicas o culturales excepcionalmente altas, o

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

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

Hospitales y escuelas,

Estadios,

Templos,

Salas de espectdculos y hoteles que tengan salas de

13



I1. GRUPO

reunidén que pueden alojar mas de 200 personas;
Gasolinerias,

Depésitos de sustancias inflamables o téxicas,
Terminales de transporte,

Estaciones de bomberos,

Subestaciones eléctricas y centrales telefénicas y de
telecomunicaciones,

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

Museos,

Monumentos y

Locales que alojen equipo especialmente costoso

B. Construcciones comunes destinadas a:
Vivienda,

Oficinas y locales comerciales,

Hoteles y

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

a) SUBGRUPO Bl. Construcciones de mds de 30 m de
altura o con mas de 6,000 m2 de &rea
total construida, ubicadas en las
zonas I y II seglin se define en el
articulo 175, y
Construcciones de mas de 15 m de
altura o 3,000 m2 de Aarea total
construida, en zona III, y

b) SUBGRUPO B2. Las demds de este grupo.

3.2 Coeficiente sismico

De acuerdo con el RCDF87 se tiene:

Art 206.

E1l coeficiente sismico, c, es el cociente de la fuerza
cortante horizontal que debe considerarse que actda en la
base de la construccidén por efecto del sismo (Vo) entre
el peso de ésta sobre dicho nivel (Wo).

Con este fin se tomard 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 rpeso total se tendran en cuenta las
cargas muertas y vivas que correspondan segiin 1los
capitulos IV Y V de este Titulo (VI).

El coeficiente sismico para las construcciones

clasificadas como grupo B en el articulo 174 se tomaran
los siguientes valores:
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Zona No. Coeficiente sismico (c)

I 0.16
II 0.32
IIT 0.40

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

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

De acuerdo con lo anterior se puede escribir

donde::

Voo _

w Coeficiente sismico
0
No niv
F;, = Fuerza cortante en la base
=1 (3.1)
No niv a
W, = Peso de la construccién

Fuerza sismica en el i-ésimo nivel

Peso de la construccién en el i-ésimo nivel

3.3 Zonificacidn sismica

De acuerdc con el RCDF87 se tiene

Art 175.

Art 219.

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

Las caracteristicas de cada zona y los procedimientos
para definir la zona que corresponde a cada predio se
fijan en el capitulo VII (Disefic de cimentaciones) de
este Titule (VI. Seguridad estructural de 1las
construcciones).

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

Zona II. TRANSICION, en la que los depdsitos 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 III. LACUSTRE, integrada por potentes depGsitos de
arcilla altamente compresible, separados por
capas .arenosas con contenido diversc de limc o
arcilla. Estas capas arenosas son de
consistencia firme a muy dura y de espesores
variables de centimetros a varios metros.

Los depdsitos 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 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 1o establecen 1las NTC. En caso de
construcciones ligeras o medianas, cuyas caracteristicas se
definirdn en dichas normas (NTC para cimentaciones) podréa
determinarse la zona mediante el mapa incluido en las mismas (ver
fig 1 NTC para cimentaciones), si el predio estid dentro de la
porcidn zonificada; los predios ubicados a menos de 200 m de las
fronteras entre dos de las zonas antes descritas se supondran
ubicados en la mas desfavorable.

Art 220. La investigacién del subsuelo del sitio mediante
exploracién de campo y pruebas de laboratorio debe ser
suficiente para definir de manera confiable:

Los parametros de disefio de la cimentacién.

La variacidn de los mismos en la planta del predio.
Los procedimientos de construccidn.

Ademds debera ser tal que permita definir:
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I. En la zona I a que se refiere el articulo 219
del RCDF, si existen en ubicaciones de interés
materiales sueltos superficiales, grietas,
oquedades naturales o galerias de minas, y en
caso afirmativo su apropiado tratamiento, y.

II. En las zonas II y III del articulo mencionado
en’ la fraccidén anterior, la existencia de
restos arqueoldégicos, cimentaciones antiguas,
grietas, variaciones fuertes de estratigrafia,
historia de carga del predic o cualquier otro
factor que pueda originar asentamientos
diferenciales de importancia, de mecdo que todo
ello pueda tomarse en cuenta en el disefio.

Las NTC para cimentaciones en su capitulo 2 (Investigaciones del
subsuelo) establecen en la tabla I los requisitos minimos para la
investigacién del subsuelo para las construcciones ligeras o
medianas de poca 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, c, que se obtiene del Art 206 del
RCDF87 salvo en la parte sombreada de la zona II (ver fig. 3.1 de
dichas. NTC) toma los ssiguientes valores:

c = 0.4 para las estructuras del grupo B, ¥y

c 0.6 para las estructuras del grupo A.

3.4 Condiciones de regularidad

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

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

2. La relacidén de su altura a la dimensidtn menor de su base no
pasa de 2.5.

3. La relacidén de largoc a ancho de la base no excede de 2.5.

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

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

11.

NOTA:

No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya
dimensidén exceda de 20 por ciento de la dimensién en planta
medida paralelamente a la dimensidén que se considere de 1la
abertura, las: Areas huecas no ocasionan asimetrias
significativas ni difieren de posicién de un piso a otro y el
drea total de aberturas no excede en ningiln nivel de 20 por
ciento del area de la planta.

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

Ningln piso tiene un area, delimitada por los pafios exteriores
de sus elementos resistentes verticales, mayor que la del piso
inmediato inferior ni menor que 70 por ciento de ésta. Se
exime de este fltimo requisito lGnicamwente al {ltimo pisc de la
construccién.

Todas las columnas estdn restringidas en todos los pisos en
dos direcciones ortogonales por diafracmas ortogonales y por
trabes o losas planas. ¥

H
H

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

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

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

3.5 Factor de comportamiento sismico

De acuerdo con el RCDF87 se tiene que

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

para andlisis sismico, podrén reducirse con fines de
disefio las fuerzas sismicas calculadas, empleando para
ello los criterios que las NTC, en funcidén 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 gque
marquen dichas Normas.
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Los coeficientes gque especifique 1las NTC para la
aplicacidén del método simplificado de andlisis tomaré&n en
cuenta todas las reducciones gque procedan por los
conceptos mencionados. Por ello las fuerzas sismicas
calculadas por este método no deben sufrir reducciones
adicionales.

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

valores

de los factores del comportamiento sismico, Q, se

especifican a continuacién:

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

1.

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

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

El minimo cociente de la capacidad resistente de un
entrepiso entre la accién de disefio no difiere en mas de
35 por ciento del promedio de dichos cocientes para todos
los entrepisos. Para verificar el cumplimiento de este
requisito, se calcularé la capacidad resistente de cada
entrepiso teniendo en cuenta todos los elementos gque
puedan contribuir a la resistencia, en particular los
muros que se hallen en el caso I a que se refiere el
articulo 204 del Reglamento.

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

Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos

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

ITI.

Iv.

Se adoptard Q=3 cuando se satisfacen las condiciones 2,4 y 5
del caso I y en cualquier 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 aceroc ¢ de concreto reforzado con losas
planas,

Por marcos rigidos de acero,

Por marcos de concreto reforzado,

Por muros de concreto reforzado,

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

Las estructuras con 1losas planas deberdn cumplir 1los
requisitos que sobre el particular marcan las normas técnicas
complementarias para estructuras de concreto.

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

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

Por marcos de acero o de concreto reforzado,
contraventeados o no, !
Por muros o columnas de concreto reforzado,

gue no cumplen en algiin entreplso lo especificado por los

casos I y II de esta seccién, o &
Por muros de ‘mamposteria de piezas macizas confinados por
castillos, dalas, columnas o trabes de concreto reforzado
o de acero que satisfacen los requisitos de las normas
técnicas complementarias respectivas, o diafragmas
construidos con duelas inclinadas o por sistemas de muros
formados por duelas de madera horizontales o verticales
combinados con elementos diagonales de madera maciza.

También se usard Q=2 cuando la resistencia es suministrada por
elementos de concreto prefabricadoc o presforzado, con 1la
excepciones que sobre el particular marcan las normas técnicas
complementarias para estructuras de concreto.

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

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

Por combinaciones de dichos muros con elementos como 10s
descritos para los casos II y III, o por marcos Y
armaduras de madera.
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V. Se usard Q=1 en estructuras cuya resistencia a fuerzas
laterales es suministrada al menos parcialmente por elementos
o materiales de los arriba especificados, a menos que se haga
un estudio que demuestre, a satisfaccidén del Departamento del
Distrito Federal, que se puede emplear un valor mas alto que
el que aqui se especifica.

En todos los casosg se usard para toda la estructura en la direccidn
de andlisis el valor minimo de Q que corresponde a los diversos
entrepisos de la estructura en dicha direcciédn.

El factor Q puede diferir en las dos direcciones ortogonales en que
se analiza la estructura, seglin 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 dfctiles, de las NTC para disefio y construcién
de estructuras de concreto del RCDF87.

3.5.1.1 Requisitos generales

Los requisitos de este capitulo se aplican a marcos colados en el
lugar, disefiados por sismo con un factor de comportamiento sismico,
Q=4. También se aplican a los marcos de estructuras coladas en el
lugar disefiadas con Q=4, formadas por marcos y muros de concreto
reforzado que cumplan con el inciso 4.5.2 (de las NTC para disefio
y construcion de estructuras de concreto del RCDF87), que debe
incluir el inciso b) de esa seccidn, o marcos Yy contravientos que
cumplan con el inciso 4.6 {de las NTC para disefio y construcion de
estructuras de concreto del RCDF87), en las que la fuerza cortante
resistida por los marcos sea, al menos, el 50 porciento de la total
Yy, asimismo, a los marcos de estructuras coladas en el lugar,
disefiadas con Q=3 y formadas por marcos y muros o cocntravientos que
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
b) de esa seccibdn, o marcos y contravientos que cumplan con el
inciso 4.5.2 {(de las NTC para disefio y construcion de estructuras
de concreto del RCDF87), que debe incluir el inciso b) de esa
seccidén, o el inciso 4.6 (de las NTC para disefio y construcion de
estructuras de concreto del RCDF87), en las que la fuerza cortante
resistida por los marcos sea menor que el 50 porciento de la
total. En todos los casos anteriores, los requisitos se aplican
también a los elementos estructurales de la cimentacién.

Sea que la estructura esté formada s6lo de marcos o de marcos y
muros o contravientos, ninglin marco se debe disefiar para resistir
una fuerza cortante horizontal menor gque el 25 porciento de la que
le corresponderia si trabajara aislado del resto de la estructura.
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La resistencia especificada del concreto, f’c, no debe ser menor de
200 kg/cn?,

Las barras de refuerzo deben ser corrugadas de grado no mayor que
el 42 y deben cumplir con los requisitos de las normas NOM-Bb6.
Ademas, las barras longitudinales de vigas y columns deben tener
fluencia definida, bajo un esfuerzo que no exceda al esfuerzo de
fluencia especificadoen mas de 1300 kg/cm?, y su resistencia real
debe ser, al menos, igual a 1.25 veces su esfuerzo real de
fluencia.

Se deben aplicar las disposiciones de estas normas (NTC para disefio
y construcion de estructuras de concreto del RCDF87) que no se
modifiquen en este capitulo.

3.5.1.2 Miembros a flexién

Los requisitos de este inciso se aplican a miembros principales que

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

P, < 0.1A.f; (3.2)

3.5.1.2.1 Requisitos geométricos

aj) El claro libre no debe ser menor que cuatro veces el peralte
efectivo.

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

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

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

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

3.5.1.2.2 Refuerzo longitudinal

En toda seccién se debe disponer de refuerzo tanto en el lecho
inferior como en el superior. En cada lecho el adrea de refuerzo no

debe ser menor que.
bd
.7« — .
0 b 4 , {3.3)
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y debe constar, al menos, por dos barras corridas de 12.7 mm de
didmetro (No 4). E1l &rea de acero a tensién no debe exceder del 75
por ciento de la correspondiente a la falla balanceada de la
seccidn.

El momento resistente positivo en la unién con un nudo no debe ser
menor gque la mitad del momento resistente negativo que se
suministre en esa seccidn. En ninguna seccién a lo largo del
miembro el momento resistente negativo, ni el resistente positivo,
deben ser menores que la cuarta parte del midximo momento resistente
que se tenga en los extremos.

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

a) Dentro de los nudos

b) En una distancia de dos veces el peralte del miembro, medida
desde el pafio del nudo, y

c) En aquellas zonas donde el anadlisis indigue que se forman

articulaciocnes pléasticas.

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

Se permiten uniones soldadas o con dispositivos mecanicos, gque
cumplan con Jlos requisitos del -inciso 3.9 (NTC para disefio y
construcion de estructuras de concreto del RCDF87), a condicién de
que en toda seccién de unién, cuando mucho, se unan barras
alternadas y que las uniones de barras adyacentes no disten entre
si menos de 60 cm en la direccidn longitudinal del miembro.

3.5.1.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento

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

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

b) En la porcidn del elemento que se halle a una distancia igual
a dos peraltes (2h) de toda seccidén donde se suponga, o el
andlisis lo indique, que se va a formar una articulacidén
pladstica (si la articulacién se forma en una seccidén
intermedia, los dos peraltes se deben tomar a cada lado de la
seccibn).

23



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

a) 0.25 d

b) Ocho veces el didmetro de la barra longitudinal mas delgada
c) 24 veces el didmetro de la barra del estribo
d) 30 cm

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

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

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

3.5.1.2.4 Requisitos para fuerza cortante A
Los elementos gque trabajan principalmente a flexién se deben
dimensionar de manera que no se presente falla por cortante antes
que puedan formarse las articulaciones plasticas en sus extremos.
Para ello, la fuerza cortante de disefio se obtiene del equilibrio
del miembro entre caras de apoyo; se debe suponer que en los
extremos actilan momentos del mismo sentido valuadados con las
propiedades del elemento en esas secciones, sin factores de
reduccidn, y con el esfuerzo en el acero de tensién, al menos,
igual a 1.25 f,- A lo largo del miembro deben actuar las cargas
correspondientes multiplicadas por el factor de carga.

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

El refuerzo para fuerza cortante debe estar formado por estribos

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

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

P, > 0.1A.f; (3.4)

3.5.1.3.1 Requisitos geométriccs

a) La dimensién transversal minima no debe ser menor que 30 cm.
b) El area A, debe cumplir con la condicién.
PU
A, 2 (3.5)
0.5f;
c) La relacidén entre 1la menor dimensién transversal y 1la
dimensidn transversal perpendicular no debe ser menor gque 0.4.
d) La relacién entre la altura libre y la menor dimensidn

transversal no debe exceder de 15.
3.5.1.3.2 Resistencia minima a flexién

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

Yu, =2 1.5Y M,

donde.
Y M, Suma de los momentos resistentes de

disefio de las columnas que lleg :
ese nudo, referidas al centro del nudo

4

Z:A% = Suma de los momentos resistentes

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

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

Al calcular 1la. carga axial de disefio para la cual se valie el
momento r951stente, de una columna, la fraccidén de dicha carga
debida al sismo se. éebe tomar 1gual al doble de la calculada,
cuando esto conduzca a un momento resistente menor. En tal caso, la
columna se debe dimensionar al tomar en cuenta el incremento de
carga mencionda. E]l factor de resistencia por flexocompresidn se
debe tomar igual a 0.8.
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Como opcidn, las columnas pueden dimensionarse con los momentos y
fuerzas axiales de disefio obtenidos del an&dlisis, si el factor de
resistencia por flexocompresidén se le asigna el valor de 0.6.

3.5.1.3.3 Refuerzo longitudinal

La cuantia del refuerzo Ilongitudinal, p, debe satisfacer 1la
siguiente condicién.

0.01 < p < 0.04 _ (3.7)

Solo se deben formar paquetes de dos barras.

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

El refuerzec longitudinal debe cumplir con las disposiciones del
inciso 3 (NTC para disefio y construcion de estructuras de concreto
del RCDF87) que no se modifican en este inciso.

3.5.1.3.4 Refuerzo transversal

Debe cumplirse con los requisitos del inciso 3.3 (NTC para disefio
Yy construcion de estructuras de concreto del RCDF87) y los del
inciso siguiente (inciso 3.5.1.3.5), y con los requisitos minimos
que aqui se establecen. No debe ser de grado mayor que el 42.

. 8e debe suministrar el refuerzo transversal minimo que se
especifica enseguida en ambos extremos de la columna, en una
longitud no menor que.

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

En la parte inferior de columnas de planta baja este refuerzo debe
llegar hasta media altura de la columna, y debe continuarse dentro
de la cimentacién, al menos, una distancia igual a la longitud de
desarrollo en compresidén de la barra mas gruesa (en los nudos se
debe cumplir con los requisitos del inciso 3.5.1.4 que se indican
posteriormente.
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a) En columnas de niicleo circular, la cuantia volumétrica de
refuerzo helicoidal o de estribos circulares, P, debe cumplir
con la siguiente relacién.

A £
p, 2 0.45-2 - 1|2
A, £,
(3.8)
> 0.12%¢
ps ' fy

b) En columnas de niicleo rectangular, la suma de las &reas de
estribos y grapas, A, en cada direccidn de la seccidn de la
columna debe cumplir con la relacidn.

A £
Ay 2 0.3(-9 - 1)—cs}1c

A £
¢ v (3.9)
fe
A, 2 0.12—sh,
£y
donde:
A, = Area tranvsversal del nucleo,hasta la
orilla exterior del refuerzo transversal
A, = Area tranvsversal de la columna
£, = Esfuerzo de fluencia del refuerzo transversal
h, = Dimensién del miicleo, normal al refuerzo de
area A,
s = Separacién del refuerzo transversal

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

La separacién del refuerzo transversal no debe exceder de la cuarta
parte de la menor dimensién transversal del elemento, ni de 10 cm.
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La distancia centro a centro, transversal al eje del miembro, enre
ramas de estribos sobrepuestos no debe ser mayor de 45 cm, y entre
grapas y ramas de estribos sobrepuestos no debe ser mayor de 25 cm.
Si el refuerzo consta de estribos sencillos, la mayor dimensidn de
€stos no debe exceder de 45 cm.

En el resto de la columna el refuerzo transversal debe cumplir con
los requisitos del incisoc 3 (NTC para disefio y construcion de
estructuras de concreto del RCDF87).

3.5.1.3.5 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos a flexocompresidén se deben dimensionar de manera gque
no fallen por fuerza cortante antes que se formen las
articulaciones plasticas en las vigas. Para ello la fuerza cortante
de disefio se debe obtener del equilibrio del elementc en su altura
libre al suponer en cada extremo un momento igual a la mitad de
1.5XM_ (definida en la seccidén 3.5.1.3:.2. En el extremo inferior de
columhas de planta baja se debe usar el momento resistente de
disefio de la columna obtenido con la carga axial de disefic que
conduzca al mayor momento resistente. En el extremo superior de
columnas del Gltimo entrepiso se debe usar 1.52Mg.

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

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

El refuerzo para fuerza cortante debe estar formaddo por estribos
cerados, de una pieza, rematados como se indica en el inciso
3.5.1.2.3, o por hélices continuas, ambos de di&dmetros no menor que
9.5 mm (No 3) y de grado no mayor gue el 42.

3.5.1.4 Uniones viga~columna

3.5.1.4.1 Requisitos generales

Las fuerzas que intervienen en el dimensicnamiento por fuerza
cortante de la unidén se deben determinar al suponer que el esfuerzo
de tensidén en las barras longitudinales de las vigas que llegan a

la unidén es 1.25 fy.

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

Una unién viga-columna o nudo se define comec aquella parte de la
columna comprendida en el peralte de las vigas que llegan a ella.

3.5.1.4.2 Refuerzo transversal

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

3.5.1.4.3 Resistencia a fuerza cortante

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

En nudos confinados como se dice en el inciso 3.5.1.4.2, 1la
resistencia de disefic a fuerza cortante se debe tomar igual a

5.5Fy/f bh (3.11)

En otros nudos se debe tomar igual a.

4.5F/f bh (3.12)
b, es el ancho efectivo del nudo
h es la dimensidén transversal de la columna en la direccidén de

la fuerza.

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

3.5.1.4.4 Anclaje del refuerzo

Toda barra de refuerzo longitudinal de vigas que termine en un nudo
debe prolongarse hasta la cara lejana del nicleoc de la columna y
rematarse con un doblez a 90 grados, seguido de un tramo recto no
menor de 12 didmetros. La seccidn critica para revisar el anclaje
de estas barras debe ser el plano externoc del niicleo de la columna.
La revisidn se debe .efectuar de acuerdo con la seccidn 3.1.1c (NTC
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para disefio y construcion de estructuras de concreto del RCDF87),
donde es suficiente usar una longitud de desarrollo del 90 por
ciento de la alli determinada.

Los diametros de las barras de vigas y columnas que pasen rectos a
través de un nudo deben seleccionarse de modo gque cumplan las
relaciones siguientes:

h(columna) /d,(barras de viga) 2z 20
(3.13)

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

donde h(columna) es la dimensidén transversal de la columna en la
direccidén de las barras de viga consideradas.

Si en la columna superior del nudo se cumple que:

Py 2 0.3
: (3.14)

A LL

se puede tomar la relacidn siguiente:

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

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

3.5.1.5 Sistemas losa plana-columnas para resistir sismo

Si la altura de la estructura no excede de 20 m y, ademas, existen
al menos tres crujias en cada direccién o jay trabes de borde, para
el disefio por sismo se puede usar Q=3; también puede aplicarse este
‘'valor cuando el sistema se combine con muros de concreto reforzado
que cumplan con 4.5.2, incluyendo el inciso b de esa seccidn (NTC
para disefio y construcion de estructuras de concreto del RCDF87),
Y gue resistan noc menos del 75 por ciento de la fuerza lateral.
Cuando no se satisfagan las condiciones anteriores, se debe usar
Q=2. Con relacién a los valores de Q, debe cumplirse, ademds, con
los correspondientes incisos anteriores (que es el Cap 5 de las NTC
para disefio y construcion de estructuras de concreto del RCDF87).
En todos los casos se deben respetar las disposiciones siguientes:

I Las columnas deben cumplir con los requisitos de 3.5.1.3 para -
columnas de marcos dictiles, excepto en lo referente al
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dimensionamiento por flexocompresidén, el cual sdlo se debe
realizar mediante el procedimiento optativo que se establece
en el inciso 3.5.1.3.2.

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

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

Los requisitos de anclaje de 3.5.1.4.4 se deben aplicar al refuer:zo
de la losa que .pase por el nficlec de una columna. Los di&metros de
las barras de la losa y columnas que pasen rectas a través de un
nudo deben seleccionarse de modo que se cumplan las relaciones
siguientes:

h{columna) /d,(barras de losa) 2 20
(3.16)

h(losa)/d,(barras de columna) > 15

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

3.5.2 Condiciones para estructuras dictiles de acero

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

3.5.2.1 Alcance

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

3.5.2.2 Marcos dictiles
3.5.2.2.1 Requisitos generales

Se indican aqui los requisitos que debe satisfacer un marco rigido
de acero estructural para ser considerado un marco dictil. Estos
requisitos se aplican a marcos rigidos disefiados con un factor de
comportamiento sismico Q igual a 4.0 o a 3.0, que formen parte de
sistemas estructurales gue cumplan las condiciones enunciadas en el
capitulo 5, partes I y II, de las NTC para disefioc por sismo,
necesarias para utilizar ese valor del factor de comportamiento
sismico.
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Tanto en los casos en que la estructura estd formada sélo por
marcos como por aguellos en que esta compuesta por marcos y muros
o contravientos, cada uno de los marcos se debe disefiar para
resistir, como minimo, fuerzas horizontales iguales al 25 por
ciento de las que le corresponderian si trabajase aislado del resto
de la estructura.

La grafica esfuerzo de tensidn~-deformacién del aceroc empleado debe
tener una zona de cedencia, de deformacidn creciente bajo esfuerzo
practicamente constante, correspondiente a un alargamiento méximo
no menor de uno por ciento, seguida de un endurecimiento por
deformacién. El1 alargamiento correspondiente a la ruptura no debe
ser menor de 20 por ciento.

3.5.2.2.2 Miembros en flexion

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

3.5.2.2.2.1 Requisitos geométricos
Todas las vigas deben ser de seccibén transversal I o rectangular
hueca, excepto en los casos cublertos en el inciso 3.5.2.2.5.

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

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

Las secciones transversales de las vigas deben ser tipo 1, de
manera que han de satisfacer los requisitos geométricos que se
indican en los incisos 2.3.1y 2.3.2 (NTC para disefic y construcidn
de estructuras metdlicas del RCDF87). Sin embargo, se permite que

la relacibén ancho/grueso del alma llegue hasta 5300/¢T; si en las

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

Ademas, las secciones transversales deben tenes dos ejes de
simetria, una vertical, en el plano en que actian las cargas
gravitacionales, y otro horizontal. Cuando se utilicen cubreplacas
en - los patines para aumentar la resistencia del perfil, deben
conservarse los dos ejes de simetria.
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5i las vigas estéan 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 plasticas 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 zonas o porgque 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 maximo,
que se tendré en los extremos.

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

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

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

3.5.2.2.2.2 Requisitos para fuerza cortante

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

Las articulaciones plasticas se forman, en la mayoria de los casos,
en los extremos de los elementos que trabajan en flexién. S8in
embargo, hay ocasiones frecuentes en las vigas de los niveles
superiores de los edificios, en que una de ellas se forma en la
zona central del miembro. Cuando esto suceda, la fuerza cortante
debe evaluarse al tener en cuenta la posicién real de la
articulacidén plastica.

3.5.2.2.2.3 Contraventeo lateral

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

.h'.‘

I, -

L, = 1250-L (3.17)
¥

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

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

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

3.5.2.2.3 Miembros en flexocompresién

Los requisitos de esta seccién se aplican a miembros que trbajan en
flexocompresién, en los que la carga axial de disefio, P ,¢ ©8 mayor
que P /10 La mayoria de estos miembros son columnas, pero pueden
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ser de algfin otro tipo; por ejemplo, vigas que forman parte de
crujias contraventeadas de marcos rigidos han de disefiarse, en
general, como elementos flexocomprimidos.

3.5.2.2.3.1 Requisitos geométricos

Si la Seccidn transversal es rectangular hueca, la relacidén de la
mayor a la menor de sus dimensiones exteriores no debe exceder de
2 y la dimensidn menor debe ser mayor o igual a 20 cm.

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

La relacidn de esbeltez mixima de las columnas no debe exceder de
60.

3.5.2.2.3.2 Resistencia minima en flexién

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

Como una opcidn, se permite hacer el dimensionamiento al tomar como
base los elementos mecanicos de disefio obtenidos en el analisis, y
reducir el factor de resistencia F, utilizado en flexocompresidn de
0.9 a 0.7.

3.5.2.2.3.3 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos flexocomprimidos se deben dimensionar de manera que
no fallen prematuramente por fuerza cortante. Para ello, la fuerza
cortante de disefioc se otiene del equilibrio del miembro, al
considerar su longitud igual a la altura libre y suponer que en sus
extremos obran momentos del mismo sentido y de magnitud igual a los
momentos maximos resistentes de las columnas en el plano de
estudio, gue valen Zc(Fﬁ-fa). El significado de las literales que
aparecen en esta expresién se explica con referencia a la Ec 5.8.5
del inciso 5.8.5 (NTC para disefio y construcidén de estructuras
metadlicas del RCDF87).

Cuando las columnas se dimensionen por flexocompresién con el
procedimiento optativo del inciso 3.5.2.2.3.2, la revisidén por
fuerza cortante se debe realizar con la fuerza de disefio obtenida
en el andlisis y utilizar un factor de resistencia de 0.7.

3.5.2.2.4 Uniones viga-columna

Las uniones viga-columna deben satisfacer las recomendaciones de la
seccidén 5.8 "Conexiones rigidas entre vigas y columnas" (NTC para
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disefio y construcidén de estructuras metalicas del RCDF87), con las
modificaciones pertinentes cuando las columnas sean de seccibn
transversal rectangular hueca.

3.5.2.2.4.1 Contraventeo

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

3.5.2.2.4.2 Vigas de alma abierta (armaduras)

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

Las armaduras pueden utilizarse como miembros horizontales en
marcos diictiles, si se disefian de manera gque la suma de las
resistencias en flexidn ante fuerzas sismicas de las dos armaduras.
qgue concurran en cada nudo intermedio sea igual o mayor 1.25 veces
la suma de las resistencias en flexién ante fuerzas sismicas de 1l1s
columns gque 1llegan al nudo. En nudos extremos, el requisito
anterior debe ser. satlsfecho por la Gnica armadura que forma parte
de ellos. L o

Rdemads, deben cumplirse las condiciones siguientes:

a) Los elementos de las armaduras que trabajan en compresidn o en
flexocompresitn, sean cuerdas, diagonales o montantes, se
deben disefiar con un factor de resistencia, For igual a 0.7.
Al determinar cuales elementos trabajan en compresién o en
flexocompre51on deben tomarse en cuenta los dos sentidos en
que actia el sismo de disefio.

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

c) En edificios de m&s de un pisc, el esfuerzo en las columnas
producido por las fuerzas axiales de disefio no deben ser
mayores de 0.30 F, y la relacién de esbeltez maxima de 1s
columnas no debe exceder de 60.

3.6 Espectros para disefio sismico

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

36



se adoptan las siguienfes analisis de la

estructura:

hipétesis para el

La ordenada del espectro de aceleraciones para disefic sismico, a,
expresada como fraccidén de la aceleracién de la gravedad, esta dada
por las siguientes expresiones:

VT<T,

8T
1]
i
o
=
+
)
=
S ——
9]

VT, <T=< T,

VT>T,

T es el periodo natural de interés; T, T,, y T, estan expresados
en segundos; c es el coeficiente sismico, y r un exponente que
depende de la zona en que se halla la estructura, y se expecifica
en la tabla 3.1 de las NTC para disefio por sismo, reproducida a
continuacién.

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

Tabla 3.1 Valores de ¢, T,, T,, Yy T

(3.18)

Zona c T.(8) T.(8) r

1 0.16 0.2 0.6 1/2
I1* 0.32 0.3 1.5 2/3
IIr 0.40 0.6 3.9 1

Notas: Coeficiente sismico para construcciones del Grupo B
* No sombreada (Fig 3.1, NTC~-sismo)
+ Y parte sombreada de zona II (FPig 3.1, NTC-sismo)
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4. FUERZAS SISMICAS -

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

4.1 Analis dinémico A
De acuerdo con las NTC para disefio por sismo, toda estructura puede
analizarse mediante un método dinédmico. Se aceptan como métodos de

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

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

4.1.1 Ecuaciones de equilibro dinémico de las edificaciones

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

o d? 5 d . 7 _
B U+ Cpd(e) » RO = F(p) (4.1)
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Con las siguientes condiciones iniciales

v

la]
vector de velocidades conocido (4.2)

d
Lo, .,

d(t) e g

0 . ’
vector de desplazamientos conocido

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

M = Matriz de masas
¢ = Matriz de amortigquamientos

K = Matriz de rigideces

d(e) = vector de desplazamientos
. (4.3)
?ci_ﬁ(t) = vector de velocidades
d? .
dtzﬂ(t) = vector de aceleraciones
F(t) = wvector de cargas

En el caso de fuerzas sismicas, el vector de cargas se puede
expresar en términos del vector de aceleraciones del terreno

(acelerograma), ﬂg(t),de acuerdo con la expresidn siguiente:
F o= -Mio,(t) (4.4)

donde

-,
e |
I

1. ..1 (4.5)

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

Los métodos gue actualmente se utilizan para integrar paso a paso
las ecuaciones de quilibrioc din&mico de 1las edificaciones se

agrupan en:
a) métodos directos
b) métodos de superposicidén modal

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

De acuerdo con la hipbotesis de la aceleracién lineal, los elementos
de las ecuaciones de equilibrio dinamico (Ec 4.1) al final del paso
de integracién se pueden escribir como. :

_d? _d?
dee crac dt?

aC*At

_d'ﬁcmc = _dgt'at lAt( d* Uerar * d,) - (4.6)

dt?

d
Oeae = 8+ AES a ;mc)z(di m“z%ac)

La aproximacién de Newmark consiste en:

d2

tz at"AC

Tci.acm: = %ﬁc + (1 -

d?
g"’YAt ﬁt*AC
dt*
(4.7)

a, + ﬁ(At)2

t*A t

Bogp = d, + At—c%_z}'t £ (1 -p) (At)Z;t

»’5+ﬁ<At)2

t+A t

donde:
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s - _d d¢

a = Eac + (1 - Y)Atdtz ﬁc
: (4.8)
- d 1 d®

5 = ﬁc + Ataﬁz + (-2— - ﬁ) (At)2 de? ac

El parémetrc § estéd relacionado con la estabilidad del método (para
f = 1/4, el métcdo es incondicionalmente estable) y el paréametro
se relaciona con la estabilidad y convergencia del método debido al

amortiguamiento matemdtico que puede inducirse (para = 1/2, no se
presenta el amortiguamiento matemético).Para el caso en que = 1/6
Y = 1/2, las Ec 4.7 se reducen a las correspondientes Ec 4.6.

Al valuar las ecuaciones de equilibrio dinamico (Ec 4.1) al final
del paso de integracién (emn t = t + t) y al sustituir en la
ecuacidén resultante a las Ec 4.7 se obtiene la siguiente ecuacidn.

. 42 . Tog2 2
Mdtz Tpae * 4& + yAt di‘za““) + J{E + p(AL)® c‘ijte ut,u] = Foa. (4:9)

La Ec 4.9 puede escribirse como:

e, %
R —Oeae = P (4.10)

" donde:

-

K‘

M+ yAtE + B(AL)2R
B Y ﬂ_.__ (4.11)

ﬁ = FC“AC - 65 - m

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

En la dinadmicaestructural se acostumbra cuantificar a la matriz de
amortiguamientos de la estructura de acuerdo con el criterio de
Rayleigh, expresado mediante la siguiente ecuacién.

& = aM + uk (4.12)
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Al sustituir la Ec 4.12 en las Ec 4.11 se obtiene.

K* A +ayAt)M + (ypAt + B(AL) DK

. oo (4.13)
B = ﬁmA:;_“Ma_K(“é"'a

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

4.1.3 Método directo paso a paso de superposicién modal
Otra forma de integrar paso a paso las ecuaciones de equilibrio
dinamico de las estructuras (Ec 4.1) es mediante la solucidén del

problema de eigenvalores, segilin se indica a continuacién.

4.1.3.1 Solucidén del problema de valores caracteristicos
(eigenvalores) de las ecuaciones de equilibrioc dinamico

Este caso corresponde a un problema de vibraciones 1libres no
amortiguadas, cuyas ecuaciones resultan ser.

9 g(t) + Ka(e) = @ (4.14)
dt?

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

dz
dt?

#(t) = -0?d(t) (4.15)

¥y las ecuaciones de vibracidén libre resultan ser

Ka = w*Mid (4.16)

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

-

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

. E1 de Jacobi

. E1 de la iteracidn del subespacio

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

. Stodolla-Vianelo-Newmark

. Holzer

4.1.3.2 Desacoplamiento de las ecuaciones de equilibrio dinémico

La transformacién que permite desacoplar 1las ecuaciones de
equilibrio din&mico se puede expresar comoc.

g = Ry (4.18)
donde
¥ = vector del nuevo sistema coordenado
R = [prrer3 ... P9
. (4.19)
= Matriz modal
r® = n-ésimo eigenvector

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

d _ =ad
30 = Ry
(4.20)
dz = d
glt = R
aez 0 ace? {9

De acuerdo con las Ec 4.18 y 4.20 las ecuaciocnes de equilibrio
dinamico (Ec 4.1) en el sistema de referencia transformado se
expresan como:
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A - 2
MR d
dt?

F(t) + E’fid%y(t) + RRdydy(t) = F(t) (4.21)

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

3T d* l =r==d - _ BT
R mﬁy(t) + RICR— 7 (1) + R7KRdydy(t) RTF(t) (4.22)

Al definir los siguientes conceptos

M* = R"MR = Matriz de masas transformada
¢* = R7CR = Matriz de amortiquamientos transformada (4.23)
K' = RTKR = Matriz de rigideces transformada

F*(t) = RTF(t) = vector de cargas transformado

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

- 2
e d
de?

gty + 5‘%5}(::) + B'g(t) = F'(t) (4.24)

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

. d®
T dee

yi(t) +c1d yi(t) + kiys(t) = £7(t) (4.25)
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:a Ec 4.25 representa la ecuacidén de equilibrio dindmico de un
sistema de un grado de libertad. Por lo anterior se puede decir que
In sistema de N grados de libertad se transforma en N sitemas de un
jrado de libertad. Los coeficientes de las ecuac1ones de un grado
le libertad resultan ser:

¥ .

mi = Em,,(.r_,g)2 (4.26)
k=1

c; = 2mici (4.27)

9 ug(t) = -c;-Lu(e) (4.29)

é; L x
5ot ° o
-l

m donde:

masa asociada al grado
. de libertad k-ésimo
componente k-ésimo del

. i-ésimo eigenvector (modo)

frecuencia natural de

. vibracién del i-ésimo modo

fraccién del amortigquamiento (4.30)
. critico del i-ésimo modo .

5 ot
é:nmﬁjﬂz

. participacién del i-é&simo modo

e 5
it H ]

oy
-
1]

= coeficiente de
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4.1.3.3 Integracién paso a paso de las ecuaciones de movimiento
desacopladas

Como las ecuaciones de movimiento desacopladas (Ec 4.25)
corresponden a las de un grado de 1libertad, los métodos de
integracidén son los tradicionales.

. Exacto, para el caso de aproximar la funcién. £, “(t) en tramos

seccionalmente continuos con una variacién 11nea1 (que es 1lo
usual).

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

El paso de integracidn se define en el inciso 4.1.2
4.1.3.4 Cuantificacién de la respuesta de la estructura

De acuerdo con el inciso anterior para el tiempo de integracién

considerado se cuantifican, para cada pasoc de integracién, los
siguientes vectores.

#(t) = wvector de desplazamientos transformado
-é%?(t) = vector de velocidades transformado (4.31)
2
;izf(t) = vector de aceleraciones transformado

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

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

g(t) = Rp(t)
d -
Eﬁm d_?(t) (4.32)
d s de
d(t) = t
i) = By

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

Conocida la historia del vector de desplazamientos de la estructura
(segin se indica en el inciso anterior) se puede determinar la
historia de los elementos mecénicos y cinemdticos en los puntos que
se requieran de la estructura.
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4.1.4 Método de la respuesta espectral

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

4.1.4.1 Solucién del problema de valores caracteristicos
(eigenvalores) de las ecuaciones de equilibrio dinamico

El procedimientoc es el mismo que el descrito en el inciso 4.1.3.1
del método directo de superposicidén modal.

4.1.4.2 Desacoplamiento de las ecuaciones de equilibrio dinamico

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

4.1.4.3 Obtencidén de la respuesta espectral de cada una de las
ecuaciones de equilibrio desacopladas

De acuerdo con el RCDF87 se calcula mediante la siguiente
expresioén.

1 _ Aj
Yasx = C€1—5 . (4.33)
W;
donde:
yék = respuesta espectral de

desplazamientos transformados
del modo i-ésimo

W, = Frecuencia natural de
. .vibracién del modo i-é&sgimo
A, = Ordenada del espectro de (4.34)

aceleraciones de diseflo
asociada al periodo natural

de vibracién T, = 2%

: i
¢; = Coeficiente de participacién
del modo i-ésimo

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

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

B = Plyd (4.35)
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donde:

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

De acuerdo con la Ec 4.36, a cada modo de la estructura le
corresponde un vector de desplazamientos maximo. Con base en la
formulacidén de las ecuaciones de equilibrio de las estructuras, a
cada vector de desplazamientos le corresponden un conjunto de
elementos mecé&nicos y cinemdticos (fuerzas normales, fuerzas
cortantes, momentos flexionantes, momentos de voelteo,
desplazamientos relativos, etc.)

4.1.4.5 Obtencidén de la respuesta total de la estructura

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

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

(SRSS)
= o2 (4.37)
s=.‘s .

Ei

4.1.4.5.2 Método de la combinacidn cuadratica completa (CQC)

g = \Jﬁ;isip‘fsi K (4.38)

donde:

Py = 8L 00,05 (40, *+ $y0,) 0,0, (4.39)
(0F - 0)? + 4{ {00, (0] + 0 + 4({i + () 0ie]

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

frecuencia natural de vibracidén del modo i-ésimo
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4.2 An&lisis estético

Las NTC para Disefio por Sismo del RCDF87 proponen un método
relativamente simple para cuantificar las fuerzas horizontales que
un sismo de disefio ocasiona a una edificacién cuya altura no exceda
de 60 m.

4.2.1 Distribucidén de las aceleraciones horizontales

De acuerdo con el inciso 8.1 de las NTC para Disefio por Sismo del
RCDF87, la hipbtesis sobre la distribucidén de aceleraciones en las
masas de las edificaciones se muestra en la Fig 4.2. Para la masa

del nivel i-ésimo, la fuerza que la distribucién de aceleraciones
le ocasiona a la masa se puede escribir como.

w
Fi = miﬂi = —éﬂi (4.40)

donde se definen los componentes respectivos.

F; = Fuerza horizontal del nivel i-ésimo
m,; = masa del nivel i-ésimo
_ (4.41)
Wy = = myg = peso del nivel i-ésimo
o, = aceleracién del nivel i-ésimo

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

hy
ﬂ.’l = Eﬁn (4'42)
Al sustituir la Ec 4.42 en la Ec 4.40 se obtiene.
F 8, W,h (4.43)
1 ghn P akd |
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4.2.2 Fuerzas sismicas horizontales

De acuerdo con la definicién de fuerza cortante basal, se puede
expresar la siguiente ecuacidn.

N

N “
u
v, = V' F, = = w.h (4.44)
T R ghn[?:.i ! 1]

Al considerar la definicién de coeficiente sismico, c, se puede
escribir la siguiente expresidn. :

Yoo ghng s (4.45)

N
e
=1

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

N
i ; W, l
LI 2 S 4.46
9hy & ( )
;Wihi
=l

Al sustituir la Ec 4.46 en la Ec 4.43, la expresién de la fuerza
sismica est&tica se puede expresar como.

N
2"
Fy = c————Wh, (4.47)
;Wihi
=]

4.2.3 Estimacidén del periodo fundamental de la estructura

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 recomienda una expresiodn
para estimar el periodo de vibracién del primer modo, T, de
acuerdo con la modelacién estructural a base de rigideces de
entrepisoc , segln se indica a continuacién.
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a)

b)

d)

£)

g)

h)

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

k;

Rigideces del entrepiso i-ésimo
(4.48)

[

W, Pesos del nivel i-ésimo

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

Cuantificacién de 1s fuerzas cortantes, V., de cada entrepiso.
v, = Fy (4.49)

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

Vs

£ (4.50)

Au, =

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

x, =0
' (4.51)

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

Obtencidn de las aceleraciones armdénicas correspondientes a
los desplazamientos del inciso anterior (inciso e), asociados
a la frecuencia natural de vibracién,

1
%, = wix, (4.52)

obtencién de 1las fuerzas dinamicas asociadas a las
aceleraciones armdénicas del inciso anterior (inciso f).

(4.53)

Cuantificacién de los trabajos que realizan las fuerzas F, (Ec
4.47) y F,. (Ec. 4.53) debido a los desplazamientos x. (Ec
4.51).
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N
Wey = ;:P}Xi
=]
; (4.54)
2 N
w; 2
W, — W.Xj
Far 9;-1 1
i) Obtencidén de la frecuencia natural de vibracidn T,, al 1gualar
los trabajos dados por las Ec 4.54.
;:fﬁxi
w? =
;Wixi
(4.55)
T, = 28 - 24
(‘)1

4.2.4 Reduccidn de las fuerzas cortantes estiticas

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

a) El periodo fundamental de vibracién se obtiene con la Ec 4.55.
b) Si T £ T el valor del coeficiente sismico, ¢, en la Ec 4.47

se sustlguye por el valor de la ordenada del espectro de
aceleraciones, a, dado por la Ec 3.38, y resulta ser.

N

Wi
F, = a2 __wh, (4.56)

; W.hy

c) Si T, > T, las fuerzas sismicas se cuantifican con las
expr951ones siguientes.

52



F; = aWfkh; + k;hj) Vaaz < (4.57)

4
donde:
N
Wy
k, = 1 -r(1-qg1~>
- z:pﬂhi
1=1
N
W, (4.58)
k, = 1.5rg(1 - q) N'i
W.hj
=
T \*
q = —
(Tl]

4.3 Método simplificado

Las NTC para disefio por sismo establece el cumplimiento simulténeo
de las siguientes condiciones para que sea aplicable el denominado
método simplificado de andlisis.

4.3.1 Consideraciones generales

I. En cada planta, al menos el 75 por ciento de 1las 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 tendran
distribucién sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes
ortogonales y deben satisfacer las condiciones que establecen
las NTC correspondientes. Es admisible cierta asimetria en la
distribucién de los muros cuando existan en todos los pisos
dos muros de cargas perimetrales paralelos, cada uno con
longitud al menos igual a la mitad de la dimensién mayor en
planta del edificio. Los muros a que se refiere este parrafo
pueden ser de mamposteria, concreto reforzado o madera; en
este Gltimo caso deben estar arriostrados con diagonales.

II. La relacién 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 relacion longitud a anchura satisfaga esta
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restriccién y cada tramo resista segin el criterioc que se
indica en la tabla 7.1 de las NTC para.disefio por sismo.

III. La relacidén entre la altura y la relacién minima de 1la base
del edificio no excede a 1.5 y la altura del edificio no es
mayor de 13 m.

4.3.2 Consideraciones especificas

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

Se debe verificar Gnicamente que en cada pisoc la suma de las
resistencias al corte de los muros de carga, proyectados en la
direcci6n en que se considera la aceleracién , sea cuando menos
igual a la fuerza cortante total que obre en dicho piso, calculada
segiin se especifica en el inciso 4.2.2.

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

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

T

MUROS DE PIEZAS MACISAS O |(MUROS DE PIEZAS HUECAS O
DIAFRAGMAS DE MADERA DIAFRAGMAS DE DUELAS DE
CONTRACHAPEADA MADERA"
Z0NA
ALTURA DE LA CONSTRUCCION ALTURA DE LA CONSTRUCCION
{m) (M)
H<4 4<H=7 7<H£13 4<H 4<H=7 7<H=<13
I 0.07 0.08 0.08 0.10 0.11 0.11
ITyIIT 0.13 0.16 0.19 0.15 0.19 0.23
* Diafragmas de duelas de madera inclinadas o sistemas de muros

formados por duelas de madera verticales u horizontales
arriostradas con elementos de madera maciza.
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4.3.3 Consideraciones de las NTC para disefio y 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 determinacién de los efectos de las cargas
laterales debidas a sismo se hace con base en las rigideces
relativas de los distintos muros. Estas de determinan tomando en
cuenta las deformaciones de cortante y de flexidén. Para estas
Ultimas se considera la seccidn transversal agrietada del muro
cuando la relacidn de carga vertical a momento flexionante es tal
que se presentan tensiones verticales. Se debe tomar en cuenta la
restriccidén que impone a la rotacidén de los muros la rigidez de los
sistemas de piso y techo y la de los dinteles.

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

La contribucidén a la resistencia a fuerzas cortantes de los muros
cuya relacién de altura de entrepiso, H, a 1ongitud L, es mayor
gue 1.33 se debe reducir al multlpllcar la resistencia por el
coeficiente (1.33 L/H)%.

“

4.4 Reduccidn de fuerzas sismicas

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

4.4.1 Estructuras regulares
Para las estructuras que satisfacen las condiciones de regularidad

indicadas en el inciso 4.2.4, Q' se obtiene con las siguientes
expresiones.

o/ = 0  si T se desconoce
o' =0 | V T2T, (4.59)
o = 1+_I%’_E(Q—1) V T<T,

donde:

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

cuando se emplee el método est&tico (inciso 4.2.2) e igual al
periodo de natural de vibracién del modo 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, Q, a los
desplazamientos obtenidos con las fuerzas sismicas reducidas.

d) Cuando se adopten dispositivos especiales capaces de disipar
energia por amortiguamiento o comportamiento inelé&stico, se
pueden emplear criterios de disefio sismico que difieran de los
aqui especificados, perc congruentes con ellos, con 1la
aceptacion del DDF.

4.4.2 Estructuras irregulares

Para las estructuras gque no satisfacen 1las condiciones de
‘regularidad indicadas en el inciso 4.2.4, Q' se obtiene con las
expresiones del inciso anterior (Ec 4.59) multiplicado por 0.8.

4.5 Efectos de torsién

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
gue para cada marco o muro resulte mas desfavorable de 1s
siguientes

e = 1l.5e, +0.1b -
) (4.60)"
ed = es_O-lb )
donde:

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

b = Dimensién 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 maximo valor de la excentricidad calculada,
e, para los entrepisos que se hallen abajo del que se considera,
ni se debe tomar el momento torsicnante de ese entrepiso menor que
la mitad del maximo calculade para los entrepisos que estén 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 adicicnales
provocados por las cargas verticales al obrar en la estructura
desplazada lateralmente, en toda estructura en que la diferencia en
desplazamientos laterales entre "dos  niveles consecutivos,
u ,dividida entre la diferencia de altura correspondientes, h, es
tal que:

donde (4.62)
V = Fuerza cortante en el entrepiso considerado

W = Peso de la construcciédn encima del entrepiso

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

.Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que los efectos
de ambos componentes horizontales del movimiento del terrenc se
deben combinar al tomar en cada direccién en que se analice la
estructura, el 100 % de los efectos del componente que obra en esa
direccidén y el 30 % de los efectos del que obra perpendicularmente
a ella, con los signos que para cada concepto resulten mas
desfavorables.
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5. FUERZAS SISMICAS EN LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES RESISTENTES DE
’ LAS EDIFICACIONES

El concepto de fuerzas sismicas en elementos estructurales
resistentes de una edificacidén es la manera de especificar 1la
magnitud de las fuerzas sismicas gue actian en cada uno de los
elementos estructurales resistentes en los métodos que utilizan
simplificaciones . estructurales para cuantificar 1las fuerzas
sismicas. .. .
5.1 En los modelos estructurales donde se utilizan las ecuaciones
de equilibrio dinamico de las edificaciones

En los modelos estructurales que formulan las ecuaciones de
equilibrio a través del concepto de subestructuras unidas a un
diafragma (nivel), rigido o no, la informacidén que se maneja de
manera sistemdtica es el equilibrio de cada uno de los elementos
estructurales que la forman. Entonces, el concepto de fuerzas
sismicas en los elementos estructurales es transparente ya que se
cuenta con la 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 extincidén ya que los modelos a que hace referencia
el inciso 5.1 son mas generales. Se presenta porque el RCDF87 hace
referencia a algunos conceptos que utiliza. Se basa en las
siguientes hipdtesis:
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a) Se considera el equilibrio en un solo diafragma (nivel) rigido
en donde la carga gue actia es la fuerza cortante en el
entrepiso correspondiente, localizada en su centro de masas.

b) Las fuerzas que resisten a la fuerza cortante las proporcionan
las rigideces de entrepiso (resortes) del entrepiso
correspondiente que definen el centro de torsién (o de
rigideces).

c) Las rigideces de entrepiso las forman los marcos {o
muromarcos) planos, sensiblemente paralelos en dos direcciones
ortogonales.

d) En los desarrollos que siguen se considera que el edificio

tiene una distribucién de rigideces regular en elevacidén. Es
decir, que 1las columnas de un diafragma (nivel) UGnicamente
estan unidas con niveles consecutivos.

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

5.2.1 Centro de rigideces (de torsidén) del entrepiso

Debido a que 1los elementos resistentes de un entrepiso se
representan mediante las rigideces del mismo, se define como centro
de rigidez {o de torsién) al punto en donde al actuar las fuerzas
cortantes {inicamente provocan desplazamientos lineales.

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

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

Vi = kv | (5.1)

De acuerdo con la condicién de equilibrioc de fuerzas paralelas al
eje y se puede escribir como.

NX NE
v, = ;;Vj‘i, = vﬁkﬂ, (5.2)

Con base en 1las Ec 5.1 y 5.2 se obtienen las siguientes
expresiones.
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vV T = (5.3)
kyy
=1
k
d . Jy
Viy o ‘ (5.4)

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

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

Vidx = kixu (5'5)
NY NY .
V, = ;vﬁ‘ = uy ki (5.6)
] =1 i= .
V.
u = X
uld (5.7)
?_:kix
=1
k
Vi‘i = 2 Ve (5.8)

NY
;; kix

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 inicamente le provoca
desplazamientos lineales.
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Al aplicar la definicién de CT a la fuerza cortante paralela al eje
y, al establecer el equilibric de momentos resulta.

it d
XV, = ;;XHVW

NX
g
= J
= ;;x3lu YV,
k
JZ; 1y (5.9)
NX

E_l XKy
NX VY
; Ky
=1

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

NX
Y xykyy
x, = % (5.10)

£ NX
2:}ﬁy
=1

Al aplicar la definicién de CT a la fuerza cortante paralela al eje
X, se obtiene la siguiente expresidén de la ordenada del centro de
torsidn.

NY
;.Vikix
Ve = To—0 (5.11)

2 ks

1=1

X

5.2.2 Excentricidades

Las fuerzas sismicas asociadas a los diafragmas rigidos actilan 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
direccibn 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.

€ex = |Xp - X,
donde
= = Excentricidad de la fuerza Cortante Vy {5.12)
Xp = Abscisa del centro de masas
X, = Abscisa del centro de torsién
€y = |¥Yu - ¥l
donde .
€oy = Excentricidad de la fuerza Cortante V, ({5.13)
Yu = oOrdenada del centro de masas
Ye = Ordenada del centro de torsién

5.2.2.2 Excentricidades de disefio

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

a) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante Vy.

€4 = 1.5eg +0.1b,
. (5.14)
ax = € —0.1D,
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.

es = 1l.5e,, +0.1b
¥ ¥ Y (5.15)
s = &g —0.1b,

donde:

by es la dimensién de la planta que se considera medida en la

direccidén de e, {perpendicular a la fuerza cortante V).
5.2.3 Fuerzas cortantes debidas a la torsidén

De acuerdo con el inciso 5.2.2 para efectos de disefioc se deben
considerar los efectos de un momento torsicnante, M, cuantificado
con las siguientes expesiones.

M= M~ e,V
¥ d (5.16)
M= egV, :

Con base en la Fig 5.4 se puede afirmar que el momento torsionante
se equilibra con las fuerzas cortantes que provoca en todos los
resortes. El movimientec de cuerpo rigido que el par torsionante 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 que el senoc y la tangente del
mismo se pueda aproximar por el valor del anguloc, resultan ser.

u; = 90y,
_— (5.17)
vy = ij
donde:
X; = X4 - X,
B (5.18)
Yy = Y3~ ¥Y:
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Las fuerzas cortantes debidas al par torsionante resultan ser.

Vi = kix?i = 0k.y;, (5.19)

: _ -
Viy = Kkyvy = BkuX;

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

=
0

L. S
X Vit 3 Vi
wl} -l

NY NX
4;;}H£?f+‘;;kﬁ5¥

(5.20)

I

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

0 = = M‘ux
;kix?f + Ekjy?;

(5.21)

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

k —
Vix = = Wi M 5 22
k ey + k -3 ( . )
z: 1Y i ;: 1y X7
-] 5y
X (5.23)

ld —
Ykt ¢ 3k
=] =]
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5.2.4 Fuerzas cortantes de disefio en los resortes (rigideces de
entrepiso)

Con base en los desarrcollos de los incisos anteriores, la fuerza
cortante que cada resorte {rigidez de entrepiso) soporta es la suma
de la fuerza cortante directa mas la fuerza cortante debida a la
torsidén, como se expresa a continuacién.

ij = V.gc + Vigc
: (5.24)

= d t
Viy = Viy * Vi

Para cuantificar la Ec 5.24a se hace uso de 1ls Ec 5.8 y 5.22,
mientras que para la Ec 5.24b se utilizan las Ec 5.4 y 5.23.

5.3 En el método simplificado

En este método se hace caso omisoc del efecto de torsién, por lo
que Gnicamente se consideran las fuerzas cortantes directas. ’

Las NTC para disefio y construccidén de estructuras de mamposteria

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

6.1 Edificacidén 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

aplicacién. Las particularidades del edificio se indican a
continuacién.

6.1.1 Uso de las edificaciones

Con base en el inciso 3.1 , el uso de la edificacidén es vivienda,
por 1lc que le corresponde el Grupo B.

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

6.1.2 Zonificacidn sismica

lLa edificacién 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 1los
incisos 6.1.1 y 6.1.2, el coeficiente sismico que le corresponde a
la edificacién es c = 0.16.

6.1.4 Condicicnes de regularidad

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

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

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

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

d) De acuerdo con la tabla 6.1 la relacién entre los pesos de los
niveles superior a inferior es igual a uno, con excepcidn del
quinto nivel (Gltimo) que es igual a 0.88.

e) Todos los pisos tienen la misma Area, igual a 133.56 m’.

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

6.1.5 Factor de compoftamiento sismico

La resistencia a las fuerzas laterales se suministra por:
a) muros de mamposteria de piezas huecas.

b) confinadas en toda la altura.

c) de 15 cm de espesor.

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

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

Q, = 1.5

Q, = 1.5

€.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 pardmetros del espectro de respuesta de disefic en la
zona I Jjunto con el coeficiente sismico especificado en el inciso
6.1.3, resultan ser.
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T = 0.2 s

T

r = 1/2

0.6 s

6.2 Anadlisis estatico

De acuerdo con el inciso 4.2.2 las fuerzas horizontales gque un
sismo de disefic ocasiona a una edificacién estan dadas por la Ec
4.39, reproducida a continuacién.

N
X"
F, = ¢  wh, (4.39)

N
;:’ﬁbi
=1

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

£€.2.1 Fuerzas cortantes
Con base en los datos de la geometria y pesos del edificio, asi

como los datos especificados en el inciso 6.1, los elementos de la
Ec 4.39 se resumen en la tabla 6.1.

Tabla 6.1 Fuerzas sismicas (método estatico)
Nivel W, h, LA F, v,
(t) (m) (tm) (t) (t)
5 91.2 12.5 1140C.0 24.73 24.73
4 104.0 10.9 1040.0 22.57 47 .30
3 104.0 7.5 780.0 16.92 64.22
2 104.0 5.0 520.0 11.28 75.50
1 104.0 2.5 260.0 5.64 81.14
)} 507.2 3740.0

De acuerdo con los valores de las columnas 2 y 4 de la tabla 6.1 se
puede cuantificar el siguiente coeficiente.
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N
Wi

_ 0.16x.507.2 _

0.0217
3740.0

o= (6.1)
; Wihi
=1

6.2.2 Estimacién del periodo fundamental de vibracidn

inciso 4.2.3 la estimacidn
cbtiene mediante la Ec 4.47b,

De acuerdo con el
fundamental se
continuacién.

del periodo
reproducida a

(4.47b).-

Los valores especificados en las tablas 6.1,
base para la cuantificacidén de la Ec 4.47b.

6.5 y 6.6 sirven de

6.2.2.1 En la direccidn del eje x

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

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

2

el it (nf (m (im) (int)
5 203.65 0.00121 0.00531 0.13132 0.00257
4 372.46 0.00127 0.00410 0.09254 0.00175
3 528.42 0.00122 0.00283 0.04788 0.00083
2 749.62 0.00101 0.00161 0.01816 0.00027
1 1363.69 0.00060 0.00060 0.00338 0.00004
X 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.

0.0054%
T, = 6.2 = 0.27 6.2
w T8 8J9.81*0;29328 6.2736 s (6-2)

6.2.2.2 En la direccion del eje y .

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

Tabla 6.3 Estimacgén del periodo fundamental, Tu' en la
direccién del eje y
el | (e (n () (im) Lo
5 65.93 0.0037 0.0159 0.3932 0.0231
4 121.28 0.0039 0.0122 0.2754 0.0155
3 173.85 0.0037 0.0083 0.1404 0.0072
2 253.15 0.0030 0.0046 0.0519 0.0022
1 515.28 0.0016 0.001e 0.0091 0.0003
X 0.8699 0.0483

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

T, = 6.28[)0:0483 = 0.4724 s (6.3)

y 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 reductive para fuerzas paralelas al eje X

Al comparar el periodo fundamental T,, con el valor de T resulta.
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T,, = 0.2736 > T, =0.2

donde: (6.4)

Ox - Px =1.5

6.2.3.2 Factor reductivo para fuerzas paralelas al eje y

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

=
I

0.4724 > T, = 0.2

donde: (6.5)

6.2.4 Fuerzas sismicas reducidas =

t
Al dividir las fuerzas sismicas estiticas de la tabla 6.1 entre los
correspondientes factores reductivos dados por las Ec 6.4 y 6.5 se
obtienen las fuerzas sismicas reducidas de la tabla 6.4.

Tabla 6.4 Fuerzas sismicas estiaticas sin reducir y reducidas
Nivel F v F v F v
i i ix ix; iy iy
(t) (t) (tS ) (t] (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 Reduccidn de las fuerzas cortantes con base en el periodo

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

fuerzas sismicas de . la tabla 6.4, con base en el valor de 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.

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

a2

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

6.2.5.2 En la direccion del eje y

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

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

a

De acuerdo con la Ec 6.7 se coéoncluye que no deben reducirse las
fuerzas estdticas en la direccidén del eje y de la tabla 6.4.

6.3 Método dindmico (andlisis modal espectral)

Este método se describe en el inciso 4.1.4 y su aplicacidn implica
un modelo estructural para el edificio.

6.3.1 Modelo estructural del edificio

En este ejemplo se utiliza el modelo estructural descrito en el
inciso 2.4.5, construido a base de subestructuras formadas con
rigideces de entrepisc (resortes) unidas con diafragmas rigidos.
Este modelo no es el recomendable, pero se utiliza porque permite
ejemplificar algunos conceptos del RCDF87 y el nimeroc de
operaciones que se tienen que realizar resultan ser mucho menor que
el de los modelos donde se utiliza una computdora.

El modelo estructural del edificio se construye mediante
subestructuras planas formados por muros planos, construidos con
mamposteria. La definicién de los muros planos se hace en las dos
direcciones ortogonales en que estidn orientados los ejes de la
planta del edificio. Los 9 ejes letra (muros 1-x, 2-%X, 3-x, 4-x, 5-
x, 6-x, 7-x, 8-x y 9-x) y los 3 ejes niimero (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 1la 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 actiia un sistema
de fuerzas horizontales igual al que proporciona el método estético
{(inciso 6.2). Los valores que resultan se muestran en las Fig 6.2
y 6.3, asi como en las tablas 6.5 y 6.6.

6.3.2 Solucién del problema de valores caracteristicos

Las formas modales (elgenvectores) y las correspondientes
frecuencias naturales de vibracién {eigenvalores), segiin el incisc
4.1.3.1, se pueden obtener con métodos que utilicen calculadoras o
computadoras. En este ejemplo el problema de valores
caracteristicos se resoclvié al utilizar el métodc matricial de
Jacobi. Las matrices de rigideces y de masas para cada modelo
unidimensional se construyen como se indica en las Ec 6.8 y 6.9.

Tabla 6.5 Rigideces de entrepiso de los muros paralelos al eje
X (t/cm)

Entrepis 1-x . 2-x 3-x 4-x S-x
1 310.45 127.57 97.53 . 97.53 97.53
2 194.45 60.92 47.74 47.74 47.74
3 144.19 41.07 31.58 31.58 31.58™
4 104.88 28.21 21.25 21.25 21.25
5 59.04 15.06 11.09 11.08 11.09

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 I
1 97.53 97.53 127.57 310.45 1363.69
2 47.74 47.74 60.92 194.45 749.62
3 31.58 31.58 41.07 | 144.19 528.42
4 21.25 21.25 28.21 104.88 372.46
5 11.09 11.09 15.06 59.04 203.65
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Tabla 6.6 Rigideces de entrepiso de los muros paralelos al eje
y (t/cm)
Nivel l-y 2-y 3-y z
1 249.88 114.32 151.08 515.28
2 125.33 53.84 73.98 253.15
3 87.23 35.96 50.66 173.85
4 63.14 25.12 33.02 121.28
5 33.86 13.04 19.03 65.93

6.3.2.1 Matriz de rigideces de los modelos unidimensionales

Al establecer

las

ecuaciones de

equilibrio de

modelos

estructurales mostrados en las Fig 6.4 se obtiene la siguiente
matriz de rigideces.

1

[k, + k, -k, Q 0 0
-k, K, +ky -k 0
E = -k, k,+k, -k, 0 (6.8)
~ky kgt kg -k
0 0 -k K; |
6.3.2.2 Matriz de masas de los modelos unidimensionales
Al establecer las ecuaciones de equilibrio de 1los modelos

estructurales mostrados en las Fig 6.4 se cbtiene la siguiente
matriz de masas (concentradas).

(6.9)

qlr
©o o o o 8
o o o F o
©c o & o o
o =S © o o

& © 0 o o

74



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 1los
correspondiente problemas de valores caracteristicos, se obtienen
los eigenvectores (formas modales) mostradas en la Fig 6.5.

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

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

Mo Modelc estructural, eje y Modelo estructural, eje x
do T, 2 - ,
(s) (rad?s) (raci’?s)2 (s} (ra&7s) (raci?s)2
1 .4719 13.31 177.28 .2735 22.97 527.77 ~
2 .2006 31.32 981.06 .1158 54.26 2944.03
3 -1302 48.26 2328.83 .0752 83.55 6981.10
4 .0945 66.49 4420.75 .0548 114.66 13146.15
5 .0676 92.95 8639.06 .0401 156.69 24551.10
6.3.3 Respuesta espectral de desplazamientos de cada modo para

el modelo estructural paralelo a eje y
Con base en los incisos 4.1.4.3 y 4.1.4.4 la respuesta espectral
desplazamientos de cada modo se obtiene con las Ec 4.25 y 4.27, y

de acuerdo con el inciso 4.1.3.3 el coeficiente de participacién se
obtiene con la Ec 4.22e, que se reproducen a continuacién.

o 1
;:”&rk
= Nl— (4.22e)

;mk(r;f)z
1 .

Cy
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Yumex = C1—5 (4.25)
Wi
3L, = riyd (4.27)

6.3.3.1 Primer modo

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

6.1.

Tabla 6.8 Respuesta espectral de desplazamientos: Primer modo

keésimo | te’fem | o | W | e
1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.1127
2 0.106 2.9613 0.3139 0.92895 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
T 2.9070 | 22.8418

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de participacién del modo 1, que resulta ser.

2.9070

- = .127
22.8418 0 ’

¢ (6.10)

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

T, = 0.2 < T, 0.4719 < T, =0.6
(6.11)
A, = ag =cg =0.16*981 = 156.96 cm/s?
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La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas
para el primer modo, de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

156.96
= g2 - g,1273136.96 .
Ymiix Ciﬁ,g 0 357 28

0.1127 cm (6.12)
La sexta columna de la tabla 6.8 es la expresidn de la Ec 4.27.
6.3.3.2 Segundo modo

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla 6.9.

La columna 2 de dicha tabla se obtiene de la cclumna 2 de la tabla
6.1.

Tabla 6.9 Respuesta espectral de desplazamientos: Segundo modo

klfé:i;llo tsg}cm rkz tlg&l}kgm I?:ks(g: 2: ugnléﬁ‘ 2
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
I 0.5249 4.0270

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

0.5249
= 2227 = 0.1303 6.13
2 4.0270 ( )

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

T, = 0.2 < T, = 0.2006 < T, =0.6
(6.14)
A, = ag =cg =0.16#981 = 156.96 cm/3*
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La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas
para el segundo modec, de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

2 A, 156.96
- 22 = 0.1303=222:75% = g.0208 ]
Yosx = €2 981.06 an (5-19)

La sexta columna de la tabla 6.9 es la expresidn de la Ec 4.27.

6.3.3.3 Tercer modo

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla
6.10. La 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
kedsimo | ts'fem ot | Wem | Cm
- 1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0074
2 0.106 2.0606 0.2184 0.4501 0.01562
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 columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de participacidon del modo 3, que resulta ser.

c, = 2:2213 _ 4 1479 (6.16)

1.4967

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del tercer modo
de vibracién, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.
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T, = 0.1302 < T, =0.2
; - Iy, ¢
A, = ag =g(1 +3-fa-)z (6.17)

0.1302) 0.16

981 (1 +
81( 3 0.2 4

= 115.88 cm/s®

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

Visx = -2 = 0.2213-213:88 = g 09110 am  (5.18)

o’ 2328.83

3 A3

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

6.3.3.4 Cuarto modo ‘
Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla
6.11. La columna 2 de dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la
tabla 6.1.

Tabla 6.11 Respuésta espectral de desplazamientos: Cuarto
modo

kogsimo | ts'fem il o | Whew |
1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0039
2 0.106 1.1851 0.1256 0.1489 0.0046
3 0.106 -1.7383 -0.1843 0.3203 -0.0068
4 0.106 0.7849 0.0832 0.0653 0.0031
5 0.093 -0.1501 -0.0140 0.0021 -0.0006
b 0.1165 0.6426

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de participacidén del modo 4, que resulta ser.
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0.1165

5 6ize = 0.1813

ce (6.19)

La ordenada del espectro de aceleraciones de diéeﬁo del cuarto modo
de vibracién, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.

T, = 0.0945 < T, =0.2-

= i, ¢
A = ag =g(1+ 3?‘)-; (6.20)

0945) 0.16

0.
+
981(1 3 3. 2 e

= 94.86 dﬁ[s’

La respuesta espectral de las ocuaciones de equilibrio dmcopladas
para el cuarto modo, de acuerdo conm la Ec 4.25 resulta ser. :

L= o 2 0.1813.94.86

_34.86  -"p00389
e 4420.75

L (6.21)
La sexta columna de la tabla 6.11 es la expresién 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.

Tabla 6.12 ig:guesta espectral do desplazamientos: Quinto

- Nivel r’ 2 5 m, (r,%)? 0>

k-8simo ts’-fcm g tl:‘ircn ts’f cm
1 0.106 1.0000 0.1060 '0.1060 0.0038
2 0.106 ~0.5787 -0.0613 0.0355 | -0.0022
3 0.106 0.1678 0.0178 0.0030 0.0006
4 0.106 -0.0282'| -0.0030 | 0.0001 | -0.0001
5 0.093 0.0025 | =0.0002 0.0000 0.0000
X 0.0597 0.1446 '
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Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de participacién del modo 5, que resulta ser.

0.0577
= e . 6.22
Cs 01446 0.4129 { )

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

T, 0.0676 < T, =0.2

n

A, ag =g(1 +3

S 7

) £ '
2 - (6.23)

981 (1 +39:0676)0.16 _ 59 g3 cpm/s2
0.2 4

La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas

para el guinto modo, de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

A 79.03
S - 5 - -
v, = c.—=> = 4129 - = 0.0Q3777 c©m .
2éx °m§ 0 9 8639.06 3 (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, que se
repiten en la columna 2 de las tablas 6.13 a 6.17) se pueden
cuantificar las fuerzas cortantes correspondientes, al utilizar los
conceptos relacionados con la definicidn de rigidez de entrepiso
(Ec 2.5 y 2.6), reproducidos en la forma en que se utilizan.

vV, = kdu, (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
sistematicamente en la columna 3 de las tablas 6.13 a 6.17.
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En la revisién del cumplimiento de las condiciones de regularidad
del edificio respecto a la rigidez al corte (inciso 3.4), 1la
relacidén de rigideces entre el primer y segundo entrepisos es igual
a 2.035. Aunque excede del 100 por ciento (103.5), se considera que
la rigidez del primer entrepiso estd sobrevaluada por la condicidn
de frontera de empotramiento. Por tanto, el edificio es regular y
los factores reductivos Q' no sufren reducciones adicicnales.

6.3.4.1 Primer modo

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4
y 5 de la tabla- 6.13.

Tabla 6.13 Respuesta espectral de cortantes: Primer modo
Nivel/ U k u,} Vit v .1
Entrepis cm t/ &m cm T e

1 0.1127 515.28 0.1127 58.12 38.75

2 0.3337 253.15 0.2210 55.95 37.30

3 0.6195 173.85 0.2858 49.68 33.12

4 0.9332 121.28 | 0.3137 38.05 25.37

5 1.2442 65.93 0.3110 20.50 13.67

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante
reducida al dividir los valores de la gquinta columna entre el

factor reductivo Q’”, que resulta ser.

~
|

y = 0.4719 > T, = 0.2

. (6.25)
Gy = @ = 1.500
6.3.4.2 Segundo modo

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4
y 5 de la tabla 6.14.
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Tabla 6.14

Respuesta espectral de cortantes: Segundo modo

el | e eh e | Ve | Vg
1 0.0208 515.28 0.0208 10.72 7.15
2 0.0546 253.15 0.0338 8.56 5.71
3 0.0711 173.85 0.0165 2.87 1.91
4 0.0339 121.28 -0.0372 -4.51 -3.01
5 -0.0882 65.93 =-0.1221 -8.05 ~-5.37

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante
reducida al dividir los valores de la quinta columna entre el
factor reductivo Q'w' gue resulta ser.

houl

T.

,y = 0.2006 > T, = 0.2

(6.26)

oy = 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 €.15 Respuesta espectral de cortantes: Tercer modo
mirepis | S5 | o | | Ve | Ve
1 0.0074 515.28 0.0074 3.81 2.87
2 0.0152 253.15 0.0078 1.97 1.49
3 0.0050 173.85 -0.0102 -1.77 -1.33
4 -0.0197 | 121.28 | -0.0247 ~3.00 —2.26
5 0.0086 “ 65.93 | 0.0283 1.87 1.41
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La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante
reducida al dividir 1los valores de la guinta columna entre el
factor reductivo Q’h, que resulta ser.

T, = 0.1302 < T, = 0.2
' T (6.27)

' - 3 =

Gy = 1 +—~T:’(Q,,—1)‘ = 1.326

6.3.4.4 Cuarto modo

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

Tabla 6.16 Respuesta espectral de cortantes: Cuarto modo
mnirepts | o | ot | | Ve | Ve
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 H 121.28 0.0099 1.20 0.97
5 =0.0006 H 65.93 -0.0037 -0.24 -0.19

‘La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante
reducida al dividir los valores de la quinta columna entre el
factor reductive Q’M, que resulta ser.

Ty

[}

0.0945 < T, = 0.2
(6.28)

' T
Qiy = 1+—I¥(Qy—1) = 1.236

a

6.3.4.5 Quinto modo

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4
y 5 de la tabla 6.17.
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Tabla 6.17 Respuesta espectral de cortantes: Quinto modo
Nivel/ Uy k Uy \ A N/
Entrepis cm t/gm cm T e

1 0.0038 515.28 0.0038 1.94 1.66

2 -0.0022 253.15 | . -0.0060 -1.52 -1.3

3 0.0006 173.85 0.0028 0.49 0.42

4 -0.0001 121.28 -0.0007 -0.08 -0.07

5 0.0000 65.93 0.0001 0.01 0.01

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante

reducida al dividir los valores de la quinta columna entre el
factor reductivo Q’;,r que resulta ser.

T, = 0.0676 < T, = 0.2
T (6.29)
Qdy = 1+%’(Qy—1) = 1.169 *

a .

6.3.5 Respuesta total para el modelo estructural paralelo al

eje y

Conocidos los elementos cinemdticos {(inciso 6.3.3) y los elementos
mecénicos. (inciso 6.2.4) del modelo estructural en estudio para
cada modo de vibracidén, 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
periodo mayor o igual a 0.4 s, pero en ninglin caso se pueden
considerar menos que los tres primeros modos de traslacidn en cada
direccidn 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 periodos de los modos
naturales en cuestién difieran al menos 10% entre si, que es el
caso. el método SRSS se indica mediante la Ec 4.29, que se
reproduce a continuacidn.
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N
g = g2 (4.29)
JZ_; i

6.3.5.1 Respuesta total de desplazamientos

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

El primer elementc de cada casillero representa el componente de
desplazamiento total mientras que el segundo elemento representa el
cociente de ese desplazamiento entre el desplazamiento total
cbtenido con 1la combinacién de todos 1los modos del modelo
estructural, dados por la columna 6.

Tabla 6.18 Respuesta total de desplazamientos (cm)
Nivel 1 modo 2 modos 3 modos 4 modos 5 modos
1 0.1127 0.1146 0.1148 0.1149 0.1150
0.98 0.99 1.00 1.00 1.00
2 0.3337 0.3381 0.3385 0.3385 0.3385
0.97 1.00 1.00 1.00 1.00
3 -10.6195 0.6236 0.6236 0.6236 0.6236
0.99 1.00 1.00 1.00 1.00
4 0.9332 0.9338 0.9349 0.9340 0.9340
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
5 1.2442 1.2473 1.2474 1.2474 1.2474
1.00 -~ [l1.00 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
ordenamiento de esta tabla es enteramente similar al de la tabla
6.18. :
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Tabla 6.19 Respuesta total de fuerzas cortantes \Z

(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 gue si con el
método de andlisis dindmico que se haya aplicado se encuentra que,
en la direccién que se considera, 1la fuerza cortante basal
calculada, V , debe ser tal que debe cumplir con la siguiente
condicidn.

W,
V, 2 0.8a— = (0.8)(0.16)

’

527'2 = 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 proporcidn para que el cortante basal calculado,
V,, cumpla con la igualdad.

De acuerdo con la tabla 6.19, el cortante basal que proporciona el
método dinémico es, V, = 38.60 t, por lo que las fuerzas cortantes.
que proporciona el método dinémico (columna 6 de la tabla 6.19) se
deben multiplicar por el coeficiente, 43.28/38.6 = 1.12. El
escalamiento se indica en la columna 7 de la tabla 6.19.
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6.3.6 Comparacién de las fuerzas cortantes obtenidas con los
métodos estatico y dinémico

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 Comparacién de fuerzags cortantes sismicas
Entrepiso ng Y@S Vest/ Vain
1 54.09 43.28 1.25
2 50.33 42.37 1.19
3 42.81 37.27 1.29
4 31.53 28.78 1.10
5 16.48 16.55 1.00

6.4 Fuerzas sismicas en los elementos estructurales de la
edificacidn

©.4.1 Resumen de las ecuaciones utilizadas

En el inciso 5.2 se presenta el procedimiento para cuantificar las

fuerzas sismicas para el modelo estructural que utiliza el concepto

de rigideces de entrepiso. Las ecuaciones que se utilizan se
reproducen a continuacién.

6.4.1.1 Coordenadas del centro de torsidn

NX
;Xjkjy
X, = L—— (5.10)

NX
;:kﬁy
-1
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0 \g E

yik.ix
Y. = (5.11)

NY
Z kix

1

=]

6.4.1.2 Fuerzas cortantes directas

k
d _ iy
V. = V.
¥ NX y (5.4)
;:}9Y
=1
K
d ix
Vv = V.
1 Y x (5.8)
;kix
=1
6.4.1.3 Excentricidades calculadas
Cox lxm - xtl
donde
€gx * Excentricidad de la fuerza Cortante Vy  (5.12)
Xy = Abscisa del centro de masas
x. = BAbscisa del centro de torsién
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€y = |ym_yc|

donde
€y = Excentricidad de la fuerza Cortante V, (5.13)
Vo = oOrdenada del centro de masas
Ye = Ordenada del centro de torsic’m

6.4.1.4 Excentricidades de disefio

€4 = 1l.5e, +0.1b
: = 8 (5.14)
€ax = eg -0.1b,
b es la dimensidén de la planta que se considera medida en 1la

direccidén de e, (perpendicular a la fuerza cortante v.,).

es = l1l.5e,, +0.1b
¥ ¥ 7 (5.15)
edy = esy _O-lby

b es la dimensién de la planta que se considera medida en la

direccidén de e,, (perpendicular a la fuerza cortante V ).

6.4.1.5 Fuerzas cortantes debidas a la torsién

M = M_-= eng
Y d (5.16)
= M.,= e@y;

ki ¥y
T Ny _ NX _ M
5 k71 3oy
-] -1

t
Vix

(5.22)
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Vc = ijEJ M .
A - " S (5.23)
;:}Hgfi*';:kﬁﬂﬁ
=1 =1

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

d =
- Vi Vix + Vix

(5.24)

vy

d t
5 Vip + Viy

Las fuerzas cortantes que se utilizan son las obtenidas con el
método estatico, ya que con el método dinédmico se obtuviercn para
el modelo estructural paralelc 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 posicién del centro de masas. Con base en dicha
figura y las ecuaciones resumidas del capitulo 5 se construyen 1las
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

Y1 136369

7.95 m (6.31)

Con los elementos de la columna 3 de la tabla 6.21, la fuerza
cortante correspondiente y la Ec 5.8 se obtienen los elementos de
la columna 5 de dicha tabla.

Los elementos de la columna 6 de la tabla 6.21 se obtiene mediante
la Ec 6.31 y la columna 2 de dicha tabla.
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Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje x
i () (/) ey
1-x 0.00 31045.00 0.00
2-x 2.85 12757.00 36357.00
3-x 4.20 9753.00 40963.00
4-x 6.60 9753.00 64370.00
5-x 7.95 9753.00 77536.00
6-x 89.30 9753.00 90703.00
7-x 11.70 9753.00 114110.00
§=-x 13.05 12757.00 166479.00
9-x i5.90 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)
rE Ve 7 Vi, iz
(t) (m) (t) (tm)
1-x 12.31 -7.95 -246808.0 1962121.0
2-x 5.06 =5.10 -65061.0 331810.0
3-% 3.87 -3.75 -36574.0 137152.0
4-X 3.87 -1.35 -13167.0 17775.0
5-x 3.87 0.00 0.0 0.0
6-x 3.87 1.35 13167.0 17775.0
T=x 3.87 3.75 36574.0 137152.0
8-x 5.06 5.10 65061.0 331810.0
9-x 12.31 7.95 246808.0 1862121.0
z 54.09 4897715.0
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A fin de cuantificar la abscisa del centro de torsién y las demés
elementos de las restantes ecuaciones del capituleo 5 se construye
la tabla 6.22, con base en la Fig 6.6

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

174921

.4
51528 3.40 m

X S (6.32)

Con los elementos de la columna 3 de la tabla 6.22, la fuer:za
cortante correspondiente y la Ec 5.4 se obtienen los elementos de
la columna 5 de dicha tabla.

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

Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del
Entrepiso 1, paralelas al eje y
3y (i (e Cey
1-y ) 0.00 24988.0 0.0°
2-y i 4.20 11432.0 48014.0
3-y 8.40 15108.0 126907.0
2 51528.0 174921.0
Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje y (cont)
?l_‘; viy X5 Xy ki, x5 Ky,
(t) {m) (t) (tm)
1-y 26.23 -3.40 -84459.0 288861.0
2-y 12.00 0.80 9146.0 7316.0
3=y 15.86 5.00 75540.0 377700.0
)X 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.

€10 = X - X, |4.20 - 3.40| = 0.80m

(6.33)

€1y = |Viw - Yacl |7.95 -7.95| = 0.00m

Con base en las Ec 6.33, 5.14 vy 5.15 se obtienen las
excentricidades de disefio correspondientes.

E1gy = 1.5€,,+0.1b, = 1.5(0.8) +0.1(8.4) = 2.04 m

. : (6.34)
€14 =  ©1gx - 0.1b, = 0.8 ~0.1(8.4) =-0.04 m
€140 = 1.5, +0.1b, = 1.5(0.0) +0.1(15.9) = 1.59 m (6.35)
€14 = €1y - 0.1b, = 0.0 -0.1(15.9) =-1.59 m

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

M., = €4V, = 2.04(54.09) = 110.34 tm
. (6.36)
= euVy, = 0.04(54.09) =  2.20 tm

My, = €4Vi, = 1.59(54.09) = 86.00 tm
, (6.37)
= e gVi, = 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 disefio por sismo, en su inciso 8.6, establece que de
los dos momentos torsionantes de disefio en cada direccidén (Ec 6.36
y 6.37) se debe tomar para cada marce 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
columnas 8 de las tablas 6.21 y 6.22 y las Ec 6.36 y 6.37
resultan ser.

k.ix?.i 110.34

ty =
Viix m . m _i% T 7857715 + 673877 KixY s
;:lk,xyi + f\:;kjyxj (6.38)
= 0.000019804k,.7,
ity = WXJ’ M, = 0.000019804k;X, (6.39)
;kixy-i * ;kjyxj
KixVs 86.00 =
C.'X 4 e = ! .
Vaix W @ 'A% T 7g97715 + 673877 Kixl s
2 ki + ;:kjyxj (6.40)
=1 wl
< 0.0000154354k, 7,
ex kjyxj .
v M = 0.0000154354Ku%;

?: kyyi + ?: kx5

En la Fig 6.7 se presentan las fuerzas cortantes, cuando el sismo
de disefio actila en uno de sus sentidos, dadas por las Ec 6.38 a
6.41 al utilizar los valores de la columna 7 de las tablas 6.21 y
6.22. Tales valores se presentan en las columnas 9 a 12 de las
tablas 6.21 y 6.22, en donde se incluyen los dos sentidos en que
puede actuar el sismo de disefio.
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Las columnas 13 de las tablas 6.21 y 6.22 se cuantifican de acuerdo
con las Ec 5.24, de tal manera que se obtenga la fuerza cortante
mayor.

Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje x (cont)
i vt | - ik v | - v Vi
(t) (t) (t) (t) (t)
1-x -4.89 4.89 ‘3.81 -3.81 17.20
2-x -1.29 1.29 1.00 -1.00 6.35
3-x -0.72 0.72 0.56 -0.56 4.59
4-x -0.26 0.26 0.20 -0.20 4.13
5-x 0.00 0.00 0.00 0.00 3.87
6-x 0.26 -0.26 -0.20 0.20 4.13
7-x 0.72 -0.72 -0.56 0.56 4.59
8-x 1.29 -1.2% ~-1.00 1.00 6.35
9-x 4.89 -4.89 -3.81 3.81 17.20
)X
Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje y (cont)
g:l; Vidy Vigy Vidy Vidy Vs
(t) (t) (t) (t) (t)

l-y ~1.67 1.67 1.30 -1.30 27.90
2-y 0.18 -0.18 -0.14 0.14 12.18
3-y 1.50 -1.50 -1.17 1.17 17.36
z
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FORMAS NODALES DE LOS M. .S - DIRECCION X -
9.60 -3.70 1.10 ~0.Io 0.00
129 241 0.78 -0.04
297 0.45 -1.63 0.21
2.90 ! .83 0.98 -0.65
100 1.00 100 100
T, 0.2735 s T_;_ c0.u58 s Tl;:o.orsz s 1;;:0.0543 s Tgs00401 s
Q FORMAS NODALES ODOE LOS MUROS ; DIRECCION Y
g
H.04 o4 L8 0.15 000
8.28 {63 078 -0.03 ~
5.50 342 0.68 -1.74 o047
N .06 2.62 206 .19 -058
/
100 V:.oo .00 100 T 1.00
T,- =0.4719 s Tz: 9.2000 3 73-' 0.1302 s 'l"" 00948 s Ts:o.oo 76 -
(o FG 65 FORMAS MODALES (EIGENVECTORES) DE LOS MODELOS ESTRUCTURALES UNIDIMENSIONALES

~= DEL EDIFICIO.
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METODCS DE STODOLA-VIANELLO-NEWMARK Y DE HOLZER PARA EL CALCULO
DE FRECUENCIAS Y CONFIGURACIONES MODALES

ENRIQUE DEL VALLE C*

Para calcular las frecuencias ¥y qonfiguraciones moda-
les de estructuras idealizadas como una serie de masas unidas
por resortes, sin amortiguamiento, en vibracidn libre, se puede
suponer gque cada masa Sse mueve en movimiento armdnico simple de
finido por X=X; cos wt © X=X5 sen wt donde xo define la ampli-
tud y w la frecuencia circular del movimiento.

X 2
La aceleracién estar8 dada entonces por X=-w xo cos

wt & ¥=-w2XO senvm=-w2x vy las fuerzas de inercia a gque estaré
semetida cada masa, de acuerdo con la segunda‘ley de Newton, se
rén Fi = mX = —mwzx.

Por otro lado, la fuerza restitutiva que apafece en ca-
da rescrte estard dada por Fe=RAX, donde R es la rigidez de en-
trepiso, gue podemos definir como la fuerza cortante gue es ne-
cesario aplicar para producir un desplazamiento unitarioc entre

das niveles consecutivos: R = V/AX, para AX=1,

Vemos entonces, gue las fuerzas a gue se vera sujeta

- 2 . .
cada masa dependerédn de X y de w uanicamente.

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 que si la estructura estd
vibrando en un modo dado, la frecuencia del movimiento de éada

masa ser&d la misma.

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

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



El método propuesto por Stodola-Vianello-Newmark, con

siste en:

1. Suponer una configuracidn deformada de la estructu
ra:
isupuesta

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

miin cuyo valor no conocemos.

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

* P 2
arriba abajo del edificio: Vv, = 1§nFi (funcién de w')

4. Calcular los incrementos de deformacifn correspon-

dientes a las fuerzas cortantes.

Mi = Xi (funcién de w2).
R1
‘ 5. Obtener la configuracidn calculada de la estructu-

ra como la suma acumulativa de los incrementos de

deformacién, de abajo hacia arriba.

2

X = AXi = coef., w

i calc i

(LI s I

1

Estoc nos dard un coeficiente multiplicado por w

para cada masa.

6. 5i la estructura estid vibrando en un modo la confi-
guracidén calculada serd proporcional a la supuesta,
. . . 2
y el factor de proporcionalidad serd w . Estn es,

para cada masa podremos calcular.

. X
woo- supuesta
Coef, de X
calc.
En general, los wvalores de wz calculados para cada

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



métndo es de ripida convergencia sSi se usa como
nueva confiquracibén supuesta la obtenida al final
de cada ciclo, de preferencia normalizdndola, es-
to es, haciendo fgue la deformacién de una de las
masas, por ejemplo la primera, tenga siempre el
mismo valor, con objeto de observar como se modifi-
ca la configuracidn relativa después de cada ciclo.
Los valores de w2 obtenidos en cada cicleo nos dan
también un intervalo de valores gue Se va cerrando
hasta que se obtiene finalmente los mismos valores

para todas las masas.

El método descrito anteriormente converge siempre ha-

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

puesta, y dado que al suponer una configuracidén ésta estard for

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

modo mis bajo serd el primeroc o fundamental., M&s adelante se

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,

® M= 2 T““'ws'z/cm

Y ored

£ =ztioC

‘rr\:z‘

R = 5o Ten fom
=2
l

z:zw-r“' o g:so R=loc ic=5¢c




Para realizar los pasos antes 4indicados conviene

usar una tabulacidn como la siguiente:

ler. Ciclo.

2 | {
ton seq ton
* % ARR
. cm cm cm* . 2 v A =! 3 y
vael m R Xsup F1=m‘lx x R xCalc w SUP
2 2 4
4 2 4 Bw " 0.52w2 |7.692 = 7= 5.2
50 Bw” 0.16w3 .
2. 2
3 2 3 6w 5 0.36w? [8.333 = _3 | 3.6
100 14w’ P.14w? 0.36
2 2 2 4w 5 0.22w° |9.091 = '62_2'5 2.2
150 18w° [0.12w? :
1 2 1 2w’ 0.1w?> [0.0 = 1 1
200 | 20w2 b 1w2 0.1
0 0

Nétese gque los valores R, V vy AX estdn defasados, pues corresponden

al entrepisoco.

* Para iniciar el c8lculoc puede usarse cualgquier valor de X. En
general, el método convergird mis r8pido entre mads acertada sea

la configuracidn suéuesta, pero si se supone por ejemplo una con-
figuracidn que se parezca a un segundo, tercero o cuar%o modo, de

cualguier manera, al término de algunos ciclos més, llegaremos al

primer modo.

- 2 - .
** Notese gque en este caso, el valor de w estard comprendido en-

tre

- 1
7.692 seg? Y IOéEEY*

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

ta la obtenida al final del primer cicloc normalizada de tal modo



que la deformacién del primer nivel, sea unitaria, esto es, divi

: ] . - 2 .
diendo la configuracién calculada entre 0.1lw en cada nivel.

2o0. Ciclo

Ni- ’ 2
vel m R xsup Fi v AX X W xsup
4 2 5.2 | 10.4wé ) ) 0.651w< | 7.988 5.425
50 10.4w 0.208w
3 2 3.6 7.2w2 . 5 0.443w%| B.126 3.692
100 17.6w° | 0.176w
s . 2 2
z z 2.2 4.4w ) ) 0.267w 8.240 2.225
150 22w 0.147w
2 2
1 2 1.0 2. w ) 5| 0.120w 8.333 1.0
200 24w 0.120w
0 0

Obsérvese que el intervalo de variacién de w2 se redu-
jo a 7.988 y B.333 y gque las variaciones en la configuracidn mo-

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

Tomando comc base de partida nuevamente la configura-

cién calculada, en un tercer ciclo se tiene:

Nivel m R xsup F \Y ]__ AX X w2 X;
4 2 5.425 | 10.85w2 0.6739w2 | 8.050 | 5.461
50 10.85w° | 0.2170w2
2 2
3 2 3.692 | 7.384w , , | 0-4569w” | 8.081 | 3.703
100 18.234w° | 0.1823w
2 2 2.225 | 4.45w° , , 0.2746w2 | 8.103 | 2.225
: 150 22.684w° | 0.1512w
2 2
1 2 1.0 2.0 w , 0.1234w° | 8.104 | 1.00
200 ' 24.684w" | 0.1234w?
0 0

y finalmente, en un cuarto ciclo, la aproximacidn se considera su-

ficiente:



. , 2 .
Nivel m R xsup I v AX xcalc w Xi
— 2
4 2 5.461 | 10.922w , ,| 0.6775w* | 8.061 | 5.468
50 10.922w° | 0.2184w

3 2 3.703 7.406w> , ) 0.4591w> | 8.066 | 3.705
100 18.328w 0.1833w

2 2 2.225 4.450° 2 , 0.2758w° | 8.067 | 2.226
150 22.778w°> | 0.1519w

1 2 1.00 2.00w" , , 0.1239%° | 8.071 | 1.00
200 24.778w° | 0.1239w

0 r |12.389 I= 1.5363w° | 8.064%

. 2 - ;s e c s oA
*El valer final de w 1lo obtenemos con mas precisién dividiendo la

suma de X entre la suma de coeficientes de X Esto es mas
sup calc

, 2 .
~breciso gue promediar los valores de w de cada nivel.

_.6.2832

= %8397 - 2.213 seq.

— 2T
w=/8.064 = 2.8397; T= o

Cidlculo de modos superiores empleando este método

Como se indicd antes, el método converge al modo mads ba-
jo presente en la configuracidn supuesta, y al suponer una combina-
cidn cualquiera ésta, estard constituida por una combinacién lineal de los distin
tos modos de vibrar:

X = C xi +C_Xi_ +C.X._ +

. fi i
sup 1K1 7C XK, 5 C4Xi4, donde Xl a X son las configuraciones

1 i4

modales vy Ci son coeficientes de participacidn.

S§i gueremos calcular el segundo modo de vibrar empleando
este método, tendremos que gquitar a la configuracidn supuesta la
participacidn del primer modo:C X, .
cer Xil Yy Cl. xil la calculames como se indicd antes y C‘l lo pode-

para lo cual necesitamos cono

mos calcular recurriendo a la propiedad de ortogonalidad de los mo-
dos de vibracién que indica que Bm.X., X. =0 si n¥m, donde X. Yy
i“in"im in

xim son configuraciones modales.



Si multiplicamos la expresidn anterior de xsup por mixil
y sumamos para todas las masas, considerando que los coceficientes
de participacién son constuntes y pueden salir de la sumatoria,

tendremos:

Z .
sm. X, = . + C.lm, X, X, + ClmX, X,
M3 %51 sup lemlxil CatmiXia¥ia * Gy Mi%ia%is
donde 1los té@rminos que multiplican a C2, C3, etc. son nulos por la

propiedad de ortogonalidad de los modos, gquedando entonces

Im X, X
_ i il sup
S T
m.X il
1
Esta expresidn es wvilida para cualgquier mado n.

Por tantc, si queremos calcular el segundo modo de vi-
brar, supondremos una confiquracidn que se parezca a este modo,
es docie, que tenga un punto de dellexidén nulu, calcularemos cl
valor de C1 con la expresidén anterior y restaremos a la configu-
racidn supuesta para el segundo modo la participacidn del primer

modo C_, X lo que da por resultado una nueva configuracidén su-

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

ma "limpia" de modos.

Si quisiéramos calcular el tercer modé de vibrar, ten-
driamos gque conocer de antemano las configuraciones correctas de
primero y segundo modo, ¥y suponer~una configuracidn gque se parez
ca al tercer modo, (que tenga dos puntos de deflexidén nula); cal
culariamos dos coeficientes de participacidn C1 Vi C2, correspon-
dientes a los modos primero y segundo, en la configuracidn supues
ta y la limpiarfamos para que el modo md3s bajo presente en ella

sea el tercerc y el método converja a este modo.

Esto es:



]
+

i3sup 1 i1 2712 3713 4 "id4 +...
Tm¥. . X Lmx . _X.
¢ = - }1 i13sup . e = 12 i3sup
! me‘)' ' 4 ‘mK2
il LM%z
X = - - . = C_X, + C. X,
xlEsup i13sup i 11 C2X12 3 13 4 id +..,.

De manera semejante se procede para calcular otros mo-

dos superiores.

En la practica, y debido a errores numéricos o de apro

¥imacidn gque van acarréandosenobasta con una sola limpia. Para

lograr convergencia adecuada da buen resultado limpiar la confi-

guracidn calculada al cabo de cada cicle, antes de calcular los

2 . . . . . .
valores de w . Esa misma configuracidn limpiada, normalizada,

nos sirve como nueva configuracitn para un nueve ciclo. Es con-

veniente llevar cuando menos tres cifras significativas en los

cdlculos.

Para fijar ideas, calcularemos tres ciclos del segundoc

modo de vihrar de la ecstructura para la cual calculamos ante-
riormente ¢l primer morlo.
Ni=- - 4
- iz =
o 2 v AxX X Cale.
vell m | R |X,, e I RIPNEC B R Py e e P -,
af 2 5.468] 10.936 | 59,798 -1.0 | -10.93 0,054 |~1.054 | -2.108w% =0.0334w2
S0 -2.100w? | -0,0423w?
32 2.705] 7.47 | 27.454 o o -0,036 |+0.036 | -0.072w? 0.0088w2
100 -2.180w% | -0.0218w?
2 )2 2.226] a.452| 9.%10 2.0 9.910 0.022 | t.978 | 3.9%6w? 0.0306w?
150 1.776w% ©.0118w%
1] 2 1.00 2.0 2.0 1.0 2.0 3.010 | 0.950 | 1,980w? 0.0180w °
200 3.756w2 | 0.0180w3
) I499.162 I=0.974
k4
DATOS 0.974
C1%95 77 ©.00982

*La configuracidén supuesta puede ser cualquiera, pero desde luegoc en conveniente

que se parezca a un segundo modo, esto es, que tenga un cambio de signo en la
configquracidn modal.



] _ i 7 2 * %
‘ ' mx11XCalC. €% Xrcale v i2sup iZsupw v X Xcalc
Veoa
1
i 2 2 2 2 -
4 -0.3653w +0.00696w -0.02644w 39.86 -1.3042 -2.60B4w 5 -0.0314w"
-2. 6084w -0.0521 7w
P o2 2 2 2 ~
z 0.06052w 0.00472w .01352w -2.66 0.6669 1.3338w . 0.02077w
i‘ -1.27406w2 |-0.01275w
N 2 2 2 2 )
b2 v 0.1362w 0.00284w 0.03344w 59.15 1.6495 3.2990w 5 2 0.0335w
2.0244w" | G.01250w
1 i 0370w . U0127:4 0.02007w2 49,33 0.990 1 .9800\-’2 - . 0.02002w
‘ 4.0044w | 0.02002w
b —0.1263w2
L | 1
-0.1263w" 2
Cl = W = =0.0012736w
** Normalizando con respecto a 0.99 en el primer nivel, para comparar la evolu-
citn de la configuracidn.
r—\zi- | mx % -C.X X woers | X } mR. . we v L X
;el 11 cal 1711 2 cal i2sup i2sup
iﬁ
: O 243392 2 2 - . 2
4 -G.34339 +0.000012w -0.031388w 41.55 =1.5520 -3.104w 5 2
~3.104w” }0.06208w
2 2 2 . 2
3 0.15391w +0.000008w 0.020778Bw 32.10 1.0274 2.0548Bw 4 2
j -1.0492w” 0.01049w
. sl 2 2 2
: 2 1 0.145%23w +0.000005w 0.033525w 49,20 1.6577 3.3154w 2 2
; 2.2662w 0.01511w
]
i 1 F 0.04004&.';2 +0.000002h2 0.020022“? 49 .45 0.99 1.98w2 5 2
! ! 4.2462w 0.02123w
i |
T =-0.00021w" F o= 2.1231
-0 OOOle2 2
Cl = W -0.000002117 7w

" . 2 .
*** NOtese gque el intervalco de w gueda comprendido entre 32.1 y 49.49 y que el

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

correccién al limpiar es muy pequena.

Obsérvese que la




10.

—_ YWk k —_
Ni- xcalc mxi1xcalc _C1xi1 Xcalc w2 XisuP
vel
2 2 2 .
4 =0.03623w -0,39621w +0.000023 =0.036207w 42,86 -1,705
2 2 2
3 0.02585w 0.19155w +0.000015 0.025865w 39,72 1.206
2 0103634w2 0.16179w2 +0.000009 0.036349w2 45.61 1.695
I 2 2 2
1 i 0.02123w 0.04246w +0, 000004 0.021234w 46 .62 0.99
| N
T 2 2
0 8] L-0,0004%w L=0.047241w prom.
43.70
44 .94

**x**xE] jintervalo de variacidn de w2 se ha reducido a 39.72 - 46.62 (dif. =

I =0,119655w< 43.68

C = '0.00041w2 _ (Vfls. abs)
i- T 99163 ~ -~ ~—0.0000041w

©6.9) vy los ajustes en la curva son menores. En uno © dos ci-~-
clos m&s se llegaria al valor correcto de w2 Yy xi. Nétese gque
para estimar un valor de w2 procediendo como se indicé anterior
mente podemos hacer las sumas de Esup y de los coeficientes de

Xcalc tomando valores absolutos o tomando en cuenta el signo co
rrespondiente. La variaci®dn que se obtiene en este caso es de

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

m&s correcto.

Si nc hubi&ramos hecho la limpia en ninguno de. los ciclos, al
cabo de 8 habriamos llegado a la confiquracidn del primer modo
{(en vez de 4 ciclos que se necesitaron cuando la confiquracidén

supuesta se parecia a la del primer modo).
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Anlicacidrr del Método de Stodola-Vianello-Newmark para

Estructuras fde Flexidn

Come, se verd mids adelante, cuande las trabes de los marcos son
muy flexibles en comparacié% con las columnas, o cuando las
fuerzas laterales son resistidas por muros que trabajan esen-
ciaimente a flexién, la rigidez de entrepiso no es independien-
te de la distribucidn de fuerzas a gue esté sometida la estruc-
tura Yy por tanto no puede suponerse constante para el cidlculo de
lns distintos modos de vibrar., En general, la pseudorigidez
equivalente que se obtendria para un seqgundo modo serd mayor que
la correspondiente al primer modo, pues los efectos de flexidn
e 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 ~asos, las propiedades elastico geométricas de la estruc
tura no guedardn definidas por rigideces de entrepiso sino por
la variacién de los productos EI y GA con los cuales se podrin
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, gue es, para el caso
de un voladizo,‘otro voladizo empotrado en el extremo opuesto
cargadc con el diagrama de momentos entre EI, y en el cual los
momentos flexionantes corresponden a las deformaciones de la viga

real.

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

flexidn, sobre todo en los niveles inferiores, se calculan median

Vin
. a iti .
te la expresién Axv 5 C donde AXV es el incremento de de-
. i i i
formacién por cortante entre dos niveles consecutivos, V., hi Yy
i

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

de elasticidad al cortante del material de la estructura.

Para calcular los modos de .vibracidn, se supone una configura-
rifdn modal, se calculan las fuerzas de inercia Fi = miw2Xi aso-
ciadas a la configuracién y las fuerzas cortantes correspondien
tes y a partir de ellas se valilan los incrementos de momento de
cada entrepiso y los momentos de volteo acumulados de arriba ha
cia abajo, los cuales se dividen entre EI (habr8 dos valores de
M/EI en un mismo nivel en los casos en que haya cambio de sec-
cifn de los muros). La integracidn numérica del diagrama de
M/EI nos permitird transformar ese diagrama en una serie de car
gas concentradas eguivalentes a &1 aplicadas en los distintos
niveles con los cuales es muy fdcil calcular los cortantes egqui
valentes correspondientes a cada entrepiso y los incrementos de
momento flexionante en la viga conjugaaa que seran iguales a

los incrementos de deformacién por flexidédn 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-
rdn los correspondientes a la deformacidén por cortante y con esa
suma se podrd calcular la nueva configuracién, que seri como an-
tes funcidn de w2 y de donde podremos despejar este valor y en
caso de gue no sea lgual para todas las masas volver a hacer
otro ciclo tomando como configuracidén de paftida la encontrada
anteriormente normalizédndola con respecto a una de las masas pa-

ra poder comparar la evolucidén de las configuraciones de cada ci

cle.

Para fijar ideas, a continuacidn se presenta un ejemplo de andli
sis de una estructura en gque las fuerzas laterales Son resisti-
das por muros, cuycs valores de I yv A son los indicados en la fi

gura siguiente:
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ma de

M/EI

Para el nivel 3

3
6

(2x0 + 0.1172 x

10~

wz)

0.0586x10

&
W

2

{Ver aclaracién al pie de la tabla de la pigina siguiente)

T ! ;
3n ,;"z T-chmt, A v zm?
7f 4 . N ale >N 15
; z
3.\'\ ! P4 Z— f—- "'4 m‘a A:',ZD‘\ 2 ° 2 6 2
* T T E=200 000 %kg/cm =2 000 000 Ton/m =2x10 Ton/m
=
: 1. -n+,A‘- { Lo
4 /11 G=0.4 E=0.8x106 ’I‘on/m2
= e
| 2! ]
1= T=sea 0L P2 I cm /m
elf cr .m | Tnon-m i m” | Ton mi{X |mX__w"|Ton AM=Vh ]|Ton-m M
o iy EI A | GA n| %9 SYP 1y M EI
5 o010 6 6 5.0 | 050w N , |0 o
E k.4 112.8x10° [ 1.2 | 0,96x10 3 : 0.5w |1.5w
-6
2i 0.15 . A 2.5 | 0.38w 5 5 1.5w% | 0.1172x10 %2
‘ .4 | 12,3x10° | 1.2 | 0.96x10 3 0.88w | 2,64w
]
| ' 2 -6 2
! ~.18 | 6 6 1 0.15w2 2 2 4.14w 0.3234x10_6w2
B.5 :17.0x10 1.6 |1 1.20x10 4 1.03w 4.12w 0.2435%10 w
1 i
| -
0| , 8. 26wl 0.4859x10 6’
! |
Cjemple de cilculo de las concentraciones egquivalentes al diagra-
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m \

1 - mtti
-1 Peg* Veg** A M= Veq h—AXf AXv Axtot Xcal
-
- -6 2
3 E 0.0586x%10 Cw’ 6 3 6 2 6 2 -6 2 |23-0052x10 "w
2.2369x10 w° | 6.7107x10 w" | 1.5625x10  w" | 8.2732x10 w
0.1172x10_6w2
-6
v 14.732x10 " %w?
| 0.2789x%10 2w’
. - - - -6 2
! 6 2 1.8408x10 6w2 5.5224x10 6w2 2.75x10 6w2 8,2724x10 6w
! G.3820%10 “w
y o 6.4596%10 0w’
| 0.6486x10 %u?
0.8102x10 %2 | 3.2408x10"%% | 3.2188x10"%? |6.4596x1070?
7 0.2102x10 Cw’ 0
i
2
1/seg
T hkkk
w X
sup
2173.42 3,56
1696.99 2.28 c?.+ v
b
A B
1548,08 1.0 ’L‘% h Py
3 ¥ - I

* Para obtener cargas concentradas eguivalentes al diagrama de

M/EI se puede usar la f&érmula siquiente:

(2a+b} ;

o

L

o

{2b+a)

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

M/EI iguales a a y b respectivamente,

Ay B es lineal,

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

La variacidn de M/EI entre

por lo gue esta expresifn se obtiene consideran-

Pa

v Pb son las concentraciones correspondientes en los puntos A y B.

{Ref.

2).

** Recuérdese que el empotramiento de la viga conjugada es el ex-

tremo superior, por lo que empieza de abajo hacia arriba el c&lcu

lo.
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***Obsérvese que en el primer entrepiso la deformacidn por cor-
tante es practicamente iqual a la de flexidén por lo que despre-
ciarla conducirfa a errores muy grandes, Al ir aumentando la
altura de la estructira la deformacibn por cortante va reducien-
do su importancia en comparacidn con la de flexidn y puece lle-
gar a ser despreciable. En este caso la deformacidn por cortante

en el tercer entrepiso es 23% de la debida a flexidn.

. 2
x**%* Debe tenerse cuidado con las unidades al valuar w pues es
facil equivocarse, obsérvese que xsup estd en cm y X calc resul-

ra ~n metros,

Método de Holzer

Como se indicd anteriormente, para conocer completamente un mo-
do de vibrar necesitamos conocer tanto la configuracidn modal co
mo la frecuencia del mode. Hemos visto gue en el métode Stodola-
vYianello~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 configuracién relativa de abajo hacia arriba de la estruc-
tura. Dado que la configuracibfn es relativa se puede suponer
también la deformacidén de la primera masa (por consiguiente el

incremento de deformacidén entre la base y la primera masa). El

método tiene las siguientes etapas:

Los datos son las masas y las rigideces de entrepiso, igqual gue

antes.
2
1. Suponer un valor de w ,
2
2. Obtener los valores de mw sup para cada masa.
3. Suponer la deformacién del primer nivel: X1; conviene supo-
her un valor unitario. Esto equivale también, como ya se di

jo a suponer Axi.
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Calcular la fuerza cortante en la base de la estructura,
(Primer entrepiso) que sera por definicidn de rigidez de

entrepisoc:

vV, = i = V, = R
p T Ry st X, r 7y 1
Calcular la fuerza de inercia asociada a la masa del pri-

mer nivel:

2
1 m1w supx1

Por definicidn 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:

Conocida la fuerza cortante en el entrepisoc 2 podemos calcu

lar el incremento de deformacidn en ese entrepiso dividien-

do la cortante entre la rigidez de entrepiso = V2
sz = o
RZ
Sumando X2 a la deformacidén del primer nivel obtendremos
la deformacién_del segundo nivel X2 = X1 + sz y podemos

repetir los pasos 5 a 8 para todas las masas hasta llegar

al extremo superior de la estructura.

la frecuencia supuesta corresponde a un modo de vibrar, obten

dremos que la fuerza de inercia del Gltimoe nivel es igual a la

fuerza cortante del entrepiso correspondiente {(por equilibrio d4i

nimico}. Si la frecuencia supuesta no es la correspondiente a

un
la
la

si

modo de vibrar, se obtendria una diferencia entre el valor de
fuerza de inercia y el de la fuerza cortante en el extremo de

estructura. En este caso el método no es convergente, pero

. . 2 .
hacemos otro cicleo con otro valor de w relativamente cercano
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al anterior, encontraremos otra diferencia y podremos trazar
una cré@fica que nos relacione las frecuencias supuestas (absci
s2s) con las diferencias entre fuerza de inercia y fuerza cor-
tante en el extremo superior de la estructura {ordenadas). Una
vez gqgue tenemos dos puntos de esa grédfica podremoé buscar un
valor de w2 supuesto en la interseccibn con el eje de las abs-
cisas de la linea gue une los puntos antes obtenidos, o su pro
longacidén si ambas diferencias tienen .el mismo signo. Con es-
te tercer valor supuesto para w2 seqguramente obtendremos otra
diferencia, menor gue las anteriores, que nos definira un ter-
cer punto en la gridfica. Podremos entonces trazar una curva
entre los tres puntos y definir asi un nuevo valor de w2 que
seguramente estard muy prdximo a la frecuencia correcta de uno

de los modos de vibrar de la estructura.

Tuando ya se estd cerca del valor correcto, se puede mejorar el

2 , . .
valor supuesto de w empleando el cociente de Crandall siguien-
te:

a2 w2 v AX
IFX

donde wles el valor que debemos suponer en el cicle siguiente.

El método presentado sirve para calcular cualgquier modo natural
de vibracidn teniendo como datos las masas y las rigideces de en
trepisc de la estructura. El modo de que se trate se obtendré
de la inspeccién de la configuracidén modal, tomando en cuenta
gque en el primero todas las deformaciones tienen el mismo signo,
en el segundo hay un cambio de signo, en el tercero dos cambios

de signo y asi sucesivamente,

Si se conoce la frecuencia del primer modo de vibrar (por haberlo
calculado empleando el método Stodecla-Vianello-Newmark, por ejem-

plo), se puede estimar gruesamente el valor de las frecuencias de

los modos superiores empléando la relacidn w§ = 9w? : w§ = 25wf,

etc,
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(Esta aproximacidén puede ser demasiado burda dependiendo de los
valores relativos de las masas y rigideces en cada caso particu

lar, pero sirve como orientacién),
Ejemplo:

Calculemos el segundo modo de vibrar de la estructura que se

usd en el método de Stodola-Vianello-Newmark, suponiendo

2 . 2 1
2 1 seg

Usaremos la tabulacifn siguiente:

'I-—--—
tNi- 2
vel m R mw fav 4 X* F v
sup
4 |2 144 -2,751 [ -396.1 Dif = 260.7
50 =2.707 =135.4
3 2 144 -0,044 - 6.3
100 -1,417 -141.7 -
2 2 144 1.373 | «197.7
150 0.373 56
1 2 144 . 1.0 144
200 1.0 200
w2 = 72
sup

*Obsérvese que aungue la diferencia encontrada es fuerte, la configuracién se

parece a un segundo modo, pues tiene un cambio de signo.
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2 2
Usande un nuevo valor de w sup de 5041/seq , tendremos

Ni- 5
vel m R m‘%up AX X F v
4 2 100 -2.334 }-233.4 |Dif, 66.7
50 -3.334 -166.7
3 2 100 1.00 100
100 -0.667 -66.7
2 2 100 1.667| 166.7
| 150 0.667 100
|
1 } 2 100 1.00 1.0 100
] 200 200
|

o 2 . . y
Trazando la grafica w sup -diferencias encontramos:

CZférenc-ab /

ol.7 F%j L

/
7

wEy

2 , . .
gque el valor de w gue hace cero las diferencias es aproximadamen

te 44 (podria obtenerse por tridngulos semejantes, pero sabemos
gue afin cuando se - hiciera asi el valor no nos llevari exactamen-
te a cero diferencia pues‘'la variacién no es lineal como estamos

suponiendo, excepto en intervalos muy cerrados),
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Suponiendo entonces w2 = 44
[ Ni- | m| R |mw2 AX X F v ( FX VAX
{ vel
l 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
100 -0.417- - 41.7 17.39
2 2 88 1,747 153.7 268,51
150 0.747 112 83.66
1 2 88 1.0 88 88
200 1.0 200 200
0 811.35 804.76
-2 804,76 _ 2
w = 44 m = 43.64 1/Seg
Usando w2 = 43.64 1 2
sup : /seg
Ni- {m | R m? AX X F v
vel
4 2 87.28 -1.809 [-157.89 |Dif., = 0.05
50 -3.159 -157.94
3 2 B7.28 1.350 117.83
100 -0.401 - 40.11
2 2 87.28 ) 1.751 152.83
150 0.751 112,72
1 2 87.28 1.0 87.28
200 1.0 200
0
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Como puede verse, la diferencia al final de este dltimo ciclo

¢s despreciable, por lo gque:

wz = 43.64 1/seg?, wy, = 6,606 1/seg. Tz = 0.951 seg

v la configuracién modal es la indicada,

Suponiendo otro valor mayor que w? podrfa calcularse el tercero
v r~uarto modos. Puede también verificarse que la frecuencia
del primer modo obtenido con el método Stodola-Vianello-Newmark

es correcta.

Comentarios adicionales

En los métodos presentados para las estructuras a base de mar-
cos rigidos se tiene como datos las masas y las rigideces de en
trepiso. Las masas son relativamente flciles de calcular y de-
penden exclusivamente del peso de los materiales con gue esté
hecha la estructura y de la carga vivg que se considere para fi
nes de anilisis sismico, Las.rigideces ser&n funcidén de las pro
piedades eldstico-geométricas de los materiales empleados, gque
no es sencillo definir y de la estructuracidn, sobre todo de la
relacidn gue guarden las rigideces relativas de las Larras que

forman la estructura, trabes y columnas.

Dado el modelo matemitico de un edificio como una serie de masas
unidas por resortes, definimos comoc sistema estrechamente acopla
do a aguel en gque la rigidez de ehtrepiso es independiente de 1la
distribucién de cargas laterales a gue se vea sometido el modelo,
esto es, la rididez de entrepiso es invariable independientemen
te de la-eléstica gue adquiera la estructura al ser sometida a
cargas laterales. Aquf se entiende por rigidez de entrepiso, co
mo se indicd anterjiormente, la fuerza necesaria para producir el
desplazamiente unitario de un nivel con respecto al otro, esto

es

R = Y i para AX=1, R=V
AXx
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Fn la figura 2 se muestra el modelo matematico de un edificio
e 4 niveles sometido a distintos sistemas de fuerzas. DUe
acuerdo con lo antes dicho, la rigidez debe ser independiente
furrzau aplicadas (cste tipo de estructuras se conoce

dee laun

también como estructura "de cortante”).

' . = <t -
*=ﬁ==j L] siﬂ | r lf \q
1 s 1
' 1 : -— /¥—> —
Q — \ '
| 4
, \ y f +2AJ()'3€- \‘ \ /
H . ) \‘ /é_
- < - 4 ~ - \ )
g ly ;’| 5 \
abes m 1 P{juﬁab ! ~€5; f
N e
Fig <
Para que esto se cumpla, la rigidez de entrepiso debe ser fun-
cidén fnica y exclusivamente fde¢ las columnas de cada entrepiso,
para lo cual, los giros de los nudos deber ser nulos, lo gue se

.que hard que los giros de los nudos no sean cero,

logra si las trabes son infinitamente rigidas en comparacién

con las columnas, en cuyo caso la elistica de cada una de las

columnas es la mostrada en la figura 3, y los elementos mecani-

cos gque aparecen son los gque ahi se muestran, para barras de
_12EIAX

h3

seccidn constante,

F F

Fig. 3

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
relajindose el
sistema y reduciéndose la rigidez'del marco para un mismo tamafnoe
de columnas. Debido a esto, el caso de frabes infinitamente ri-
gidas en comparacidn con las columnas recibe a veces el nombre
de cota superior de rigidez.

Al ser significativos los giros de los nudos, la rigidez de en-

trepiso ya no serid 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 seri diferente para cada

una de las posibles configuraciones de fuerzasaplicadas. A es

te caso lo definiremos como sistema remotamente acoplado.

h‘i“sbkﬁ .
__?\ & —-) ,

N
. J

2 Trabes ™v3 {'

~9——9

Fig 4

N6tese que en ambos casos se trata de estructuras aparentemente
iguales, constituidas por marcos rigidos formados por trabes y
columnas unidos en los nudos, sin embargo, como puede apreciar-
se en las figuras 1 y 3, las deformaciones de la estructura
cuando todas las fuerzas se aplican en el mismo sentido son muy
diferentes en uno y otro caso. En la fioura 2, la tangente en
el extremo superior es vertical, mientras gue en la figura 4,

la tangente en el extremo superior tiene la inclinacidén maxima.

La figura 5 ilustra la forma en gue variarfan los momentos fle-
x1onantes en las columnas del marco en los casos extremosS y en
uno intermedio. NOtese gue la aplicacidédn de métodos aproxima-
dos para la obtencidn de momentos ep trabes y columnas sin veri
ficar cual es la situacién del marco,‘puede conducir a errores
muy importantes de subestimaciédn de momentos en las columnas y

de desplazamientos horizontales de la estructura.
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AN
>
~

d

marco con trabes ri marco en situa- voladizo
gidas en comparacidn cidn intermedia. {trabes muy flexi-
con las columnas, bles comparadas con

las columnas).

Momentos flexionantes en columnas. Fig. 5.

ya que los métodos aproximados en general suponen la formacidn
de articulaciones (puntos de momento nulo) en cada entrepiso, ¥
la situacidn puede ser tal gue los puntos de inflexidn del dia-

grama de momentos desaparezcan en uno, varios o todos los niveles,

Cualguier edificio de la préctica estarid en una posicién 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-

cién nodal, gque define como:

5 = HI/2) trapes
E(I/Q) cols
y se puede valuar en cualquier entrepiso. (Blume lo hace para el

entrepiso medio). Aqui Z(I/R)trabes es la suma de rigideces rela
tivas de¢ las trabes de un cierto nivel y [ (I/2) cq1s ©5 la suma dé rigidg
ces relativas de las columnas en gue se apoyan las trabes antes

mencionadas.
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Blume encontrd que si p>0.10 hay puntos de momentc nulc en las
columnas de todos los entrepisos mientras gue, para valores de
n menores de 0.01 la estructura se asemeja miAs a un voladizo,.
Para valores de p entre 0.01 y 0.10 la situacidn es intermedia
v habri entfepisos en que no haya puntos de momento nule, por
lo gue los métodos aproximados de andlisis pueden conducir a
fuertes errores del lado de la inseguridad por lo que respecta
a los valores de los momentos flexionantes para los gue debe di
sefiarse asi como respecto a los desplazamientos laterales de la
estructura; la rigidez de entrepiso pierde significado y con-

viene emplear métodos matriciales para analizarla.

Si la estructura tiene variaciones importantes con la altura,

convendrid valuar p en distintos niveles,

Efectos de deformacidn axial de las columnas

Hasta aqui se ha considerado que las deformaciones axiales de
las columnas, en el caso de marcos rigidos, son despreciables y
no contribuyen a la deformacidn horizontal. Esto es vdlido sb-
lo si la relacidn entre altura y ancho de la estructura es pegque
fia, tal vez menor gue 3. Al aumentar el valor de esa relacién,
el efecto de momento de volteo en el edificio adguiere mayor im-
portancia y se pueden cometer errores importantes al despreciar
los acortamientos y alargamientos de las columnas debido a fuer-

za axial.

Cuando las trabes se vuelven muy flexibles en comparacidn con las
columnas, cada una de las columnas trabajard como voladizo y la

fuerza axial en ellas seri pequefia.

En el caso de marcos contraventeados, la crujia o crujias contra
venteadas tendrin comportamientec similar al de un muro y deberin
por tanto considerarse como estructuras de flexidén, calculando ‘
sus periodos como se indicd® en el método Stodola-Vianello-

Newmark.
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Cuando se tienen marcos y muros trabajando simultﬁneamente la
situacibén se complica pues la interaccién entre ambos sistemas
estructurales hace que varie la fuerza gue toman uno y otro en
cada entrepiso; los muros suelen tomar la mayor proporcidén de
la rcortante total en los entrepisos inferiores mientrag que 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 vibracidén de este tipo de estructu-
ras, siendo mids conveniente el empleo de métodos matriciales

para este fin,
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Blume, John., "Dynamic Characteristics of Multistory Buildings™,
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NST ,~DC, NTE, ALD, MAT, NEFR Ly NS0, KSDC-‘(."‘}), ICHC"K‘ CEAV , B'HFD
1. CONTROL INFORMATION CARD (715,1X,4I1,F10.0,6A5) N !

(115:,1)(, a1t,F10.0, 6 AdY) ;H’zcg)
. \‘ .

27 Number of stories in the complete building {(not
including the footing line).

;

Columns the* Entry
l -5 r

6 - 10 (1) ~7v Number of frames with different properties or
. different vertical loading.
1l - 15 (1) ~7rC Total number of frame or shear wall elements in the
structure.
16 ~ 20 (2) A~LD Total number of load conditions.
21 - 25t ;.17 Analysis type code (See Pig. Bl):
(3) EQ.0; Static loads only.

EQ.1l; Mode shapes and frequencies only.

(56) EQ.-1; Input and/or generation of approximate mode
shapes and periods plus static analysis
using lateral force cases (A and B) for tke
solution of the gross response quantities.

EQ.2; Static load analysis plus modeshapes and
frequencies. '

EQ.3; Lateral earthquake response spectrum
analysis for the solution of individual
frame displacements and member forces in
addition to analysis type 2, above.

(58) EC.4; Lateral earthguake time history response
analysis for the solution of individual
frame displacements and member forces in
agddition to analysis type 2, above.

,_‘
—_

e T

‘\i
EQ.5; This option is not available for use.

(56) EQ.6; Lateral earthquake response spectrum
analysis for the solution of the gross
response guantities.

{56) EQ.-6 Input and/or generation of approximate mode
shapes and periods plus lateral earthquake
response spectrum analysis for the gross
response quantities.

IMPORTANT NOTATIONS :

* See Section 8 for notes.
+ Indicates new data for SUPER-ETABS enhancement.

¥ l\/\.ck\‘cﬂ-‘]—("’\ ’L—Q-Lerfr'( CL-:'[? ‘F“"""'-J ﬁ" lame 7 gc..x.}g;r-( VLT
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Columns Note Entry

26 -

31 - 35 (5) M50 Allowable story degrees of freedom:
EQ.0; X, Y translations + story rotatiocns.
EQ.1; X translation only ‘
(for symmetrical buildings only).
EQ.2; Y %ianslation only .
or symmetrical buildings only).
36 Blank o d o
37% KeDE() Lateral load case A force generation code (see
LATERAL. FPORCE GENERATION CARDS):
{EQ.O; ﬁaugggééméeneggfiod.\
EQ.i}A_Generate forces iﬁmx direction.
EQ.2; Generate forces in Y direction. )
EQ.3; Generate forces in both X and Y directions.
3g* KODE(2)  Lateral load case B force generation code.
agt  (52) Element stress ratio calculation code (see PRAME
nei3) DATA):
KGOC(?
EQ.0; No stress ratios calculated.
(EQmI; Stress ratio;mE;iEGisféamEEE“coiﬁhn, beam and’
... .. Giagonal brace elements.
40 1CHCK  Execution code:
\\Ep.o; Full Executioﬁ}
EQ.1; Data check.
41 - 50t (51) Acceleration of gravity for use in calculation of
P-» effects.
51 - 80 Building identification information to be printed
with the output.
X

EQ.7; Both analysis types 3 and 6, above.

(56) EQ.8; Lateral earthquake time history résponse
analysis for solutjon 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 quantities.

"EQ.9; Both analysis types 4 and 8, above.

30 (4) #FR Number of frequencies to be calculated (NFQ).
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2A. STORY DATA - Prepare two (2) cards per story level; data is
: entered in sequence from top to bottom of the
structure.

 Eirst Card (AS5,15,7F10.0) (1X,M,$x,;?F10ad)% F10.0)

Columns Note Entry o +wﬂ)*¥ |
1 -5 Five characters to be used for level
g - identification.

6 - 10 Blank

11 - 20 Story height [distance from the floor (or roof)

level to the floor {or foundation) level belowl.

21 - 30 (6) ' fTranslational mass.

"31 ~--40 (6) Rotational mass moment of inertia about a vertical

axis through the center of mass.

41 - 50 (7 X-distance to the center of mass measured from the

reference point.

'51 - 60 (7) Y-distance to the center of mass measured from the

reference point. .
61 - 20 (8) External story stiffness in the X-direction.
71 - 80 (8} External -story stiffness in the Y-direction.

second Carg (6F10.0)

1 -10 (48) Pxp; load for lateral load case A.
1l - 20 (48) Fyp:; load for lateral load case A.
21 - 30 Xp; X-ordinate at the point of load application
for load case A (see Figure B2).
31 - 40 Ya; Y-ordinate at the point of load application
A for load case A (see Figure B2).
. 41 - 50 (48) Pxp; load for lateral load case B.
51 - 60 (48) Pyg: Jload for lateral load case B.
61 - 70 . Xp; X-ordinate at the point of load application

for load case B (see Figure B2).

71 - 80O Yg; Y-ordinate at the point of load application
- for load case B (see Figure B2).
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2B. LATERAL FORCE GENERATION

UBC and/or ATC type lateral force generation are available. See Part A
for description of force generation grocedures. No cards required if
force generation not requested; otherwise, input one card for each
lateral load case for which force generation is reguested {(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. Format
according to a or b below, depending upon type.

a. UBC Force Geperation (I5,5X,7F10.0)

Columns  Note Entry
1 - 5% Punch 1 to indicate UBC force generation.
6 ~ 10 Blank

11 - 20 (49) Fundamental period value.

21 - 30% (49 Acceleration of gravity.

31 - 40%  (49) Z coefficient.

41 - 50 (49) I coefficient.

51 - 60% (49) K coefficient.

61 - 70% (49,50) C coefficient.
71 - 80* (49,50) S coefficient.

b. ATC Force Generation (I5,5X,3F10.0)

Columns Note Entry
1-5* : Punch 2 to indicate ATC force generation.
5 - 10* Blank

11 - 20* (49) . Fundamental period value.

21 - 30% (49) Acceleration of gravity.

31 - 40%  (49) Cg seismic coefficient.

3. APPROXIMATE ANALYSIS DATA
For analysis types -1, -6, and -8, replace FRAME DATA and FRAME

LOCATION S with the following data. See Part A for description of
mode shape generation procedures.

a. Period and Mode Shape Geperation Cards
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Eirst ‘Card (I5,5X,7F10.0)
Columns  Note Entry .
1-5s* Mode shape generation code:
‘ (57,59} EQ.0; Empirical rule generation.
(59) EQ.1; Shear beam rule generation.
EQ.2; Mode shapes input.

-6 - 10 Blank

11 - 20% (59) First period value
21 - 30% Second period value
71 - 80* Seventh period value

Additiopal Period Cards (8rl10.0)

S many cards as required to define NFQ periods (see CONTROL
INPORMATION CARD, Columns 26-30).

Columns Note Entry

1 - 10t Eighth period value
1 - 20t .
71 - 80t .

'b. Mode Shape Cards (215,3F10.0)

Required 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
-geriods and mode shapes in descending order according to riod value.

he 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 tog to the bottom of the structure. For
story levels omitted, a straight line interpolation is performed using
"he modal component values of the closest flopr levels above and below

Je omitted floor that have modal components defined. For each moae
" shape, the top floor level and the first floor level modal components
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must be input.

Columns
1 -5t
6 ~ 10%

11 - 20*

21 - 30%

31 - 40t

Note Entry
Hode number
Floor level
X translational modal component

Y translational modal component
Rotational modal component

4. FRAME DATA - One set of data must be entered for each different

frame. Frames with different locations but identical
properties and vertical loading need be entered only
once.

™M, NS, NC, N8B, NCP, NBP, NFEF, uPﬂ::# ATV, RHEDP
Frame Control Card (915,7a5) (215 ,7A4)

s

a.
Columns
l1 -5
6 - 10
11 - 15
16 - 20
21 - 25
26 - 30
31 - 35
36 - 40
41 - 45
46 - 80 .
ate =13

Note Entry
(9) Y. Frame identification number.

(10) N Number of levels above foundation for this frame.

(11) NC Number of vertical column lines in frame.
N  Number of bays in frame.
(12} N Number of sets of different column properties.

(13) yp"Number of sets of different beam {girder)
- properties.

(14) NF¥FNurber of sets of different fixed end moments and
shears to be applied as vertical loads to beams
(girders).

(15)r!$tﬁxumber of infill shear panels in this frame.

(16) §TU) Number of bracing elements in this frame.
Label to be used to identify this frame type.
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Yertical Column Line Coordinates (I5,2F10.0)

b.
Columns
1 -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 supplled for each different column in
this frame.

Eirst Carg (I5,F15.0,F10.0,2F5.0,3F10.0,2F5.0)

Columns
15
6 - 20

21 - 30

31 - 35

36 - 40

41 - 50

51 - 60

61 - 70

71 - 75

76 - 80

Note

(15)

(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.

Flexural inertia for bending in the major axis
direction, MAJ. I.

Plexural inertia for bending in the minor axis
direction, MIN I.

Rigid 2zone depth at tor of column {(for both
axes), DT (see Figure B3).

Rigid zone depth at bottom of column, DB (csee
Figure B3).
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Second Card (5F10.0)

Omit if stress ratio calculation not requested (see CONTROL
INFORMATION CARD, Column 39).

Columns Note Entry

1 -.10% (53) Allowable axial stress. Q:=o&d(1kﬁ"QXL
11 - 20%  (53) Allowable major axis bending stress. TATAS{/AQ "
21 - 30% (53) Allowable minor axis bending stress. A;%:A“’;L};:tgg
31 - 40t (53) Major axis section modulus. 'ﬁ:: A;;q,q )
41 - 50t (53 Kinor axis section modulus. I%J:O Ack

d. Beam Property Cards
One beam property set must be supplied in this section for each

different beam in the frame; skip thls input if the frame has only one
column line, or no bays.

First Card (I5,F15.0 gﬁ 449, F5.0,2F10.0,5¢5.0)

Columns  Note Entry

l-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 Ky - stiffness factor (e.g. 4). See Figure B4.
51 - 55 Ky - stiffness factor (e.g. 4). See Figure B4.
56 - 60 Kyg ~ stiffness factor (e.g. 2). See Figure B4.
61 - 65 (25) Rigid zone at end I, wI.

66 - 70 Rigid zone at end J, wl.
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Second Card (2r10.0}

Omit if stress ratio calculation not requested {(see CONTROL
INFORMATION CARD, Column 39).

Columns  Note Entry
1 - 10* (53) Allowable bending stress.

11 - 20% (53) Section modulus.

e. Fixed-End Beam Loads (2I5,5F10.0)

One card must be supplied for each different type of vertical beam
loading; omit if this is a single column line frame.

Columns Note Entry
l1-5 (26) Identification number for this vertical loading set.
6 - 10 Input code:

EQ.0; Fixed-end forces are applied at the column
0, faces.
/" EQ.1; Fixed~end forces are applied at the column
center-lines.

.,
~

11 - 20 (27)  Fixeé~end reaction, K; (see Figure B5).
21 - 30, Fixed-end reaction, Vi (see Figure B5).
31 - 40 FPixed-end reaction, M, (see Figure B5).
41 - 50 _ Fixed-end reaction, V, (see Figure BS).
51 - 60 (28) Uniform force per unit length, w, acting downward

to be added to fixed—end reactions.

f. Beam Cards (BIS)

One card per girder must be input from top to botton and from bay to
bay in the frame (unless the data generation option is used). See
Figure B6{(c) for sign convention of member forces.

Columns  Note Entry

1-5 Bay -identification number for this beam.

6 - 10 (29) Column line number at end I.

11 - 15 Column line number at end J,

16 - 20 (30} gf?ggfroperty set identification number for this
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21

26

31

36

Q.

25

30

35

40

(31)

(32)

Number of beams in sequence below to be generated
Egyin the same properties and vertical loading as
is beam.

Vertical loading set identification number for
vertical load case I. )

Vertical loading set identification number for
vertical load case 1I.

Vertical loading 'set jdentification number for
vertical load case III.

Colunmn Cards (415)

One card per column must be input from top to bottom and from column
line to column line of the frame -{unless the data generation option is

used) .
Columns
l1-5
6 - 10
11 - 15
16 - 20

h.

Note

(33)
(34}

(35)

See Figure B6{(a) for sign convention of member forces.

Entry
Column line identification number for this column.
Column property set identification number.

Column line number defining direction of major
axis.

Number of columns in sequence below to be generated
having the same properties as this column member.

Panel Element Cards (315,5F10.0)

Enter one card‘per panel in any order; no generation is allowed. See
Figure B6(b) for sign convention of member forces.

Columns
1-5
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, Ay-

Shear modulus, G.
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i. Bracing Element Cards (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

l -5. Level identification number at the top of this

brace.

6 -~ 10 Column line number at the upper end of this brace.
11 - 15 Column line number at the lower end of this brace.
16 ~ 25 Modulus of elasticity, E.

26 - 35 Cross—-sectional area, A.
36 - 457 (53) Allowable axial stress. Omit if stress ratio

calculation not requested (see CONTROL INPORMATION
CARD, Column 39).

. ‘ A
5. ERAME LOCATION CARDS (215,4P10.0,4A5) (D ZC 2F10.0,d Ad)

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 COKTROL
INFORMATION CARD. - .

Colunins Kote Entry
1-5 (37 Frame identification number.

6 - 10 (38) Force calculation code:
EQ.0; Frame forces will be calculated and printed.

EQ.1l; Frame forces will not be calculated.

11 - 20  (39) Distance, X; (see Figure B7).

21 - 30 Distance, Y; (see Figure B7).

31 - 40 (40) Angle ¢ between the frame x axis and structure (Global)
X axis (counter-clockwise X to x). See Figure B7.

41 - 60 . Information to be printed with the output which
will identify this particular frame.

. of %
41-1
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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. Control Card (2I5,2F10.0,2F5.0,511,7A5) (2:¢, 2F10.5 5pp g (31 ) ¥
Columns  Note Entry ’ ’

l1-5 Number of period cards to define response spectrum
(see section b below).

€ -~ 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 - 35 (46) Damping ratio (modal damping/critical damping) to
be used in the calculation of the double sum {DSC)

and complete quadratic combination (CQC) modal
cross—correlation coefficient matrices.

36 - 40F (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) ° oOutput code for SRSS of modal_gross building
responses (for analysis types 6, 7, and -6).

EQ.0; Response values not printed.
EQ.)l; Response values printed.

42% (42,54) Output code for DSC of modal responses (for
analysis types 3, 6, 7, and -6). See note 54
regarding use of code in type 3 analysis.

43t (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.

44t (42) Output code for ahsolute sum of modal gross building
responses (for analysis types 6, 7, and -6).

45 Analysis types 6,7, and -6 gross building response
direction output code: '

EQ.0; Response quantities are calculated angd
printed with respect to global structural
coordinate system (X,Y).

EQ.1l; Respopse quantities are calculated and
¥rintgd with respect to coordinate system
-{R,S) defined by direction of earthquake

input (see Figure BS8),
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EQ.2; Response quantities are calculated and
printed with respect to both X,Y) ana (R,5)
coordinate systems.

46 - 80 User information to be printed with output.
i
b. Period Cards (2F10.0)
' Columns  Note Entry
l1-10 Period entered in increasing numerical sequence.
11 - 20 Spectrum acceleration.

6B. IIME BISTORY 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 (21I5,3F10.0,5I1,7R5) (215, 2F 0.0, Si4 TA4) ™

Columns Note Entry

1 -5t Number of acceleration values (NPC). Two different

input formats are available (see section c 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)

1% (47 Output code for tice historg %rint of story

dgffégtigna (for analysis types 8, 3, and -6).

EQ.0; Response values not printed.

EQ.l; Response values printeé at time increments
at (see Columns 31-40, above).

42t (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 ghearg (for analysis types 8, 9, and -8).

441  (47) Output code for time history print of cumulative
story gvexturning momepks (for analysis types 8, S,
a.nd -8) -

45t Analysis types 8, 9, and -8 grogs building response
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direction output code:

EQ.0; Response uantities are calculated and
printed with respect to global structural
coordinate system X,Y).

EQ.1; Response quantities are calculated and

rinted with respect to coordinate system
R,S) defined by direction of earthquake
input (see Figure BS).

EQ.2; Response: guantities are calculated and
printed wi respect to both (X,Y) and (R,S)
coordinate systems.

46-805-k* User information to be printed with output.
401 ' ‘ :
b. Damping Cards (I5,F10.2)

g?e card must be supplied for each frequency in the analysis (See Note

Columns  Note Entry
l -5 (4) Mode number (in ascending order).
&€ - 15 Damping ratio; Modal Damping/Critical Damping.

c. Ground Motion Acceleration Data

Two formats for input of ground acceleration data are available. The

gormat ufed is dependent upon the sign of NPC (see card a, columns 1l-
. abovel}.

If KPC.GT.0 then:

One card must be supplied for each time increment, at which ground
acceleration is specified in increasing time order. The time span
must be greater than the number of time steps multiplied by at.

Time and Acceleration Cards (2F10.0)

Columns  Note Entry
l - 10 Time _
11 - 20 ' Ground acceleration

I1f NPC.LT.C then:

The ground acceleration points are input at equal time intervals. The
number of acceleration points input is equal to NPC . The time span
must be greater than the number of time steps multiplied by &st. ‘

Acceleration Time Interval Card (F10.0)

Columns Note Entry

1 - 10% Time interval between acceleration input points.
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Acceleration Cards (8FS%.0)

As many cards as necessary to define NPC acceleration values.

Columns Note Entry

1 -9t
‘10 - 18* Ground accelerations
64 - 72%

7. LOAD CASE DEFINITION CARDS (5F10.0,4F5.0,F10.0)

Load cases for the complete building are defined as a combination of
vertical conditions (I, 1I and II1J), lateral loading conditions (A and
B), and earthquake spectrum or time history loadings. One card must
be enterec in this section for each different building lcad case; the
total number of building load cases is controlled 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 (-8). See note 56.

Columns Note Entry
1-10 Multiplier or verticzl load case I.
11 - 20 | Multiplier for vertical load case II.
21 - 30 Multiplier for vertical load case III.
31 - 40 Multiplier for lateral load case A. ‘
41 - 50 Multiplier for lateral load case B.
51 - 55 (42) Multiplier for spectrum 1 leocading - SRSS

modal combination.

56 - 60 (42) Multiplier for spectrum 2 loading - Absolute Sum
modal combination. .

61 - 65% (42,55) Multiplier for spectrum 3 loading - DSM modal

combination.

66 - 70 (42,55) Multiplier for spectrum 4 loading - CQC modal
combination.

71 - E0  (43) Multiplier for time history earthquake response.
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8. LOIES
(1)
(2)
(3)
(4}

(5)

(6)

7)

(6)
(s)
(10)

(11)

(12)
(13)
(14)
(15)

{16)

Input data for frames with identical properties and vertical
loadéng are gilven 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 progerties of the structure are not required for
analysis type "0".

The number of frequencies must be less than the number of
stories times the number of degrees of freedom per story.

For symmetrical buildings, the capacity and speed of
solution of the program is improved if the story rotation is
set to zero; i.c., "1® or "2" in card column 35.

The translational mass has units of force divided by
acceleration (W/g). The rotational mass moment of inertia
is not required if the allowable story degrees of freedom do
not include rotation. Mass properties need not be supplied
if this data case is for static locading only.

The location of the center of mass (X_, Y ) need not be
given if this data case is for static lod&s oﬂly.
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.

If a frame does not extend the full height of the builging,
then only those story levels actually existing in the frame
are input below.

An isolated shear wall is a single column line frame. For
this case all data pertaining to beams (girders) is
meaningless .and must be omitted in the data input section to
follow below.

Column properties may be referenced to any number of columns
in the frame.

The number of beam property sets controls the number of
cards to be read in Section 4.d, below.

If no vertical static loads act on the structure, then omit
this number, and skip Section 4.e. below.

I1f 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.i, 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 1oent1f1cat10n.numbers mest be in increasing
numerical seguence beginning with one (1l).

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 (1).

Torsional inertias may be omitted.
Shearing deformations are ignored if shear areas are zero.

The beam rigid zone lengths are used to reduce the effectlve
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
Fiqure BS5.

Additional fixed-end forces due to the uniform load. w, are
calculated using: ‘

M= wel/12; Vo= wi/2

anc are aaded to any specified fixed-end reactions. The
forces due to w are exact only for prismatic beanms.

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 defined previously in Section 4.d, above.

The generat;on option can only be used to define girders
glth1n t%ﬁ current bay; a new bay must be started with a new
eam card.

The vertical loading sets defined in Section 4.e, above, are

Eplled to the girders via the references in card colunns

Three (3) independent vertical lcoacd distributions

(I, II, and III) are allowed, and these distributions are

combined with the lateral load case (A and B) and the

earthguake analysis to form load cases for the complete
building; 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 to one of the property
sets defined previously in Section 4.c, above.

Defines direction on local *y" axis and local “z* axis is in
the vertical plane with positive upwards. A right hand
screw rule convention applies.

Generation is allowed only within the current column line;
begin a new column line with a new column card.

The foundation line is defined as level zero, and the roof
éeyié_number is equal to the total number of stories in the
uilding.

Frame identification numbers may be repeated, but location
cards must be input in frame identification number sequence.

A frame force calculation code of one (1) will suppress
output for the frame.

Distance from structure (Global) axis to origin of frame
(local} axis. :

Angle is ingut in degrees and decimal fractions; e.g. 36 12°

entered as 36.2.

The angle ¢ is measured positively clockwise between the
lobal Y-direction and the line of action of the earthquake
irection; see Figure BS.

Four cifferent response spectrum mocdal combination methods
are available. See discussion in Part A regarading
situations where the DSM or CQC methods should be used.

Multipliers should be specified either for response spectrum
analysis_or for time history analysis as specified in
Section 1, CONTROL INFORMATION CARD as only one of these
analysis types may be performed in a single program
execution.

The total time span of the computed response is equal to the
number of time steps multiglied by the time increment At .
Output is given at each time step. Since explicit
integration is used in computing the response, numerical
instability problems are never encountered and the time
increment may be any desired sampling value.

A zero (0) value for the moment of inertia selects the pure
shear deformation panel model. The pure shear panel uses
the gross sectional area, pot. the effective shear area, to
calculate stiffness and stress values.

The DSC and CQC matrices are used for combining the
individual modal resmonses to estimate the total response.
If DSC and/or CQCC of modal responses are not requested,
leave this entry blank.

Envelope values of maximum ang minimum response wvalves, and
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(48)

{49)
(50)

{51)

(52)
(53}

(54)

(55)

(56)

(57)

(58}

(59i

the associated times of occurence are always printed when
using analysis types 8 or 9.

If 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-a)
effects not included in stiffness and response calculation.

See Part A for description of stress ratio equation.

Ko default value. If less than or egqgual to zero {(blank},
stress ratios will not be calculated for members with this
property set.

1f DSC and/or COC is required for type 3 analysis, enter the
value one (1) in the a réf:iate columns. When blank or
zero, the DSC and/or ng eiement response calculations are
skipped and are not available for use in load case
definition {(see LOAD CASE DEFINITION CARDS), whereas the
SRSS and ABS element responses may be calculated
irrespective of their output codes. The purpose of this kev
is to omit unnecessary internal DSC and/or CQC calculations
when these combination aypes are not used. Note, for type
seven (7) analysis, if DSC/CQC element response 1S
requested, the C5C/CQC gross response must also be output.

If PSC and/or CQOC is requested, then the appropriate key
must be set in the EARTHQUAKE ACCELERATION SPECTRUM CAFRDS
(Control Card, Columns 42-43).

The gross response guantities from lateral static anc
dynamic analyses cannot be combined to form new load cases.

The results rrom 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, irreqularities
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 interncdal
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 translational, second Y translational, second
torsional, etc. Therefore, period values 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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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 independent vertical and two lateral static loading
conditions are possible. The static loads may be combined with a
lateral earthquake input which is specified as a time-dependent ground
' acceleration or as an acceleration spectrum response. Three dimensional’
mode shapes and frequencies are evaluated.

Frame and shear walls are considered as substructures in the
basic formulation; therefore, for many structurés input data preparation
can be minimized and a significant reduction in computational effort
can result in this approach.

This is an extension of TABS [8] to enable three dimensional

frames to be input in which full compatibility exists.
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1. INTRODUCTION

A. General Building Analysis Programs

Many general computer analysis ﬁrograms 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]. 1In an
effort to overcome many of these problems a series of programs have been
developed at the University of California at Berkeley over the past ten
years. The most recent of these; TABS [8], has already found wide use
throughout the profession and the resulting "feedback” has resulted in
this further extension.

The computer program for the analysis of buildings which is
presented in this report maintains the format and most of the options
of its predecessor [8]. However, it has been extended to allow a general
three dimensional frame (within which full compatibility exist} to be
assembled into a three dimensional structure (c.f. planar frame [8]).
'However, for a limited number of buildings where the assumptions of rigid
inplane diaphrams are not acceptable a general program such as SAP will

still be the most appropriate type of program to use [4].

B. Earthquake Analysis of Buildings

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 earthquake

toad to be approxihated by a static lateral load. The magnitude of



the load depends on the 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 included
in the code. 1In addition, the code load requirements are only a small
fraction of the loads developed during a significant earthquake. As a
result of these 1imitations the need to conduct a more comprehensive
earthquake analysis of buildings is apparent to most structural ‘
eng‘ineers'[S].

There are several reasons why a more rational earthquake
analysis of buildings has not been professionally implemented. First:
the research which has been conducted in earthquake engineering has not
specifically suggested how the code ran 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 adewuately'represent complex structures have not been
presented to the profession in a form convenient for direct application.

One of the purposes of this report is to provide clarification
of some of these areas. Hopefully, it will resultlin the development

of more rational earthquake analysis methods.



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 thch greatly simplify the preparation of
input data and significantly reduce the computational effort. A sketch
of a typical building 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
transférred to the columns and shear wallelements through these rigid
floor diaphragms. This results in three displacement degrees of freedom
at each floor level--translation in the x and y directions and a

rotation about the vertical axis.

A. Complete Structure

The complete buildings considered here are composed of
structural components which can be separated into a series of rectangular
frames of arbitary plan. Isolated shear walls are cbnsidered to be
frames consisting of a continuous column line {having the associated wall
properties) and a dummy column line to define the principle qxis 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 matr%x. The final structural stiffness matrix
corresponds 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 common columns will
not be the same; however for design purﬁoses, these column
axial forces may be added directly to give reasonable

results.

2. The floor diaphragms are assumed to be rigid in their own
pianes. Bending stiffness of the floors may be included
approximately in the modeling of the individual frames.
It is apparent that‘ax1a1 deformation is not permitted in

the beams. Floor levels must be the same for all frames.

B. The Frame Substructure

An sketch of a typical frame is shown in Figure 2. Column
tenterlines and floor levels are the basic reference lines used in the
frame descriptions. Finite beam and column widths may be specffied.

Deformations within joints (shown as shaded.éreas 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 of the girders on
either side (top rigid zone). A "rigid zone" may also be specified for
the bottom of the column (usually set to zero) to take into consideration
the height of any spandrel beams that may project above floor level. The
effective "rigid end zone” for the column element is used to reduce the
effective length about both axes.

Columns must be prismatic; however, shearing and axial
deformations are included. Beams need not be prismatic but must be
symmetric about their vertical midplane. Only stiffness factors are
given. Shearing deformation may be considered by appropriate modifica-
tion to the stiffness factors.

A special panel element is included to model infill panels
and discontinuous shear walls. Two approaches 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 is activated when the flexural
inertia for the panel input data is set to zero. These elements may
be arbitrarily placed within the frame.

The inclusion of a truss element allows 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 loading is applied to the individual frames by
means of sets of fixed énd forces associated with each beam. For
uniform beams the fixed end forces can be calculated automatically

within the program.

C. Lateral Frame Stiffness

The approximations described in the previous section allow
each frame (or shear wall) to be trerted as a separate substructure.
The only connection is through the common displacements at the floor
levels. The first step in the development of stiffness of the complete
building is to develop the lateral stiffness of each frame.

The 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:



R 5 91 E] _‘ Iy )
T

32 91 ].(2 (.:2 gz T2

T
R3 Co K3 G4 Ey r3
R K & E In
_ T

Bn+'| - En En+] §n+'| ;nﬂ (2.1)

RN-1 Kn-1 On-1 Enar {] I
' T

Ry h-1 Kvo En TN
T T T T T T

g B & - - B Ra--ocoRa B8 Lo

Where N is the number of stories in the frame, r = is

the vector of joint displacements at story level n and r, is the

L

vector of lateral story displacements. Note that the lateral loads, PL
are not known until the complete building is solved. Lateral loads are
applied to the complete structure and are considered when the lateral stiff-

ness matrix for the complete building is assembled. Evidently, Gaussian



elimination may be performed on the full system up to and including the

equations

BT Gt NIt B (2.2)

The Tast N equations ([L is a vector of order N) may now be written as
P+t R =Ko (2.3)

The vector R' is used to indicaEe that the lateral load
submatrix is modified by the elimination process 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
reoresents the frame lateral stiffness matrix; i.e. the stiffness
matrix of the frame in terms of only the lateral story displacements,
Note that it is not necessary to know the applied lateral loads on
the frame, EL,at this stage of the analysis.

Within the computer program however, the following approach is
adopted in order to reduce core storage requiréments.

The asstmbly and reduction process is carried out systematically

story by story from the top of the structure such that at any level, n,

we consider the system shown below:

R o G Ex ) (In
R? S LY ' r (2.4)
-n+1 <n =n+i =n+1 -n+1 :
' T T .
EL +R L En En+1 EL _J ]

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 —— — e ——
——— e ——

n+1

2. Perform the elimination on the equations of the uppermost

partition in Equation (2.4) above

3. Save these reduced equations for subsequent back-

substitution.

4. Rearrange the submatrices in Equation (2.4) appropriately
in order to proceed to the next level. This rearrangement

is as follows;

] o 1 ]
Bn+1 Kn+'l 0 En+{7 LS
0 =lo o 0 rep 3 (2.5)
] |T ]
YR CEn @ K JU 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.

-11 -



D. Individual Member Stiffness

1. Column Stiffness

In terms of deformation coordinates shown in Figure 3, the

column stiffness may be defined as follows.

M
M
”1x

M.

9 0

or

where

- 12 -
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(2.6a)

(2.6b)

(2.6¢)

(2.6d)

(2.6e)

(2.6f)



2E1

S¢ T {Tgﬁ - ‘ (2.69)

_EA :
A= T | ~ (2.6h)
g = SEL

L2A6

where B 1is the shear flexibility factor, A 1is the effective shear
area with respect to the axis of bending under consideration and other
symbols are standard.

In Tine with the direct stiffness technique we now develop a
transformation between the member and member end displacements as shown
in Figure 3. The trénsfonmat1on for displacements at end "I" of member

as given below

(6. ) B (.0
ot 1 u
1 DT I
e_ix T ]4'—[- )
1 0T I
> - < Lo @
8 1 Bx
1 DT 1
%3x r T %y
| 1 T I
O3y L L "
Equations 2.6a and 2.7 may be written symbolically as follows:
S. = kC $e (2.8)

- 13 -
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and

b = 2L (2.9)

where the subscript ¢ 1indicates column, 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 siave

those displacements and rotations in the pIang 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

o~ — —— ~ j
uI sing - cose a r:
vI cosgé sins b r;
ei‘ 1 rg :
< > = 4 > (2.10a)
1 f
8y ~ sine - cose 8,
I f
ey coss sino ey
wI 1 r:
. S . 1 v
or
r= b rl (2.70b)
X C ‘
where\
a = - ysing - xcos® (2.10c¢)
" b = - ycose + xsin® (2.10d)

- 15 -
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and & 1is defined by the angle between the columns major axis direction

and the frame (sub-global) x axis. Equations 2.8, 2.9, 2.10a may be

written as
5 * kc 8
b T 2 L.
e " b Ts
or
Sc T k.a b.re

Following standard notation the stiffness matrix for an individual column
in terms of the frame displacements is given by

- I T

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

- -~ — - .
M St ¢
S Mopo- S, S| 45 s (2.11)
M s, S ¢
L JJ L b é_ L J‘
or
S5 % K 8y



With reference to Figu%e 5 the transformation from the member

to the member end displacements 1s as follows

=

A
<
| ]
—
n
|
+
o
—|—
i
t

(2.12)

-t

—o
o
-
+
s
¢
-
N

>

NG o

or
¢y % 3% Ip

The further transformation to frame displacements is a
rotation of the member end coordinate axis to directions parallel to

the frame coordinate axis

r--I"'\ — i — r-"f-j
¢x sing - coseo ¢Ix
6i cos® sine ¢;y
ri . i r?z
¢y sine - cose b3y

J 1
¢y cose sine . ¢Jy
rI 1 rgz

— - = ~ v
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or

From Equations (2.11 - 2.13) the beam stiffness matrix, ky

is given by

= RV at
Ky = by 3, ky 3y by (2.14)

3a. Flexural Panel Stiffness

The standard in plane column stiffness including bending and
shearing deformation (Equations2.6) 1§ 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

- - _
] 11 1 B
g A "d d "h - - Yr
] 1
R L ST S 3 N (2.15a)
1] 1 1
s -z 7z - "7 "z ¥RT
L - 4 >
Up
“Le
w
RB
-
or
- 2.15b
T T (2.15b)
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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 {s |

_ %y
LA

+ 3 | (2.17)

8
v by
The average values of vertical joinf displacement on each side of the
panel are.used to calculate the relative vertical dispiacement. Thus .

we obtain the following deformation-displacement transformation matrix:

] 1 _‘ 1 - 1 1 : & (2.18a)

- 22 -



FIGURE 7 SHEAR PANEL DEFORMATION
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or

y = (2.18b})

2 Tp

Again following standard theory, the shear panel stiffness matrix is

obtained as

) T
ko = [ al 62 d, (2.19)
Vol
_ T

3c.

The transformation to frame displacements is shown in Figure 8
and is. the same for both panel types.

el -y —— a—— B j
. F
uT cosg sing fd r

(2.20)

X
x
]
ol
_L-
-3

N ™M o ™
A4

or

= b
T T 2 tF

From Equations 2.6, 2.19, 2.20 the panel stiffness matrix with

respect to the frame displacements

T T ' :
= 2.21
Kb = By 3y Ky 35 by (2.21)

- 24 -
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4. Diagonal Stiffness

The diagonal stiffness is defined as

EA
TG

or

k

wr
[}

DG

(2.22a)

(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

§ = Einu cosa - sina - cos:]<

or

¢p % 3 T

-
<< et < =

-
o

> (2.23a)

(2.23b)

b) Transformation at each level to frame displacements as

shown in Figure 9.

7 —
rT
v
4 , =
rL cosé sine -d
L —

- 26 -
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or
(2.24b)

From Equations 2.22, 2.23, 2.24 diagonal stiffness is given by
' _ T .71
Xp QD 35 ED 3y bp (2.25)

E. Assembly of Building Stiffness From Frame Stiffnesses

. In order to combine the frame lateral stiffness matrices into
a complete structure lateral stiffness matrix, each of the frame stiff-
nesses must be transformed to a common displacement coordinate system
(which will be referred to as the global system). The global system
chosen is two translations and one rotation per story. The origin of
these global displacement coordinates at éach story level is taken at
the center of mass of that story segment. This position may vary from
story tb story. Therefore the mass matrix required for dynamic analysis
will be a diagonal matrix thus simplifying the eigenvalue solution.

The first step is to develop the transformation between the
frame lateral displacements and the global displacements. With reference

to Figure 10, the transformation af any level, n is as follows;

UEN cosp - sing (-ay goss + ax sing) "N
VEN = sing cosg ( ax cosg + Ay sing) YN (2.26a)

where the symbols are defined in Figure 10 and symbolically (2.26a) is

written as

TR o {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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SR . . < r > (2.27a)

"oy L 3N LEN Jo

or
g = Aor (2.27b)

r is the complete vector of global displacements. The frame lateral

stiffness is transformed to the global system and becomes;

= a7 |
Ki = B Ko A (2.28)

where the subscript i denotes the ith frame.
The structure lateral stiffness is assembled by the

addition of components from all frames: i.e.

K = ¢ (2.29)
i

i
The frame lateral sway affects must also be transformed to

the global system. This transformation is shown by;

= Al m
Bi» = A R (2.30)

The global load vector is formed by the summation of frame

sway effects and the addition of externally applied lateral loads F i.e.
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R = I R, + F (2.31)
-i .

Fo= 1 A Py (2.32)

It is worth noting the form of the transformation shown as
equation (2.78). When written in the submatrix form of equation
(2.27a), the transformation matrix A has diagonal form. Writing

equation (2.28) in expanded form, we have.

- - — T ain - -\
K1 K2 - ' 3 kir k2 - - |1
. T L] - ; -
K1 Koo - . 22 22
. I . - L4 T *
i 3 | R
- - TTEN . an il - .QN
- - e - I W _J — e
K, T
-1 Al & =i
. . Cob s T
A typical 3 x 3 submatrix Eij within K, has the form a, Eij 3
Obviously this product may be formed independently for each term in
and added directly into K.
Hence, the global equilibrium equations are formed.
R = K r ‘ (2.33)

1t may be noted that the global stiffness K is a full matrix,
but it is of course relatively small compared to the total number of

degrees of freedom associated with all the frames in the structure.
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F. Solution for Static Load Cases .

The equations (2.33) are solved directly by Gaussian
elimination giving a vector of global lateral displacements, r
Next, for each frame, the lateral displacements, ry 5 are computed
using equation (2.7). To complete the solution for each frame, the

following system is considered.

U - [5,;1 ¢ E,',] Foel (2.34)

Lt

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, was triangularized. At any stage, n, r and 1

n+l
are known and so ™ is computed by back substitution. To start this
sequence, we simply note that for N = N (the number of stories in
the structure) rye] reoresents the displacements at the foundation
which are zero since columns are assumed rigidiy 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 response 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. 1In 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 1éve1. With this lumped parameter idealization,
equilibrium of the structure is déscribed by a set of ordinary second
order differential eguations.

B.” Dynamic Equilibrium Equations

The equilibrium equations for a structure, including dynamic

effects, may be written in the following form;

ME, o+ CE Y Kro= P (1) (3.1)
where M = mass matrix
C = damping matrix
K = stiffness matrix
P (t} = applied load vector, which may be time varying
r = displacement vector of deformation relative to sunoort
motion
P, = absolute acceleration vector

\

rand r,are related in the following fashion -
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e v+ r (3.2a)

where v_ is the vector of pseudo-static displacements due to support

9
movement., also

B = v + P (3.2b)

These vectors have the following form for a typical floor,

of a2 building shown in figurell below.

r ¥V r sing r

xa gx xn xn
= + = +
rya vgy ryn 11 vg ryn
Toa J n vge Yon 0 on
and
an sinB Fxn
f'ya = cosPB Vg + ?‘yn . (3.3a,b)
ixea n 0 ?en
i.e fa = B Yt T (3.3¢)

Or, for all floors

r, o= BV +r (3.3d)
where
(b )
by
B = { by & by = b, etc. (3.3¢)
. by /
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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+BYU) + CF *+ Kr =.0 (3.4a)
or

My + Lr + Kkr =- HBY, (3.4b)

This coupled set of'equations may be solved simultaneously
with an appropriate numerical technique. Another approach, which will
be used here; is to find a transformation which uncouples the equations
so that they may be solved independently. This transformation of

course is via the eigenvectors or mode shapes of the system.

C. Mode Shapes and Frequencies

The vibration mode shapes represent the solution of the

undamped free vibration problem given by

=<
-
-+
1=

r o= 0 (3.5)

The eigenvalue problem to be solved is written as

K¢ = (3.6)

1E
L 4
[a=g
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[}

where ¢ = mode shapes

w

frequencies
The mode shapes are normalized such that

I

¢ M ¢ = (3.7a)

§—

then also

g K¢ = W (3.70)

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 ¢ = [ w.l (3.7¢)

so that Am represents the damping of the m th mode.
The actual displacements, r, are now expressed as a linear -

combination of the mode shapes.

[ Z,(t) 7]
A N -l TS

L 2y(t) ]
ie, ro= ¢ Z (3.8b)
also Po= ¢ 2 (3.8¢)
and | Po= ¢ 7 (3.8d)

where Zm(t) represents the response of the m th mode.

D. Dynamic Response Analysis

Using equations { 3.8 ), equation ( 3.4b) may be rewritten as

MoZ + Cgl + KgZ - MBY (3.9)
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Premultiplication by QT yields

equations

where

1=
1o

tx2Z + Kx7 = pP*y§
M¢ = 1
C¢ = [ 2, W ]
ke = [W]
T .
MBV
- g
™
™
J
M)
My
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the uncoupled set of second order

sin@ ‘

COSB

sing

COSR 5

(3.10)

(3.11a)

(3.11b)

{(3.11¢)

(3.11d)

(3.12a)



For any 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 portion then

Vg = A + Bt {3.15a)

where A and B are computed from the end values as shown on Figure 12

tl : 12
| " —
t

S— vg(f,) \\V///

FIGURE |2 GROUND ACCELERATION

On (t], tz); A Vg(tl) | (3.15b)

Volty) - V (t))
B = —d t, - t]g (3.15¢)
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X
-
1]
=3
(-]
3
n

1 = mass of story 1

Jl = rotational mass moment of inertia of story 1
i.e, rm] sing ]
m cosB
0
MB = m, sing (3.12b)
m, cosB
0
. J
50, a typical term of P* has the form
p*x = QT MB (3.13a)
m m -~ =
T S hix %y fie %ax %2y b2 > (m sing )
m CcosB
0 (3.13b)
{ m, sing >
m, CosB
0
pr = g m { sing Oy * COSB ¢ny } (3.13c)

Now a typical equation governing the response in the m th mode has the

form . > «
Zm + ZAm W Zm + W Zm = Pm v (3.14)
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Now on (t1, t2) equation (3.14) becomes

.« L] ' 2 *
Z + ZAm Hm Zm + Hm Zm = Pm (A + Bt) (3.16)

The solution to equation (3.16) on (t], tz) is given by

* -Amwmt A ZAITIB
Zm(t). = Prn e Zm(t]) - ;E' + w3 cos NDmt
m m
2
B E AmA B(2r_-1) )
+ ND—m Zm(t]) + lm Hm Zm(t]) - Fm_ + T—— s1n NDmt
m
2» B
* A m Bt
+ Pm ;;2- - ——‘—'w3 + -N-2_ e (3.]73)
m m m
where
- 2, 1/2
me = Nm (1 - Am) (3.17b)

and Zm(t]), im(t]) are the initial conditions for this linear portion.

Differentiation of equation (3.17a) gives the modal velocity
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- * = Amwmt - B
Zm(t) Pm e [Zm(t]) - ;?’] cos Wyt
m

: 2 B .
+ 1A - W Zm(t]) - A W (Zm(t1) + -—= )[ sin ot

(3.18)

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 specific earthquake a more realistic approach is via the
response spectrum. For a particular ground motion history ;g(t), the
spectruﬁ is defined as follows.

The response of a unit mass system with damping A, and
frequency w, is governed by the equation

u(t) + 2aw u(t) + wl ult) =;g(t) (3.19)

Let u_. be the maximum value that u(t) attains. Then,

m

three spectral quantities are defined by

i) spectral displacement: S (W, A) = upay
i1) spectral velocity: Sy (W, A) = wup,.
ii1) spectral acceleration: Sz (w, A) = wZ Upay

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) - P; Sa (wm,km)

ra (3.20)
WG
This implies a set of actual displacements
_ o(max}
fm ° In &m (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 calculating 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 output but to understand the basic structural behavior
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 Tocation of the earthquake input. If

the disign criteria states that the input is at the base of the bui1diﬁg.
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then it is impossible to say that the building will modify the input, and
it is impossible to include interaction effects.

A large amount of research in this area has been associated with
machines vibrating on an infinite foundation where the term radiation damp-
ing has been used. This work has little value in earthquake engineering
since the energy source is not at the base of the building. It is easy to
show that the energy stored in the building is very small compared to the
energy stored in the immediate foundation areza in the case of earthquake
input.. Also, the machine vibration prob1em is a steady state phenomenon;
whereas, earthquakes produce a transient loading.

The continuous foundation contains an infinite number of degrees
of freedom. Therefore, any approach which suggests representing the lateral
behavior of the foundation with a simple spring, dashpot and mass system is
a very gross approximation. In fact, this technique can produce a filter-
inj effect on the earthquake input and cause serious errors. For lateral
earthgquake input, this type of approximation is only acceptable in the
representation of the rotational stiffness at the base 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 studie& 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.

- 46 -



BASE ROCK MOTION
|
SURFACE MOTION - MIED|UM SOIL
-—— SURFACE MOTION - SOFT SOIL
=
o
2
a-
Ll
-
Lt
(&)
()
I
-
<
8 ot
-
O
i
a
» s\
h.,.,_\
0 05 1.0 5 20 2.5

PERIOD - SECONDS

FIGURE 13 APPROXIMATE EFFECT OF SOIL CONDITIONS
ON DESIGN SPECTRA (HYPOTHETICAL)

- 47 -



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 t6 the lateral
earthquake loads. |

For most structures the stiffness in the vertical direction is
very large; hence, the vertical periods will be very small. Therefore, a
dynamic analysis in the vertical direction may not be‘required. A direct
increase in dead load stresses may be a good method to approximate the

effects of vertical earthquake loads.

C. 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 £
Spectra for damping of 2 and 10 percent are shown in figures [14] and [15].
It is clear that the Uniform Building Code seismic loads are very smatl
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 point in California, and earthquakes of the E1 Centro
magnitude may be expéected 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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apparent .that certain types of public buildings will justify a design for
a large intensity earthquake. In all cases the UBC code should only be

considered a minimum design criteria.

D. Special Modeling Problems

1. The program is restricted to frames which are basically rectan-
gular with contiﬁuous column lines. However, if appropriate member properties
are selected, frames with a complex geometry can be considered. For-an example,
the frame shown in figure 1§ contains a massive shear wall terminateq by two
columns at the first Ievél. This type of frame may be modelled in the following
way.

Consider a two-bay frame with column lines A, B and C. The first
level can be accurately represented. The solid wall above level one must be
modelled using only a panel if continuity between the infill panel and the
bounding columns is to be maintained. For program input, this implies that
panel section properties be computed using areas a1, a2 and aj and the columns
input on lines A and 8 above level one should have zero sectipn properties.

ALSO it must be noted that the panel is not associated with the
rotational degrees of rreedom of the adjacent joints. Therefore it is necessary
to supply massive beams at levels 1, 2 and 3 in bay AB to force the rotations
of these joints to be consistent with overall wall displacements and so produce

accurate moments in the beams of bay BC, and the first level columns A and B.

2. Where several subframes interact strongly (i.e. are closely coupled)
it is suggested that they should be modelled as one frame. However where this is
not possible such a subsystem may be modelled as a combination of linear frames with

appropriate out of plane member stiffnesses set to zero [8].
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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 tha; the principal assumption of rigid in-
plane floor diaphragms coupies 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 rotaiions 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 p]anAview of a typical building is shown in
Figure Al. '

The center of mass for each story level must be calculated and
supplied by the user. The location of the reference point (origin of
gliobal X,Y coordinates) is arbitrary and must be selected by the user;
the referehce'point is the same for all story levels. Note that the
line of action of the earthquake force resultant acts through the center
of mass-.at each story level.

The properties of a frame or shear wall are given .with

respect to its local coordinate axes. A typical frame/shear wall

element is shown in Figure A2. Floor levels and column centerlines are
the basic reference lines used in the frame description. Floor levels
are the same for all frames. A1l lateral loads are applied at the floor
levels and act on the compiete structure. Columns may be omitted by
.specifying zero properties for the member. Bending stiffness of the
beams {girders) may be neglected also. However, axial beam areas do not
enter the stiffness calculations because all frames at a given floor
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
negiected. The effective 1éngth of a beam is reduced by the rigid end

zones specified on either end. The height of a column is reduced by the



/

MASS
®

CENTER OF U

: 3
3 R
:RY xg’
3

Rg

EARTHQUAKE INPUT

FIGURE Al

REFERENCE POINT

PLAN VIEW (TYPICAL BUILDING.)

A-2



£-y

DIAGONAL ELEMENT

® ®

FIGURE A2 ISOMETRIC VIEW (TYPICAL FRAME)



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 factor; are
given. Shearing deformation may be 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

Vo— = 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 (7I5,9A5)

Columns

1- 5
6 -10
11 - 15
16 - 20
21 - 25
26 - 30
31 - 35
36 - 80

Note*

(1)

(1)

(3)

(4)
(5)

Entry

Number of stories in the complete building (not
including the footing line).

Number of frames with different properties or
different vertical loading.

Total number of frame or shear wall elements in
the structure.

Total number of load conditions
Analysis type code:
EQ.0; Static loads only

EQ.1;5 Mode shapes and frequencies only

EQ.2; Static load analysis + mode shapes and
frequencies.

£Q.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 envelope
only.

£Q.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:

£Q.0; X, Y translations + story rotations

EQ.1; X translation only ,
for symmetrical bldgs. only
£Q.2; Y translation only

Building indentification information to be printed
with the output.

[*See next section for notes.]

2. STORY DATA - Prepare two (2) cards per story level; data is entered
in sequence from top to bottom of the structure.

First Card (A5,15,7F10.0)

CO1qmns

1- 5

Note

Entry

Five char&cters to be used for level identification

A-5-



Columns

6
N

21
3

4]

51

61
71

10
20

30
40

50

60

70
80

Second Card (8F10.0)

- Columns
1-10
11 - 20
21 - 30
31 - 40
41 - 50
51 - 60
61 - 70
71 - 80

Note Entry
Blank
Story height [distance from the floor (or roof)
level to the floor (or foundation) level below]
(6) Translational mass
(6) Rotational mass moment of inertia about a vertical
axis through the center of mass.
(7) X-distance to the center of mass measured from the
reference point.
(7) Y-distance to the center of mass measured from the
reference point.
(8} External story stiffness in the X-direction.
(8) External story stiffness in the Y-direction.
Note Entry
FxA load for lateral load case A
EyA load for lateral load case A
XA; X-ordinate at the point of load application
for load case A.
YA; Y-ordinate at the point of load application
for load case A.
FxB load for lateral load case B.
FyB load for lateral load case B.
XB; X-ordinate at the point of Toad application
for load case B.
YB; Y-ordinate at the point of load application
for load case B,
F Positive Definition of Loads
0T o L)
y TFY
P X
x ]

A=6



FRAME DATA - One set of data must be entered for each different
frame.

Frames with different locations but identical

properties and vertical loading need be entered only

once,

a. Frame Control Card (9I5,7A5)

Columns

0 -

6 - 10
11 - 15
16 - 20
21 - 25
26 - 30
31 - 35
36 - 40
41 - 45
46 - 80
b.
Columns

] - 5

6 - 15
16 - 26

5

Note

(9)
(10)

(1)

(12)

(13)-

(14)

(15)
(16)

Entry

Frame identification number.

Number of story levels above founaation.
Number of vertical column lines in frame.

Number of bays in frame.

Number of sets of different column properties.

Number of sets of different beam {girder)
properties.

Number of sets of different fixed end moments and
shears to be applied as vertical loads to beams
(girders).

Number of infill shear paneis in this frame.
Number of bracing elements in this frame.

Label to be used to identify this frame type.

Vertical Column Line Coordinates (I5,2F10.0)

Note

(17)
(18)

Entry
Column line fdentification number.

x-distance to column line from frame reference

-point.

y-distance to column 1ine from frame reference
point.

Column Property Cards (I5,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  Note Entry

1- 658 (19) Identification number for this column property
set.

6 - 20 Modulus of elasticity, E.

21 - 30 Axial area, A.

3t - 35 (24) Shear area associated with shear forces in

major axis direction, MAJ. SA.

36 -40 (24) Shear area associated with shear forces in minor
axis direction, MIN SA. ‘

41 - 50 (23) Torsional {nertia.

51 - 60 Flexural inertia for bending in the major axis
direction, MAJ. I,

61 - 70 Flexural inertia for bending in the minor axis
direction, MIN I.

71 - 75 (20) Rigid zone depth at top of column (for both axis),
DT.

76 - 80 (21) Rigid zone depth at bottom of ‘column, DB.

major -~ O
+ axis

. minor
axis
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Beam Property Cards (15,F15.0,F10.0,F5.0,2F10.0,5F5.0)

d.
Columns
1- 5
6 - 20
21 - 25
26 - 35
36 - 45
46 - 50
51 - 55
56 - 60
61 - 65
66 - 70

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.

Note Entry

(22) Identification number for this beam property set.
Modulus of elasticity, E.

(24) Shear area, SA.

(23) Torsional inertia.
Flexural inertia, I.

KII - stiffness factor only (Eg. 4).

KJJ - stiffness factor only (Eg. 4).

K.. - stiffness factor only (Eq. 2).

IJ
(25) Rigid zone at end I, wl.

Rigid zone at end J, wJ.
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Fixed-End Beam Loads (215,5F10.0)

One card must be supplied for each different type of vertiga1
beam loading; omit these data if this is a single column line

frame.

Columns  Note

1

11

21

31

41

51

Entry

5 (26) Identification number for this vertical loading
set.
10 Input code:
EQ.0; Fixed-end forces are applied at the column
faces
EQ.1; Fixed-end forces are applied at the column
centerlines.
20 (27) Fixed-end reaction, M)
30 Fixed-end reaction, V]
40 Fixed-end reaction, M2
50 Fixed-end reaction, V2
60 (28) Uniform force per unit 1ength, w, acting downward
to be added to fixed-end reactions
COLUMN COLUMN
& ¢
Mlg T T MZl
Vl V2
N ! |
wL | lwr |
L R

Beam Cards (8I5)

One card per girder must be input from top to bottom and from
bay to bay in the frame (unless the data generation option is

used).
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Columns

1- 5
6 -10
11 - 15
16 - 20
21 = 25
26 - 30
31 - 35
36 - 40

Note

(29)

(30)

(31)

(32)

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.

Number of beams in sequence below to be generated
having the same properties and vertical loading -
as this beam,

Vertical lcading set identification number for
vertical load case I.

Vertical loading set identification number for

vertical load case II.

Vertical loading set identification number for
vertical load case III.

g. Column Cards (415}

One card per column must be ingut from top to bottom and from
column 1ine to column line of the frame (unless the data
generation option is used).

Columns
1- 5
6 - 10

11 - 15

16 - 20

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.

h. Panel Element Cards (315,5F10.0)

Enter one card per panel in any order; no generation is allowed.

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 I side of this panel.

11 - 15 Column line number at the J side of this panel.
16 - 25 Modulus of elasticity, E.

26 - 35 Gross sectional area, A.

36 - 45 (45)  Moment of inertia, I.
46 - 55 " Effective shear area, 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- 68 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 lTower 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 not be calculated
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5A.

Columns
11 - 20
21 - 30
31 - 40
41 - 60

Note
(39)

(40)

Entry

Distance, X]
Distance, Y1

Angle that the frame x axis and structure (Global)
X axis (anti-clockwise % to x).

Information to be printed with the output which
will identify this particular frame.

. X, LT

frame reference
point
Y|

L

structure 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 (215,2F10.0,10A5)

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., Do not
exceed number of modes specified on Control
Information Card.

Acceleration, units/sec/sec

Direction of eartﬁquake 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 (2I5,3F10.0,10A4)

Columns  Note Entry

1- 5 Number of acceleration cards (see c 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, 4.

3N -40 Time increment At, for print of results.
(see Columns 6-10 above).

41 - 80 User information to be printed with output.

b. Damping Cards (I5,F10.2)

One card must be supplied for each frequency in the analysis
(see Note 4).

Columns Note Entry
1- 65 (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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LOAC 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 Toadings. One card must be entered
in this section for each different building Toad case; the total
number of building load cases is controlled by the entry in card
cglumns 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 -
1n -
21 -

31 -
41 -

51 -
61 -

71

10
20
30

40
50

60
70

80

Notes

(1)

(2)
(3)
(4)

(5)

(6)

These data cards should not be supplied if the analysis type

Note Entry
Multiplier for vertical load case I
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- Tloading
[See SA]
(42) Multiplier for spectrum-2 loading

(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 symmetrical buildings, the capacity and speed of
solution of the program is improved if the story rotation
is set to zero; i.e., "1" or "2" in card column 35.

The translational mass has units of force divided by
acceleration (W/g). The rotational mass moment of inertia
is not required if the allowable story degrees of freedom do
not include rotation. Mass properties need not be supplied
if this data case is for static loading only.
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(7)

(9)

(10)

(1)

(12)

(13)

(14)

(15)

(16)

(17’

(18)

(19)

(20)

(21)
(22)

The location of the center of mass (X, Y.) need not be
given if this data case is for static loads 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 input section to follow
below. i

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 column
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).
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(23)
(24)
(25)

(26)
(27)

(28)

(29)

(30)

(31)

(32)

(33)

(34)

(35)

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 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: '

Moo= wil/12s Vo= w2

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, IT and III) 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 1ine 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
(Tocal) 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. QUTPUT 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 load 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 (Og).

2. For each frame (note that for individual frames, the following
output may be suppressed).

a) Lateral frame displacements for each overall building load
case.

b) Member forces for each overall building load case. (Positive
sign convention shown in Figure A3).

F. INTERPRETATION OF QUTPUT

1. A1l static load conditions must satisfy statics. Equi-
Tibrium should be checked at selected joints taking into consideration
the effects of finite member sizes and rigid in plane floor diaphragms

(Figure A3}.
Results from a dynamic spectrum analysis will not satisfy

statics since the method involves summation of absolute values of

individual analysis .

2. Caution is required when using the panel element to model
shear wall sections; especially 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 equiiibrium (Figure A4).

In general these results may be more accurately interpreted
in continuous vertical systems by considering the panel "bottom forces"

only (Figure AS).
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When infilled frames or nonpianar walls are to be modelled, use
the 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 wriften in FORTRAN IV with dynamic storage
allocation for major arrays in blank COMMON. Thus the amount of high
speed storage required for a particular problem may be changed by altering
the following two cards at the beginning of the main program;
COMMON A (n)
MTOT = n
For a given building the value of n required is computed as follows

1. For each frame, use the following storage computation program to

compute Nf.
PROGRAM STCRE(INPLT,CUTPUT ,TAPES=1NPUTTAPES=CLLTPUT)

1C REAC(S,1C00) NS¢NC,NEsNCFyNEPNFEF 4 NFANNTRU
IF(NS.EG.0) STOP :

NLD =23

Mw=3%NC
NA=NWME 2
MNE=MN+E
ANCP=NCP 41
NEP=NEP+1]
NN=6%¥NC+3%NS+3

Ni=1
N2=NM14+14%NS
NI=N2+G*NCP
NAa=N324GENEP
NS=N4+T*NFEF
NE=NS+NSENDR*2
N7=N6+AS¥NEX3
NE=NT+NSH¥NC*¥2
NG=hRB+ZANPAN
NIOaNG+S¥FNTRU
IM=NI=N1

LSS(MNE(MN+1)D/2
LC=MM3NM .
NE=AN+#NLD=WN
LE=MMS$NE
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C

NAM=NN=NMN

LSL=(NNME(ARNM+1))724MRNENLD

NRL=MN4+NLD
N1=1

N2=N1+MAXO(LS,LE}

KN3I=N2+4LC
Na=N1+LSL

NI=FAXO(NZyNG)
NA=NI+MAXQO(LS,LE)
NSE=N4+MNERS

NG=ARS+MNED
N7=NO6+KhNL
NEB=NT +MNM
IC=N8-N1

NF=1IM+10

WRITE(G2000) NS NC,NBACPyNBP , NFEF ; NPANy  NTRU ¢ NF

GG TO 10

10C0 FCRMAT(BIS)

2000 FCRMAT(1IHC,
«6H RS =,15/
26F NC =,15/

6 MNB  =,I5/

«6H NCP =415/
«OH ABP =9 157

«6H NFEF=,15/

e6H NPAN=, 15/

«Oh BIFIU3' is57

oy

«elJHX%E2 NF %2 ¢t 1€)

END

Column Variable Description

1-5 NS number of stories in this frame

6 - 10 NC number of column 1iﬁes in this frame
11 - 15 NB number of bays in this frame
16 - 20 NBP number beam property sets for this frame
21 - 25 NCP number of column property sets in frame
26 - 30 NFEF number fixed end force sets in this frame
31 - 35 NPAN number of panel elements in this frame
36 - 40 NTRU

number diagonal braces

2. For the complete building, calculate

Nb = 8 * NST + NSS * (2 * NSS + 3)

A-24



where, NSS = 3 » NST if three degrees of freedom per story are
21lowed in the analysis.

= NST if only one degree of freedom per story
is allowed in the analysis.

3. If a dynamic response analysis is required, calculate

Nd =

[0e]

* 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.
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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)

2. 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)

3. The frame location cards are then read and the total stiffness of

the complete building is formed (subroutine LAT)
4, The system is solved for one or two of the following conditions:

a. The static vertical loads, I, Il and III and the lateral loads
A and B applied (subroutine SOLVE)

b. The three-dimensional mode shapes and frequencies are evaluated.
The earthquake acceleration spectra is read and the maximum
story displacements associated with each mode shapes are
calculated (subroutine EARTH)

¢. Earthquake ground motion is read and the structure displacements

are computed for each time step (subroutine DYN)

5. The load case definition cards are read and the total story
displacements are evaluated. Fgr each frame in the structure the
lateral displacement are evaluated and joint displacements calculated
by backsubstituting for each static load displacement and each modal
spectfal 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
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root-mean-square or the direct summation is conducted at the member

force level, (subroutine DISP, FRAME).



ETABS

INPUT
e STIFF |
coL ASSEM
EN BEAM SHRINK
PANEL
DIAG
LAT .
SOLVE
EARTH
EIGEN
TABA
DYN RESP
DISP BKSUB
AME
A —TLoap
SORT =50
OUTPT BEAM
DIAG
MEM PANEL

FIGURE B PROGRAM ORGANIZATION
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FORTRAN IV LISTING OF PROGRAM
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ARARRRAAAMAANAAANARNANRNRDANOANAARABRARNAB/AAANRA

noh

nna

nAan

100

30

PFAOGRAN ETABLINPUT ,OUTPUT s TAPESa INPUT  TAPEL=DUTAUT , TAPE S,
1 TAPEZ ; TAREI s TAPELL TAPEL 2, TAPELDY

PROGAAN ETABDS sce A GENMEAAL FPACGRAN FOR THE STATIC AND DYHAMIC
ANALYSIS OF FRARE ARD SHEAA WALL THREE-
OIMENSIONAL BUILOINGS AND IVITEWY

OEVELCPED BY aas B+ Lo WILSON,; M. Ws DQVEY AND J. P, HNALINGS
DEPARTARNT OF CiLviL EMCINERR ING
UMIVERSITY OF CALIPCAMIA, BERKELEY
SEPTEKGER J974, REYISEQD MAACHKH 1979

THIS YERIION PCR & CDO #4900

(LEL T L) [ 1]

NC RESPCMSIBILITY IS ASSUNED BY THE AUTHORS OR BY THE UNIvERIITY
OF CALIFORNIA PG ANY ERROAS, AIITAKES, OR A[IREPAE SENTATIONS
THAT MaY GCCUR FAON THE USE OF THIS COMFUTER PROGRANM. ALL
SOPYWARE PROVIOED amg In ®AS {30 (ORGITION, WO WARRANT £35S OF ANY
KiINC, WHETHER STATUTOAY, WAITTEN, ORAL, EXFAZSSED, OR IWMLIEC
(INCLUDING WARRANTIES OF FITHESS AmD NERCHARTASILITY) BHALL APPLY.

PUM IC DISTALAUTION OF THIS PFROGAAN THROUGH NILEE WAS MADE PO3SI-
BLE BY The AUTHRORS ANO THE NATIONAL SCIENCE POUNCATION wiTh ThE
STIPULATION THAT THE PROGRANM ME|THER BE 3000 I WHMCLE OR IN PART
FOR DIAECT PROFIT AOR ROVALTIES OR CRvELOCPMEKT CHARGES MADE FOR
ITS USE. BY ACGEPTANCE OF DELLVERY OF Tnis PRUGNAN PACKAGE, THE
PURCHASER UNOEASTANDS THE ACSTAICTICAS OM THE USE AND DISTRIBU-
TION Cf THE PAOGAAN. THE PEE PALD TO NISEE REPRESENTS A CraRcE
FOR DUPLICATION, MATLING, AND OCCUMENTATION. THE LEGAL QWMERSHIP
OF THE PROGRAM RERAINS WiITH THE DEVELOPERY.

IF THIS PRGGAAN HAS GIVEN YOU WEW AMALYSIS CAPASILITY REIULTIMG
IN INOIRECT PROF LTS, TYOU MAY WiZh T SUFPORT PUATHER WORK iN THIS
ARSA BY GLVING AN UNRESTRICTED GRANT TO THE AUTHORI UNIVEASITY.

T ISR TR T L AL L LS L LRt dl)

COMMONS GENZ NET (NDF JNTF o LD, MAT , W NSO, BHEDL 93, FHEDLT ), N3S,TLE)
i dALABTI) 15,1

DATA RLAD 7an A gah ¥ gArROTNM 7

COMMAN £ JURKS IR} ¢ S0M, N, JUREIZN)

COMMON/ST |77 3TPLI3S)

COMNGK ZDYNZ NTLNE,OT  WPC, DARS

CoMMaM ALLOOOD)

WIGT= 10000

READ AND PRINT OF GEMERAL IMFCRMATICH

REAC (85,1000} “S"mglﬂ"|ﬂ.ﬂglli._ﬂ'l!ﬂ,ﬂnlo
LFENST.EQL.D) STOP

CALL SECOND (TI1))

1323

1820

IFINID.E0.0) GO TC 80

13=1

19aKsSC-1

AESaNSTOLD

NESaMSTS]

IFINEO.CT . NSS) MFOvNSS

IFINAT . EQ.0) NFO=0

WRITE ta,2000) .NGD.IS'.W.N".I‘.B,Ilto"qnlm
REEING 2

RENING 3

READ AND PRINT OF STCRY INFORHATICH

MIn1s 1ASNST
HlaNZe2ONST
CaLL INPUT (ACEDsALNZI ACHIF, NIT)

AEAL AKD PRINT OF FRAME PROFERTIES AND FORM LATERAL STIPFRESSES

00 200 L=, NDF
CALL SECCMD (TT)
READ (39,0000 M M3, MCsMB S RCP  HEBP, NFEF yNPAN NTAU,, FHED

ERITE (8,30001F FHED,M, NS, NCy N8 (NCP L ADP , NFEF P NPAN HTRY

LELE ]

['TTS LIV 4
HCPaNCPH]
NEPeNEP ¢ ]
NasSFRLsIBNSe] -
Kisl

NEvhibias)

S DUF X2 L1

LITL RS LA 3

non

nan

LN,

ARA

<
<
C

NSspasTONFEP
MOSNT+NISNOR)
hTu il o NSENAS]Y
LLELTRL L o4 t]
NN IONA AN

CLmPAUTE STIPFRESS FOR REDUCED STORAGE
CALL STIFFINA S, K NN N

HIQendrNA

LISLL 1Y

LIFLLIRRL Y

LIEEL IS S L]

MLasMLIeJOMY

hiSanlas2oNTRY

LILLLIELE L -

IF{MEE QT .NTOT) CALL WERQRY (N1&=NTOT)

CALL FORMEATNI) gACMI N AINI o hIMNA] jAIND ) JAUNGT  ALNT I ALNE) ALY,

I &(M10}), MET ;M8 HC  NCR, M NS NFEF  NEAR AR LD ALMLE) M, ]
A ATMEDE  ACNIA)  NTAU, Al N1B})

200

CALL SECOND (TTT)
TET=TTI=-TY

WRITE [&,2003) 1,7TF
CCMTINUE

CAL JECOND [T(2))

SOLYE STATIC LOAD CASES

NIan2+NSIINSS

LI R ETLE]

LR gl ]

NéarS+I0ilr3

h7shs s NETONTFOR

NE=NT+ BANTE

NOSNAY4SNTF

[FIMD GT.HNTOTE CALL NEROMY (N9—NTQT)

CALL  LAT CAINI I o AIMAI o ATRIF L AINS ) AINBIATNG S (AN ) MIS,NPI NTP,

1 AINSIHIT)

Ca L SeCoRD (TI2))

KCOE SHAPES AND FREQUENCIES AND BPECTRUN AEIAONIR

MEaMI s BANST

HI=N2+NSSondS

Na=MIrNES

L TLTRYE H

NeaMS sNES

NT=NG NS SONSS

NBan2+ (MFO+BIONES

IFINE.GTaNY) WE=Ng

IPINT.GT.NTAT) CALL WEMNDRY (NT-MTOTH

nAo=0 T
CAL EARTHEAINLY GAINZIGALMI S ATNA) yALNS) rALNGE oA LS ) o NES  NAT (WMD)

CoRPUTE DYNANIC RESPONSE

I {mat.NE 4] GO TO 230

WL OwSspT Mg

MM+ ML DOINES

HASNI s ZENAC

AS=naeNTINE

MOsh3IENES

IF (M@.GT.MTO?) CALL MERDAY (mG-ATOT)
CAML CYN  CAIMZI ATNIE, AiNa), AINSE,N3S}
CALl JECONO £T(a))

CCHMPUTE FAAME DIIPLACERENTS

EFINAT LEL2} MFOu
IF (WAT.E0.1) GO TO 00
mOsSNFQ

EEEMAT JEQon M D3 oNT Ll
MIh1+ B DPNSS

MATNIERSTONTF®]

h3ahyenFSenLD

HE=NS+IONTF

NTanBraTF e

TFARTGT. MTAT) CALL MEMCET[NT-4TLCT)

CML OESP CALMIE JATNZY G ACNI) JATRAY JAINS} NS WTF M D, ST, WS a Peb)

1y
390 CALL SECOND (T{%)}

CALCULATE AnD PAIAT ODUSPLACEMENTS anD STRESSES

¢ (NAT . EQ.1) GO TO ado
ChLL FRANELWTOT;hmD,NF%)
CAaLL SEconD THI4)
Tra(a)-TiL}

*t
2
-3
.

"
”"n
v
*"”
109
(11}
102
193
108
108
104
107
o8

10
e
1ns
13
114
s
Lie
nr
tie
ile
129
La
(32
(3]
124
129
126
127
128
1z
130
M
132
133
134
139
138
1ar
138
139
189
141
Lan
143
184
148
148
1a?
148
149
1590
1351
(L33
3
194
133
154
137
158
139
160
(L 1}
182
183
184
143
186
187
(L1}
149
170
1
112
173
1ra
s
174
BT
178
ire



OC 200 §91,3
533 TeED=TREeld=T{1])
TL6}eTT
WRITE (6.2202) ¥
4
6c Ta 130
[
100C FCRIATLZIS,943)
1001 FORMAT(GLE, 743)
2000 FCAMAT (1ML, SASS
1280 TCTAL AUMBER CF STCASES--
1281 NUMBER OF DIFF. FRANES—-la/
126k TITAL MUNBER &F PRAPEI---14/
126M NUMBER OF LCAD CCMDITICHSIA/
128H TYPE CF ANALYSI3~r~—e———ja/
1740K  EQ.O0~STATIC LCADS CMLY s
1 40H  EQ.I-MOOE SAAPES AND FRECUENCLES Onlvs
L 40R EQ.Z=STATIC AmO MOUE SHA®E ANALYSES 7
1 40n  EO.I-TYPE Z ARD SEISRIC SPECUYRUN AMAL/s
} 37M  E0.4=TYPE ¥ AND SEISRIC AESPONSE ANAL (EAVELCPAES OWLY)/
1 8%m  EG.S=TYPE 2 ANC SEISHNIC PESPCNSE ANM. {(TIME RISTORY PRINTOW
T
126m AUNAER CF FAECUENC (E3=—-14/
126m STORY TAANSLATICN CCOE-—=14)
2031 FORMAT (LNLsTASS

127 PRANE 1D MIMBER===naa=—oo Lar
1274 AUNBER OF 3STCRY LEVELS==== [47
FETH RUNAER CF COLUAN LINES-—= 14/
127 NUMEER CF BAYJ-—====-—= l&/ .

1274 NUNBER OF DIFF, COL. FROP= [4r
127n ALMAEE OF OIFPF. DEANM FRAGP- (&7
127+ NLMDEA CF DIFF, FEF-————--= l&/s
1270 AUNEER CF PANEL ELENMERTS— 14/
127TH AUNBER CF BRACING CLEMEATS 1a&/)
2032 FCAMAT (/77190 TIME LOG {3ECCAOSY #/

1 a4lh ECAN PRAME STEIFFNESSE€S.seses = Fr,2/
2 41k SOLVYE STATIC LCAD CASES - - rr.as
3 Aln BCDE SHAPES AND PREQUENCIES = Fr.2/
4 alh CONAUTE FPRAME DISPLACEMENTS., - P2/
5 alx CCHPUTE ANG PARAIAT STRESIES AnR QISPLS.: = F7.2//
& 41A TOTAL TIME,sveusvismrsnsassrssncuncsnnes & F7,2)

o)
1 2003 FaANAT {|ar0
o] I 42, 2IMTINE REQUIRED T FLAP 3T
<
END

SUBROUTINE INPUTISD PA,PB,h3T)
DINERIION SOLRST, 140, PAINIT 2]} ,PA(NST,2)

REAC AMD PREMT STORY DATA

At N

WAITE (6,3000)
DO 200 N=l.hST
LN RST 1N
READ (3,1000F {30(N EFeln1 0100 PAlN 1) PAINT] +SOINet2)oS0UINI1ID),
1 PA{N 1) PBEN2)
200 WAITE 16,2000 Li,{SOEN,Chelnl, 0}
WRITE {4,3001)
DO 300 M=l,NST
LNENST 4 LN
SOIN L] )m —SOUN, PIPEPATN,2)-S00N,01)4SDINy LUNOIPAIN, L}~3DLN, )
SOCMpL4)n-3DIN, 120 (PBIN,2)=3DIN 1#SDIN, 13 I0IPELIN, ) )-30IN,5))
300 WALTE (06,7000 Lh, (300N, 13,029,148 AON L) P AN, 2}, PBEN,1],PBLN,2)

RETUAN

1000 FORMAT [A5,54,7F10.0/0F10.0)
200 FCRMAT {([8,3X,A%,TF13.2}
2001 PCAMAT [18,6F13.2,3%,4F0.11
3003 FCRAMAT t/77711H STORY D 24 10M LEVEL MOe 3IK,2HID 8X,8HHEIGHT
t AR, PRMASSIN] BX,SHERCST DR, AMK[M] X, 4r¥{A) 10N, Inx-X §O0X, 3PR-T)
JO0) FOAMAT {7-7800 STAUCTURE LATERAL LCADSa..CASES 2 anND B //
1 10K LEVEL MO+ TX,HPE-2 QN 4nFY-A A ,SHMON-A SX,8HFE-8 DX, 4HFT-8
2 0X,SrHCH-B BNX,2HXA BX,2RTA OX, 2030 OX,2MYHR )
ZND

Etan

ETan
ETAB
£Tan
[3FY)
ETaB
EVas
ETAB
Eran
EVAS
ETan
ETad
£7an
ETAD
ETAD
ETAD
ETAB
ETaBn
ETan
ETAD
ETASD
ETad
ETAS
ETAD
ETAB
ETAS
ETa
£ras
ETAB
ETAD
ETAl
ETAD
ETAS
ETAD
ETAB
ETAD
ETAD
ETAB
ETAD
ETAD
ETAD
ETap
ETAR
ETAD
ETAD

TMPUT
1w UT
T
T
INPUT
TNPUT
INPUT
INSUT
INPYT
ImAUT
tnPUT
weut
INPUT
INPUT
InPUT
INeUT
1NPUT
INPUT
1MPuUT
tNeut
INeyTY
1nPUT
tneuT
TNy
JLLIN
1INPUT
I~ ut
1WPUT
INPUT
tnPYT

[E.1-]
(L}
Laz
a3
1ns
183
188
L 1
188
189
190
(L))
193
153
[3-1]
153
190
197

1

200
2ax
102

203

207
t 4] )
209
210
a1
a2
1
21a
s
EAT ]
217
e
e
220
a2z
222
23
24

n

nnaA

LG Y

LY nnn

AN

nan

2000
200}
2002

108
140

113
129

208
210

1 MOS K3, NPEF NPAN L FEPF,

1 LOINI Nt Y, LOB(NS, MBI, 31,0 CINS . hC,R)

SUaRCUT INE ECHD {LBC NS, NA NL 4L s MPRDP ) [0 ] x
COomMOM #JUNKS MLD,LCCTEQ) 2CnG 3
GIMENTION LACENS MR ML) ECHO L]

ECHD 3
FAINT MEMBER LOCATIONS AS GEMERATED ECHD &

ECHO T
OC 200 Jeai,MAJO [ 4] [ ]
FROFLS L) [ 14 :] *
IF (1J.CTanR] Ji=pmt ECHg 30
WALTE (8,30000 TlelaJetd) eCHg 11
WATTE (&,7002) ®hHo 12
DO 200 (=), W3 ECHD 13
00 100 KeJ, 4} - ECHg 14
LOCER I BCIE, K L) ECHD 18
EF {(LOCIK}.EQ.XPRAP) LOCIX}eq EChO 16
COMTINUE ECHG AT
LELERRES] TCHp  tE
wRITE {8,2001) M (LOCIKY,,nnt, S0} ECHO LY

ECcHO 29
nETLRA ) ECrQ 28
FORNAT [4HOGSTORY 3014} Ecwg z2
FORMAT {T4,2X,3014) eCrwg 23
PFORRAT (in ECHD  2»
L 1] . ECHO IS

SUBROUTINE FORNESDs  CP 8P, FEBF,LO,LO8,LC,LP, 5, R:NST,NO  NOy NCP,

PPN IP LY TP MTRULCLN S
SpCLMERC, 21 CREENCP I, BR{P, MR} ,FEF (T, NFEP),
ILPL3 MPAND, IFEF(MEEP),

DIMERS[ON JO{NST

IPPLEAPAR) L TET  NTAY ), TPL2 NTAU}

COMMOMZ JUNKS MLD oMy MOy W0, ma  LRET T, R i 0230, THIN)
COMMON/STIFZ ASALIZIR) eBALR12):TL0,12)
BATA +E ZinE /7 .

,Oe])
READ AMD PAIMT OF COLURN LIME COORDINATEY

wRiIEiE,1090)
READTS 23000 (M (O MEIeE)ol=] 2 sdud o nch
MAITELS 2000 L, CCLMlap ¥,y Uml 20 s dnl 0CE

MEAD AND PRINT OF COLNNR PROFEATIES

LepMCp-=]

IF{L.20.0) 4O TO 108

READ (5:1001) (M (CPidyl)ydm
WRITE (8,2001) (I,{€P(Jdl),dn
oa 116 Iv1,¥

CPLL,MCP Ym0,

AEAD AND PRINT OF BEAN PADPERTIES

LNEP-

IFtL.20.0) <0 TO 318

MEAD  {9:1002) (W (BPTIellsdnlo®)ylul L]}
white (&,2002) (), BRI 1) ,4n1,90,:10),L)
0O [20 E=j,.9

BR( L, NBR}el,

READ AND PRINT OF PIXED EnD BEaM LODADS

I INFEF.EQ.0) &a TO 2408
REAC  [3,1003) (N, IFERl]), (FEFLIo ) iml T hylad, nFEFL
WRITE €4,2003) LI, IPEFTT) (FEPLJ o) dny, Shelml nrEF}

READ (DR CENERATE) AND PRINT OF BEAM LGCATIQN CARDS — LB

IF (MB.EQ.0) GO 1D 304

WAITE {6,2004)

00 260 Nal,nB

==0

DEC 230 Nal4HS

[* [(k.hE8.0) GC TO 220

LNanS+1-N

READI5,1008) (1 4LBIN M L) Lot bLOI K, [LOSIN, 8, LI, L1, M0}
BRITE{O 10080 {1 LN, {LBIN o’ L3 L=l hLDF Ko tLEBIM ML)l o), M O))
IF (LEBER M NLOY.E0.0) LETA, M, D) snER roem 58




£-2

NnAn

LN, LNl

AAN

ANAD

"N

fAA®

230
%0
e

2ra

11

320

33
EL )]
340

388

380

r

[N

Ira

bLF ]

QTG 230 -
L L2 T |

OC 239 Lalpy™MD

LA{R ML haLBin—] ¥l )

LOBEM, ML )=LOB N~ ML)

CCATIMIE

WALTE (8,3000}

WAITE (16,3004}

CaLL #CmO LB AL B, 3,3, 008)

IP IWFEF.EQ,0) GO 30 300

00 210 LI NE

WRITE (4,4004) iwi,l=1,0)

CL ECHO CLDB,hS il , 3,0 ,100000}
CLNTINUE

WEAD (0R GENERATER AND PRINT COLULSN LAOCATICHE - LC

wAITE [8,2003)

By 380 msl M

ney

0G 330 M=igh3

1P {K.MNE<Q) GO TO 320

LiuhSe =N

READCS (1009) MM (LCLMpM TR lwl 20K
WALTELD 1 00BN LAs (LGOI NN, R hplal, 2],k
EPILCIMgM 2} EQO M CIN. N, ) heNCP

40 TO 3130

KaK—1

0c 330 [+1.2

[SALFLPYSE S48 QXL FYe)

CChTEINUE

BALTE {8,30001)

WRITE (6.2003)

CALL EChO CLC W3, MCr2y 1 P

AEAL axD PAINT OF PANEL CARQS - LP,PP
IFINPAN,.EQ.G) €0 TO 345

AEAD  £5,1008) (LPUL D) LPLZ 0D otPI3T0 PPl 1) dmi B, Il NAN)
WALTE €6,2006) (LA{L D) LPALZ, 11, LPIS E0.IPPIJ 1) d=1,3),1=]),MPAN)

READ snD PRINT DIAGCHALZ

IF {NTRULEQ.O) GO TO 3840
READ (So1007) CLTCL, LD oLTIR 10 T{N, 00 TPUL, B0 TRE2, Ll Iml NTRY)
WAITE (6,200F0 (LT{Lp LT L2200 LTI 00 TRUI LI TRPEZ, T, 0mlynTRU)

PRINT BEAR PAGPREATIES AND LOADS

iF{aB.EQ.0} GO TO 3IT2

WRITE{&,2011)

OL 370 m=aj,NE

WALTE {&,2012) W

00 370 h=lgNS

LN=AS+L=-N

LIS TL TY PR

WAITELS 20100 LK, (OPLI, Mh} 51, 9)ILDBCN, N L) Lo2, M0)

PAIAT COLUMN PROPERTIES

WALYE {8,201}

oG 378 mei N

NAITE (68,2018} N

o0 173 h=j,wd

LhshS#l-N

LLLIR S P g ]

BAITE{8,2018} LN {CPLI AR} d=1,9)

STORY BY STORY FORMATLICN AND RECUCTICM CF STIFFNESS MATRIX

RaphST=ns

LRl L

HAROENE

YL LERLL L]

Chll STIFFIR,3,A AN NS)

00 700 Nal,hS§

CALL STIPFER.3,R,hNNS)
1. FCAN COLUNMN NATRICES

Ca 390 [=1,12

00 390 Ls1.,m.D

Fll L}"0.0Q

T
NDaL2

FCRnW
FoAR
FoAN
roAM
FORM
FLAM
FORR
FORM
FORM
FORM
FORM
FORAM
EoAM
POAN
FORW
FoRm
=Cau
FoRAM
FOAM
FoRW
FoRN
FORm
L
PORM
FoRN
FCRN
FoRw
FOAM
rFOoAN
FORM
FOR
rons
FoRM
FORM
FORM
roam
"Dax
Foau
FoRs
FORNM
FORM
Fonu
rona
FORN
FOAM
FORM
FoRM
FORM
PORM
FORM
FoRM
FoAN
FOAX
FORM
FORM
#ORM
FOAm
FOAR
Foan
FORM
FORM
FCAm
FORN
oRm
FOAM
FOAM
FORM
"ORM
FORM
FCRM
FORM
FORR
FoAX
FOAM
rFoRM
FORm
FORM
FORM
FOR M
FORM
FORM
F O M
FOoRM
FORM
FCRm
FaRM
FCoRum

54
7
as
s9
83
a1
L¥]
83
s
[1]
.8
(1]
LY
(1]
re
T
Tz
3
Ta
s
76
r?
Te
1]
1]
81
LH
[T]
(1Y
(1]
"

*
(1]
[ L]
99
o
92
o3
L
[ 1]
28
°r
e
29
1.1
194
1oz
193
104
1.1
108
11
(X1
o9
e
371
a2
"3
s
s
116
1r
1L
119
129
121
122
123
124
125
126
127
128
129
130
(B 1]
132
133
134
135
138
137
138
139
140
188
142

aAAN

830

(11}

L 300 Mel,N
ACELCINym, 1)
IFIMCea.NCR) GO TC 599
AL wSCLNGK,2)
EEnLCih, M, 2)
BLaCLAM{RK B )-CLNIN, 1)
B2=CLAIRK  Z)-CLN N, 2)
A3=B198)+B2%82
BI=3SQAt (B3}
IPLB3.LEQ.) STOPL
Cia=nl1s83

ShA=B2/8)

K j=CLM{M L}
YLLeCLNEN, 2}

CALL COLUNMIED MG, BL (SHAGCSA MCP NL 1, TLE CP)

LRtdhaJun

L[S M{8)=1
LufabaLM{T)~-1
LM{IL=LuiS)emn
LMCE b Midhsmn
(W INTYLIN IY VR0 ]
LALY) slie oM
LE{Zp=Lul3}~1
LHCLImLE{ )}
LW 9)=Lu{d)*d
Lufalem o)
(W IR SEIR TN 3 I
CALL STIPPLIS,3,R N, NS}
COnTIRnUE

2« PORM BEAM RATAJCES

IF (n8.%0.0) €0 To 419
nra)

NO=8

00 %00 Mol NE

NO=LB{N HyI)
IF(nE.E0.m0F)F S0 TO 400
1

20
BI=CLA{KS L )=CLNIKE, 1}

BslLnix I-CLMuinI,2)
83l=8 L+E2*8T
BI=SJAT (B3

LA r83

SnAw=B2/B]

XL=83

ELA=KL ~0F | N0 -DF(9,m3)

OO 54940 L=3,Ma0

Qg 8240 fal.é

PULLI=D.

2=LDBLA ML}

1" [(J) 390,9%0,339
VRFEF(3,J)00LR 2,
TH= VS LA 6,
Pll«)e~FERLL,J)}-YH
PL2,LE=—FEPI2, )}~V

Pllsldn FEF{I, J)tVA
PlaLY=—PER (4, J)-¥
IFCLFEPLY)] 930,540,530
PllsLI=PLLL )Pl 2 L )vaP(0, 0]
FIALEPi3,L)-PLé,LI%BP(9,N0)
COHTINLE

ChLL BEAN (1, BByRL, 3NN C3A, NP, B0}

Lu{Ibe]on]
CHi2boL Mt =10
(SRR LIN I+ 0

LM{ &F=30n)

Ll S)yeLml #1-1
Luisakninf 51

CAML STIFFES SR hN, NS}
CCNTINYE

roAn
roRM
FORM
rORM
romw
¥ OhM
rorm
ranm
roRm
ronm
™
roan
romu
roas
rorn
FORM
roRn
ronm
FOANM
rFoAX
roAm
roRm
romn
FORN
romm
roms
rFoRn
ronm
ronn
roRM
ronm
roAm
foRn
ronru
ramn
roan
roan
FORN
roRm
FOAM
roru
roas
FOR N
romm
roan
roam
roes
roRs
roan
roas
roam
rons
rons
Foin
Foam
roas
romm
FoRn
roam
L+ 1
FfOAN
FORMN
rorn
ronn
FoRru
FORM
rorm
rorn
roam
raRm
FoRM
FORM
FORM
roan
rgan

143
144
143
148
ar
148
a8
150
131
182



AN

n Hhnon

AnLRN

730

a%q
710

708

FLAR PAnEL SYIFFRESS

IF(nPan.E0.0t GO TO &L

oc rz0 1

W10

D0 724 Uwi,)
Pligtin0.

NF=Y
LR 1]

DG 800 Lel,WPAN

NeaNS-LP{1,L}*L

IFUNP . NELR) GO T 809

XL =S0

LAl TT ]

KI=LP{Z,L)

AI=LPL

1% )

BlnCLnikI 1 )=CL izl 1)
B2=CLN[N S, Z)—CLM(KE,2)
LEEL FILIRY FLT ¥]

B1=3QA
Cland)
SNA=D2
D=Bd

DFE=AR/
CALL

LEiI)-
LE{2)=

T {83}
/783
/813

CLMUNE L POCLMIR Sy 2N -CLNIKI I IOCLNIR] 2}

LE]
PAKE. (Lol pRL O, 0F (ShA LSANPAN,PP)

LLTRL] ]
LHt3i-1

(W ISSEIN TFJ 2y

LEia)=

Il

i)ty

[9 14 Y1

LufTruimin

MNsION]

Lui{gjalm(?)-1

Lui9)-
Lutio)
oML 3
COMELh

FoAN C

unepERy

LLES L]
TIFP{S:SsM ANy NS)
uE

TAGOMAL ITIFFNESS

IF (NTRU.EQ.D) GO TO 70

00 &2¢
00 &322

1=1,8
PN W)

PllyJiad,

[N LR}
ND=8
Do &9d

LelehTAY

WPENS-LTL{AL)s]

P tae

+ME.N) GO TC 890

YLeSO(NSK 2}

LELIN §

.00

ETaLT(I,L)

Bl=CLh
LFL2-N 1

(NIl )=CLNEKT 1)
(%J,21-CLNiK],2)

aysgsiesai+p2082

03=3QR

T tad)y

L3a=81/0]
Sha=02/0]

VAMGaA
oL~ 508

ARaCLALKE o 1 FSCLNIKS, 23—CLRINI, I PPCLNIKT, 2}

TaMIYL/83)
TLOASRISTYLEYL)

DiwaAR/OY

<L €

LNl

EAGLE JL  VANG OL y SHA,CSA  NTRULD1,TR)

LLESL] )

(LIS TRIES]
LMf b y=LMiZ)~1

LELtade
LHIT)»
LHig)e
LM{9)=
LEiO)s
CALL 3
CENTIN
COnTLER

REQUC
L 8
CONTIEN

wh]TE

ek J

LT LTS ]

LMLFI=1

LE({&E}~-1

LLESE1 8] -
TIFEIS, S, A, MM, NS)
UE

ue

€ STIFFRESS MATALX FOR LEVEL N
TSR FLLLTL LY
uE

LateraL ATIFFRESS Cn Tare

LI YRS RS 1]
CALL STIFPLa, 340 N, NS}

WAITE £31CLI.CP 108 FEF LD LDB,LE.LP ([FEF ,PP,LT, TP
13 ll.lt.h:.h(ﬂ.naﬂ,ugp,p.ﬂ.n..nTnu,o.g

WAL TE

FORM
FOR MW
FORM
FORM
FOAR
roRM
oA N
Fonm
FOoR®
[4-L1
roRd
roan
FORN
roaM
Fofm
[l ) ]
FoaM
FORN
FORN
FoRnRN
FCRs
PoOAN
FoAM
rORM
onRm
FORM
FORN
Fomn
FoR s
FOAN
L 1]
rOoRN
FoRn
FOAM
FORM
roan
FORN
rotM
foan
FoRn
rFoRu
rOoRN
FORM
FORM
"OoRa
FORN
rons
L L]
FoRm
oAl
FoRN
FoR
rORM
oM
roRM
FORM
rFoRn
roRm
FORN
FORM
FORM
roRn
FORN
FoRnm
Foan
FOAN
FoRM
FOAM
FORM
FORM
rFoAM
FORM
FoRm
FoRW
FCAM
FORNM
FORM
FCAM
FORM
FOAM
FCRAM
FOR s
oam
FCoRm
FCAm
FORM
FORA M
FORN
FOoAM

ais
219
z20
z21
222
223
128
223
226
az7
229
229
239
231
232
233
234
239
238
237
238
239
z00
Fis)
242
FI%]
284
243
248
247
248
289
290
as
232
233
25+
208

237
258
239
200
261
262
2681
24848
263
264
267
68
289
FLl]
2re
272
273
2Ts
273
xre
2r?
Fig ]
a7e
280
am
282
283
288
283
288
287
208
209
290
291
292
293
294
29%
294
297
29a
299
300
301
302
g
k-1]
308
3106

ARAN

nn

REFLAR

1000 FGRMAT(ZAROCOLUMM LINE CCCROINATES #54 LINE, 14K, 1AM, LA, INT}

2000 FORMAT(LS ,SH,FLA.2,5X,FL0.2}

1001 FCANATIIS,F(3.0,F1040,2F3,0,3F10.0,2F%.0)

200) FORMAT [1OHOCCLUMM I0  BEX IHE LER LMA SN, GMRAJ SA,OX, GMRIN Sa,
ISX,BHTORS 1, 7K, IMMAS |, 7X,5M0IN [ ,3K,9:RIGI0 TOP,IX,9nNIGIO BOT 71
g, 9rf12.2) 4

1002 FORRAT(1S,M19.0,F 3.0, 10.0,57%5.0}

2002 FCAMATILOND BEAR ID J1%,3HE BN, ZnSA  4X,6nTORE 1 A, 6+FLEX | X,
LIMKIE 9%, 3MKId 99X ANKT S S, TRAIGID | SX,THRIGID J 7{[10,9F12.21}

1003 FCAMAT (Z(8,7PF10.0)

2003 FCAmaT {lOKHO FEF [0 #X,8HC0O0E 10X, Zrdl 10N, 2HYL 10X, 2HMR | OX,

1 2RVR IR IMY SL2H10, 912000

1804 FOAanAT (913) . N

2G04 FORMAT (13MO0CAN LOCATICHS a3/ OAY LBV 1< M ato cem wii
1 w2 YLyl

3004 FORNAT (/723K GENERATEO BEAM LOCATIONS )

4004 PORMAT (/7340 GENERATED BEAM LOADS.,..LOAD Ca3zz 3JAl)

1005 POANAT(SIS) ‘

2005 FCRMAT (17mOCOLUNN LOCAT{ONS, 26M0 LINE LEv CID XCOL  GEN }

3005 FORMAY [rr727m GENERATED COLUMN LOCATIONS 3

L308 FORMAT (313,3F10.0)

2004 PORMAT (s//7712h PAREL CARDS //20W LEVEL COL £ COL J 1XX,1HE laZ,
FUMA LN, MT L3N, ZHSA LaX, UHG ZID&20T7,2%, 918,203

1COF PORMAT L31%,3FL0.0)

2607 FORAMAT ( +/22n BRACING ELEMENT CARDI/ /LN LEY uc LE 14N, IRE
TelaX, IHAZ (1N 353,427 15.9})

IGO0 FORMAT ik } .

2319 FORmMAT { w2RRFL2. 2 B 10,2, 513,50, 78,3X,49} ’

ZOL] FORMAT (/726M OEAR PACPERTIES ANC LOADS/}

2012 FOARATINZH BAY NUMBERS ,[5/1319% LEVEL E 24 TORS
[ FLEX I L1} xJ2 L3 ¥] wi w)

1 YEAT] vEAT2 wEATS )
2013 FOARMAT (/716h COLUMR PROPEATIEN/}
2014 PORNAT[ Yan COLUMN LINE M. ,15/790M LEVEL [ A

1MAs 34 MiN BA Toes 1 LI wim I or o8

1 7) .
2018 FORMAT ([4,2X,Fl2.2,000.24
2801 FORMATE [3,2F10.0)

E&D

SUBROUTEME COLUNNLIC #C L, SHA, CRA NCP, 2L 1, YLL,CP)
DEIMENIION CPLINCP)

COMNOR/STIF/ ASA(LZy12),5A00412)eTL
CCMEONS JUNRS MLD ;Mo MOy M, Mh LEIIZE,

12
12,31, TTI8)

COLUNN STIFENESS AKD FORCE MaTRICES

TRAMSFORMAT JON MATRICEY

DT=nCA{8,nd)

Da=CcPLig,nC)

KLR=XL-0O7-DB

CALL TRANSCNXLR 0T, DB, Shd CSA ELE . YL104,0.)

CCLUMA mERMBER STIFFNESS
E=CPilyRCH

Alalpi2,mC)

AY=CP{],mC)

AXwCP {4, M)
ANI=CA(S,nC)
AAY=CP L4, ,nC)

AARKYCR(7 WC )

SHEX=a.

SHEY®0 .
EIT=AAYSE/(XLRORLA}
ElamAd Xt s{ AL ROALA)

IP1AYLGT,04) SHEY 1A ASEIV/CAVYPE}
IPUARGTa0.) SHFRA1A SRELN/CANPED
COMMY 22 SEJXOXLRS L1 .02, 0SHFX)
CCNMXS T 0E[VOXLRA (L 4+ 2.4 SHFY)

S1=0. 4 140ERALT/XLA

1JaCOwmpe (2, 4508Y)

S1aCOMMNST | .=5HFY )

SAvESAT/XLR

SS=CONMYE( 2. +5HFX) -
SECONNYS{].~3FrFR])

FORCE~-FRAME DISPLACEMELT MATHIN

SACL 11s518TT1, 02
SALZ,E1e524N02,124500142,13
SAU3,10e5301(2,11s5207(3,10)
SATA, [1aSa8Tt4,1) -
SAUS I HuSANTIA, E)s56¢TI8,11
SALA, U =SENTL3.[)s5S01106,1)
Satl,lie [(3A42,0)r5a()ydd)raa

10 SALB,1)s (SACT, 1005218, L}PraLR

onM
roRn
FORN
FORN
FCORM
FOAm
FoRw
FORN
Fomn
FoAn
FORM
FORM
rFoRN
Foam
FORM
FORw
FoRE
POAM
FORM
Fidim
FORN
LT
Fonmr
oM
FoRm
rFoAn
O
roan
(4 1]
FORM
fonm
roRm
FoAM
rORN
rons
rFoRN
roem
FORM
PO
roRn
oRe

coLUNN
coLumMK
COLLMN
CoLUnN
R Wil L
COLUMN
[<- WIL L}
coLumn

301
Jos
lay
19
3
na
I
s
ns
114
nr
s
ey
3
an
22
3z3
324
aa
3z
2y
izs
339
330
an
332
33
ERLY
333
33
27
33a

ELT)
s
3z
Ja3
Ise
388
ELt )
3

LY R R R NN

CoLUNMNLY
COL UMMl
COLUMRLY
COLuUMNLY
(- NTLE TR ]
COLUnMLS
[{ RVE LAY}
CoLumsL?
COLUMNLE
COLLUNMNIY
COLUNNEO
COLUNNZI
CaLumNla
coLumnd
COLUMNZS
COLUMNZS
COLUMNIS
COLUMNZT
COLUmNZ
CoLuUMNY
LCLUNN30
CRLUMNI L
COLUMNIT
COLUMHIZ
(o umnla
COLUNMNIS
CoOLUNMIE
CoOLUNNIT
COLYMNIE
CoLuMNIY
COLUNWNAQ
COLyamal
COLuUMNAY
COLUNNGY
COLUmMes
COLJuma S
COL URNES
Lo ummal
(4 RPL LY ]



(3 ]

LN,

L)

nnAanAN

nn

nn

"o

"M

15 IF{I0.EG.2) RETUAM

STIFFRESS MATRIX ASA
OC 120 dal,42

o0 120 J=l. 42
ATALE p 4)u0.

o0 110 K=],.é

WL0 ASALL g 2imASALL  JI*TIR,IIOSALIR, J) :
£20 ASAtIT)=ASA{L+d)

RETLAM

EnD

SLBROUTINE  BEAN (IO, MB, AL, 3NA,CSA,NDP,02)
DIKENSLION BA{9,NEPY

COMMONSITIF/ ASA(12,12),8A18,12),T{8,12}
COMMORZ JURKS NLD oMy WO MM Bh L BLTZI P (32,304 TRID)

BEAmM STIFPNESS AND FONCE NATAICES

TAANSPCRARATIGN MATRIX

i+ (A, N0}

wJ=gp o, M0)

WMArXL=-k]l=-n]

Cal TRANSIZ,KLA WIS SNA CIA 90,0040

MENMBER STIFFNESS

E=aP{1L,ME)

INEIad .,

ELN=BR (4, M0 )0E/{XLAPELR)

IFEOP (2, MB).GT40s]) SMAZRIAAPLIX/(BPI2,M0)0E)
COMmManERLANELR) /() o b2 03]

Slug.akavEeBF {3, R8)/0LR
SZeCOMMARBP {3, M0 {100,505 ])
SI2CORNZOBA (&, MEIOL] 40, 50SFF])
S4xCONMAGBPL T, MB)R(1.~3HFL)

FEACE—PRAME DISPLACEMENT MATALXR
00 19 H=1,8

AL N)=SLeTIL: 1)
SALZLEDeSTIOTZ, L 3+540702, 1)

FO SA(IEIuSAeT(2, 008330003, 1)

IPLIC+EQa2) RETUAN
STIFENESS MATRALX ASA
OC 127 171,48

DQ 120 J=l.8
ASALL1,4000.

0C 119 RK=l,]

110 ASAIT o JP4aSa(L,  JITUR I)ESALNR, I}
120 ASACS MDeASAIL,J])

FIXEL END FORCES
DL 186G L= M0
Tx(d)» PE2,L1Y
TALL)= SNasP{|,L)
TRIZI=~CSAOPLL,L)
Ta{€&)= PLa,L)
TELA)= ShadPlI,L)
TR{S)r~CK (1,01
0C 15) le1.8

130 ALL,L3s¥x(L}
180 CONTINUE

PETURAN

COLUNNAY
CCLUMNSG
COLUNNSE
COLUMNS2Z
(o, RIT UL ]
COLUMNSA
COLUmMSS
COLUNNSS
COLUANS T
COLURNSS
COLUENS®
COLURNGD
coLummel

Ann

AR

nNah

Lol

AAN

AMD

LN,

N A

SUBROUTINE PANEL {[0,CeXLyD,0F ySNA,CIA, NP AN, PP
DINENIION PRIS,hPANY

CONMOh/STIFZ ASACL2:02),SA(E,121:7108,:12)

CCMMON/JUNKY NLO Mg ND R MR LB IZDPLL2,3),TTLS)

PAnEL STIFFHESS AND FOACE MATRICES

LULE ]

CHECK PAREL TYPE {DEFAULT TC PURE SHEAR PANEL [F FLEX =

IFIPPLIJL)LE.O.} WP=Y
TRANSFORAMAT ION MATALX
CAMLL TRANS(NG XL o0y 0F g INA,CSA 3 0ne0nrfuy0at
IfinP.E240.2) €O YQ 20
FLEXUAAL, PANEL STIFFRELS [AP2])

€=PPil,.L}

SHEYed.

ElaaEoPpid, L)/ taleaL)

IF(PPLA,LI+GT.0u) SHEYaS SEIR/{PPIALLI®PP(T,L)}
COMMAS [ELRSKLA2,. )/ ) ab2.03HFY)

S1aCONBXE D S .40, 5000FY)
3ZaL0muES () +-THPY)
S3=EPRR(2,L0/,

FOACE-FAANE DISPLACEMENT MATALX

0C 10 [=1,.190
SAL Ly R ImSAOTLL, L Ho2297(2,1)
SAIZ,0)=870T {1, 0)+318712,1)
A3 E)a330TLI,; 1)

10 SAUS, 1 4={SALl,104SAL 2, 1)}rmL

Ku=]
e Yo 32

SHEAR PANEL STIFFNELL (JPwS)

SQ IF{I0.EQ.2) XL=L.,
S1=PPLR.LI*PR{ S, L)%

FORCE-FRANE DISPLACENENT MATEIN

00 29 1=1,10
SA{L,1)=31eT(1, 1) .

20 AL 1)eSAlL, 13/PPLZ,L)

L]}
30 IF{10.EGa3) RETUAM

STIFAAESS MATRIX

DO 120 I=1,19

DG 120 Jsl, 10

ASACT,d)=0.

G §I% Kul, KK
L0 ASALL ) oAJALd JReTin, [)03RIK, I}
120 A3At)

RETURN

END

IERQ}

38
9
36
ar
32
3
40
-1
ar
L]
L3
.3
“h
AT
-8
2%
30
a
a2

s
a3

ar
3
39
40
(]}
a2
LE ]
L1}
-3
&8
ar
(1)
&%
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AR nAAA N

(2K

nnn

nnn

120

1099

SUBRCLTINE DEAGEIO.L s WANG yOL s SAA CSANTRY, XL 1, TR}
CIMEMSEION TR{2,nTRU)

COMMOR/STIRZ ASALLZ)121+3A00402),718,12)
DIACDOnar STIPPFNESS AND FLACE MATAMICES

TRAANSFCRARATIOQM NATRIX
CML TRAMSIA VARG 00 DL ¢ ShACSA XL ¢Qus0ue0.d

HEMBER SV IFPNESS
COMMaTR{L,L)eTR{Z,L}/DL

FCRCE-FRANE O13PLACENENT MATALX
IC L1 (wn,
Sa{ . 1teCCmmm Tl d}

IFILO0.EQ-2) RETURN

STIFFrE5% WATALX

OC 122 (+1,8

oo t2: .=4.0

ASall, 1=Vil, 109%a00,4}
ASAL I DSASAL(L, J}
RETUAM

SUBROUT [NE menCRY (M)

WRITE (4,1000) &

sTOP

FCAMAT {200 ¢+ IKCREASE NTQT B8Y [3,3x av)
EnD

SUBADUTINE TRANSIKK ¢ RLA (AsB, Shd s CSA,ELE, YL, xL2,7L2}
COMMOM/STIF, ASALLZ I2) SALS, 2}, T{8,12}
COMMOMS JUNKS NLD M, MO WM B L NEL2 ) PLL2, D), TPI8,120,TT(12,12)

FCRN TRANSFORMAT SO MATRICES
DG 10 F=l.6

00 10 Jeieb2
TEI1,J}=0a

GO TD 1E90,200,10C,400,3000KK
COLUMA TRANSFORBATION

Ol= le/XLR
17(2,2)=03

TFfA, 2D
T™(2,8)y>—p1
TF{3, ¢} a-D1
TFLS, 0 be—D1
tr{a,112—pl
TE(S,7)7D1
TFi6,?i=D1

TE{ 12071,
TFia,8)=21a

TELL, 51514
TE(a,121°=1,
TELA, 4 ) sArELY
TP(e, 2 nArALR
TRLZ,abalarhArsxLA
TFis,%) AZELR
TFi2,1Q)=8r2L0
1F (3. 11)am/ 5L
IF{3,10021.+8/xL8 .
TF18,150=1-4872LR
DD 150 Ex0.12

Ul 153 Je 12
TIiL )20
Tlitharimk
1THZ2,242ana
111,70 -¢3a
Tlid, 107 LA

LA L IS I

Dl1aG
] £ 13
Diac
OlAG
DiAG
o1aC
01a5
OrAG
DIaG
DiaG
DIAG
orag
olag
O[AG
Diac
DIAG
CIaG
Diac
PlaG
Otac
DIAG
DIaG
[- X ¥ 14
DIAG
DlaGc
QIAG
oLac

WENORY

. MEMORY

- MEMOAY

NE DR Y

TRANS
TRAMS
TRAMS
TRANS
TRAMNS
TRAMNS
TRANS
TRANS
TAANS
TRANS
TRANS

-
YR R X' NN

L]
12
13
1s
13
18
ir
18
i
0
21
ax
3
2a
3
28
ar
8

el suN

-
DB ~NER,U N

11
12

TRANS 13

TRANS
TRANS
TRANS
TRANS

1a
[E-]
18
r

TAANS 18

TRANS

TRANS 20
TRAMS 21
TRANS 22
TRANS 23
TRANS 248

TRANS

3

TRans 26

THAKRS
TRAMS
TRANMS

x4
28
29

TRAANS 30

TRANS
TAANS

n
32

TRANS 33

TRANS
TAANS
TRANS
TRANS
FTRANS
TAAMS
TAANS
TRANS
TRANS
rRAnS
THANS

3
s
38
ar
a8
19
40
a1
az
2
-4

ARND

132
133

170
12
i9g

208

e

290

kR

0O 132 1713,9,3

£C 157 Kw1,d

B 15« J=1,3

TRCEtet, Eled)aETIN I}
CCRTIALE
TIEL,ID =YL IS SNA-KL 1 8CSA
TII2,302-YL14CSAPEL I 0SNA
TTE2,54=01{1,3)
THEE,$I=TT(2.0)

0O 199 1%},4

3G 193 fhet 10,3

12113

OC 180 J=5Ls02

A=q,

oC 170 R=f1402
AESAXSVIE( L MISTR(®, 0}
LAERFILLY]

CENTIRVE

RETuEn .

BEAM LOCAL TRANSFCAMATICHK
Olm-j. /LR
TFii 2 Im=],

ELAR LY L

TFl2 bt lavaraLn
LLZFPYRET Y, (R
TPi2,4)mpraLR
TFiI 4142 4R/ELR
i, 2)=~—D)
TPiJ3)=-01L
Triz,a)s01
TPEY,4 )01

00 210 1=,

o0 ZE0 Je=1,3
TRl up=0.

Tl L)=ShA
TTET,2)n5mA
TIGY,2)==C3A
Tiedente s

oG 220 Bleg, 4,2

i2=1d-)

©6a 230 Jia=i,)

KE=Q,

OC 220 Kwl,}

Na=ERe TR J 124N IRTTEN, 13
I=dislg

TldelpniX

RETUAN

PANEL TRANSPORMATION

Olal«salR
D2=1./74

IFISR,.£Q.9) &0 Tg Jo3

TFila4)==01L
TEL2,4)=01
TF(1,45)sD1
Trid, 1 mly
TRC2,9)e~02
TFLE, 4 )02
TEt1.21~—02
TFIL,3)=DY
TEiJs3)e=0.5
TFid,e)r-0,3
TFI3,21u5.%
Ir[1,3)a0,%

Khed
¢ To 218
TE{1,1)=0¢

TFiLt,a)=~C)

TFI1,71==0272
TR
TFLE
TF(1,8) » CZX/2«

MAxl

DG 113 1sl,)
oL J1d ga),3
Trel,abs0y

TRANS
TRANS
TAANS
TAANY
TRANY
TRANWS
TRANS
TRANS
TRANS
TRANS
THAND
TRANS
TRAND
TRANS
TRANS
TRANY
TRANS
TRAMS
TRANS
TRAMS
TRAMS
TRAKS
TAAMS
TRAKS
TRANT
TRANS
TRANI
TRANS
TRANS
TRANI
TRANS
TRANS
TRaNS
TRaNS
TRANS
TA&NY
TRANS
TRAnY
TRANS
Taany
THANS
TAANS
TRANS
TRANS
TRANS
tRang
TRANS
THAMS
TRANS
TRaM3
IRANS
TRANS
TAAMS
TRAMS
TRANS

a3
(1]
4T
a8
-9
34
L]
s2
83
1)
39
%
a7
L1 ]
89
a0
L]
L1
&l
L 1
3
L1
67
aa
5%
To
T
12
ra
kL]
ki)
re
Ty
e
re
a9
a1
8T
a3
B
(1]
L)
o
[ L]
9
90
1
%
9
L1
93
6
T
9
%

TRANSIQO
TRanS10E
TRANSIO2
TR4NS1D3
TRANSIDS
TRANSLES
TRAnS 108
tRAanS1O7
Ransiog
tRransI Q9
Transinog
TRANSII]
TRANSLI2
TRANSLI D
THANSLIS
TRANSIID
TRANSI IS
TRANSIT
TRanNS) L B
TRANSL1®
TRAmS 120
TRawEl2)
TRARSI22
TRANSS

TRanS

TRan"
faa-
TRA
TRAN

%
24
v
+

THANSL.
toan,, 1)



L-]

n&ohA

nAn

maA

120

REL]

TRELabpuCSa
Tt 2 )s5nA
THI )= &

TI[2,9)
THla4%)

0C 3340 Jel,ynh

0 233 [fel 8.2
12 -¥

4d4=0

1P¢[1.20.4) 133
DO 330 J141,3
Anmg.

Pa J20 E=1, 3
EEAEXCTF[ A, 024K IOTTIR,JN}
fadye)
TeJelaenx

RETLRM

CLAGENAL TRAMSFORMATLIOM

TELyLIuCOS{XLAISCES
Tily21=CO3{XLAISRA
Tilydi= COSIRLRISXL)
Ty a1=SINEaLR)
Tty a=THL, 00

TLL 4)==T(},s2) o
TAL, Thm=Tit,I

TNy MmN 4}
RETUAN

[ L%

AVAROLFINE STIFF (10,3,R,MynS]
OImEASION SEL)

LOMMORNZ JLAK/MLD 0 N g M, A, LEC12),PL32,3},TT{0)

COMACh/STIR/ZESTEN2,12),3A00,02),T(8,12)
COCHMHECA/FTARESS ATS ATE,NTSL,AERS

LLLE LN

K¥S=11

NTE=12

MSL=13

rLO®D

Mhs2omuM

[T T Y

LI=inss{mus1}72

r3a

ne

LCapomM

NESAMdRLD=MN

LEsMNERE

hhESAA—AN
LELa(RARSIRNSE LD 3/2 ENNNIALD
MRl =hn+NLD

hE=)

HIanlemAROILS LE)

MIshZLC

MeehL+LSL

NI=MAROINI, HA)
MARI+BARQLLS L E)
NishdrANE®S

LIS PY TN ]

LIV YT

Ki=nT+EN

IF {IC.CT.03 GD TC SO
iCaha-hi

agTuAN

Gt 1 {100,200,300,400,504) , IC

143 ] IEAD ARAAYS

NLENE=1

OC 140 Inngghb

5{1320.0

RENIRE mISL

AERING NTS

WEwING ATE

SALTE [RTS) 15001, Eul,L5)
WAITE AINTE) [S08).0"1,40LE)
SRITE {ATSL) (5€1), PLSLD
RETLAM

IC=2 SmirET STOAMCE

REWIRG NIS

HEAD {(RTS) (5600, 021,05
[ N TN

0i Z1L d=a2,ml

LA RS-

TRan§t ¥
TRANS132
TRARSLID
TRANSL I
TRANS 133
TRANSEJG
TRANSEIT
TRANS LIS
TRANS) 39
TRAMS 140
TRANS 1AL
TRAMST &2
TRANSLAD
TRANSL 44
TRANS 148
TRANS1AG
TAANSLIAT
TAANSLAN
TRANSL 49
TRANS IS
TRANSES
TRANS152
TRANILIOD
TRANS1SS
TRANSLSY
TRANSL 34
TRANSIAT
TRANS L3S
TAAKNIISY
TRANS 140
TRANSIS]

3TIFF 2
STIFF 2
ATIFF &
STiFF 3
STIFFE &
ETIFF T
ITIFF &
STIFF v
STIFF 10
STIFF 11
STifFF 12
aftirr 13
STIFF 1a

sStTIFF |5 -

ATIFF
AT IFF
STIFF
STIFF
STirF
sTiFF 21
STIFF 22
STIFF 23
STIFF 24
$TIFF 25
STIFFE Za
stiFF 27
STIFF 20
STIFF 29
ST {rF 30
STIFF 31
STIFF 32
STIFF 33
STIFF 3a
STIFF 238
STIFF 36
STIFF 37
S5TIFF 33
STIFF ]9
ST IFF 40
STIFF aj
STIFF a2
STIFF a1
STIFF &%
STIFF a5
STI1FF &
STLFE 47
SYIFF an
STIFF a9
STIFF 53
STLFF %)
STIFF 57
HULFF 5y
S1IFF %a
STIFF %

non

AAN

Jao

39
1]

1e

129
3o

150
18¢

200
z13d
29¢

3009
Jie
ce

RETUAMN

IC=3 REQUCE ECSN,S wRITE &5 ECAS CA TAPE ] (nBR3)

MRS AMA S

CALL ShHRINE ESINE) (L3, SING) MW L e SCRTY SN2, SIAMI) SIMIE, SN,
1 S{RIIGRE LEL s SENG ), STRE)  MNO NN hS )
RETUAN

tC=4  wRITE LAT STIF Ch Targ 2

MNPRAshh=NN=-3

L1 L] .

NEaM)

ALz {NFAS {RFRSL)DZ2

Mal S - RN

LAN=ArM

K= —hhn

WRALTE (M0Z) My bER (S LE e 1=0F L) (SR T)  EnL NFR),
1 (S{LA L) TmlyhrR) tS{Ms]d, Loy, NFR)
AETURM

1ce=s A0D ELEMENT STIFF TQ PRANE STIFFNESS

MG aMh ¢

CALL AQDSA £SEMID S{NZP SENI S 10a)30RS),LE, RN, MNE MM}
RETUAM

EnD

SUBRCUT [HE ADDSH (3 ,C,38 ,£F PP LS, uM W0l NN
DINENSICH SILS) pCUimM MUY SBILS)  EP[ANG,41,PFinN, D)
COMmMON/ATIFZ ES012,12)

COARCAZ JUNKS M DM MO, Ol XA LELL2),P12,:3),7TTC(H)
DIMENSIOn KM{12)

0C 100 im0
Ll=LMIK)

0C 52 Jmy 3

it= L]

IF (1) 20423,%2
LLIRY W)

<0 10 108

[ AR LR

CANT LAUE

AOD ELEMENT STUFP TL FRAME STIFFENEAS

LERLLERLE] Sl 0]

06 320 I=1.mD

Tlacmii)

IF L1l 330,3204100
Kl=xWilp

OC 290 J=),hD

EELIN 1))

IF tJ0.L7.001F 60 T 290
KJjaxkuiJ)

Mls3ein=-1)

GC TC (129:130,210) %1
GC TC {1J0,140,200) my
Lalaangas=Ls2011
SILyaSILFsESTN, A}

GC 14 299

COT -mwiveCill, Ja—umw)+ES{T, ]
GC 1O 299

GC 10 1290,383,2001 My
drmi-mu
L=CJuo g u-L03/2+0 NN
SEL{L)=SBIL)+EST L, 1)

GC TO 2%0

Mi=0

EF{1i-m1, 2 -mp)wEFLIL-mi s dI-HIpeESIL I
CCNLINLE

GG TU 1333,333,32%) WK1
DC 21¢C Lt,]

PELIL JL PR 0] L3P,
CCAEInE

WETLHA
[NY]

STIFF
STLFF
sHprr
STIFF
StLIFF
rtre
sTIFF
sTLFF
srie

STIFPF
sTirr
3TIFF
sties
stirr
sTiFp
sTirr
sTier
SE(FF
sTIFP
STIFFE
STIRF
STIiFP
STLER
STLIFF
[ARTL]
serer
STiFEr
STIFF
STINP

ADD3IM
AGD SM
ADD S .
ADOSH
ADO S8
AQDSA
ADD Sm
AQD3IN
ADDSW
ADO SN
ADOSNM
ADDEM
AQO LM
ADO S
ADOSH
ADDSM
ADOSM
AQDS ™
AQD S ¥
ABO SN
ACQIm
ADO S
ADDSH
ADCSM
ADOSH
ADDSHM
AGOSN
ADOSE
ACISH
ADDSw
ADO3SH
ADO3w
ADD 3N
ADDSH
ADDSw
ADCSH
ADOSM
ADOSH
Aato%m
AOCSN
ADDS =
A0DS™
ADDSH
ALDSM
A0D3IM
JACOSM
ADOSw
ADDSH
ADDS™

<u

EL
ar
58
39
&9
L1}
a2
a3
L]
*3
»>8
a7
a8
L 4]
7o
r

Iz
n
ts
T
T
r
e
19
s
a)
a2
LE}
a

a3

Y]
%
39
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nAan

BN/ ANRNAARNANRNAAADND

Ann

AAN

-~

40
23

L1
TQ

209

2ac

282

25¢C
139

SUBROWTIHE SHRENK [S,L5 Kk al,hhL SOy, S50, Es kR SLNELLSL EF,PF,

] BNG  MN,

PERFOAMYS BLOCK BY AL
ECLATICHS

LIS |

MAKINUM STORAGE GOYERNED 8Y THAT REQUIRED FCR ANY THREE OLOCKS

CEMENSICN SILSE,KNiANL)

LY *

Cxk STAPIC CONDENSATICR On SUBASSENEL AGE

h3S=)eALNBER CF STCRIES

AN ERGEBEA CF CCLUMR LINES
EnluudnEs)

Sa(AES {Mus131/2

SLuIAESOIAITL NI/ 2
AT MNS(NRLF)r2

JCEMM, M), S0ILT) o SDLaN)

ECMM NED JEDTMM NE S SLALSL) JEFCMNE, 80 ,7F [mN, )

CONRLAZ JLURE/MLD Ny MO, QN

ARLLNILZ)PELZ, I} TTLE)

COMBR/ FTAPES /TS, NTE; NTSL ,A8KT

wNLD =]
[ LEFLT ]

Mhh=RAEIOAS]
Rhabhd ~ALD
AREERA-NN

OETERM INE PROFILE OF (3

JB=0

DC 39 J=l.um
Me{d3i=t

OC 40 Isl,d

i (st 81h) 50,240,980
KHidimle]

Ja=Ited

DG TG Jw] MM
KriJemmpay

EC 80 1=1,mM

P {CiL, a1 70,80,
BhiJoewulalsl
CENTEIRGE

AEOLLTICH OF 3

20€1)=8{1)

FLLYS

00 300 J=xZ.mM
SClJe0.0

Jam -

tF LJ.EQ.5) GO TO 260
ia=1

DL 250 I=2,us

IELEES ]

3320.0

KPFamARQ(KNLL) ,KHLIY)
I [(KF.CT.Im) GO TO 230

REQUCE 3 BY 53§

DC 20C MakF &N
SSasSeSi iAW )30 JAK])
StIeef)as(inef)-51

(L. L01 L)

REC CCL BY SEUf

$5#0.0

wFaumid)

1F IxF.GT.JM) GO fO 298
RO (KES(KF41)DF2

30 8L MExE e

IF (SIRCH) 270,286,270
TeS{ I} /SEKD)
SsaSs+TestiBex}
HFLITIED]

KD=RDeR s

StIBe rasj0rIy~-8S

F2 NI 3 3F. L] ]

PLEN LR

L .58

SHA T
SHR I MK
BRI MK
SHd N
SR Lk
SwA LK
Sl M
SHA L kK
IHR N0
SHAINKLY
St I 3
SHAINKL]
SrA LN la
SRALINLY
SHEINRTS
SR iNeL?
SHRENKLS
LRIy
SHEInK20
SrRInk2I
SARIMNKZ2Z
AHATRE2Y
SHRIKKZS
SHRINK2S
SHAINKZS
FHR TN 2T
SHRINK2ZS
SHR InxIY
SR T30
SRt [N
SHR I NKIZ
SHAINKDD
R B
SHA T3S
SHATRCIS
SR INKTT
SR I 38
SR 1NKIY
SHA INEAD
SHA I NRAL
AHR I NK a2
SHRIMLAY
AHA L NK4 S
SHRINKAS
SHAI NS
SHRINKAT
SHR [
IHR IAKe G
SrRI NS0
SHRIMKSL
ML NKS2
SHATHNESY
SHAINESS
SHA[NRLYS
SHA THK S8
SHE [ NKST
SHALNxSE
SHAR IS
SHRINKGD
SHRLNK &L
SHARINKLD
SHALNKGD
SHIRAINES S
SHRINKSS
SHALNKGE
SHALINKST
SHRA INkGN
FHk NG
SHAINKTE
SrHAIAKTI
SHATNK 72
ShRINXT]
SHR [AX T
SHALNKTS
SHA I AK TS
SHRIMCTT
SrAInxTl
SHA[NLTY
AHA N80
SnRINKE)
SHRINCE2
SR INKES
SR [NK 84
FETRETS T

LR BN T I

AAN

nARn nRen

LY.

fAan

AN

ARA

432
440

440

&30

420

{14
0

L)
a0

nig

REGUCTICN OF C,$8
4820 °
D€ 3500 JamMP NN
PEEFET L]
FLIFCY]
[ LR
OU 430 fwd, Jm
[i=l-Wu
[LEEES]
KL aMIAD(IN, mu}
KEaPAXI (KAL) RMII)}
IF (KF.GT.xL} &0 TQ 430
3540.0
IF [1.GT.mm) G TO &30

REL C E¥ 5,C

00 420 Keif KL
S5=SNeSLIBeN)eC (R, JI)
ClUgdJInCil, lI)-58
&C TQ 430

RED 12 BF C,C

OC 440 RukF, L
5258 ¢lin I IOC R, I
SEtJEsIN)ssat B L)-5S
a=inel

AED CCL Ov jELF

55=0.0

LT Y CT ¥}

If (n#.6 M) GC TO 49
GC 464 WakP HE

IF 1384{u)} 438,480,455
TaCi{x ,JJ}/301(K)
SSe3SeTeC iR, 0 0)

(4] FEFIELS

CCHTINUE
ELIELIENIELL I LN WTES Y
JE=IBe S

REWINE WIS

wALTE (NY¥3) 38

WRAITE (wBK3) 5,C

OQvEEWRITE 5B wmiTH (E.E8)

REsIND NTE

READ (NTE}F E

L8 k1)

GC 813 [=l,un

oC 010 Jel,8

Al L IsE( Ly oL J4EFLL  J)
DC 820 [=1,MM

00 829 Jsi,)

EflJehhdizEBl ], JekNm)+PPIL, A}

OETIRMINE PROFILE OF (E,ED}

D0 90 J=uNe NN
e ey | ]

KREJind

DC 80 (el um

5 (ETL,39)) 90,80,90
KhLsbagel

CCNTINUE

AECLCE € BY 5,8

J8=0

00 S4C JEmNE G NML
FEEP LS 2N

[3-EN

CGC 529 la2, an
Ang-y
EEMARQIRKEL L] uR] JI}
$5rgald

IF (WF.Glulm GC TC 30
U0 520 KrkF, |8
SSFSIeSHIR+K)PE (R, I
ELl,4JrrEl L, 211-138
Ia=Juet

CLATIRLE

UL 8JC I3 mm

LL 823 JUsi,nE
Fodledbao,

SHA | NEBE
ShA At
SHAtsxDS
SR [NR 89
SHAINK D0
MR NS
S+ w92
AmA [P
SHA [Nk 54
IHR (g
SHit | NX98
IHR I ?
ShAIvxga
AR I 99
SHRInl 0O
3 INIOY
ShAINLOY
SFRINIGD
I INlOs
SRR IN1S
S0 I 08
MR IMLOT
L R IY )
A NLOP
SR iNLla
SHAINLIL
SrAIN1L2
IMRINIED
L FLINY ]
N
SrRiNIER
AT
R~
IMAINILY
MRkl 20
IHRINI2L
SradIn) 22
I iIm12d
SHeInl2A
L I LT L]
S IMI TS
SHRInIZT
EL A LEFE)
Sralni 29
SHi Il 30
SHAInL]
32wl 32
SHRIMLID
ELLELIR 1)
SHAEMLIY
ETLIETE™
AN
Sl ML I8
SHRINID®
SHAENLAO
SHALINLA)
ShRinlA2
IR INLAY
SHAINL4S
SPRINLAT
SHA N0
SrflIniar
SAIMIsE
SHAINL 49
MR INIS0
SHA IN)5Y
SHEINISE
SHAINISY
SHRINIDS
SHRINLSS
SHAINISS
SHRIMIZZ
SHRIN]3S
SHALNISE
SHRINIGO
SHARINIS)
SHRImIe2
LA L} )
SHR NS
I INIEY
EL BT )
SHR[MI1&T
IrRInLEA

LINRINLGEY

SeRIN?D
SeRnLTYL
SIRINLT2
SHAINIFY
L TR
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AN

Lala .l

ann

133
350
e

a%a
44

3e0
[ 13

sat

430
8l

ree

La3sin-1}

CC Bad f=) mu

OC 0ed Jwi,d

EE(TLJoLInEBCL, JoL}saP(Lsmm,2)

OC 845 Is=lomn

0G 843 JaluhLD

EECL JoRNNImEEE Ly JoRMNI#PEL [ 4MN, 2}

REC E¢ BT £,¢

D0 37 J=hdfyhhi
FETEETTS

DC S&t 1sNRF,mN
Li=1-Hnu

KFamAROCRFE ED kit )}
$5=20.0

§F IREGT.MM) GO TG 580
00 550 kamf MM
SSaSSECIN,EI108EN, 0]
ESCLLJJ)mEBL{LlL,yJl)-38
CONTINUVE -
REwING NTE

RERINE NTSL

WRITE INTE) EE8

OYEARALTE 3 BY T

READ (MTSL) SL

LaJ®i{m—11}
KatLo{LsiNR/2
oca aao 4 a

oC 033 ¢
SLIROL* L) aSLIRILGIIFEF[I+NN, D)
KapsLied

REDC 3L BY E.E

JBuC

L0 700 JelhPghhL
FEZNEN IN

FLLE o3

FLET LT TET MIN Y

IF (AP .GT-Ju) CO TC S10C
OC 400 L=MnP,J»
KEnMAXQ(REEY JRHIJD)D
LA Rd 1]

520,90

LF {RP,GT,HM} GO TO 840
GC 380 m=gF MM
35=SS+E(K IHIOEIN, I}
SLESBP IR )mIL Il JBeT] =33

AECUCE COLS BY SELF

3%%0.¢C

KF=KH{J)

IF (KF.GT.MM) GO TC 6860
DC 850 KuwF MM

IF (SCIX)) E4C,850,64D
T=E£IK,JJ)rSDIN}
S5=SSeTOE(X, 00}
ElK ) )=T

CCNTENUE
JARPINGC IS NNN]

IF LJ.GTohnm} GO TQ 700
SLAJBsJA)aSLLJBEIAI-SS
JBeIBe IA

REwING NESL

wALTE (MOKS) E, Kk

BRAITE INTSL} 3L

RETLRN

[ 1Y

SR tMLTS
SPRIRLTS
SHRINLTT
SHRINMLTS
SRRINITY
SrAINLA]
SRRINLEL
SAAINIS2
SHRIALSS
SR iINIBa
SrAiutas
SHA Nl B
SHRINLE?
SHR LN 84
SR IN1B9
SHRIH190
ELRRAR Y
SR IML9Z
sHataL 9
SR iN1Ta
S INI RS
SHRINLYE
SHRINAGT
SHEINLUS
SHRINIDY
ShAINZQO
SrA INZOYL
SnALK202
SMALNZOT
SRAINZOS
SHRINZOS
SIR I 208
SHRINIOT
SHRINZOE
SR INZOY
3HAINZIO
SHAIHZIL
SHALNZIZ
SHAINZLD
SrAlnZLe
SHAIN21S
SHRINZ1G
SHRINZIP
AMRATNZLIE
SHRINZEYD
SHRIN220
SHRIHZZL
SHALINZ2Z
SHRINZ2I
SHR[NZ TS
SHRI[N22S
SR INZZE
SHRIN22T
SHAIN228
SR [MZ2Y
SHRLNZ3O
SHEATHIIL
SHAINZ23Z
SHAIN2II
SHATNZIA
SHAINZIS
SrainZle
SR IK23T
SHRIN238
SHATN239
SHAIN230
SHRINZAL
SHRINZAZ
LU R FL k]
SHATRZ44
SPATNZ43
SHALRZSH
SHRINZAT
SHrAINZa0

SUGRCLTINE LAT (AySS,RA,S A, 0,88, M55,NF3 MIF ~ED, m5T}
DIMENIICN SS(mMSS u55h ,RRAIwSS,5),a(AST, L8l S{NFS, AFS,R(NS, )

1 WOIMST MTE 21, AALMTP ,5) ,HEQIMTF 43
CCMMCA#CERY NST yROF yhTF,RLO RAT ,AFC NSO BFEE{ 91, FREDCT ), N35,T(6)
1 pALABLZ) 015,10
COMMON 7 JURKS ATED,T1,AJ(3, 30, 4R, 3),A813,)
<
c CCMPUTE STAVCTUAE LATERAL STIEFHESS , SOLVE STATIC LOAD CASES
<
REw(ND 2
ua SO I=1,M3S
00 40 Jei,3
40 RALI,J)"0.
00 30 J=) M58
50 S3{teJ1s0.
CC 130 IwlensT
Ei=138y
S3CNEsLllel)md{,Te1S)
IPtREDEQO) SIMNM1+2,5842)=401,8)
(AR T TR TWTY 4§
100 RROEL» D L) mAE T oLl
c
WRITE {(&8,30001
— §FP2D -
— “T7 ToC 800 Kal,AY

WRITE {18,20000 K IF,IFC Rl ,T1,; AnG, (FED[N J)siwl, )
IFLIF.EQ.IFP) GO TO 180

‘[ ACAD (93,1000} IF (FCR1,Yl, ANG, (MECIR; JIsd=l b))
i
1
i

|

READ (23T MFREESET I e Tm 0, 0y JmlaNFRY  UUR{T Lo Il NTAD Lol 43
[ 7 50 1s1 Is),NFA
P 0O 142 U=l wfA
L_1AS 3Cd.IR=SCT.d)
[reair

I50 ANGEANGOATANEN.O0D/4S,
. T 6o 190 41,3

[ 00 190 Jvi,3
199 ALIT dde0.
<
ATLL,1)nCOSEANGY
ATil,2)= SIMLAKG)
Aty L b—asil, 22
AT(2e2)nAlIC0,11%
. L ALID, 3yl
N oC 195 £1,3
Vo TTT T peTeer e,
Ll yus Astuetbaalet,an -

00 200 ManT  NET

Nimpgl=Alm,53})

Yh=Yl-A{hy8)

OtM,K, L) MECOSCANGI# KNG SIN{ANG )
200 O(N,K,20= YASSINIANG)IXMICORLANG]E

. U

DO %08 MNaNT,NST
J2a30tN-NT)

AJLD 421 =00 NyRy L}
Alf243)=00 Mun, 2
T TR0 A0 MaKT G NST
2ade(mM-—nT}
[LEF R LI B

AUD, 500N, K L
AJL2 T ¥mDIM, K, 2]

<77 7 om 33% ate1,3

i TBE 22% J1si,1)

| FEENTRITY
e

H DG 225 Kx=j,3

ARG LD o d N oARE T, 20005002000, J2onnroatinn, d)

00 372 11=h.13

ftatlels
EFIN.AE.NT) GC TQ 280
OC &30 L1,
DO 230 we=l,)
2350 AACIAIL,LI=RAR{IAIL,LI*AJILIT ,XK)IRITIvER,LL]

i 260 DO 272 seei.i3
. FFLVINEEY .
' AS(Ll ds000,
CC 27% ®maj,3
245 ASCA 0 )b aaSCIL,0d0a i), M) aaR RN, L)}

MAaLIeiNT=1 Y

LAt
Lar
LAt
LAT
LaT
LAT
LAT
Lav
LAT
LaAT
LAY
LAY
LAY
LAY
LAT
LAT
LAT
LaAv
LAT
LAT
Lat
LAT
LAT
LAT
AT
LAT
Lat
LAl
LAT
LAT
LAT
LAY
LAT
LaT
LAT
LAT
LAT
LAT
Lat
LAT
LAY
LAT
LAT
LAY
LAT
LAT
LAT
LAT
LAT
LAT
LAT
LAT
LAY
LAT
LAT
LAY
LAl
Lar
Lat
LaAT
LAT
LAT
LaT
Lat
LAT
LAT
LAT
LAT
Lat
LAt
LAT
LAY
LAT
LAY
LAT
LAT
1LAT
LAT
LaTt
Lat
Lat
LAT
Lat
LAT
LAT
LAt
Car




DT 308 T=i,1)
PlsE3s(Rant)el
- oL Y0 ral,1d .
FEEFRLTTSEN SRV
300 SECANC Tl AN IINaSSERRS L Ao Il A0S, 818
430 CONTIAUE

—_—

01-3

I

~ PN

a2 Nal

a1

AAN

AM{K Lba(F
AAiK 2 )e[FC
Abix,2)aafil, 1)
Al ba2)

290 CONTIAUE

(3 FEF]

RESINE KTZ

WAITE (AT2) SS,0m
IFCmal.EQ.1} RETUAN
CaLe SCLVE(SS.NI3.RA,35)

PRAIAT STALCTURE DUISPLACEMERTS

WRITE 18,2001}
OC 700 Lalynay
LhapsT+L-1
JMEITE (6,200}
0C 700 Jv1,13
[SEFELENEIVEY] -
700 WRITE (6,2002) LhgALT 1}, FLARIJ+IS) ({RRIIT, L) Ln1s5}

WRITE (2] RA
SALTE (2} Ka,0,nED

RETLAN
1330 FORAmMAT (2
Z0€0 FCRVAT {[&,
2001 FCAMAT |

1 181 LEVEL 10

P 1B}
2C0F PORMAT (JALIR AT TN ,A4,30,5¢1),6)
2ECI FORMAT (Iw )
Jcad ACRMAY

IPE2.0,448)
s,18,8x, 3F12.2,1Q0%,8A5)

A0nLFPARE PESEITICH CATA /7

1 2In FAARE I0 FOALCE CCDE LJX,2ME] 10X 2MYL DN; JHANG )

Eho

SUBROLTINE SOLVECA N8 ,nL)

SCLUTICN CF SYMMETRICAL LIAEAR EQUATICONS- E L BiL3ONM
OIMERSICGN A(N NI BINyAL)
M=g
REDLCYION OF W TH EOUATEICM
S0 Mass]
LLET T

o0 £0 L=l wL
G0 DMLY BCN,L)/ALN, R}
IR (e=w) 72,133,120
70 DC 80 Jesmm,n
BC A(M I eAll, Q) ALH M)

SUBSTITUTION [(hTQ RERALNIRAG ECUATICKS

OC 12C L=pr.h
EF daid MIE SCel2C,50
$2 UG 103 JnfyN
ARy dynat Bed)-AlLmIdain, J}

<100 ACJlimAL T, J)

Lol

QC 110 L=k, hL
110 BT i=BLI,L)=ALT,m)0A N, L}
129 CONTIAVE

GC L =20
Bacx SLASTITUTION
133 wam-;
iF fM.2G.0) GO FO 130
LT TN

JC 1AC Leb M
EL Lad Jawu,n

LaC His,LaisE(m,L)=alN,)%814,L)
wO Td (30

195 RETLER
ERL

A4p I STAUCTURE OISPLACENEATS ,JON,AO0NLCAD CASES
CIRN 10X 1M1 J1X,2H11 10X,3HCEL 12X,1HA 12X,

27

LAt
LAT
LAT
L&l
LatT
LAT
LAT
Lar
Lar
LAt
Lar
Latv
LAT
LaT
LAT
Lat
LAT
LaT
LAT
LAT
LAT
LAt
LAT
LAT
LAT
LAT
LAY
Latl
LAT
LaT
LAY
LAT
Lat
LAY
LAT
LAT
LAT
LAT
LAT
LAT
LAT
LAT
LAT
LAT

SO0 vE
SOLvE
scve
SoLvEe
SOLVE
soLve
SOLVE
soLve
SOLVE
SOLVE
SOLVE
SOLVE
SOLVE
SOLVE
SOLVE
SOLVE
SOLVE
SCLYE
SOLVE
SOLYE
S0LVE
SOLVE
SDLvE
SCLYE
SCLVE
SOLVE
S0LvE
SCLVE
SCLvE
SCLvE
SCLVE
SCLVE
SCLVE
SOLvE
SCLVE
SCLVE
SCLVE
SCLwl
FOUVE
SCLvE
SCLvL
6L el

<
22
93

3
95
97
<
.9
190
4y
192
141
10&
105
138
107
[X-1]
109
119
Lis
a1z
13
"ns
119
11e
ur

ne
129
121
122
13
Lzs
128
126
(24
128
[E 4
130
ER )
132
133
134

VAN rEUN

19

12
13
14
[ %]
(1]
1T
X ]
i9
24
21
22
23
24
25
28
27
2a
19
o
ay
a2
1
Je
33
36
47
L)
a7
«0
al
(¥4
at

LNl

nen

AN

nAn

sao

139

288

are

Jgo

LLE]

450 HI Mok

SUBRCUTINE EARTRA,F L, w, 10,5,PA,ME5 85T ,ANQ)
CUINERSICA FUMSS  W55) ,S(05, 055, ANLL

+ALABLT) 15, 1)
CLMMOR 7 tLNK/ ECT2D.SHEDCEOD
CCwMCA Z0YN/ RTIME,OTAMPC,DaNP

CCMPUTE MWADE SHAPES ARD FRECULEARCIES

AEsIng 2

TRIsa, 3valanl .G}

READ {2y 3

IF {MAT,£0.0% GO Yo 739
UG 100 1aL,NST
FI=02841-1)el

xMmiete bmal[e])
LLIRSESRE YR I 1)
EMLIIo2)wAl ot}

o0 150 I=1,n5%
CF{XM(L).GT.3.) GC IC 190
BALTE (6,3002)

sroP

XN{2Ie] A/SQRTEIXMELD)

DO 200 Lal,NSS

oC 200 J=3,m$3
SCheddnSOl, 00PN N0RniJ)

CALL EIGERES N33 ,0,F ,nA,u,Ild)

0C 230 I=g,n38
sil)=3{1

Fllg2)=F{L,a00xni)

OC 200 t=1,ak0

wa=nll)

DG 278 Ju[,A53
1FinfJI)GT.uM) GC TO 274
whamild)

LT P

CONT IRUE

TTYEITRY]
witieToIs5aRT (Wn])

DL 300 Je1,N3S

wHRF(dK)

LIPM LTI FN] ]

VI

PRINT MCDES,PEALICDS

WRITE (8,20000 C1,u(1), nl hECH

DO 83C lel,wrQ,B

Inager

1FELN.GT . NFG) [MaMED

WAITE (8,2003) [Jed=isOnm)

CC 603 mMm) NaT

LhanSTel~n

KRS IO N-1)

wALTE (6.2002)

00 60C J*1483

WATTE 16,2304) LNyAIN L) RLABEIOLS) o0 FENNSI KD eKa ] 100)
[FIMATLEQ.1) RETURA

CYRAMIC ANALTIIS

EFIRAT.NE &) GO TC 48

GROUNG MOTICN CONTROL OATA

REAC (5,13010 MPC NTIRE,SF,F1,DTSHED

WALEELS , 200503080 ,’NPCLRTINE,SF,F 1,01

GO0 TO 448

IFINAT.NELD} GO TC 700

REZPCASE SAECIAUN DATA

READ {5,3002) RPC N0 SF ,FE SHED  [PaAlL,17,Pa12,010.0=LNPC)
BRITE (6,2000) 2rEG.RPC,AND, 58, FI, {PACI,1),2A0Z:03.1m1,0P0)
MCCAL PAATICIPATICN FaAlTCRS

FLcFIsalaAnd1.0) 745,

SCLLIaSENLFID
SC{ZITCLA(P LD

0L 530 FrigwrFQ .
aLm.-Q,
OC 42 4 hemst

Ja-N8eta-uyen

*3(0h*LS)

e d) FRASFR:E[a4s 1, 1enlF)
srusAt 4. 1)

WELI,[QE 1D ALNST ,4) ,PatL2, 1)
CCHMCRSCERS KT NOF A TP kLD, h AT yAFE NSO, BRECT 51 ,FHREDLT ) , M35,F (&)

Eaprw
EaRTH
EARTM
EARTH
LARTH
EARTH
EARTM
EARTH
FARTH
EARTH
EARTH
tamtm
EARTM
EARTH
EAATH
EARTH
EAR TR
LARTH
CARTH
EAATM
EARTH
CalTH
gaATH
EARTN
EapTH
LARTH
EARTH
Ealrtw
EARTM
EARTH
CanTh
EARTH
sl Tw
CAATH
[T
gaprm
EARTH
EARTH
EARTH
EARTH
EARTH
2ADTM
EARTH
EARTH
LAATH
EaRTn
CAATR
EARTH
CARTH
EARTH
EAHTH
EARTH
EARTH
EARTH
EARTH
TARTH
EARTH
LARTH
EARIN
EARTH
EAATH
EAATH
EARTH
EARTH
EARTH
CARTH
EAATH
EAATH
EARTH
tamim
EAATH
gaRTH
EAATH
EARtH
zantH
CARTR
EARTH
EARTH
EARTH
tanlm
EARTH
EARTH
EART W
EaATH
EARTH
Eanfn
EAR TR
Larin
EARTH

G0N s N

(]
i
2
3
s
s
EL]
i
(%]
(1]
9
n
22
23
24
23
e
&7
28
29
Jg
n
Iz
a3
34
1%
3¢
37
s
3
-0
£
42
43
4an
L1}
LT
a7
-8
49
30
st
a2
9
4
33
36
ar
L]
59
40
81
&2
63
L]
a3
L1
ar
1]
[ 3]
ra
rL
rz
La ]
T
135
6
T
T8
LA
ao
sl
az
LR ]
LL)
as
Bé
a7
L1 ]
(3]
*0



11-3

LNl

ARD

wan{TPI/wtl}inng
IF (NAT . EQ.3) YRsRALMSTABA(NPCSP,uiT},Pa)ruy
IF {MAT.EGed) YHTR_NOSF
GC JI) J=th5S

G Py liaFll,1)0TR

SavE POOE SMAPES LN TAPE 1 hATma
IP{MAT.NE.4) GO TO 533

RESING |

WALTEL4,3300)

OC 800 KajgMFC

READ ([%,1002) 14DARP

IF(OANP,LE-1.3) GG TO T273

CAamMpml .8

WRITE (&, 20005 1
T20 WALTE {&,2004}) [,04mp

SRITE (1) wix) ,QARPiP(I K], 1=1,AS3)
490 CONTINRE

450 OC 850 mai.AFE
TanFQs =K
OC 890 Joi,h33
630 Pl 1eS)ePia, )

700 READ (2} (IFCI J)yI=1,n35),0%1,5)

RETURK

1030 FCRMAT (213,2F10.0,1043/02F10.9))

1009 PCANAT (215,3F10.0,104a)

1002 FORMAT (I5.,F10.2%

2392 rCANAT | 2IHIACCELERATION SPECTRUS 5K, 1043/

251 MUNBER OF PERIQQD CARCY = 18/

25K MUNGER OF LOWEST mGDES = L8/ .

295 ACCEL.y UNITS/3EC/SEC = FlO.A/

294 ANGLE OF £9 INCIDENCE = FLO,2//

2em  PERIOD ACCELEAATICH £70F 103,38, F10.3))

2001 FORMAT | 21 MO0E AUNBER PERLAD /741T,0X,Fll.8))
2092 FORMAT [Lk )

2C03 FORKMAT (/77 12n NCDE SHAPES/ /J18& LEVEL 1O
2004 FCREAY (15,25 .A8,25,A4,Z0,0F13.6)

2003 PORAMAT (2INIAESPONSE ANALYIES DATA 777

Jir ACCELERATION WISTCAY MEADING., 10Aass

P uUNN

DIRN ,B1I13)

.
I 30M MUMBER OF ACCELERATION CaRDS  [J 7

2 J0r AUNAER OF QuTPUT TINMES 13 7

3 Jom ACCELEAATION SCALE FacTea rFid.as
4 Jom ANGLE QF EQ InNCIDENCE FilQ.4/
S Jor TiME INCREMEAT FOR OQUTPLT Fid.a/}

2006 FORNATIIA,PIZ.Y)

30C0 FOAMAT{ /// 164 WCDE DAFPIAG }

30CH1 FORMAT (JEn DANPING MUST BE LESS Thak L.0 7
1 1SH YALUE PCA MCDE I3, &H RESET )

9cc2 POAMAT (+s/7 22 NEGATIVE GR ZERG MASS //21n EXECUTION TERMINAYED)

FUNCTION  TABA (NPC SF,ToPA}
DIMERSICH PALZINFC) |

SPECTRUN [NTERPOLATION

0C 100 t=2,nPC
tisPAfit=1]
T2epall il )
IELT,LE.T2) GG TC 200
300 CENTEMUE R
2¢C ALsT2=-T22{T2=T1)
Aza{t=TL37iT2=T1)
llﬂAllF'(?ll!.l*lJ‘Rloﬂll?.ll.ﬂzl
RETUAN
EnC

EARTH $1
Erarn 92
EARTH 93
EARTH 9a
EARTN 93
EARTH 94
EARTH 9T
EARTH 8
€ARTH 99
EARTHIGQ
EARTHIG
€anTHi0Z
EARTHIO0D
EARTHIOA
EARTINLOS
EAATHIOS
EsATHLOT
EAATHLOA
EARTHIOY
EARTHILO
EARTHIN L
EARTHILZ
EARTHILD
EARTHE LA
EARTHILS
EARTHLLE
EARTHLLZ
EARTHILS
EARTHILD
EARTHIZO
EARTHI2)
EARTHI22
EARTRL2D
EARTINLZE
EARTHLIZS
EARTNL2é
eARTHIZY
EARTHIZS

EARTHIZY

EARTHIZD
EARTHIIN
EAATHI3ZZ
EAATHIIZ
EARTHIZG
EARTHIIS
EARTHLIS
EARTKIIT
EARTHIIS
EARTHEIY
EARTHLAG
EaRTYHlal
EARTHEAZ
BARTHI A3
EARTHIAS
EARTHLAS

TaBA 2
TABA 3
TADA 4
a2k E]
TaBA &

7

[ ]

TABA

TABA

tada °
Tapa 13
tana 11
Tana 12
Taga 13
TABA 14
TABA 15
taBa 1A

AAR AN

an

AN AA

A~

AN~

fan

nAn

20

e

48
a0

T

a0
a5
%0

[§-1]
110

140

SuBRQUTINE EJCENIR, M LEGEN U MR, X, 1T}
CIMENIICH WIN K] qUTN M RERI G ICE(ND

IF CLEGENT 13,10,1t5
DQ 1& I=)¢h

BC 14 Jduin

FLI-2) 12411512
Utlsdimn,d

GC fc 14

ulled)nd,

cCcaTinue

hR & 3
IF In-1) 100G,1000,17

3Cak FORA LAAGEST OFF DIACONAL ELEMENT TN EACH ROW
EE1) CONTALNS LARGEST ELENEAT IN ITH ROW
Q1) HOLDS SECOND SUBSCRIPY DEF1RIAG POSTTICN OF ELEMENT

NELlak~]

aa I3 =t .hnl]

XiL) = 9.

IPLI=Ee -
DG 30 J=IPLIgh

IP L A1)y = ABST M(I, 200} 24,220,370
ROIImagsirtt 033

16{E=J

CoMTINGE

SET INQICATCR FGR SHUT-LFP.RAPx 8=, hRanNl, OF ROTATIONS
RAP=T ,4335803962~9
notTE 1.0E38

PLhC PANIMUN CF X[1) 3 FOR PIVOT ELEMENT AMG
TEAT FOR END CF PROBLER

O TO0  iwlkxll

ir t1=-3) 80,060,449

IF i x#ax— EK(Q@)} #0,70,70
EMAAaR(1)

tPyy=l

FLIRLFI-IR ]

CONTInVE

53 MAN, E(!) EQuAL TO IERO, (F LE3Y Thik MOTEST, MEY[SE MOTELT
1F [ Amax) 1000,1000,480

iFf (HCTEST) 90,990,858

EF LANAX - WOTEST) 90,980,144

MCImINn = ABSC Hid40)} )

oa 118 = 2,M

EF (HCININ— ADS( MOI,020) LMD, 010,.100

HOIMINSABSIHEL, 4} )

CORTINUE

NOTESTorO[NINSALR

AETURN JF& MAK HIT,JILESS THAN{ZS0=2F)ABSF(NERN)-MIN)
IF (FHOTEST- NMAX) 148,1000,1000

HA = mARL

COMPUIE TANGEWT, SIRE ARD COSINERIL, TN WiJed)
TANGEEECN{ 240 ) TH{IPIV, IPIVI-HIJPIV PV IONILP v JPIv)/LABS NI

IPIV, IPINI-HEJPEY  JPIVI ) +SCATIIMTIPIV, IPIVI=-NIJPIV, JPLVIIOs2ra, 00
2LIPIV, JPv)ee 22}

CCSIMEAL Q/S0RTI1+0¢TANGR ST}
SINE=TANGHCOSINE
HEl=ariLtPlIy, lRIv]

HEIPI v, [PV ISCOSINESSZa{HIT+TANGOL2. ¥ M{IPIve JPIV) ¢TANGEnI 1w, PRIV

1))}
HEJP LW, P iv ) mECSTRESO28 LF (JP v, JP IV I-TANCO (2. 06( 1P 1V, JP LV I=VANG N

tLrin

HEIPIV JPIVIvO.

PSEUCO RANK ThHE EJGENYALVES
ADJLEY SINE AMD CLS £CR COMAUTATICA OF wifx] ang WiixX)
IF L H{IPIv,IPIv) = wIJPLlv,JPIVE] 332,151,19]
HTZPP = H{IPiv, IPIVE
FILP 1w, IPIv) = HEJPIV, IPLY)
Mise IV, iP[v] = MTEMR
RECCHPUTE SIME AND QOGS
HEIEwP = SISM (4.0 ~SIRE) S.{CZIE
CCSINE = 488 ISENE)
SINE & nIEMP
CONT [NUk

INSFECE YrE [0S BETWEEN [ef AAD k=1 G CETEAmIRE
MRETRER & NEV MAXIWMUN yalL UE SHOULD OF COMPUTED SINCE
¥ri PRESEm] MHARIMUN IS Ih IHE | LW Rlw,

EIGEm
EIGEN
EICEN
L3111
AL L]
CIGEN
EIsEM
ElGEN
E1GEN
EIGEM I3
ElGEN 12
EIGEN 13
EICEN 14
EIGCEM |5
EICEN 18
EIGEN 1T
EIGEN 18
CIGEN 19
elcEn 24
CIGEN 21
EIGEN 22
EIGEN 23
ELGEN 24
ElGEN 23
EIGEN 28
EIGEN 2V
LIGEN 20
EI1GEN 39
EBIGEN J3
TIGEN )
CIGEN )2
EIGEN 33
EIGEN 24
LIGEN 3%
EIGEm 38
LIGEN 2T
EI1GEMN 38
EICEN 39
RIGEN &4
CICEN 4L
CIGEN 42
EISERn 83
EIGEN &a
EIGEN 43
CICEN 48
EiGEMm 4T
ETGEm 48
EICEN 49
ELlcEN 50
EIGEN 31
eiGenN 33
EtcEn 53
EIGEM Sa
ELCEN 0%
EIGEN 34
EICEN 37
EICEN 38
EIGEN 89
EIGEN &0
ETGEN 8%
ZIGEM &2
EJCEN &)
EIGEN &4
EICEN 43
EIGEn &4
EIGEN &F
EIGEN &8
E1CEN &%
EICEN YO
EIGEN T4
EIGEN T2
Elce~ 13
EIGEN T8
EIGEN T3
£1GEN Fo
erceEm T7
E1GEN T
E1GEN 1Y
Eickn B0
EIGEN W)
EIGEN 82
ELGEN &3
EIGEN 84
EIGEN 45
LI1GEN Bb

[ 14
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a9g
o
E31.3
20
20

Ico

Noan

At

Ien

390

494

LR

3

nAN

340

ELE)

[3-1-1.]

DC 330 Isl, kM)

IFUI=-2FIv 200,298, 200
EFiI=JPIvw 213,350,270
l'!lnll!::’l'l!lu,!.ﬂ.!]ﬂ
IFLQity 2iv)3s0,2a40,3%0
Ko gy

HIENPanL LK)

HIT &)=,

1P late]

(1) =¢.

SEARCr JN CEPLETED ACW FCR MU DINImyM

OC 328 Js([PLL N

IF ¢ mif)~ ABSE MO, J)) ¥ 300,300,320
K1y » AB31RiL,J0)

1Q{r)=y

COMTIRLE

Ml K JrTERD

CONTIMLE

K(srIv) =0.
E(JPiv) =0,

CHANGE THE OVTHER ELEREATS OF W

oC 330 J=i,M

LFLI—tPIvIITO, 530,820
nTEMP & il 1P V]

PRIl EPIv) = COCBINEMTERP + JIMESK{],JPLV)
P mL1) — ABS| REl,IRIvV)I) 1380,3%0,3%0

LI} = ABS(HEUL ERIVY)
€Ly = v

Allg Py} = =SENEORTERN &+ COSIMESH{I,JPIY]
TF ( %I} ~ ABSE HiL,arIVI) ) 400,830,530

RL{I) = ABSIHIL.JBIv))
1041) = JPLY
GC TQ 322

IPLI=3Ptv)ed0,50C, 400

HTENP & RUIPEVLI)
HIEPIw i} = CONINEOHTERP ¢ SInEonil, PIV)
IF [ X(UIPIv) — ABSC H{IPLY,E)] ) 440,453,430

X{1PIv) & ABSINCIPAV,I))
to1Epiv) = &

HileJPIV) = =SEINE*RTEMS + COSINE®H[1,JPIV)
IF [ XCI) = ABSC Wil JPLv}} } 400,330,530

HIENP = WLIPIV, T}

MI{IPEv l) = COBIRESHTENS + SINEAMIIPLVY.I)
IF { RCIPEV) = ASS{ HILPEV.I)) ) 492,300,300

A(LPIV) = ABS(H{IPIV,IH)
tctitriv) = X

W{JPIv, 0]} = =~SINEOHTERP # CCSINERF{JPIVyL])
IF( mtaeiv) = ADS{ MEJPIV,L}F) ) 818,330,330

RLJPIv) = ABSUIMUJPIV,I))
ctoeiv) o
COMT INVE

TESY FOR CCMAPUTATION GF EIGEAVECTICRS

IRLLECENIAD 380,40

DO 830 [=1.N

NIEWMAsULY, LPLIV)

UL 1P IV I=COSINESRTEMP+SINESULL ,JREYV]

Ul JPIVIa~SINEONTEMPLCGSINESUL] 4 JP LYY

GO TO agQ
RETURM
EnD

SUBRCLTINE DYN [F PR, T, M85}

EvALUATION OF 30 TIME-DEPEADENRT LATERAL OISPLACEMENTS

DIWERSICR FINSS, L), PAlR, i Xi1). Y1)

COMMERCERS NST MOF  NTF ,ALD, AT RAC NSO, BMELT V). FHEDE? I, NSS,GE6)

1 PALAELIYN, 08,03
COPMEA/DYR AT EWE ,OF \AAC, 0400

ZERC LLESPLACEMENTS AnD PEAD GACURD ACCELERATICAS

S0 100 Iwi,n33

CQ 130 xag,mFIME
Fll,me31=0.0

REAC (3,1000) (@A

FePAL 2,12, 1a1,8PC)
WHETELD,ZA300 Leat] 1} BALZaba, b | hii

ELGEM
EICEN
Ei1GEN
ELICEN
EICEN
EIGEN
ElGEn
EIGEM

92
Q3
L 13
s
e
Lis
8
9

E[GEMLOD
EICENLOL
ElGExiIO2
BicEni103
EIGENIOS
Cl1GENIOS
EIGEN]OG
ELGENLIOT
ELCEN1OD
EIGENIOD
EICEMLLIO
EIGENILL
EICENLLE
EiCENLLD
EIGEMI1A
EIGENILS
ELGENE IS
E1GENLLT
EICEMLYR
EIGENLLY
£1GEN1Z0
EIGENI 21
EIGENLZE
EIGENLEY
EIGENL2a
ClGENIZY
E1GEML2S
EICEN)2T
ZICEmNLI 2N
EIGENL 2D
EIGENIQO
ErGEN1 )
EI1GENID2
EIGENLDY
EIGENL]4
EI1GENLAS
EICEN] IS
ELGENLDT
EIGCEN]JS
EIGENLIY
CIGEML A0
EICEN]L &1
EIGEMLI 42
CIGENIS]
EIGENL 48
EIGENI4S
EICEN] 46
EICEMIAT
CIGEN]L AR
EIGENLAY
ELGENISO
ElGENLSL
EIGENLIY
EICENLSY
EI1GENISS
EIGENLSS
EIGENL 38
EIGENISY
EIGENLSS
ECIGENISY
EIGENIGO
EIGEnISL

QYN
DYN
DY~
YN
cre
Gre
arm
ovh
[~} L]
Srm
ovm
LN

Q0B wDAELN

(3}
12
[N

AN AN

ARG

04
300

1009

CHECK CRAQUND ACCELERATICK OaTa

CC 120 ImZ,NmPC

IF (PALL,[)GT.PALL,I=1)) GG ¥C 129
WRITE {&,3001) Pal),}~-10,PaLL,1)
s1ar

COnTErvE

TIME=pRTINE

TIME=TINESDT
ATIMESPAL L WPCI=-Pal1,1)
FFCATIME.CE.TINES) GO FO 138
WRITE (&, 3300}

17cP

FCR EACHh MODE CalCULATE RESPCASE AMD TOTAL DISPLACEMENTS

RENING 1

DL J0Q Lal,NC

READ (1) W,0AMP,(FIK) Xa1,K$5)

CALL AESPE  {PA,N W ATINE , hFC, DT, DANP)
00 200 I=1,m3$

OC 200 Jul,NVIRE
FileasB)aF il deSharil)oni sy

COnT InvuE

RETLAN
FORMATL2PIG.0)

2¢00 FDEBMAT (///726M GROUMD ACCELERATICH CARPDS 7/

nan

2 1&H

200

BIK AHT Imt o 32y | IMACCEL ERATION
3000 FORMAT [44nICAOUND ACCELERATION TIME SPAN 15 LESE THAM

1 J12uIPECIPIED BUlLDIN] RESPOMSE TEME
3901 FOREAT (33N INCONSISTEAT ACCELERATION OATA 2/
Jan  TIMES MUST INCREAIE SEQUERTLALLY /7

Zno

CRACA AT TimEs FiZ2,3718a,F(2.8)

{20 L0}

SUBROUTINE RELP (PA,X,PERD NTIME  WPC, 00T ,040P)

CINENSION PAL2,1D)21L)

EVALUATION DF NODA. RESPOMIE 44+ USING EXPLICIT INTEGRATION

WaB.O0fATANLL.0) /PERD
L1
In=CaMPen

2.0%w
SORT{1.0-DanPesl)
FA=TIs/(Un*uy])

FyDzanel 2. %DANPEIZ-1,.5)
PEB={.¢DAMPE#2=| .0 ) Wl

[]-]

Ite1

vO=0,
YOO=0.
TO=RrALtY, )
oT=00T

Be{PAlR, Lol I-PAC2, IL)IZ(PALL, HLe1)~=PACL,IN))}

A=PAL2 ML )+OS(TO-PAL{[,L1}]
TI=T0+07

1Ftpal +LELGTL.TT) & TO 100
CQELT=PALL,L1#1)-TC

4C TO 200

DELT=ET

EnrEXP{~ZusDELT)

*T=nbeCELT

CS=CcOsFT)

ShaSInLFT)

VI YCO+Zw?YOrFASASFARRA ) * AN/ 0D
iy le{vD-A/Su +FBeBD WS

YISy IvEXs A/ uW—FASE+BS0ELT /0N

wOFalA-npavO-FutiviCeasmu))esnsal
YOTaEMS{{ vOO-tsruwIdCSevDT ) sD /Y

WED T (@sr v?yOsf vDIVDO=In®a)/nD

VODT=£ xd{ (A=ousvO~-TIadvlCIOCSevDDTIPEN)

LU
YCGewl

oTa
orn
QN
[+3 11
oTn
30
D¥m
oYM
orn
orm
orm
ork
DTN
orn
orN
OYN
orn
orm
DYN
oYM
orm
orm
orN
orn
(21
DYW
oYn
oTN
oYn

RESP
agas
nusp
RE3S
RE3P
acip
ALYP
RESP
(11
nese
L3 1.}
Ll 4
RE3P
AEsSP
RESP
RESP
=ESP
rESP
nEss
RESP
"Esp
mEsp
RESD
nesp
rESP
Resp
nEMP
AESP
RESP
aese
RESH
mESP
RESP
LIXTS
RESP
L1s 1
nesp
ALsp
rESP
AE3e
RESP
nEsp
aese
RESP
arse
nese
RLIT

14
s
16
?
1
1]
20
21
42
23
s
23
28
27
an
29
0
3
12
33
34
3a

ar
as
1)
“
£ ]
a2
4y
L 13
3
£ 1]
4r
48
a9



£1-2

<

100
4co

100

idoo
2003

29491

1P IPA{ 1 ILel)aCT.TT) GC TC 502
Dr=CT=CELT

=Ll

TCapatistl}

IF{OT,E0.0.) &C TC 600

0 tog s0

TCeICs0T

LaL bl

KiLimwT

IF(L.LT.nTInE} GC TC 10

BETUAN
En

SUBACLTINE LOAGL XM, D)
DINENSION XE{3+NLD)

wRITE (86,2000

08 139 L=1, MDD

AEAQ {3,1000) IXNCILL},Te],0)
WRITE (86,2000 Lotamid L) 020,00}
WAITE (4,200Z7)

RITLAN

FCAMAT (8F1C.0)

FORMAT (3ZHILCAD CONDITICH DEFIMITION CARDS 7/ IHOLOAD

1 IEXIRD 1QX2WEIE  9x3WIIT L1ZLWA JIXINE 12ZH SPECTRUM=] 1EnM
IUM-2 12 ARSPCNSE )

FCAMAT {19,8F12.2)

SPECTR

2002 PORMAT (£//7890 APECTRUN-1 .50 RCOT.HEAN SQUARE COMBINATION /7

I 3 SPECTRUN-T.aa SUM OF ABICLUTE vaLUES )

[T

SUBROUTINE DI3P ‘lﬂ.loﬂu"|I.I!5.lTFolLD.lSl.hFS.HED!

OIMERS FON SDINST, W), RINSS, W 0J WD (MST MY P, 2D RFE{NF S, MOk ALNTF, 5}

1 +RED(MTP,48)
COMNON 7 CENS
COMMOR/JUNKS ALL3,X),4013,3)

SSPaCE{30) ,ACABIIH, IS5,1)

CCMALUTE FRAME DISPLACENERTS FROM STHUCTURE QISPLACERENTS

READ{2) A,0,re0
REwing 2

00 500 Ka1,MTF
[ LY

0C 23 LmE LT

o0 2% Jul,.3
ALiL )"0

[ LEEY SRR
IrC=atl 2)
ATL1,1)=A1T,3)
AlG3g21nall, e
Afl2,2028110,48)
Alt2,00==A0L1,2)
WEsACL,S)
[STETEREN
Ni=nET s L-RT
WEAENS D

0 303 hanT, MsST
Ahai{n=11%1]
KEEN-NTIS

ALl 1,3)8CiN 201}
AL 2,3)800n,0¢2)
08 22T 1i=1,3

OC 224 Lel.wD
REANLeLL LI "0, .
DO 228 KKaletd
KLlaKR# (S

REINE s [1oLInRALRISEEoL boalELEpR1)#RINNIRR L)

30 CONTIALE

<
[
[ 4
<
23
<
229
14
<

wR[TE 2} IF.(FC.NFI.IIFF!h.Ll.N!I.NFII.Lll.ﬂLD!.lNED(I.JD.JlI,II
508 CCNIInGE

AETLAM
EMD

RESP
RESP
RESP
RESP
AE 5P
1% 1
RESP
RESF
RESP
RESP
RESP
RESP
RESA
RESH

LOAD
LDAD
LOAD
LoaD
LCAD
LGAD

- LOAD

LEAD
LOAD
LOAD
LOAD
LOAD
LOAD
LOAD
LAl
LOAD
LGAD
LOAD
LOAD

-1 ¢ 1.4
DisP
o1sP
ISP
DisP
DIsFP
oisP
D18P
DIse
o13p
olsp
oisp
(-1 &1
otse
oIsp
Dise
orsp
DISH
ISP
oLs#
DIsSp
oi1sP
OL5P
DIsP
o15P
o1sP
o3P
1814
o1sP
DISP
oLse
DIsP
o15p¢
orsp
oisP
DIsP
o1sp
olse
orse
DI3P
orse
oisP
o1se
DiIsP

-8
a0
81
52
33
£
33
34
57
39
39
&
L] ]
o2

ARl

c

SUBROUT INE FAARE {MTAT (AND,AF5)

CCuMON ALLD

COMMCR /GERS NST phOF o & TF  RLO W RAT (hFCSIPACE(24) 4RLAATI), [S5,12
CCMMCN/ DTN 7 WEInE DT NPC,DANP

COMBMOMZ JURKS FRECI4) o IE IFC SPACR (49 ), 01

COMMOR/ASTIF, ASALL2:120a5A00,120,7(0,12)

CLTPUT CISPLACERENTYS AND FLECES

NO= ]+ 2¥R3T

CALL LGADCAINO) (MDD}
REW(ING 2

xag

Ha)

MLDa3e MO

IF (NAT . EQeal MLDuS+NTImE
Nimndegom D

00 500 I NTF

dimnTPel~{

CA L SORT (AINL)AINO) ¢ hFS LD, BLD,MAT AND, AFAR)
IFtir.20.M) 40 TO 200

1Fie0-£9.0} GO TQ 1409

IFIXCMEL L} GC TO 102

00 30 k=i, kB

BALKSAACE I

180 BACKIPACET 3

208

READ (1}
NERSaZons
BACKSPACE 3
#a=1
IFLIFC.NE.0) GO TC 903
1P {KQaNE-2} GO TC Ja0

NG NS NGB NBP , WEEF KNP AN (NTRU ,NE

DC 230 Ke|,NOx3

23¢ READ (3} >2

399

1113

CALL SECCAD (TS}

[T ER1 14

» LIS LT LS ]
NI=shl+MFIoNLD
LELLFRL 4 3
LERTS R L LTS
LESLERA-L L )
HARhI e TRMFES
NYaRS RO NS
NE=NTENSONAS)
rOapBrNIONC o2
MIGaNT+I0AP AN
LSrimho(uust)}r2 .
(AT TLLT]
LE=uuS L I%H3+3)
LEKH=MA
AIEanlO+LI¢LEsLCILNN
MiZepmlitHnom D
MI=NIZINFEF
AlasnNlI+dearPak
NIS*NI4+40NFO
AGsnp3eIOnTAU
NITasN1G¢2¢NTAG
IPINITGT . MIOT) CALL MEMGAY {MI¥-uTOT)

CALL CGULTPUTIATTY 4T N0J JAKNE L ACNT ) pALINI) L ACNA) L ALNT) (ALNGI AINT ),
BACNE) (AINT) (ALMEQ) gATNLLY G RST rME RCoNEP L NBP WS NFEF WP AN, AN 2},
Z ACALY) ol N HH NLD  HLD  KE g AINLA o RO, AENIS) , AINIA)  NTRU WFR, NP S, O

3}
CaLlL SECORD ([TE)
TEarE-TS

I1akTrel=1

WEITE (86,2300 11,0E

ng =2 -
MAE ANERS H]

RETURM

2000 FOTMAT (1200...FRANE NO 13,3Heee #

1 AX, IENT[NE REQUIRED FOR STEESS COMPUTATION = F&.2)
END

FRAME
FRAGE
FRAME
oamt
FRAME
P A E
FRAME
FRANE
Fasme
FRANE
FRAME
FRARE
FRAME
FRAME
rFRAmE
FRARE
FRAME
FRARE
FRANE
FRAME
PHAME
FRANE
FRANE
FRAME
FRAME
FRANE
FRANE
FRAME
FRARE
FRAME
FRARE
rrame
FRane
rFrang
FRANE
RAnE
FRARL
FRARE
FramE
Faswe
Frame
FRAME
FRAME
FRAME
PR g
rRANE
[ 41103
ERARE
FRANE
FRAME
FRAME
FRANME
FRAME
FRang
FRAME
FRaNE
Faami
FRAME
FrAME
FRAME
FRARE
FRAME
FRANE
FRANE
FRAME
FRANE
FRang
FRAME
FRanE
FRanE
FRAME
FRadE
FRAME
FRanE
FRAME
FRaWE
FRANE
FRAME

LR N NN NN

0
n
[E]
13
1%
13
18
"
ie
i
19
21
22
E 2]
E L]
25
6
T
I
28
e
n
Ja
3
s
s
3
ar
n
L3
kL
LY
LE )
“3
-~
-3
"

Y
k1]
s}
52
33
34
3
34
sy
b1
59
&0
L1
62
&3
L2
43
o8
[ 34
(-1
59
ra
r
rz
"
T
s
e
Tr
m
L]
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nen

L]

SAn

1ec

1e3
233

30
Jce

c

SUSEZILEINE SCRT (U KM RFA,MLE,MLERAT ARD,AFAD

CIMERSICN winF3 MU xm(E,MLD)
CAMERT JCA mOMLd ) LAV}
DIMEREECN Druri el

COMBCA FILARPRECI ) iF IFC NS0 LB IDLMIN{ L, 3) 4 AFRN

CCMMCRZCER/SSPACE{IO ) (RLAELD ), I5,1]
CCRUCAZOTAZMTIME CT  AP2 CARE

Cata ¢1/73¢DTs/

DATA FOL,~DIFINFAR, INWIAS

LCAL CaS€ COMAINATICA ARD CUTFUT CF CISPLACERERTS

AEAC (2} IF AFC hFR LIJIn LI AT, hFRI,Le1,MLO),ANED

1F (IFC.nE.O}) GC TC 630

LLCeRLC+AMD

OC %33 LLwi4LLOD, 2

LraLL+T

iF (Lr.GTali0) LH=LLD
Ibairel-LL

SEETE (6 ,4000) RFEP,IF ,FREC
IF IRAT.GE.3) #RITE(SE,32CQ)
AF [ANL.GTa0) wRITEC(S, 3001
DC €0 LaLL,LH
LhMiL ¢ 1-Li B=L
rCNiLel=-LL)=1F

IF tLaL2.mL0) GC TC 80
LAyR[L+I-LL PoL-pLD
MCMLLFI-LLI 2 ITE

CONTEMVE

BALTE {6,Z30LF (rOMCIN,LauNLiTbsEvl, TNy

STATIC CUSPLACERERT CLNPOAENTY

hSanFRL2

GC 408 h=1,h4

MNLANSr]I=N

CC 402 1I=1,3

hymin=-1103+]11

CC 123 LELL 4Lk

e =iL e}

INEFYARES-F

£C 135 Jul.t

MR N E IR S VIS L PP LT I F 1N
Im (NaT.GEL2) SC T2 13)

WAUITE (56,2002} MELASIILI)  (UULE DTId 01, 00D
GC IC 450

Cryharls CLSPLACEVERTY COCMFCAEATS

AATTERAT=2

310,

3720,

Tr=q0.

0C Z0C I=é,mLE

uamABS{ulnV L))

IF (NATT) L6D,16&,189

S1af1vudtUA

52a52+Ua

GC I1C 200

IF [UAGT.Tr) TH=UA

CONT IRUE

i4=tcATESEY

CC 252 L=l LM

TaL=ta+§

IF (LaGT.ALD) SC TQ 229
LCrSIwAMIE, LI sS2ORN (T, L)s+Troxn(o,L]}
[N R VI R R R R L]

UIM AP SR EIUT N PR g N LT

GC 1C 239

[PERZNE RSN EITI A R L L I} )

Ll rlysumintl, 1)

CCATInLE

wAITE (&,23G33 ML HDI,ALABLITL
WEITE (&.2004) YO2,FLABLE0D, 0
IF {11.E0.3F BRITE (6,254}
LORTINGE

ICATIRLE

(ULl ELd g0l IR
IS FRAREALR NN L3l

ERInT CF TEYME rISTLRY CISFLACENENTE

(F (neET,nE,21 &C TCL &9¢C
WHIT®: (&,E32%)

CG F3) LL=2,dL0,8
LreiLe?

IF (LF .Gl D) tHoNLY
Irstmel-LL

SCART
SCAT
SCAT
SCAT
sqR ¥
SCAT
SCRT
SCAT
SCRY
sumT
scar
SOAT
SORT
SCRT
ScR1
sCRTY
SCR1Y
SGAT
SCRY
soat
SCRT
SCAT
SGRT
scat
SCAT
scue
SCRT
SORT
scRT
SCAT
scar
SCAY
samy
sear
SeRT
SCRT
sCcAar
sSoRT
scar
SORT
ScRT
SCRT
SORT
scat
soRy
soAT
saRT
soRt
SCRY
SORY
3ORT
soRt
soaT
SCRT
scat
sgR T
seRT
sCAv
S0RT
SCAY
SCAT
SOAT
SCAT
Scrt
SCAT
Samry
sonT
SCATr
SCHT
SCAY
scat
SQRT
SCuT
SCAT
SCAT
SCAY
SCRT
SCRTY
SCRY
scat
scAar
S0RT
SCRT
“CH1
SCwt
Cnt
S0H1
Ly

111

[LL]
arTcC
<

Tig
L1

2302

24901
€32
2632
2¢cs
2023
2006
3001

21te
%00

ABA

2a0

36
264
300

Ia0
400

OC &4& LWLLLR

ORLM(L +P=otisfL=5)00T .
roMELrl-cL et

el TS 1€,2063) (FOW{[) UpLNIL] d31,0R)

DC E7C Aal S

MRS LN

OC &% L1a1,3

NVr iR L3otel]

C€ &0% LaLLLw

R R |

ULt f Bl isLiNvY L}

CCRTInuE

WRUTE 1€,59000 AL MDL,ALABLET], (uutl L1 0, Inl 0P)
CCNTIRUE

(c&l[nu!

AETURA

FCREAT {24M]aas0UTRPUT FCR FRANE NG I2,4bk ... #7

1 138, 12rFRAARE TYPE = [3/10%,12FFRARE O “ASs
2 AZnG.LATERAL FRAME ODJSPLACEMERTS.. )

FCRAPAT JarQLEVEL 7X,8101Xx,41,12))

FORNAY [1&,%%K,AT,5K,8Fa,})

FCRBAT (16,3X a3 2X, A3, 2N, (8014, T})

FCAMAT (82,472,2X,4),2%,8rL4.7)

FCAMAT (230 TINE RISTCEY RESPCNSE )

FORMAT [1IX,8(2K,AT,F6,3}) .

FCAMATY (4570 CCATRIBUTICK TC SPECTFAL RESPCNSE FROWN EACH 7
1 aan INGEVIDUAL MNOQOE LUSTED URDER HEAODIRGS M1

2 )

FCORMAT (1M )

FCRMAT {2ImQMAR, .S5TATIC + CYmaAMiC -
1 23 WING o STATIC — DYRANIC 3
ang

SUBAOLTINE BRESUE [9,CoE LS NuRhE R RN ML, KN}
DIMENSION SELS) JCOMMMMD E(MAMRN) R{NMN, LD} KH{NN]

CORPLTE FRAME DISPLACENERTS AT OME LEVEL

NEXS=]

BACKSPACE NBKS

BACKSPACE WOKY

AEAD InBR3) 3,C

READ (KBXS) E QU IR{L, ) Twl mmlpdnlsd) ki
BACKSPACE nOKS

DAGKIPACE NBKS

Ana2onn

TR T TS

00 444 L=, D

00 JOQ JaumpP kM

WFE =kl d}

If (XP.GT.0M) GO TG 330

1F {l«GT.Mn) GO TC 250

DO 240 Kapsf Mk

ROK L I=R{a, LI~ CR J=MMIORL S L}
GC 7O M0

OO 260 KexF AN

REIR LIeR(R L )-EIR, J-BNIPE[ I, L)
CoMTINUE

1R8=L%

0O 400 Li=1 NN

NuMms =11

KK=f-}

wFEHLLY

1e=18-1

IF IXF.GT.xx) GO TO 400

00 388 KenF XK

R{meLyaR{n, LI-SCIBsx 2@, 0L}
CCHTIRUE

RETUHAA

ErD

2

&tc

oRT
S0ur
SCRF
soar
SCar
SOMT
sgRY
SCRYT
sgar
SCRT
pRT
samr
SQRT
SCRY
SCAT
SCRT
sgav
sart
scar
SCRT
SCRY
SCRT
sgRt
iCRT
sgar
SCART
sGat
s0A1
sQRT
S0AT
ACART
scar
s0Aar
SCAT
ICRT
SCAT

L1317,
L% ¥ )
[LEF ]
BR3ue
axsud
Bxve
axsve
axsun
axiva
ax3ue
axsvs
axsup
o 3ua
Bx3ua
aliue
BRIUA
BK3uB
BR3SLA
axsun
L3 1V].]
Bxif
sxsua
Bx SuB
LLELE ]
axsua
ax3ve
LLE{V]
axsua
Bxsuva
axiul
LLELT ]
ax3ua
[1$17].]
BxsLe
exsun
LLELV.]
Axsus

e -
R ER R N IR K

29
23
it
23
Zh
23
EL)
LR
i
9
e
I
Iz
LR ]
3a
35
s
ar
e



LEaNad

nann

nnan

— T W S NS T NB NG
PR PR XN D TE-PE AN PR T IR S TN 4 LVPY

OIMERSLCH CLMIMG 23, CP 00, hCB L BELS BRI, FEF(T NRER ), SOINST, 24,
OLBINE N, 3 DO RS MO 33 pLCANS  hE o 2 ) LRI I NPANI L IFER I MFEF ) 2P 1S,
I2ANE, 560D RARR DYy UIRFS AL}y KNI NLTF LY I3, NTRE D  FPT 2. NTRY)

COMMERZ JURKS FHEDTA 4 UF  SFC hO MF LM I2) LA 8D 003, 30.P(8) PHINT
8
CCMuQn AT IEY ASALR24120,3808,121,0048,12)

SET FOUNDAT ION ODISFLAGENENRTS AMO LATERAL OI1SPLACEMENTE

FFiNG,.E0.3) GO FO 50
HALRIPACE D "
READ (XICLNCABP FER LB LO8 L LA IREP PPLT, TR
aalksPalE 3
12 MAasEpl -

EL=RNed
B 47% Lei,mD
DO 421 de], M

2% A, )80.8
D0 ASE we ). NFQ
KK
LIS LT L]

450 Rz, pauih,i)
L0 8F3 Livwi.d

475 RixnelT idaD.

170k Ay 1rORY CALCIAATICM OF WERAER FLIMCES
LT
CALCVLATE ROTATICMS AND VERTICAL TISPLALERENT AY LEVEL W

A¢a COaTIMUE
Ahitahh-2end
Kini{npsinnel}}r2a
REsUBEER AL
KiHwmr oM RE
CALL ERIUBISIND ¢SIRCPIT pFERE ST D pRE oMM KRR, By b, ML Ty JIRA NS LY )

CALCIM ATE COLUMN FCRACES

Lyend ~He)

Kan§Y=n3d

WRITE (6.2000) FrED P L 5000, 1}
WRITE{L.205T)

WRITE {8,2001)

Wl

HCny2

BO S00 Ny, N

L I4o N AT PR
IF{NC . EQ. P} GO FO S10
XL sSCinex; ¥}
ARALCIN N, 3D
Binllpird,))-CLalN 1)
BEZeLLMIEX  Z)-CLAin 2}
BIrELIBL+BZ0ER
di=sgrI(al}

IPF{A2.L 8.2, STOPE
CSa=BL/sR)

SNARDR/AY

ALESCLMIN 412

FLI*TLNIR  2)

Call LCLUMMEZ WC (BL ¢ INA TSR NCP ALT,TLL LR

LMie)=Iam
(SIS LIUR Y SEE]
L IR R RN TR ]
LREIAI LMY PN
EMLIQ)=LMi4) +AA
LMiL2raemiblonn
(WAL LES LY
IR LEREIN TS 3 I
LW =LAz~
LPL 9)=LMi)}e)
LR{AEaLNg )=
LE T LNt EI-1
ol SHRESSTR, M, MR, WD PLO R, Fu D, AFC)
w0 10 A3
13 WRITELG . 20)%4 w
9C BRLTE (8,Z00%)
¢ GOHTLIRUE

CUTPUT
outeyt
AT
outPuY
BUT ALY
DuTPYT
SUTRUT
uTAUT
QUTAYTLO
outputey
DUTAUTLY
EPUY LY
CUTAUTIS
UTRUT I
oVTRUTES
QUTPUTLET
ouTeuTiL
CuTpurie
oNTeUTIe
TUTAUTE)
DGTPLTRZ
CuUTPUT2D
DUTAUTRS
UITAPUTES
T PUTIE
ITPUTEY
OuTBuT 2
TNTAUT2O
QUTAUTIS
LUTPUTIL
outruTI
OUTAITES
CUTRUTIA
DUTAUTIY
CUTPUT 38
TARTYT
auteurid
oUTAMITIR
DUTPUTLS
CITPUTAL
CUTPUTAR
TUTPUT D
wTrAUT s
DUTPUTAY
GUTPUTAS
QUITRUTA?
CUIPUTAR
DUFPOTAS
DUTPUTSE
R
ouUTPUTS2
oUTPUTS)
OUTPUTSA
autPutss
QUTPUTSS
QUTP:TSY
furTauTsy
DUTPUTIY
CUTPUTSED
ouTPUTE]
DUTPUTSZ
QUTAUTAY
RITPUT 84
ouTPUTES
quTRITea
DUTPUTET
CUTPUTLS
oUTPUTEY
QuTaur e
outeurTy
QuUTPUY T2
DUFHUTFY
DUTPUTTa
QUTPUTTS
OuUTPUTTA
CutPutr?
TUYPUY 7Y
DUTPUTTY
QuTPUTED
curPuTal
ouTPuraz
auiPuTal
cutPufde
DUIPLTES

da NG N

220

"

IR ]
1949
L1}

Tr

L]

1T

140

ree

FALCULATE BEAN FORCES

IFisB.EC.0) GC TC 2435
MAITE(G 223481

SRITE (46,200K)

=]

LRl

DC 000 M3l , hE
WBaLBih, M, T)
IFEtNB.EC.NBP) LD TC 513
KI=LBiNy Nl ]

Kimg Alh,n, 2}
BL=CLRAK L LI-CUNIR L, L4
AI2CLMig S, I~CUninl, 23
slsEl1e81+B2%07

B3I=SCRT (81}

C3A=nl/A)

ANARAZ/BD

Asn2

FLRS KL -BP (8 HE]-BP ({9, Mua}
Call EHEAM (Z,MB,20L (ShA,{3A,m8P ,7P)

LM[Y)a)yexy)
LMi2)aemiNy -~
LuifpeL M2

LB S1v3eXK]

LY Fl=LM{ Si-1
LHiAPsLRE Fi-1

oG 340 L=1,3

oG 22 I~1,2

IS Ll

ARLOBLR ML)

tF (42 943,342,910
VM ERLS JIvKLR/ T
YHavaMLA,

Silyld= FEFEE She¥m
QeI ) »—FEFI3, JI-VN
Gidn w0,

CM.t STRESSIR (XM 4NN NLDp MLOD My PR aNT, "O)

¢Q 10 590
WAITE(S, 2010} &
wRITE {8,200
COMT [RUE

CALCULATE PANEL POACES

IPINPAN.EA.0) GG TC 345
DO IP0 Leal.NPAN
NounS-LALE L

IF INP.ME.MY GO TO TTO
ca ¥o rrz

COnT IRLE

GO TU 264

WRITE{S, 2004

[N 2T ]

WE= 10

DO 800 Lw]  NPAN

NFes

NPwnd-LEL R, L))

LE(RP (HE.ML GO TQ 090
TE{RPI L }-GT s} GO TO Y&O
L LT

IFILAF.ED.NF) GO TQ 790
AFipF EC.2F WRITELIS  2211)
LFENF . ES &) RRITEC(A,2003)
LAF anE

ALmIOCA+K,2)

Ki=LP12,)

LELY)

RraLPid L
QErCLAMIR I I -CLNEKE L}
BLACLR(K Ly ZE~CLRIRI 2
BY=8143 s B20Q3

832%0RT {83}

Cia=p1/8)

SKASBE/B Y

ARG ARl LI NIN 2, 2)~CUnx | FPCL IR, 2)

OF AR/
L3

CALL  Pantit 2 L AL «DeDF ySRA  CI3ANPANPA)

Lu{J)ompyton
LIS A I RIS
IR TRIN IR
L¥ialstemy
LMES)rI¥A L
LutBYempe 2P ]
LMET) - mMERy -

GUTuTES
CUTRUTRT
CUTPUT S
TLTPUT S
TPUT 90
CUTPUTI
uTPUT P2
uTAUTEI
auTPLT9A
Quteutes
ot PuTIe
DUTAUT ST
OLYPUTSD
CUTPUTYS
P e TIE-T]
QUTAYI L
outeyLez
OUTIL g
CUTAYLON
CUTFUI0S
TUTAYL Db
CurPuId?
DT 8
TP ULeY
ouTPULLE
ouTPuILL
CuTPULLD
OUTPUL]S
DUTPAUY )&
oUTPUILS
TR 28
curPLLT
CUrPuLLA
OUTMILLY
CutPuile
BUTPULIEY
CUYPUL 22
UTPUL 2D
CUTPUL ZA
aurPuIZA
QUTPUL2e
aurfeuLzy
JrryLza
arTPuLZY
[ TR Y
ouTRul
QLTPAU 3
QuTPUI AN
TPy 3a
QUIFUL XS
DUTPILIS
ourPUIIT
ouThuLla
oQUTPU) I
QuiPuleg
CuTeU L1
CuTRYL
QUTAUI 4]
DUTRAUL A
QUTPUL a8
QuTdujae
oUrAULaT
CUTMIg o8
QuUiPULaY
oRTPUIBR
QUTPUISI
QuUTPULSZ
QurpLIs)
UTPULSA
ouTeULI 53
TUTPY] 3D
cursursr
QutpPuise
UTAULSY
QUTIULSD
oUTPULISL
CUTPULAZ
OuTPUieY
L T Y
CUTRu1 4
CUTAU 68
outeulesr
TUTPUI 88
aurTPul e
QUEPULTFY
CurtsQl Ty
DUTPUS 3
DufPul T
I E IR



fAh A

c

<

LACE LML FI-1

LU{9)anue o]

LMjLO}aMMs )oK 5

ChlL STRESS IR, MM, NN, NLD LD M FNARD, N Q)

PRITE {4,200%) "
830 CGRTINUE

563 IF (nTAL.EQ.O0) GC TO 4940
GG &353 Lu) ,nrAY
KPapS-LTIN,LI2L
IFInPNE- N} GG TC 852
WRAITE (&4,2004)
GC TG &40
650 CGNTNUE
GG TD &99
BB NFe]
LI-ET §
0d 08¢0 L=Ll ,ATRY
NPanS-LTEL,Lir)
1F (MP.NELM} GC TC 8O0 .
Ki=LT(Z,L0
nYagJ
KI=l TE2.)
BISCLAIKS L F~CLNEKT 2}
BReCLMIN I, 2)-CLRiKE, T
arsa1481+029082
8)aSQRT (02}
CSA=B1/8)
SuAsBZ/BS .
TLeSCURtK,2)
DL=SGRT(BI*EIerLOYL)
VARC#ATAMIYL/8]3)
ARBCLMERE gL JOCENERI g 2D ~CL NI, I 3OCLNIKL, T}
Oivanspl
CALL CIAGI2,L VARG, EL s ShALCSA,NTRL,CL,TR)

LM{d)smMeIoN
Lafz)=LM(I}=y
LHfL)=LMEEr-1 .
LE(alrIony
LMIT)auN+IONEY
LE{&)=LMIiT)I=]
Lui3)aLMia}-1
LE{8)s3oXomN
CALL STRESS[R,XMsRl MLD ,FLD, PY,F ¥, AND AP Q)
WRITE (8,2003F
680 CONTEMLE .

SHIFT OISPLACEMENTS

€50 DO S7Q K=, WM
[ LS ) 1 B33
OC 370 L=4,M. 0
AUKK,L}2A(K,L)
STC AIK,L)20.0

€10 N=N-1
I {N.hE.Q) GG FC 300

210 RETLAN

2000 PORMAT (21+1MEMEER FORCES wesss +PPRANE IC SAS, 10X, |OWRANE TYPE
I 1377218, 8RLEVEL MG 13,3X,3Hee. J4,9nLEVEL fD AS)

201 FCAMAT [138R0 L [AE LCAD TCAS LANAL MAJOR AXIS
1 AnlAL WINCR AX1S MAJOR
3 MINOR £129H . MOWERT TCP MCMENT [.[:1}
L MOMERT FaRCE TGP MCMEMT 8T MGMENT SHEAR
L SHEAA )

2002 FCRAMWAT [T L] BAY LCAD TCAS MCHENT 1 MCMENT

L1 MCHENT )
2J3) FORMAT[I16H FLEXURAL PANELS sITH | COL  LOAD &x,13m
Ny IGRBCT-PCMENT 3A,LINARIAL=FCEGE JX,L1NSnEAR-FLALE )
2C0a FGAMATI1}H PANEL FGACES /7))
€05 FCAmMAT (LF 3}
20086 FLRMAT (52H BRACENG ELEMEATS - LISTED In SANE SEQUENCE 4SS INPULY
1 12n T-COL LCAD4+ VLN, LInANIAL ~FORCE )
2007 FCRuaT(14r COLUNM FLRCES 7))
2008 FORMAT {12h BEAN FORCES /)
2009 FLAMAY(ISH COLUNR Ch LERE 13,4, 1IHnas JERC LOAD )
ZELO FOAMATILEIN BEANM In BAY L5.%,1)Hr-45 ZERC LCAD )
2311 FSRNAT{1)r SrEAR PARELY Fa8H BAY LGAL
LR STRESS )
[13-]

TCP—MOHMEMT 4K

SHEAR FORCE SnEa

ouUTPULTS
QurayLTs
QutPuLTTr
cutrulla
QUTPULTY
DUTPUI 8O
Quraylal
ouUTPUL 82
cutputsl
QutPuLla
QuUTAULAES
QUTPUL 88
QuUTAULIBT
ouTPyLBa
OUTA LB
quUTPUL90
outPuLSl
oUTAY I 92
oUTPULI 93
QUTPU]94
oUTPU19S
QUTPYL S8
cuTPuLe?
ouTPU1%8
OUTAULYS
CUTPUZO0
JTrPzol
outPuZod
UTPUZO}
UTPUZOS
ouTPUZOS
CUT Py 06
ouTPuZOT
QuUTPUZOA
cuyPuZO®
oufrPuU2a
GUTPUZIL
OuTPU2L 2
oUTPYZ1Y
auTru21s
QUTPUZLS
QuTPuU2LE
aurPuL?
QUTPUZLN
QUTPUZLY
QUTPUZZO
GUTRUZ2I
ouTPU223
DUTPU223
outPuzae
CuTPU22S
oUTPUZ26&
oUTPU22T
ouTPu228
QUTPL229
auIPUZ30
ouTFU231
oUTPU232
ouTPUZ3d
CuUTPU234
ouUTPUZIS
QuYPU216
oJTPu23T
[VIVAE TP &1 ]
ouTPU239
cursuzao
CUTPUZAY
DUTPUZ42
QUTPUZAZ
CUTPUZad
cUTPUZ4S
QUTPUZsE
outPuzal
CUTAUZAS
CUTPU A%
ouTPUZSY
QUTPYZS)
ourPU2s2
CutPyzal
ouTPuZS4
cuTPL2SS
QuiPu2se
curpuzs?

n

ANA

LYY

LN,

129

130

Y1 ]

330

330
499
L1

6290

8590

o0

zZo0Q
2091
2002

SUBACLTINE STRESS{R, XM MR ML ¥LD oM Fat RO AFQ

QINERSLCH RIMR WLD) , XMIB, NLO)FR (B ARG

COMMON/JUnK s FRECCAS 4 IF IFC mD hF LMLL2),F18,8]1,003,3),P(0),PuINL
iat

COMMCAZGER/ FRL (4 nal,FIL2[26)

CCMMCRZST{F/ ASALL2,12),3808,021,%i0,12)

CATa +QL,nb2Z # AFrMAZ,IrMIn /7

LEAD CASE COWNBINATICK ARD CuTPuUl CF MEMBER FOACES
LLG=ALC +AND N .

0O 100 Tal,ne

DO 194 Jay,e

Fll dra0.g

IFEAFLAE. D) GO TC 150

00 123 L=,

FL2,L)=Q8,L}

Fi3,L)=a1 7,010

CALCUWLATE STATIC FQRCES

08 204 Kai,%0
KW Mim}

BT 233 [=h,wF

00 300 J=1,3

PO, 20nP Ul JieSALN,KIPRINK, )

CALCULATE DYNANIC FCACEYS

NATTRRAT=]

IF (Watl) 330,230,250

OC 304 p=1,mm

DO 400 Jeg,m 0

xEd .

OC 300 R=l,hd

LLTIN 113

EaxaSAUl  RIRIKK, ;)

(P (NRD.GT.0F FHEL, >-S)=X
RasaABS{X)

IF AnATT) 330,330,330
Fll,8)cF (T, 6)rna0NA
FEE,Ti=PF{1,7)+Xa

GO 10 440

IF {24, GT.P(Ls8)) Fl1,8)nXA
CONTIRUE
Fil,8}=SQRTIFIL.4))

PRIAT MEMBER FORCES FOA ALL LOQAD CONDGITIONS

0Q 700 Lel,LLD

STATIC FOACE CCHMPCHRENTS
0D #0@ Ivi, n¢
PlI)nda
DO 630 Jai,3
PLEjaP(LIeFLT, J10REmLI, L}
IE(MATT) 410,020,820
WALTE (8,2000)F M L {PLE]) ¢lnl P}
GG Ta 749

OYMNANIC FORCE CCMPOMEATS
GO 630 (nl,N
BF (LsGT.MO0) 60 TC 540
BRaF L, SIS ANIO LI F Ll IO XN( P, eF (L mI®XN{R, L)
PhInilbeP(1)-PI
Pil)afkil)eml
GD 7O &353
PRIN{L}sFH{ | ,L~ALD)
BLLIxPuINLTL)
CONT[ALE
WRLTE 16, 20010 Wyl D1 (FLd)ylwl NF}
WRITE 186,2032) LenOZ, iPRENCEI 1 nl,mF}
CERTIRLE

RETURM

FCRuAL {206,3%,0F 14.4)
PLCARMAT L216,20,40,8F1a.4)
FORMAT (6x,[&;2X,4),8F 0,4}
[ 13:]

Stegss
STRESS
STRESS
STRESY
SIRESS
ITRESS
sraess
sTAEsS
dtRess10
ITRESSAL
itREsSN2
STAESSLY
ATRESSIA
STRESSIS
SIRESSLG
STRESSLY
sTaEssLe
SIRESSLY
ITRESSZO
STRESS2)
3TRESS2Z
STRESS2]
STRESSZ4
3TRES32S
STRE3S24
S5teesiar
STRESIZS
STRESSTD
3TRESS3O
StRE3SIL
5TRES3IZ
SIRESSI3
SIREISIA
STRESSIS
STAE3S 36
sStReysa?
STRESS38
Sraessde
STRAE3SAQ
STAESS4 L
STREISAZ
STAES54)
StnEssas
STACSSAS
ITAESSAS
SirEisaet
SiREssss
Aesseg
STRESSID
STRESSSE
ATALSISZ
tMEssS3
STRESS34
ITRESSSS
STRESSIS
Starsss’
ATRESSSE
3TRESSS Y
STRESS60
sStressal
STRELSE2
stRessal
StREsse.
STRESSOS
3TRESS6S
STAESSST
STAESSBD
STRESELY
STRESSTA
STRESSTL
SIRESS7Z
STRESSZY
ATRAESS 7S
STRAESSTS
StREss6
STRESS?T
STRESSTA
STRESST7Y

BRSO SruN



APPENDIX D
EXAMPLE INPUT AND OUTPUT



1-0

- “ . \’0‘\
\d’o O
°
N\
??‘F g\/?’
\S’\l
FRAME |=——>5< /
& : A /‘ .

/,
/4
v/
M
\

7/

PN
Z= X

STRUCTURE & FRAME 2
REFERENCE AXES

FIGURE DI SKETCH OF TYPICAL BUILDING



¢-a

"
2
-

.J'\l"'\l'--'-ﬂ)“'\ioﬂ'I'J’JDJ"—;0""-‘"J\l"""-‘-"ﬂ"d"liu'ﬁ—-‘

NI DG PRI A AP ImNm e =me = Yo JUL IS I OO

2 1 3
- 10.0
10. 1
to 1o 4
ao. .
0.
2n.
80, 2n.
0.
et, ane
8a.
0. 60.
4%, b,
576000,
a1rAnng,
27800, 147"
BTHCO0, LaP%
1 1 1
3 1 1
[ ] 1 1
10 1 1
. z t
- z 1
- 2 t
5 2 I
£ 2 1
10 2 t
r [}
3 1
F 1
a 1
a 1
+ 1
3 1
a 1
10 1
a 1
a 874000,
&  STAN00.
4 31M000.
T BMMOO0.
a  STANON,.
8  S7e000.
5 BTAON0.
T 976039,
» - a
10.n
In.a

a O THO STOOY TEST ATRUCTUGR
11.2= 6730, 0. 30,
B 8 1000.
1,25 avso, " - 30.7 .
o0,
> 1 o A ENTESION FRaer
140 0.0a 0,88 o. SO
. A, o, 33,3
1en Da2T 4. &, 2.
1.9 V. RT A, &, 2,
1.2
1
L]
]
1
]
1
1
1
t
;
L]
Re2n
Nz
0.2
-
0.2
0. 2%
0.2%
[ L L} o

1272874
30. 0.
3Q. A
«CAS
P
10

INTERIOD FOAME, ,PAnFL MODEL

INPUT

BN e —= s NNMNELUN = UM~ -

10.0

' 10,0
P 8T6000.
1 ] ' '
2 3 1 1
3 4 1 ]
a 1 1 1
a 4 1
o 3 1
o a 1
L] ] 1
1 H
2 a
1 k]
3 4
1 z
2 .
1 3
3 .
°
o
2
o.
1.0
1.8
2the

GO,
23.
0.0

/

ACCELERATION SPECTaM,.¥ DIRECTION €O

Oe
Q.

1.6

&
P
as
i
b
r"\('(
VA
i
[ TR YO N
/!
r
. ‘
;
_\:&
417 Y] 30000«
a7 C.df  EIOGCO,.
At [T Y .
1.7 Q.02 130009,
ar,v 0,41 230000,
ant c.at 23000,
1.7 . 0.4k EID00.
a1.7 C0.aF  F30000.

EXTER1ON FOamg
INTES [OR FRAME




Twn STORY TEST STYAUCTURE

TDTAL NUMAER OF STOHIES==
NJUBER OF OIFF, FRAME}-=-
TUTAL NUMBTR OF FRAMES-=--
NUMHER JF LOAD CONDILTIONS
TYPE DOF ANALYI|S—————eus-

EQ.)=3VATIC LOADS OMLY

0,1 =MODE SHAPES AND FREQUENCILES OMLY

MR N

12728774

EQ+2~5TATIC AMD MUDE SHAPE ANALYSES
£33 =TYPE 2 AND SEISNIC SPECTRUN ANAL

EQ,4=-TYPI 2 AND SEISMIC RESPONSE ANAL

MUMBER OF FREQUEMCIES—-
STORY TR ANSLATION CODE---~

ATOAY DATA

LEVEL

ND .
z
1

3
o

10 e [GHT

SECND LOs
s[asr 1G.

MASS (M)

11.25
Li.25

STAUCTUIE LATERAL LOADS..+CASES A AND B

LIVEL

FRAME

MUNEER
NUNBER
HUNBER
MUMBER
MJMBER
NUM3 ER
NUMBER
NNAERQ

COLy N

£
A

OLCANGVEI LN~

COL UMY

BEAY

Fer

BEAM LOCATIONS

BAY
1

2

ND . KER=i FY-a MO A
2 1000.00 =04 =30000.00
1 =0 -0 B
EXTERIDR FRAME
1D NUMAER=m=m===c ——— 1
OF STYORY LEVELS=== 2
OF COLUMN L IMES~-v= 10
OFf BAYS—mcccemm——m— 10
oF DiFF, COL. PROA= 2
OF DIFF, BEAR PROP- 2
N DIFF, FEF=—vwm ]
OF PANEL ELEMENT 3=~ -}
OF BRACING ELEMENTS s
LINE COQRDIMATES
x 4
-0, =0
30,00 -0,
6000 -0,
-0 20,00
60400 20,00
-0. 40,00
80 .00 40,00
=0 40,00
30.00 60, 00
80 00 80,00
12 [ 3 A May sA
1 376000490 1.00 - Bh
2 ST6000.00 L0000 8400
io e 24 Toms 1
1 375000400 Le28 1.00
2 375000.00 L.23 1.00
to COOE Mi. v
] L] -0 -0
LEV 1C J€ BID GEW VLI VYLZ VLY
2z 2 1 ] 1 1 -0 -0
2 2 3 ) ) [} -0 -0
2 L] ] 1 ) ] -0 -0
F 9 10 ] ] 1 -0 -0
2 1 L 2 1 1 -0 -0
] - 4 2 1 ] -0 -0
H & a 2 ] 1 -0 -0
F 3 B z ] i -g -0
2 3 T H ) 1 -0 -0
2 7 10 2 1 ] -0 -0

LCLLY

6750.00
4T730.00

ri-n
1000 09
$00.00

MIN 3A
+ 84
=0

rLeEx I

e27
27

=0

Him}
30.00
30.00

Fry-n
=0
-0,

TORS 1

=-0.

D-3

-1
Q.

it
4,00
4,29

¥R

AL 1]
30.00
30.00

“OM -8
Qs
Qa

uas 1
1]
333.30

xJJ

4s 00
4.00

L
1.200

b 1Y
=0s

=2
=0,

MiN I
«08
-« 20

LY ¥
2+ 00
2.00

K=
-0
-0

()

‘.-'\
2.

AL34D Toe
=0
=C.

alGcib 1
1 0.00
=C

“n v
J0.9 0.0
TN A0

RIS1D BOT
-0

-2

riGID
=2
-)a



CONI MATED U AN LiKaTinw

iUk ] 2z ' . " L r A
- ' [ ' &2 2 2
[} ) [} ] ¥ F b 2 H

GEMEWAYTED DEAM LNADT.ub0A Catt |

raay 1 ] Y LI S r 8
2 ] ] 1 ] 1 ' 1 1
1 ' 3 1 1 1 ] 1 ]

GENERATED WFAM LDADS.. L DAN CASE |

stoRy 3
] -
] -9

2 1 . k ] & T [ ]

-0 -2 -6 =0 -0 <0 -0

.~ =0 =0 =0 -2 -8 -0

GEMERS TED AYAM LOADS,. . LUBAD CasE TI1

STrOHY L}
2 -0
1 -3

2 3 L] 3 L] T L]

=6 -6 =8 0 =0 =f -0
-0 =0 -0 =@ =0 -8 -o

Cinoume LUCATLONS

Lanr LEv
1 z
2 2
3 z
. 2
L] 2
- 2
r 2
n 2

L]
9 z
10 a

CEp =COL GEm

1 x 1
2 3 ]
] 2 ]
1 8 ]
t L] L
[} T L
¥ & ]
1 9 h
2 e [}
i 9 [}

CGENEDATED COLUMN LOCATIONS

sToPY 1 2 3 . ] ] r L]
x 1 ] 1 1 L) L) [} 1
] 1 2 ] ] L] 1 L 1
MACING ELEVENT CARDS
LEV w (K4 £
H * L] $74000.00000
2 L] L] $T#000.00000
2 4 L Bracd0.00000
H L] 7 BTA0GD 00000
1 L] L] Br4000,00000
1 L] [ 414000.00000
i T 3 574000,00000
3 s T 675009.00000
BEAM BRIPEATIES aAMD LOADS
BAY MJMAIEUS 1
LEVEL E 24 ToRs ¢
E] SP2000.00 L.2% {00
] Bra000.00 1423 Ve 00
BAY NUMDERY 2
LEVEL E A TORY ¢
2 27890000 1225 Lega
1 874000.00 Ls23 1«00
BAY wMNDERS 3
LEvEL 4 A ToRs |
2 Brenco, oo L.28 L.00
[} 3r6000.00 be2% 1«00
BAY MIMDERS -
LEVEL = LL] YOAS |
H AFB009..00 1423 100
1 STAQ00, 00 1.23 1,00
BAY MJWERS 3
LEVEL L3 A TOoAs 1
2 376000, 00 [°Y 1.3 1,00
] STHA0C. 00 1.23 100
BLY M/MIERS )
LEVEL £ A Tans I
E ] AT8000.00 Le2% .30
[} ST8000. 00 1428 1.00
BAY NJNBERS T
LEVEL ’ € 34 TORS |
a BTHOD0.00 123 1209
i ATed0G,.00 +e2¥ 1«00
BAY MYSBERS a
LEVEL £ LL) Tomus |
2 BTS00, D0 1.23 .00
] STBO00.PO Fe2? 1.00
HAY MyM3ERS L)
LEVEL E LT} TORS 1
2 ATL000400 [ % & ] 1«00
) Branda, 09 1.20 1490
BAY WINEERS 10
LEVEL [ 3 L L] ToRs )
z ¥75200.00 123 1.00
[§ 816000,.00 La28 1.00

-
~~

LN T ]

-0 -0
~0 =0

=0 =b
=0 =0

A
« 28300
+29000
« 28000
«¥8200
+23000
+ 20000
«230340
23000

PFLEX 1
27
«27

PLEN
.2?
-27

FLEX |
27
w27

FLER [
27
«27

LEx |1
«27
a2r

FLED |
27
2T

FLEX T
w27
27

PLkx 1
+ 27
27

rLex t
27
27

PLER I
.27
27

L #F)
4,00
400

i
400
s,00

KJJ
4,07

LEN]
400
4,00

i
LXE-13
4,09

LS
4. 00
ta00

LI N)
(YY1
4u00

L))
LY L]
L00%

[ ¥F)
4400
e 0O

nat
4403
A0l

wiJ
2.00
Tad2

12
2400
2.00

L1}
2,00
.00

LS F]
2,00
T.00

nEd
2400
2.00

LIV}
200
2403

1 F)
.00
2.00

wiJd
200
2,00

L]
2.00
.32

3>
2.00
2.00

wi
10,00
1202

LA}
10.02
10.99

L0
18,90
10.03

w1
10.00
10.07

wi
-0a
=t

-0,
-G

oWl
=0
=0

LH
0.
*0a

al
-d.
0.

(33
-0
0w

LF
-0,
=0

nJ
=0
=0,

L ¥
“0a
-0 a

Lr)
=0
~C

LF]
-8
-0

uj
-0,
Qe

wr
=0 .
=0,

[ ¥}
-0
=0

L
-
-y

LE]
~De
=0

VFRI®
-

-

vEOT
-1
-0

VERT2
-
-0

vER TP
-0
-5

YERTR
-0
-2

vERT®
-5
-0

YrATS
-0
-0

vCAT™
-n
-0

VFIT*
-t
-0

veary
-0

¥TITD
-3
-¢

wUATY
-¢
-r

ety
-
-

VERTS
-
-0

VERTY
-0
-0

wFRTY

-r
-9

YERTY

WrATY
-0



CLL Uns

COL N
LIvEL

2

L}
COL Lrmn
LEvEL

CoL U
LiIVEL

]

1
[ WV
LYVEL

2

[}
CoLU N
LEveEL

H

]
C DL U ebd
LEVEL

z
[}
COLUMN
LEVEL

(S WIL )
LEVEL

CDL
LEYEL

C oL UHN
LIvEL

PROPERTICS

Liwe MO \

[ 4 L3
574000,00 1.00
376080.00 1.00

LINE ~a. 2

[ 4 &
376000409 10,00
sreca0.0¢ 10.00

Line wo. 3

3 a
878000.00 1.00
376006,00 1.00

Ling WO, .

3 a
SY8000.00 L .02
$28000,00 1,00

LINE ND. s

] A
576000,00 1400
878000.00 1,00

L AN wO. L]

e A
576000.00 Le00
478000,00 1,00

LINE WO, r

[ 4 Ly
STH000.00 1.00
B76000,00 . V00

LAINE wNO. L]

[ a
878000.00 1.00
374000, 00 1.00

W INE MO, L}

[4 A
B78000,00 10400
878900.00 10402

LINE NO. 10

E A
a78000.00 1.00
876000,00 1.00

Lowas

«aaFRANE TYPE

Ti%S MIQUIAED TO FORS aTIFFMESE =

THTERLOR FRANE,.PANEL =ODEL

HEAN

ar
or

STON
(4 N7]
BATS
Oirr

PANE
A AL

Y LEVELSr——
L FNE
« COL. PROP=
arAN Faae-
[ —
L ELENENT§=
ING ELEMEKATS

- IM¢ CODRODINATES
K

io
)

ar

QEAM (OCATIONY

BAY LRV
] a
2 2
) | 2
L E

Ll
1

-

-0
10,00
-0 5
10,00

3
000,00

LLFRY 1.1

AL S8

8.00
8,00

MAJ 3A

FLL
04

HAJ Sa

1)
- 8%

HAJ BA

[z L}
.

4C B8ID GEN VLY VLR

z ]
> 1
4 1
i 3

GEMERATED DEAM LOCATLIONS

sToRY

3 +

COLUY LOCATE Ony

Line
]

3

LeE¥ Clo xCOL  agM
x L]

z [}
3 1
- 1)
1 ]

LIl 7Y

N1
.84

-0,
-9

Hin &

1)
XL}

N 3A

+ha
alla

LILEETY

HAL A miN Sa
ne o
.0 Ty
WAJ Sa  mIN 3A
+B4 =88
r e
MAJ 3A niN A
8 e
e o
WAL BA NIN SA
.00 -0,
8,00 -0,
MAJ SA MIN 3A
N aue
«8a Y
| LA
]
]
L]
L]
-]
'
L]
.
]
¥
-0,
-0,
10,00
va.00
" Toas 1
-0, -0,
w3
1 e -6 0
I =8 n~o -0
1 <8 -0 -0
1 -e -4 -0

TUNRS

Q.
LN

TORY

L1
B

TOAS

L
I

TORS

TORS

0.
L

TYORY

L
LN

TORS

L1
[ 2

Tans

TORY

TOhS

Qe
L0

FLER I

mas 1

Ll
R

“ag 1

333.8N0
33,30

“ad 1

048
+08

LLF I |

LLY A |

L LY I §

A |
+08
N8

LY g

08
«08

At 1

BRI.30
133.30

g i

=08
+0d

it
4,00

LEL 2 ¢

Ll
-0

win ]

=70
2]

« 08
33

LIL 1

«0n
i1 ]

in 1

LEL N

-
1)

LLL N

OB
«08

08
»03

“C.
-0,

or

oar

=8y
=0

-0,
-0,

br

=B
-Ce

oT

=0¢
-8,

or

-Q.
=0

or

-0
=0

L¥ R
4,00

34

3

-F.
=0

-0,
=D

3%

-1 ]

=de
=0

(-1}

O
*0a

ks

n

-0,
=0

2

K1z miGIp & Lt B¥)
T.00 =0, =

-



GENERATED COLUMN LOCATIDNS

SrogAay [ E 3 +

¢ o -] a
] ] [

PANEL CARDS

LEVEL oL 1 COL J r
2 [ z 276000,00
E 2 - 70000
? 1 3 ST OLO. 00
2 L] . STEA04. 80
1 1 2 374000.00
1 z - #TacDD,. 00
[} [} 3 $76000. 00
] 3 L) 3784900400
AEAR PROPEATLIES AND LDADS
BAY MUMSERS 1
LEVEL 3 1% Toms 1
2 B7BOO0,0D -0 =-0.
1 276000.00 -8, =0
BAY NUMBERS 2
LEVEL L BA TORY |
2 874000.00 0. -g.
] 378600000 -Je -0
BAY NUMIEDS 3
LEVEL € £ L) ToRs t
2 374000.00 -, -0
1 ars090.00 -0, -0.
BAY MIMBERS a
LFVEL L4 " TOoRS |
2 Sre000.00 -0 -
[ S78000.80 =B -0
COLUMK PROPERTIES
COLUNM LINE NWO. 1
LEVEL E A HAJ 3A
H o. o, a.
] [N [N 2.
COLUMH LINE WO, 2
LEveL 3 A LLY ¥
H o. o, a,
k 0. 9. [N
COLUNN LINE MO, 3
LEVEL [ 4 A uAJ BA
2 o, [N 0.
1 0. .. [
COLUNM LINE MO. .
LEvEL 4 [y AJ BA
z s, [ O
1 0. [ 0.
casFRAME TYPR 2 ...
TIME AEQUINED TO FURM STIAPMERS =
FRANE POSITION DATA
FRAME {D FORCE CODE X
1 ] 1] -
t 3 ° 28.00
STAUCTURE DlSPLACEMENTS
LEVEL 1D  DIRMN 1
] n - 2000000
2 v So0000
2 rOTH =s000000
] x =s86p000
1 L4 «800008
1 ROT™ =s808000

FLEX 1

10000600.00
100Q000.00

.Ex 1

10008809,00
10000004900

FLEN |

108000000
Lod0g00.00

L Ex ¢

19000000. 80
1900000.00

¥
0.
L3
a,
Qe

LAL NS 73

Q.
G

MiN BA

LT}
2.

MEN A

L1
NIN BA

¥

Q.
1800

=TE
4l TO
T8
0
« 0
Al.70
AlaTO
a1, FO
Kt “Jy
4200 4,00
408 &.00
[ 493 K3l
el 200
4200 4+00
=il KJ4
4 .00 4.00
AJ00 s.00
L3 LEr)
4.00 “po
4400 4,00
Tors LY I
9. 1Y
L s
TOAS | LTEES |
Qs
L1
JoRs § niJ 3
. L
0. [
TOAS § MAJ 1
LN L0
-5 [T}
ANG
a.
LT
LDAD CAZES
Tt A
L1 «0107RS
L1 ~s 000000
0. =, 008347
LI «OUARAT
&, - 000002
O s 0001 3W

D-6

A L
ez 230000.00
b2 ¥B000.00
a2 230000.,00
anz 230000,00
2¥0000,00
aa2 230000.00
Y] 230008 .00
Y] 23¢c00,00
(17 .t [T
t.00 -0, 0.
2,00 -0, e
xtJ L 18 w)
Za200 - I -0
2400 ~0s -0
K14 v v
z.00 -q. -a,
Re00 =0 - X
37 " '
2,00 -0u -0,
.00 -d. -0,
MIN I Br 232
0. [ .
'Y 0 0.
U or 1]
0, [ [
o. o [N
wIN L or Y
o [N [
0. [T [
TN ot oe
[ 0. 0.
'™ 'S te

EXTRERIOR FRANE
[NTRALIOA FRANE

012849
-+ 000300
+0084800

+«»D03A8Y
=«000000
+ 008030

VERTL
-3
-3

vEAT]
-8
¥

YERTL
-0
-0

¥Ian
-3
-8

VERT2
-2
-

vERTY
-0
-0

vERTZ
-0
-0

YERT?
-0
-0

VERTM
-0
-0

vEQTY
=0
venT}
-a
-9
vERTY

-1
-G



MUDE MUMHEW pLelov
] aTHre
2 2Q7800M
3 SQB2PFF
MOOE SHAREY .
LEVEL to DIRN 1 2 3
2 SECMD x 0. «Z7IETS G,
T STCHO ¥ « IBAI2S -0 +istogl
2 SECHD  PROTN O - Qe
1 FiIRsY = 23027 O
I FLAST ¥ “Tank 4, =-a 238928 '
1 FERST HOTH - Os

ACCELERATION SPECYRUM

ACCCLERATION SPECTAUM, .Y DLRECT INON EQ

NUNBER OF PERLGO CAROS ® .
WUMBEA OF LOWEST MGDES = H
ACCEL. ) UNITH/SEC/SEC » 800
ANGLE 0% EG INCIDEMCE = 0.
PERLDO ACCELERATTOH
Q. .200
1. 000 .800
1.0800 .a00
20.000 .100
LDAD CONDITION OEF INITION CARGS
Loap | 1t trt , B SPHCTiuM=| SPECTAUM-2 RISPUNSE
1 -9, -8 -0 Ls00 =0 “9a -0 -8,
z -0. -0, -0 -0, [1 -0 -8 -0.
3 1. 00 -0, -0, . 0. 1.00 04 =B
SFECTRUN=|,,, ROOT MEAWM SOUARE COMBINATLION
IPECTAUM=T . as SUN OF ABIOLUTE'VALUES
«r sOUTRUT FOR FRANE NO 2 440
FAAME TTPE = 2
FRAME LD INTERIOA PRANE
e LATERAL FRAAME O] SPLACEMENTS, .
HAX . ouBTATIC ¢ DINAMIC
MiM. s  STATIC = DYHAMIC
CONMTRIBUT Jun TO Srecfral RESPOMSY FROM EACH
TNOIVIDUAL %ODE LISTED UNDER MEADLINGS " N2 (313
LR veL 2 3 "l "2 '
2 max x 01280694 -4 0000000 (8 a.
wiw 'l D1 TS4DA -.0000000 [ Q.
2 wax ¥ «Oa1T327 =+ 0000000 «0001 877 -opoinr? 0
LIL] ¥ «0017327 -.0000000 ~Jn001077 «0001877 [N
2 man  aot -, 0003489 «0000000 -,0%00008 0. [
®min  ROT ~e 0003445 + 6000000 ~s 0000008 [ 0.
[y x «00389L3 FLLTYPUL] -48000000 L 8.
™ x «0a3891m 0030893 - 0000009 ™ 'R
YY) ¥ 0006937 -.00090080 L0001373 4000107} 6,
MM v «0008987 - 40000000 ~. 0001073 » 0001071 0.
I Wax Aot - 0001391 0000000 —s0000000 [N 0.
MIN  ROY ~4 0001391 +0000000 40000000 0. L.
WEMBER FORCES ...., PRAME (3 [WNTEAI108 FRANE FRANE TYPE 2
LEVEL MO | <es LEVEL LD FIRAST
COLUWY TORCES
LInE Loap TORS L OMAL MAJDR AX1S AXIAL MIN3A Anls LIFL T
noagNT Yas Moment DOY WOMERT rFoRCE POF mOWENT sor ¥osevt SHTAR
COLUMH ON LTHE 1 HAS ZPFMO LOAD . ’ )
COLLMM O LiNE 2 HAS ZEAD LOAD
COLVIM ON LInE 3 WAR ZERD LOAD
COLUMM ON Line A4 MAS IERD LDAD
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I4FaAy



NEas somcEs

HAY
]

”
o
»
-

AN
LEL]
AKX
gy
MAX
niN
AR
min
LY
L}

VRN NE -

"an
N
wax
N
AR
LEL]
AN
L]
MAX
LT

MR rs gy -~
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FLEZURAL PanELS
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] Wan
L]
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HAX
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e

4
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AN
L)
Max
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"AX

=AX
L1
A
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.
L R R PN

nAx
Hin
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L1
Hax
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A X
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nAX
LIt
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LOLuUMe "ORCES

Ling Liao
COLUMN OM LNt
COLUMN ON LIWg
COLUNN DN LiENE

COLUsis On LINE

TORS SO uEMT
a,
L1

TOP =MD NE NT
~Z6« 3208
=8.728%

81.5398
Bl.00888
+ 0000
~«0000
=20080
=-+0000
[ 29
(-1

=30.8109
=31, 8108

32,3109
Az.BE08
« 0000
« 0000
2.0190
=2.019¢
19748
L.9789
L}
de

81,8358
A1.8558
+ 0089
~:0000
+8000
«09000
O
[ 1]

FRAME ID

LEvYEL w0
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amENT
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HAS TERD .LOAD
WA IERD LOAD

HAS LERO LOAD
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=033
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- aD00G
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0080
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o,

=a0300
=x 0000
~+0000
~.0000
0080
=-.0000
- 20000
=«0000
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O
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«0000
=-s D000
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«0000¢
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O
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1]
Oe
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A
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2e 28
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2.3410
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=0000
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O
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TIME PEQUINED FOR ETRESS CONPUTATION
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TRAME TYPE
FHAME |ID

EXTER 108

aeLATERAL FRANE OISPLACEMENTS+»

MAX ,p o 3TATIC & DYNaMIC
- DYMAMIC

MiMese BTATIC

FRAME

CONTRIBUTEON 1O SPECTRAL NESPONEE Paowm FaCH

INDIV [RUAL SOOE LISTED UNMDEH HEADINGS L}
Levey 1 E 3

2 Max x «Q0a3IRWA LR L1 L)
wEN x «D0C 3294 A IEREPL

2 Max v « 0103 v4E « 200000
LIL] A4 «ONO3e2 20000083

2 ®ax ROT =+ 0003248 »0000000
MiN ROT =+0003008 « 000800

1 man n 0003138 «00B88%S
HIN x «0001130 « DOsa89]

] -ax ¥ ~ 2081739 =+0000000
»IN ¥ «d08LTIV =+ 0000000

& max  hAOT ~«b001391 « 0000000

‘ MiN  ROT -, 0008291 « bOdg000
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.
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]
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.
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]
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s
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]
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HEN
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oAX
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A
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s
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A

“in
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_AX
MiN
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MIN
WAX
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AN
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A X
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ranne FRAME ID

LEVEL MO

ToRS [OMNAL
MORENT

EXTERIQR FRANE

wae LEVEL

L2 3 ETC

3
-:0000509
-s0000000

001877
-. 0001877
=, 0000000
—a 00000

-.0000000
- BO00008

L00071873
- 0001073
-.0800000
~.0000000

1o FinsY

MAJOR Ax(g

TGP HOMENWT
P98
—s0198
9,086 1
9.58481

=Te¥178
=~T.9182
-e0093
-+ 000D
LT}
0

-l 46,1504
=lan. 1804
=41R3 1881
=4163.1981
-+ 0800
=,0000
- e 0300
~a0300
Qe
-2

I
+Ri¥A
~9.8081
-g. 0881
=TL 0178
=Te.0002
~a0003
=.c00)
(-0
Q.

EITaL]
. LZTH
Z.oaon
R.8485
=Lal484
=1s1887
-e 0000
-s00800
0.

0.

«127e
« 127N
=3, 8408
L0498
=1.
=t 88T
=+3000
~«0000
[N
(-2

18283
L.oas}
2.0493
2.849%
=ls 1888
=ls1887
«B000
0800

[- N

L1

AOT  HOMENT
=~ PATA
—«28TH
13,1280
13.1280

=Je8744
=3e ATAT
—.C001
-+ 0001
-
O.

256,1343
284y 1343
11082.2073
11682.20T7)
« DQ0Y
0000
» 0000
+0000

-1

[-1Y

2878
=EnTa
=13,31280
=13q IZBO
=3 .8T44
=3 8747
=s 030
= 0001
-1}
|-

Aq QB804
4.0048
9. T334
*, 7536
-y 8704
=+B708
=-a3000
=-s D000
o,

[

—4.08688
~4. 0
Fise
Tire
=8BT0
- 8704
-,0000
=aG000
Oa

e

a.%412
BaBe1d
9, Y336
LR ELTY
—«nTOM
—+3T04

«0330

« 0000

Ou

L

[ 13

[ 23
wDOGLATT
= 00DLATT
O,

Fe

0.
Os
+ 0001071
«00010T L
L2
0.

FRAME TYsE |}

ANVA,
FORCE
LAY 1]
2,8181
B.0089
B.004¢
=43,1389%
=83: 3169
<0400
+0400

L-I%

Be

-.0000
=40000

- D00
-+0000
~%3.8018
-83,4084
»3903

Be0049
~BeD04Y
=43, 0349

F6. 8852
3b.0432
aDEag
«02A8
=408,338)
&g 8210
5928

-, 0248
~s2les

-AN,338L
-4 9. 8210
«BOEA
+3924
-1}
Q.

~38. 8229
=~38.,4220
+OR4S
+D243
-4 ha3351
~49,8210
=892
~23924
Q.
[0

D-10

“INJA AN B

TaP wONENT
63022
68,3422
=327
=.0327

~Belo22
-8 3217
= L8689
1503
L1
G

«ooce
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« 3000
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=2,0529
-2.4808
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a209%1
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Be3422
=o 0N’
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4,307
Ba1822
= l889
s 1689
L]
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Te85921
T.8921

T.8971
7e3021
- 3318
~e3318
- 2308

—1ab202
=e2301
-e2301
[N
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TetaT2
Tetar2
+0¥L8
«3318
—sB388
~1ls.4002
«2301
+3301
a.
[

AGT WONENT
F.0831
90831
=-eJ180
~. 0180

-3.08801
—ha3227
«2382
2362
-1
Qs

- 0C0L0Q
-«2020
=, 0000
=+0000

P.0831
9,083}
=as0180
=o0180
4,3230
J.8502
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~adde2
I

L2

PebDan
S.boa0
LA ]
=«2185
»8389
23084
2683
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Qq.
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e 1 20T
2a2ZTHA
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=l lFoz
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T
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I0.79T4
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=e2000
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«lZar
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=2a2T14
=L 1 TH2
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-+ P000
Q.
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1.2381
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LELEAL]
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O

—a398s
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~.3000
=a3JO02N
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[
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L3478
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-Lhll
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-a2723
~a 49

3BT

«BTH

L

150829
1.942%
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- 0089
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12032
Ty 1
EPLIT )
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T
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Ia7287
L0087
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7237
a1 280
Iy 0]
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Y
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1.T2RT
1.7247
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-a0287
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T
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wnCa7

=al2es
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«04Th
ItLh )
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HAN
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HAK
N
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LI

ax
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Max
LI
“AK
HIN
MAX
niM
man
N

mAR
N
"AX
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MAK
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2L
LYY
LIN]

M x
L1}
AR
"N
AN
MiN
HAX
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AR
N

wAX
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LIL
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LI
AR
ulN
LEL)
MM

AN
"iN
AN
MIN
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L]
AKX
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LY
wiw
MAK
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- AR
LN
HAK
oIN
AR
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MAK
L1
nax
MINM
A
MmN
LT
LR
- A
L)

aAK
LEL)
AR
LIE. ]
AR
LN
WAX
LIl
MAX
wiN

33814
3.381s
=s0207
-.QRar
LE2a 1]
40438
«0%32
=083,
C.
-1

4e8399
a.0399
a.3v07
43907

~4.2130

~4.2T42
-.0002
-.000%
0.
0.

J.01 03
J+81 43
=s0000
-+ 2000
(-1-1-1.]
-+ D000
ErY-1.1.-1.]
=+000¢
o,
De

13.TTO)}
13.7703
Y3881
Te3861
=T.,9178
=TePl02
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13
0,

=AJLL.a3T2
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-13.7793
=13a7793
=-9,3851
T
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~7.9182
+00023
« 0003
L
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| WMOMENT
1.4002
l.s802
28,7241
28,7284
47,9013
AT 8004
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-+0013
-1
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=l.8a02
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~26.T24AL
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=00L3
B
0.
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~«fQad
-+392n0
EPCTTY]
AL
PER RS
eO&TH
0ATFS
[
L

140813
13810
LI
w004
=1.2032
AT LI ]
“:180%
=s040%
3.
*a



wax - . 329 ~l2.8201 B ERLLL L

]
L MmN ~2.7329 “VZuoZA) “ 3. 4AND [
7 FELTY ) ~%.3907 -.1207 198
2 win ~aa. 3907 -sl207 R L
r 3 max V.2Ta2 LY.V -27.2421
3 MmN 4. 2119 s, 3807 =-27.82v8
r & Max -.8002 s 2431 =~ 2938
4 miw -=0002 =-aP433 2938
r B MAx B L [
s MIN 0. 0. B
n [T LZsaien
P OMIN 11,4148
. 2 wmax 43907 “sll98 - 207
2 N 4.3v07 -al108 =.1Z07
] 3 Max s.27a2 r.area +3397
3 wWiw a.aryn Er.zan ELTPL LY
a a4  Wan 0002 =s2018 ~e2a33
4 0002 =a2938 -v283)
n 8 Max L1 [ 0.
5 arm 0. 0. g.
L] 1 max LI T 7 .0993
[ T.0895 *
L] 2 MAx <0281
z MmN =» 0000 20284
L] 3 max 0000 A1e 0001
3 wiw ~<0000 40,8408 -8l.0901
L] . uax 0000 —l247 —olZAT
& MIN 0000 s l2&T = 1ZAT
9 4 MAX Ge 0. Be
s wIN [ LB Qe
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