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1. INTRODUCCION

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

E1l 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
util va a estar sometida a una serie de solicitaciones que tiene
que resistir, entre las que se cuenta las debidas a los sismos.
Durante el desarrollo de la tecnologia que conduce a construir
edificaciones seguras y econdmicas, el ingeniero ha desarrollado
una serie de métodos gque involucran los conceptos sefialados
(geometria, material y cargas), que en conjunto conducen al
concepto de estructura; y ,desde luego, que el concepto de cargas,
a medida que se define con mayor precisifn 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 1las estructuras (geometria, material vy fuerzas)
independientemente de los modelos estructurales del cual forman
parte, es practicamente imposible sin involucrar hipétesis

simplificadoras que necesariamente deben conducir a resultados
conservadores.



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

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



2. MODELACION ESTRUCTURAL DE LAS EDIFICACIONES

De acuerdo con el andlisis estructural, que es la teoria que
involucra a los conceptos de geometria, material y cargas con las
leyes de la mecdnica newtoniana, se pueden construir modelos que
son extraordinariamente simples o bién extraordinariamente
refirnados, segiin la herramienta de trabaijo {calculadora,
computadora, etc) de que se disponga para su manejo. Desde luego”
que los modelos refinados {(grandes geometrias, fuerzas dinémicas,
no 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 determinardn mediante un andlisis estructural .
realizado con un método reconocido que tome en cuenta las
propiedades de los materiales ante el tipo de cargas que se
consideren”.

Las normas técnicas complementarias (NTC) - para diseho vy
construccidén de estructuras de concreto y de estructuras metdlicas
del RCDFB87, establecen que dichas estructuras se pueden analizar
con métodos que supongan un comportamiento eléstico, lineal.

Con base en lo anterior el RCDF87 permite utilizar el modelo mas
simple del andlisis estructural: Material eldstico lineal {(material
de Hooke), desplazamientes pequefios {tensor de deformaciones
infinitesimales), que es un modelc matematico lineal basado en la
teoria de la elasticidad lineal y la teoria de la mecanica de
materiales. '



2.1 Representacién esquem&tica

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

2.1.1 Elementos de la superestructura

De acuerdo con la Fig 2.1 los elementos dgue conforman a 1la
superestructura son aquéllos que sobresalen del suelo en el que se
apoya el edificio, y son:

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

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

c) muros {(elementos sdlidos tridimensionales contenidos en uno
solo o en varios planos verticales}.

d) Losas (Elementos tridimensionales contenidos en planos

horizontales, idealizados ya como diafragmas flexlbles o bien
como dlafragmas 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 sblida, denominada esqueleto, y fase fluida,
generalmente agua y gas) construido de manera natural, por lo que
el 1ngen1ero ha desarrollado la tecnologia apropiada para su
modelacion.

2.1.3 Elementos de la cimentacidn

"Los elementos de la cimentacién se construyen con materiales
especificados y contreolados por el ingenierc y pueden ser los
siguientes.

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

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

c) Muros verticales contenidos en planos verticales.

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

e) Pilas y pilotes.

2.2 Elementos estructurales

Con base en los elementos estructurales de las edificaciones
indicados de manera esquematica en la seccidn 2.1, en esta seccidn
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se resumen los conceptos formales de tales elementos estructurales
en relacién con su participacién en la construcién de las
ecuaciones de equilibrio de la edificacidn.

EY método mas versatil y poderoso para formular, resolver y manejar
las ecuaciones de equilibrio de las estructuras, es el mé&todo de
las rigideces o de los desplazamientos (para los elementos barras,
asociados a las estructuras esqueletales o marcos) y el método del
elemento finito en su formulacién de los desplazamientos (para los
elementos s6lidos bidimensionales, placas planas y cascarones de
las estructuras denominadas continuas). La versatilidad y poderio
de los métodos anteriores estan asociados a su adecuacibn 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 libertad (nimero de
componentes de desplazamiento lineales y agulares).

- Para el caso de fuerzas estéticas, las ecunaciones de quilibrio de

cada elemento estructural se puede escribir, de manera general, de
la siguiente manera:

f‘s

£o + ko
fO + FU

(2.1)

donde los vectores y la matriz de la ecuacidén anterior estén
asociados a los elementos mecédnicos y cinemdticos de los puntos
nodales del elemento estructural, y los nombres mas comunes que
reciben son los siguientes.

f® = vector de fuerzas equilibrantes
£° i Vector de fuerzas de empbtramiento

. fY = kit = Vector de fuerzas de desglazamiento (2.2)
E - Matriz de rigideces

;

= Vector de desplazamientos

En las Ec 2.1 y 2.2 la magnitud y el nimero de los componentes de
los vectores y de la matriz dependen del nimero de puntos nodales
y de sus correspondientes grados de libertad gque 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 ecuaciones de equilibrio se obtienen con base en la
teoria de la mecénica de materiales y para su integracidén no se
requiere del método del elemento finito {MEF), para las barras de
eje recto y seccidn constante. A cada punto nodal se le consideran
seis grados de 1libertad, tres lineales y tres angulares. Se
presentan caso partlculares 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 libertal por nudo (que son
desplazamientos lineales, ya que los angulares son linealmente
dependientes por corresponder a articulaciones). En general, 1los
vectores tienen seis componentes.

2.2.2 Elementos s6lidos bidimensionales (muros planos)

Son elementos tridimensionales que i{inicamente pueden soportar
cargas y desplazamientos contenidos en su superficie media (plana).
Geométricamente se pueden definir mediante un triangulo {(tres o mas
puntos nodalegs) o un cuadrilatero (con cuatro o mas puntos
nodales), seglin se indica en la Fig 2.2. A cada punto nodal
normalmente se le asignan dos componentes de desplazamiento lineal.
Las ecuaciones de equilibrio se establecen mediante alguna de las
teorias de la mecdnica del medio continuo (como la teoria de 1la
elasticidad 1ineal) 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 tridngulo (tres o mas
puntos nodales) o un cuadrilatero (con cuatre’ 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 mecénica del medio continuo
{como la teoria de la elasticidad lineal) y para su solucidn se
utiliza el MEF.

2.2.4 Elementos cascarones (muros tridimensionales)

Son elementos tridimensionales gque 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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© un cuadrildtero (con cuatro o mas puntos nodales), segiin se
indica en 1la Fig 2.2. Ademas de los tres componentes de
desplazamiento correspondientes a los elementos losas se le
adicionan 1los tres desplazamientcs 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 continuc (como la
teoria de la elasticidad lineal) y para su solucién se utiliza el
MEF.

2.2.5 Diafragmas flexibles

Los diafragmas son elementos planos (en los edificios) que unen a
varios elementos estructurales que los obliga a desplazarse en
conjuto, como si fuera una membrana. Desde luego que existen
desplazamientos relativos entre los elementos unidos por el
diafragma. A cada punto nodal de los elementos estructurales
contenido en el diafragma 1le coresponden dos desplazamientos
lineales y un angular, que desde luego son independientes para cada
punto nodal (Fig 2.2). Los diafragmas flexibles se modelan mediante
el elemento finito cascarén del inciso 2.2.4.

2.2.6 Diafragmas rigidos

Cuando los desplazamientos relativos entre los €lementos unidos por
el diafragma (descrito en el inciso 2.2.5) son pequefios y se pueden
considerar nulos, se dice que el diafragma es rigideo y, por tanto,
los desplazamientos de los puntos nodales contenidos en el
diafragma son linealmente dependientes de los tres desplazamientos
del diafragma (dos lineales y un angular). Desde luego que el
nimero de desplazamientos independientes del diafragma rigido
(Gnicamente tres, Fig 2.2)) resulta ser mucho menor que el
correspondiente a los del diafragma flexible (seiss por el nGmero
de puntos nodales contenidos en dicho diafragma).

2.3 Modelos estructurales
Con el ensamble de los elementos estructurales descritos en el
inciso 2.2 se puede construir una gran variedad de modelos
estructurales que se pueden utilizar en el andlisis estructural de
los edificios. Independientemente de los elementos estructurales
que participan en su ensamble, las ecuaciones de equilibrio de los
modelos estructurales sometidos a cargas estaticas resultan ser.
RO = F (2.3)

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

El nGmero de componentes de los vectores de la estructura (Ec 2.4)

7



U = Vector de desplazamientos de
. la estructura (desconocide)

e
u

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 continuacién.

2.3.1 Marcos tridimensionales

. I -

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

2.3.2 Muros tridimensionales

Este modelo se construye con el ensamble de elementos so6lidos
bidimensionales (inciso 2.2.2), elementos placas planas (inciso
2.2.3) y elementos cascarones (inciso 2.2.4), segln el tipo de
carga que actiia en sus respectivas regiones.

2.3.3 Muromarcos tridimensionales

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

2.3.4 Marcos planos

Este modelo es un caso particular de los marcos tridimensiocnales y
se cbtiene mediante el ensamble de barras planas, por lo que su
geometria y cargas estén 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 rnmbindvton de Iun moda ] oo
marcos planos y muros planos. '



2.3.7 Rigideces de entrepiso (resortes)

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

Como se muestra en la Fig 2.3, la estructura plana original (marco,
muroc © 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 expresién.

v
ky = —1%- = Rigidez de entrepiso - (2.5)

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

Au;, = Despiazamiento relativo del i-ésimo entrepiso
- Uy = Uy -y |
uy = Desplazamiento horizontal del i-ésimo nivel (2.6)
u;_, = Desplazamiento horizontal del (i-1)-ésimo nivel
?j -~ 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 hipb6tesis respecto a los
desplazamientos angulares y fuerzas cortantes en los entrepisos y
niveles adyacentes (como es el caso de las fédrmulas de Wilbur).

Por supuesto que las rigideces de entrepiso se pueden cuantificar
mediante el uso de la computadora al estimar 1las fuerzas
horizontales que actiian en las estructuras planas, peroc resulta
mucho menos eficiente que utilizar los métodos de analisis due
existen y que fueron disefiados para ser manejados por una
computadora. '



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

2.4.1 Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragmas
flexibles

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

El namero de ecuaciones de equilibrio estd asociado a 1los
componentes de desplazamiento (lineales y angulares) linealmente
independientes de los puntos nodales del edificio, que afin para
edificios relativamente pequefios resulta ser un nimero grande
comparado comparadoe con otros medelos. Este modelo puede provocar
problemas de aproximacién debido a que la modelacidén de la rigidez
en el plano del diafragma resulta ser muy grande.

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

2.4.2 Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragmas
rigidos

Algunos programas de propdsitos generales basados en el MEF (SAP90)
contemplan la posibilidad de hacer que puntos nodales contenidos en
un diafragma sean linealmente dependientes respecto a un punto
(centro de masas). Esto obliga a que cada diafragma tenga tres
grados de libertad, lo que reduce significativamente el nGmero de
ecuaciones que genera el modelo del inciso anterior (inciso 2.4.1)
y elimina los problemas de aproximacién debido a las rlgldeces
grandes en el plano del diafragma.

2.4.3 Subestructuras formadas con marcos Y murcmarcos
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 construccidén de este modelo se basa en considerar a los marcos
Y muromarcos tridimensionales como una subestructura, segiin se
observa en la Fig 2.5. De las ecuaciones de equilibrio de 1los
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marcos y muromarcos tridimensionales se condensan las ecuaciones de
los grados de libertad que no estan asociados a los tres
desplazamientos del diafragma rigido, mediante un triangulacidn
parcial. El nimero de ecuaciones de equilibrioc de este modelo es
igual a tres veces el nimero de diafragmas rigidos, que es mucho
menor que el modelo descrito en el inciso 2.4.1 y también menor que
el del inciso 2.4.2 en caso de existir muros en el edificio.

‘Al considerar varias subestructuras unidas con el diafragma rigido,
existen elementos que forman parte de dos o mas subestructuras que,
desde 1luego, se proporcionan desplazamientos independientes, a
menos que se establezca un criterio que reduzca este problema
caracteristico de este modelo. Otra forma de evitar este problema
es considear una sola subestructura que resulta del 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 muromarccs), somo se muestra en
la Fig 2.6. La sigla TABS se refiere a: Three dimensional Analysis
of Building System.

En este modelo siembre existe la incompatibilidad de 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 entrepiso (resortes)
unidas con diafragmas rigidos

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

Las rigideces de entrepiso se consideran que estén orientadas en
dos direcciones ortogonales que forman dos modelos estructurales
(unidireccionales) independientes, segin 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 nfimero
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 demés.
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Con la fuerza cortante que a cada rigidez de entrepiso 1le
corresponde, se cuantifican las fuerzas sismicas de cada nivel, que
son las gue se aplican a las estructuras planas correspondientes a
las rigideces de entrepiso (marcos, muros o muromarcos). :

2.4.6 Método simplificado del RCDF87

En este método, las Normas Técnicas Complementarias (NTC) para
disefio y construccidén de estructuras de mamposteria establece que, .
es admisible considerar que la fuerza cortante gue 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. :
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3. PARAMETROS QUE DEFINEN LA MAGNITUD DE LAS FUERZAS SISMICAS

A continuacién se resumen los pardmetros gque el Reglamento de

Construcciones para el Distrito Federal (RCDF87) considera para

cuantificar la magnitud de las fuerzas que un sismo de disefio

ocasiona a una estructura.

3.1 Uso de las edificaciones

De acuerdo con el RCDF87 se tiene que:

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

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

La pérdida de un niimero elevado de vidas, o

Pérdidas econdmicas o culturales excepcionalmente altas, o©

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

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

Hospitales y escuelas,

Estadios,

Templos, L

Salas de espectdculos y hoteles que tengan salas de
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II. GRUPO

reunidén que pueden alojar mas de 200 personas;
Gasolinerias,

Depdsitos de sustancias inflamables o téxicas,
Terminales de transporte,

Estaciones de bomberos,

Subestaciones eléctricas y centrales telefdnicas y de
telecomunicaciones,

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

Museos,

Monumentos y

Locales gue 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 B1. Construcciones de més de 30 m de
altura o con mas de 6,000 m2 de area
total construida, ubicadas en 1las
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 area total
construida, en zona III, y

b) SUBGRUPO B2. Las demds de este grupo.

3.2 Coeficiente sismico

De acuerdo con el RCDF87 se tiene:

Art 206.

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

Con este fin se tomara como base de la estructura el
nivel a partir del cual sus desplazamientos con respecto

"al terreno circundante comienzan a ser significativos.

Para calcular el peso total se tendrdn en cuenta las
cargas muertas y vivas gque correspondan segun 103
capitulos IV Y V de este Titulo (VI).

El coeficiente sismico para las construcciones

clasificadas como grupo B en el articulo 174 se tomarén
los siguientes valores:
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Zona No. Coeficiente sismico (c)

I 0.16
II 0.32
ITI 0.40

A menos que se emplee el método simplificado de analisis
en cuyo caso se aplicaran los coeficientes que fijen las
NTC, y a excepcidn de las zonas especiales en las que

-dichas NTC especifiquen otros valores de c.

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

De acuerdo con lc anterior se puede escribir

[}

donde::

?f = Coeficiente sismico
Q

il

No niv
Fuerza cortante en la base

I (3.1)

No niv

X
=

Fuerza sismica en el i-ésimo nivel

Peso de la construccién

Peso de la construccién en el i-ésimo nivel

3.3 Zonificacidén sismica

De acuerdo con el RCDF87 se tiene

Art 175.

Art 219.

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

Las caracteristicas de cada zona y los procedimientos
para definir la zona que corresponde a cada predio se
fijan en el capitulo VII (Disefio de cimentaciones) de
este Titulo (VI. Seguridad estructural de las
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, pero en los que
pueden existir, superficialmente o
incrustados, 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 II. TRANSICION, en la que los depisitos 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, Yy

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

Los depbsitos 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 predic se determinard a partir de las
investigaciones que se realicen en el subsuelo del predio cbjeto de
estudio, tal y como lo establecen 1las NTC. En caso de
construcciones 1ligeras o medianas, cuyas caracteristicas se
definirdan 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 estad dentro de 1la
porcidén zonificada; los predios ubicados a menos de 200 m de las
fronteras entre dos de las zonas antes descritas se supondréan
ubicados en la mias desfavorable.

Art 220. La investigacién del subsuelo del sitio mediante
exploracién de campo y pruebas de laboratorio debe ser
suficiente para definir de manera confiable:

Los parametros de disefio de la cimentacidn.

La variacidén de los mismos en la planta del predio.
Los procedimientos de construccidn.

Ademas 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,
ogquedades naturales o galerias de minas, y en
caso afirmativo su apropiado tratamiento, y.

II. En las zonas II y III del articuloc mencionado
en la fraccién anterior, la existencia de
restos arqueoldgicos, cimentaciones antiguas,
grietas, variaciones fuertes de estratigrafia,
historia de carga del predio o cualquier otro
factor que pueda originar asentamientos
diferenciales de importancia, de modo que todo
ello pueda tomarse en cuenta en el disefio.

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

Las NTC para sismo en su capitulo 3 (Espectros para disefic sismico)
establecen que el coeficiente, ¢, que se obtlene .del Art 206 del
RCDF87 sdlvo en la parte sombreada de la zona 11" (ver fig. 3.1 de
dichas NTC) toma los ssiguientes valores:

c = 0.4 para las estructuras del grupoc B, y
¢ = 0.6 para las estructuras del grupo A.
3.4 Condiciones de regularidad
De acuerdo con las NTC para el disefio por sismo, en su capitulo 6,
para que una estructura pueda considerarse regular debe satisfacer
los siguientes requisitos:
1. Su planta es sensiblemente simétrica con respectc a dos ejes
ortogonales por lo que toca a masas, asi como a muros y otros

elementos resistentes.

2. La relacién de su altura a la dimensidn menor de su base no
pasa de 2.5.

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

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

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

11.

NOTA:

No tiene aberturas en sus sistemas de teche o piso cuya
dimensidén exceda de 20 por ciento de la dimensién en planta
medida paralelamente a la dimensién que se considere de la
abertura, las Areas huecas no ocasionan asimetrias
significativas ni difieren de posicidén de un piso a otro y el
drea total de aberturas no excede en ningin 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, excepcién hecha del Gltimo nivel de la
construccién, es menor que 70 por ciento de dicho peso.

Ningiin 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 filtimo requisito Ginicamente al Gltimo piso de la
construccién.

-Todas las columnas estd&n restringidas en todos los pisocs en

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

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

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

En el capitulo 4 (Reduccién de fuerzas sismicas) de las
NTC para disefioc por sismo (inciso 4.4.2 de estas notas)
se especifica que: "... En el disefio sismico de las
estructuras gque no satisfacen las condiciocnes 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 dindmico

para andlisis sismico, podridn reducirse con fines de
disefio las fuerzas sismicas calculadas, empleando para
ello los criterios que las NTC, en funcién de 1las
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.
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Los coeficientes que especifique 1las NTC para la
aplicacidén del método simplificado de andlisis tomarén en
cuenta todas las reducciones que procedan por los
conceptos mencionados. Por ello las fuerzas sismicas
calculadas por este método no deben sufrir reducciones
adicionales.

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

valores

de los factores del comportamiento sismico, Q, se

especifican a continuacidn:

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

1.

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

Si hay muros ligados a la 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 sélo
se tomard 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 totales sin 1la
contribucién de los murcs de mamposteria.

El minimo cociente de la capacidad resistente de un
entrepiso entre la accidén de disefioc 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 que
puedan contribuir a la resistencia, en particular 1los
muros que se hallen en el caso I a que se refiere el
articulo 204 del Reglamento.

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

Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos

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

III.

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 acero o de concreto reforzado con losas
planas,

Por marcos rigidos de acero,

Por marcos de concreto reforzado,

Por muros de concreto reforzado,

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

Las estructuras con losas planas deberdn cumplir los
requisitos que sobre el particular marcan las normas 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©o de concreto reforzado,
contraventeados o no,

Por muros o columnas de concreto reforzado,

que no cumplen en algiin entrepiso lo especificado por 1los
casos I y II de esta seccidn, o

Por muros de mamposteria de piezas macizas confinados por
castillos, dalas, columnas o trabes de concreto reforzado
o de acero que satisfacen los requisitos de las normas
técnicas complementarias respectivas, o diafragmas
construidos con duelas inclinadas o por sistemas de muros
formados por duelas de madera horizontales o verticales
combinados con elementos diagonales de madera maciza.

También se usard Q=2 cuando la resistencia es suministrada por
elementos de concreto prefabricado o presforzado, con 1la
excepciones que sobre el particular marcan las normas técnicas
complementarias para estructuras de concreto.

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

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

Por combinaciones de dichos muros con elementos como los
descritos para los casos Il y III O por marcos Yy
armaduras de madera.
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V. Se usara Q=1 en estructuras cuya resistencia. a fuerzas
laterales es suministrada al menos parcialmente por elementos
o materiales de los arriba especificados, a menos que se haga
un estudio que demuestre, a satisfaccién del Departamento del
Distrito Federal, 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 direccién
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, segiin sean las propiedades de ésta en
dichas direcciones. -

3.5.1 Condiciones para marcos dictiles de concreto

Con base en los puntos I.4 y IT del inciso 3.5, se reproduce el
Capitulo 5, Marcos dictiles, de las NTC para dlseﬁo 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
Yy construcion de estructuras de concreto del RCDF87), que debe
incluir el inciso b) de esa seccidén, o marcos y contravientos que
cumplan con el inciso 4.6 (de las NTC para disefio y construcion de
estructuras de concreto del RCDF87), en las gque la fuerza cortante
resistida por los marcos sea, al menos, el 50 porciento de la total
y, asimismo, a los marcos de estructuras coladas en el lugar,
disefiadas con Q=3 y formadas por marcos y muros o contravientos que
cumplan con el incisc 4.5.2 (de las NTC para disefilo y construcion
de estructuras de concreto del RCDF87), que debe incluir el inciso
b) de esa seccidn, o marcos y contravientos que cumplan con el
inciso 4.5.2 (de las NTC para disefio y construcion de estructuras
de concreto del RCDF87), que debe incluir el incisc 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 cimentacidn.

Sea que la estructura esté formada s6lo de marcos o de marcos y
muros o contravientos, ningiin marco se debe disefiar para resistir
una fuerza cortante horizontal menor que 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’ , no debe ser menor de
200 kg/cm?.

Las barras de refuerzo deben ser corrugadas de grado no mayor que
el 42 y deben cumplir con los requisitos de las normas NOM-B6.
Ademas, las barras longitudinales de vigas y columns deben tener
fluencia definida, bajo un esfuerzo que no exceda al esfuerzo de
fluencia especificadoen mas de 1300 kg/cm?, y su resistencia real
debe ser, al mencs, igqual 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 flexidn

Los requisitos de este inciso se aplican a miembros principales que

trabajan ‘esencialmente a flexidn. Se incluyen vigas y aquellas
columns con cargas axiales pequefias, tales que.

P, s 0.1A.f; (3.2)

3.5.1.2.1 Requisitos geométricos

a) El claro libre no debe ser menor que cuatroc veces el peralte
efectivo.
b) En sistemas de viga y losa monolitica, la relacidn entre la

separacién de apoyos que eviten el pandeo lateral y el ancho
de la viga no debe exceder de 30. .

c) La relacién 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 dimensidén transversal de la
columna normal a la viga.

3.5.1.2.2 Refuerzo longitudinal

En toda seccidén se debe disponer de refuerzo tanto en el lecho
inferior como en el superior. En cada lecho el area de refuerzo no
debe ser menor que.
f'bd (3.3)
£,
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y debe constar, al menos, por dos barras corridas de 12.7 mm de
didmetro (No 4). El1 drea de acero a tensidn no debe exceder del 75
por ciento de la correspondiente a la falla balanceada de 1la
seccidn.

El momento resistente positivo en la unién con un nudo no debe ser
menor dque la mitad del momento resistente negative que se
suministre en esa seccidén. En ninguna seccién a lo largo del
miembro el momento resistente negativo, ni el resistente positivo,
deben ser menores que la cuarta parte del maximo momento resistente
que se tenga en los extremos.

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

longitud del traslape se suministra refuerzo transversal de

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

la separacidn de este refuerzo no debe ser mayor 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 andlisis indique que se forman
articulaciones plasticas.

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

Se permiten uniones soldadas o con dispositivos mecénicos, que
cumplan con los requisitos del inciso 3.9 (NTC para disefio y
construcion de estructuras de concreto del RCDF87), a condicidn de
que en toda seccidén de unién, cuando mucho, se unan barras
alternadas y que las uniones de barras adyacentes no disten entre
sI menos de 60 ¢m en la direccidén longitudinal del miembro.

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

didmatro (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 secciédn donde se suponga, o el
analisis lo indique, que se va a formar una articulacidn

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

a) 0.25 4 o

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

ad) 30 cm

Los estribos a que se refiere esta seccidén deben ser cerrados, de
una pieza, y deben rematar en una esquina con dobleces de 135
grados, seguidos de tramos rectos de no menos de 10 didmetros de
largo. En cada esquina del estribo debe 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 longltudlnales de la periferia deben tener soporte lateral
que cumpla con el inciso 3.3 (NTC para disefic y construcion de
estructuras de concreto del RCDF87).

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

3.5.1.2.4 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos que trabajan principalmente a flexién se deben
dimensionar de manera que no se presente falla por cortante antes
que puedan formarse las articulaciones plasticas en sus extremos.
Para ello, la fuerza cortante de disefioc se obtiene del equilibrio
del miembro entre caras de apoyo; se debe suponer que en los
extremos actian momentos del mismo sentido valuadados con las
propiedades del elemento en esas secciones, sin factores de
reduccién, y con el esfuerzo en el acero de tensidén, al menos,
igual a 1.25 f,. A lo largo del miembro deben actuar las cargas
correspondienteés multiplicadas por el factor de carga.

Como opcidn, pueden dimensionarse con base en la fuerza cortante de
disefio obtenida del andlisis, si el factor de resistencia FR, 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 didmetro 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 1los que la
carga axial de disefio sea tal que.

P, > 0.1Af; - (3.4)

3.5.1.3.1 Requisitos geométricos

a) La dimensidén transversal minima no debe ser menor que 30 cm.
b) El &rea Ag, debe cumplir con la condicidn.
PU
A, > U {3.5)
0.5f;

c) La relacidén entre la menor dimensidén transversal y la
dimensién transversal perpendicular no debe ser menor que 0.4.

d) La relacidén entre la altura 1libre y la menor dimensién
transversal no debe exceder de 15.

3.5.1.3.2 Resistencia minima a flexidn

Las resistencias a flexidn de las columnas en un nude deben
satisfacer la siguiente condicidn.

2%5152%
donde.

EMQ = Suma de los momentos resistentes de

digefio de las columnas que llegan a
ege nudo, referidag al centro del nudo

Suma de los momentos resistentes

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

3 M,

Las sumas anteriores deben realizarse de modo 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 la carga axial de disefio para la cual se valie el
momento resistente, M, de una columna, la fraccién de dicha carga
debida al sismo se debe tomar igual 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. El factor de resistencia por flexocompresidn se
debe tomar igual a 0.8.
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Como opcién, las columnas pueden dimensionarSe con los momentos y
fuerzas axiales de disefio obtenidos del andlisis, si el factor de
resistencia por flexocompresién se le asigna el valor de 0.6.

~3.5.1.3.3 Refuerzo longitudinal

' La cuantia del refuerzo longitudinal, p, debe satisfacer 1la
siguiente condicidn.

0.01 sps0.04 (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
mecénicos que cumplan con los requisitos del inciso 3.9 (NTC para
disefio y construcion de estructuras de concreto del RCDF87), pueden
usarse en cualquier localizacién con tal de que en una misma
seccidén 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 refuerzo longitudinal debe cumplir con las disposiciones del
inciso 3 (NTC para disefio y construcion de estructuras de concreto
del RCDF87) que no se modifican en este inciso.

3.5.1.3.4 Refuerzo transversal

Debe cumplirse con los requisitos del inciso 3.3 (NTC para diseiio
y construcion de estructuras de concreto del RCDF87) y los del
inciso siguiente (inciso 3.5.1.3.5), y con los requisitos minimos
gue aqui se establecen. No debe ser de grado mayor que el 42.

Se debe suministrar el refuerzo transversal minimo gque 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

Ilegar hasta media altura de la columna, y debe continuarse dentro

de la cimentacién, al menos, una distancia igual a la longitud de .
desarrollo en compresién de la barra mas gruesa (en los nudos se

debe cumplir con los requisitos del inciso 3.5.1.4 que se indican

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 £
D, 2 0.45(—9 - 1)-—°
c

A £,
fr
P, 2 0.12.1,_c
%
b) En columnas de nicleo rectangular, la suma de las &areas de

estribos y grapas, A,, en cada direccidn de la seccién-de la
columna debe cumplir con la relacidn.

A £
Ay, 2 0.3(_2 - 1]._ishc

(3.9)

A, £,
f-
Agp 2 0.12-Fsh, -
¥y
donde:
A, = Area tranvsversal del nucleo,hasta la
orilla exterior del refuerzo transversal
A, = Area tranvsversal de la columna
f, = Esfuerzo de fluencia del refuerzo transversal
A, = Dimensién del nicleo, normal al refuerzo de
rea A,
g = Separaciédn del refuerzo transversal

Este refuerzo transversal debe estar formado .por estribos de una
pieza, sencillos o sobrepuestos, de didmetrc no menor que 9.5 mm
(No 3) y rematados como se indica en el inciso 3.5.1.2.3. Puede
complementarse con grapas del mismo diametro que los estribos,
espaciados igual que 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
diametros de la grapa.

La separacidn del refuerzo transversal no debe exceder de la cuarta
parte de la menor dimensifén 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 dimensién de
éstos no debe exceder de 45 cm.

En el resto de la columna el refuerzo transversal debe cumplir con
los requisitos del inciso 3 (NTC para 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 que
no -fallen por fuerza cortante antes que se formen las
articulaciones plasticas en las vigas. Para ello la fuerza cortante
de disefio se debe obtener del equilibrio del elemento en su altura
libre al suponer en cada extremo un momento igual a la mitad de
1.5ZM (definida en la seccién 3.5.1.3.2. En el extremo inferior de
columhas de planta baja se debe usar el momento resistente de
disefio de la columna obtenido con la carga axial de disefio que
conduzca al mayor momento resistente. En el extremo superior de
columnas del Gltimo entrepiso se debe usar 1.52Mg.

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

En elementos a flexocompresiotn en que la fuerza axial de disefio,
incluyendo los efectos del sismo, sea menor que A,f’c/20, al
calcular el refuerzo para fuerza cortante, si la fuerza ¢ortante de
disefio causada por el sismo es igual o mayor que la mitad de la
fuerza cortante de disefic calculada segin los pérrafos anteriores,
se puede despreciar la contribucién 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 didmetros no menor que
9.5 mm (No 3) y de grado no mayor que el 42.

3.5.1.4 Uniones viga-columna

3.5.1.4.1 Requisitos generales

Las fuerzas que intervienen en el dimensionamiento por fuer:za
cortante de la unidén se deben determinar al suponer que el esfuerzo
de tensién en las barras longitudinales de las vigas que llegan a

| la unidén es 1.25 fy,

El refuerzo longitudinai de las vigas que llegan a la unidn debe
pasar dentro del nﬁcleo 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 como aquella parte de la
columna comprendida en el peralte de las vigas que llegan a ella.

3.5.1.4.2 Refuerzo transversal

En un nudo debe suministrarse el refuerzo transversal minimo
especificado en el incisoc 3.5.1.3.4. Si el nudo estd confinado por
cuatro trabes que llegan a €1 y el ancho de cada una es, al menos,
igual a 0.75 veces el ancho respectivo de la columna, puede usarse
la mitad del refuerzo transversal minimo.

3.5.1.4.3 Resistencia a fuerza cortante

Se debe admitir revisar la resistencia del nudo a fuerza cortante
en cada direccioén 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 disefio a fuerza cortante se debe tomar igual a

5.5Fy/fz bh - (3.11)

En otros nudos se debe tomar igual a.
4.5Fy[f; bh (3.12)

be es el ancho efectivo del nudo
h es la dimensidn transversal de la columna en la d1recc1on de
la fuerza.

El ancho b debe tomar igual al promedio del ancho de la o las
vigas consideradas y la dimensién transversal de la columna normal
a la fuerza, pero no mayor 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 nicleo 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 externo del nficleo de la columna.
La revisidén se debe efectuar de acuerdo con la seccidn 3.1.1lc (NTC
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para diseﬁo'y construcion de estructuras de concreto del RCDF87),
donde es suficiente usar una longitud de desarrollo del S0 por
ciento de la alli determinada. :

Los didmetros de las barras de vigas y columnas que pasen rectos a
través de un nudo deben seleccionarse de modo que cumplan las
relaciones siguientes:

h(columna} /d,(barras de viga) 2 20
(3.13)

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

donde h(columna) es la dimensidén transversal de la columna en la
direccién de las barras de viga consideradas.

Si en la columna superior del nudo se cumple que:

P, :
> 0.3 _ (3.14)

-. Agfé

se puede tomar la relacidén siguiente:

h(viga) /d,(barras de columna) 2 15 (3.13)

La relacién dada por la Ec 3.15 también es suficiente cuando en la
estructura los muros de concreto reforzado re51sten 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 direccidn 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 que resistan no menos del 75 por ciento de la fuerza lateral.
Cuando no se satisfagan las condiciones anteriores, se debe usar
@=2. Con relacién a los valores de Q, debe cumplirse, ademas, 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 sbloc se debe
realizar mediante el procedimiento optativo que se establece
en el inciso 3.5.1.3.2.

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

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

Los requisitos de anclaje de 3.5.1.4.4 se deben aplicar al refuerzo
de la losa que pase por el niicleo de una columna. Los diametros 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 loga) =2 20
R (3.16)
h(losa)/d,(barras de columna) =z 15

donde h(columna) es la dimensién transversal de la columna en la
direccidn 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 dictiles, de las NTC para disefio y
construcién de estructuras metdlicas del RCDF87.

3.5.2.1 Alcance

En este capitulo se indican los requisitos que deben cumpllrse para
que puedan adoptarse valores del factor de comportamlento 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 que cumplan las condiciones enunciadas en el
capitulo 5, partes I y II, de las NTC para disefio por sismo,
necesarias para utilizar ese valor del factor de comportamiento
sismico.
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Tanto en los casos en que la estructura estad formada sdlo por
marcos como por aquellos en que estd compuesta por marcos y muros
o contravientos, cada uno de los marcos se debe disefiar para
" ‘resistir, como minimo, fuerzas horizontales iguales al 25 por
ciento de las que le corresponderian si trabajase aislado del resto
de la estructura.

La grafica esfuerzo de tensidn-deformacién del acero empleado debe
tener una zona de cedencia, de deformacidn creciente bajo esfuerzo
practicamente constante, correspondiente a un alargamiento maximo
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 flexidn

Los requisitos de esta seccidn se aplican a miembros principales
que trabajan esencialmente en flexibén. Se incluyen vigas y columnas
con cargas axiales pequefias, tales que P, no exceda de P /10.

3.5.2.2.2.1 Requisitos geométricos

Todas las vigas deben ser de secci6n transversal I o rectangular
hueca, excepto en los casos cubiertos en el inciso 3.5.2,2.5.

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

El eje de las vigas no debe separarse horizontalmente del eje de
las columnas mas de un décimo de la dimensién transversal de 1la
columna normal a la viga.

Las secciones transversales de las vigas deben ser tipo 1, de
manera que han de satisfacer los requisitos geométricos que se
indican en los incisos 2.3.1 y 2.3.2 (NTC para disefio y construcidn
de estructuras metalicas del RCDF87). Sin embargo, se permite que

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

zonas de formacién de articulaciones plasticas se toman las medidas
necesarjas (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 actiian las cargas
gravitacionales, y otro horizontal. Cuando se utilicen cubreplacas
en los patines para aumentar la resistencia del perfil, deben
conservarse los dos ejes de simetria.
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8i las vigas estén formadas por placas soldadas, la soldadura entre
almas y patines debe ser continua en toda la longitud de la viga,
y en las zonas de formacidén de articulaciones plésticas debe ser
capaz de desarrollar la resistencia total en cortante de las almas.

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

En estructuras soldadas deben evitarse los agujeros, siempre que
sea posible, en ls zonas de formacién de articulaciones plasticas.
En estructuras atornilladas o remachadas, los agujeros que sean
necesarios en la parte del perfil que trabaje en tensidon 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 algin otro objeto. Para los
fines de los dos parrafos anteriores, las zonas de formacidén de
articulaciones plasticas se consideran de longitud igual a un
peralte, en los extremos de las vigas, y a dos peraltes, medido s
uno a cada lado de la seccidén en la que aparece, en teoria, la
articulacién plastica, en zonas intermedias.

En aceros cuyo esfuerzo minimo especificado de ruptura en tensién,
F , es menor 1.5 veces el esfuerzo de fluencia minimo garantizado,
F , no se debe permitir la formacioén de articulaciones plasticas en
zonas en gue 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 ningiin 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 flexidén se deben
dimensionar de manera que no se presenten fallas por cortante antes
de que se formen las articulaciones plésticas asociadas con el
mecanismo de colapso. Para ellop, la fuerza cortante de disefio se
obtiene del equilibrio del miembro entre las secciones en que se
forman las articulaciones pléasticas, en los que se supone que
actian momentos del mismo sentido y de magnitudes iguales a los
momentos plasticos resistentes del elemento en esas secciones, sin
factores de reducién, y evaluados al tomar el esfuerzo de fluencia
del material igual a 1.25 F,. Al plantear la ecuacidén 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, pero
utilizar un factor de resistencia Fa Igual a 0.7, en lugar del.

valor de 0.9 eéspecificado en el articulo 3.3.3 (NTC para disefio y
construcién de estructuras metalicas del RCDF87).

Las articulaciones pléasticas se forman, en la mayoria de los casos,
en los extremos de los elementos que trabajan en flexidn. Sin
embargo, hay ocasiones frecuentes en las vigas de los niveles
superiores de los edificios, en que una de ellas se forma en la
zona central del miembro. Cuando esto suceda, la fuerza cortante
debe evaluarse al tener en cuenta la posicién real de la
articulacibén pléastica.

3.5.2.2.2.3 Contraventeo lateral

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

b 4
L, = 1250—X (3.17)
¥

Este requisito se aplica a un solo lado de 1la articulacidén
plastica cuando ésta se forma en un extremo de la viga, y en ambos
lados cuando aparece en una seccién intermedia. La expresiodn
anterior es valida 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 elédstico al formarse el
mecanismo de colapso, la separacidén 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 incisc 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 pisc proporcione soporte lateral al patin superior, el
desplazamiento lateral del patin inferior puede evitarse por medio
de atiesadores verticales de rigidez adecuada, soldados a los dos
patines y al alma de la viga.

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

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

3.5.2.2.3.1 Requisitos geométricos

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

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

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

3.5.2.2.3.2 Registencia minima en flexidn

La resistencia en flexidén de las columnas que concurren a un nudo
deben satisfacer la condicién dada por la Ec 5.8.5 del inciso 5.8.5
(NTC para disefio y construcién de estructuras met&licas 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 mecénicos 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 disefic se otiene del equilibrio del miembro, al
considerar su longitud igual a la altura libre y suponer que en sus
extremos obran momentos del mismo sentido y de magnitud igual a los
momentos maximos resistentes de las columnas en el planc de
estudio, que valen Z(F -f ). El significado de las literales que
aparecen en esta expr931on 'se explica con referencia a la Ec 5.8.5
del inciso 5.8.5 (NTC para disefioc y construcidén de estructuras
metalicas del RCDFB7).

Cuando las columnas se dimensionen per flexocompresidén 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
seccién 5.8 "Conexiones rigidas entre vigas y columnas" {(NTC para
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disefic y construcién de estructuras met&licas del RCDF87), con las
modificaciones pertinentes cuando las columnas sean de seccidn
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 s8i el peralte de la viga o
vigas que llegan por alma es apreciablemente menor que el de las
que se apoyan en 1los 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 seccién se indican los requisitos especiales gue deben
satisfacerse cuando se desea emplear vigas de alma abierta
(armaduras) en marcos diictiles. Deben cumplirse, ademés, todas las
condiciones aplicables de este capitulo.

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

Ademas, deben cumplirse las condiciones siguientes:

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

b) Las conexiones entre 1las cuerdas de las armaduras y las
columnas deben ser capaces de desarrollar la resistencia
correspondiente al flujo plastico de las cuerdas.

c) En edificios de mas de un piso, el esfuerzo en las columnas
producido por las fuerzas axiales de disefic no deben ser
mayores de 0.30 F, y la relacién de esbeltez maxima de 1s
columnas no debe excedpr de 60.

3.6 Espectros para disefio sismico

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

las siguientes hipdtesis para el anélisis de 1la

La ordenada del espectro de aceleraciones para disefio sismico, a,

expresada como fraccién de la aceleracién de la gravedad, esta dada
por las siguientes expresiones:

VT<T,

1]
H
=
—
'_l
+
[N
[
et
a

VT,sTs T,

VT>T,

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

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

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

Tabla 3.1 valoxes de ¢, T,, T,, Y I

(3.18)

Zona c T.(8) T,(8) r
I 0.16 0.2 0.6 1/2
I1" 0.32 0.3 1.5 2/3

III’ 0.40 0.6 3.9 1

Notas: Coeficiente sismico para construcciones del Grupo B
* No sombreada (Fig 3.1, NTC-sismo)
+ Y parte sombreada de zona II (Fig 3.1, NTC-sismo)
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4. FUERZAS SISMICAS

En este capitulo se 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 An&lis dinémico

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

a) 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 dinédmicas, se presentan los siguientes desarrollos:

4.1.1 Ecuaciones de eguilibro dinédmico de las edificaciones

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

LS + S + Rae) = A (4.1)
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Con las siguientes condiciones iniciales

d
ﬁmmc.o

d(t) |,y

fl

%

vector de velocidades coneocido

vector de desplazamientos conocido

(4.2)

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

conceptos .

@t
d
Lae)

da
dat?

g(t)

F(t)

En el caso de fuerzas sismicas,

Matriz de
Matriz de
Matriz de

vector de

vector de

vector de

vector de

masas

amor tiguamientos
rigideces
desplazamientos

velocidades

aceleraciones

cargas

(4.3)

el vector de cargas se puede

expresar en términos del vector de aceleraciones del terreno

(acelerograma), a,(t) ,de acuerdo con la expresién siguiente:

donde

=
[
1]

11

F = -Mia(t)

1]
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4.1.2 Métodos directos de integracidn paso a paso

Los metodos gue actualmente se utilizan para integrar paso a paso
las ecuaciones de quilibrio dinamlco de las edificaciones se
agrupan en:

a) metodos directos
b) métodos de superposiéién modal

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

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

dz 2
‘C}'t—z‘ﬁnauc = Eclt:;acmc
d 1 '
e = o Fac . s Lo (4.6)
N d 4 1 d
Oeae = G+ A2, + 2 (B0)%( dat,“ 2-24,)

La aproximacidn de Newmark consiste en:

d
c?tﬁmnc = aa + (1 "T)At-&—"a *’!At;t Ueae

_ d?
- + ?Atdtzﬁc*ﬂt

. (4.7)
Bege = O+ 8t % B @an-La - panLa,

H

B+ pAt)® ‘i oac

donde:
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_ d _ dz
& = Sd.+(1-pacoa,
: (4.8)

t

B = d.+AtZd + (2 - P)(AD)?

dE
dt tzﬁ

d
El pardmetro § esta relacionado con la estabilidad del método (para

B = 1/4, el método es incondicicnalmente estable) y el pardmetro.
se relaciona con la estabilidad y convergencia del método debido al

amortiguamiento matemdtico gque puede inducirse (para = 1/2, no se
presenta el amortiguamientoc matemdtico).Para el caso en que = 1/6
Yy = 1/2, las Ec 4.7 se reducen a las correspondientes Ec 4.6.

Al valuar las ecuaciones de equilibrio dinamico (Ec 4.1) al final
del paso de integracidén (en t = t + t} y al sustituir en 1la
ecuacién resultante a las Ec 4.7 se obtiene la siguiente ecuacién.

FL g, E(a' + YAt ;:233,“] . R{B + PlAL)?

de? ©ar

d® -
de? ucmt] - pr:-Ac (4.9)

La Ec 4.9 puede escribirse como:

=, d 7 .
B —lene = B (4.10)

donde:

K M+ yAtC + B(AL)?K

. (4.11)

P = F.,. -C38-Kb
La Ec 4.10 permite cuantificar la aceleracidén al final del paso es
un sistema de ecuaciones algebraicas lineales, simétricas, de
coeficientes constantes si el paso de integracién se conserva
constante durante el proceso de integracién.

En la dinamicaestructural se acostumbra cuantificar a la matriz de
amortiguamientos de la estructura de acuerdo con el criterio. de
Rayleigh, expresado mediante la siguiente ecuacién.

¢ = aM+ pk (4.12)
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Al sustituir la Ec 4.12 en las Ec 4.11 se obtiene.

-

K'

(1 + ayAt)M + (ypAt + (ALY K

oo . (4.13)
B = F., -aMd - Kud + b

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

4.1.3 Método directo paso a paso de superposicién modal

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

4.1.3.1 Solucién del problema de valores caracteristicos
{eigenvalores) de las ecuaciones de equilibrio dinémico

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

9 ace) + Ra(e) = © (4.14)
dt®

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

dz
dt?

d(t) = -?d(t) : (4.15)

Y las ecuaciones de vibracidén libre resultan ser

K = w*Mid - (4.16)

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

-

AR = ABR (4.17)

42



Varios son los métodos que existen para resolver el problema de
eigenvalores. Los utilizados con las computadoras, entre otros, se
pueden nombrar a

. El1 de Jacobi

. El1 de la iteracién del subespacio

Cuando se emplean calculadoras de escritoric 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 las ecuaciones de
equilibric dinamico se puede expresar como.

g = Ry (4.18)
donde
¥ = vector del nuevo sistema coordenado
}'2'=[f’1f2f3...fn] '
. (4.19)
= Matriz mecdal
2 = n-ésimo eigenvector

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

d _ =d
30 = R 9(e)
{(4.20)

It

d? s d?
dtaa(t) Rdtzy(t).

De acuerdo con las Ec 4.18 y 4.20 las ecuaciones de equilibrio
dinadmico (Ec 4.1) en el sistema de referencia transformado se
expresan como:
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+ B Ly(e) + Rrayap(t) = F(e) (4.21)

Al premultiplicar la Ec 4.21 por la transpuesta de 1a matriz medal
se obtiene la siguiente expresidn.

o pasee % "

BTHR Rfﬁ%y(c) + RTRrdydp(t) = R7F(t) (4.22)

Al definir los siguientes conceptos

M* = R"MR = Matriz de masas transformada

-

&* = R"CR = Matriz de amortiguamientos transformada (4.23)
K' = R'KR = Matriz de rigideces transformada
F*(t) = RTF(t) = vector de cargas transformado

De acuerdo con las propiedades de ortogonalidad de 1los
eigenvectores respecto a las matrices de masas y de rigideces, la
matriz de masas transformada y la matriz de rigideces transformada
resultan ser matrices diagonales. Si la matriz de amortiguamientos
se selecciona de tal manera que también la matriz de
amortlguamlentos transformada sea una matriz diagonal, 1las
ecuaciones de equilibrio dinamico transformadas (Ec 4.22) se pueden
" escribir como. .

-

d L] d e _ L
-d—?(t) + O P(E) + KIP(E) = Fe) (4.24)

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

d-
d P

yie) « ci-dy () + kiy,(e) = £ice) (4.25)
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La Ec 4.25 representa la ecuacidn de equilibrio din&mico de un
sistema de un grado de libertad. Por lo anterior se puede decir que
un sistema de N grados de libertad se transforma en N sitemas de un
grado de libertad. Los coeficientes de las ecuaciones de un grado
de libertad resultan ser:

en donde:

N
mi = Y mfrg)’

=1

ci = 20,

ki = wimy

N
. T g
f.i = Ug(t) = -Cy— dee ug(t)

ﬁ myr k‘)

1

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

rd = componente k-ésimo del

. i-égimo eigenvector (modo)
w,; = frecuencia natural de

. vibracién del i-&simo modo
{; = fraccién del amortigquamiento

. critico del i-&aimo modo -

N
?;: mry!

Cjy = ——— = coeficiente de-

> i

. participacién del i-é&simo modo
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4.1.3.3 Integracién paso a paso de las ecuaciones de movimiento
desacopladas

Comc las ecuaciones de movimiento desacopladas (Ec 4.25)

corresponden a las de un grado de libertad, los métodos de
~integracién son los tradicionales.

. Exacto, para el caso de aproximar la funcién f, *(t) en tramos
sec01onalmente continuos con una variacién lineal (que es lo
usual).

. Aproximado, mediante un método numérico como el método de

Newmark-Wilson.
El paso de integracidén 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 integracidn
considerado se cuantifican, para cada paso de integracidn, los
siguientes vectores.

#({t) = vector de desplazamientos transformado
—E{Y(t) = vector de velocidades transformado (4.31)
dt‘?(t) = vector de aceleraciones transformado

3

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

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

d(t) = Rp(L)
d s d
d2

d(t) = t
de? ‘o) dt‘y( :

4.1.3.4 Obtencién de los elementos mecanicos y cinematicos de
la estructura debidos al sismo

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

historia de los elementos mecdnicos y cinemiticos 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 continuaciodn.

4.1.4.1 Solucién del problema de valores caracteristicos
(eigenvalores) de las ecuaciones de equilibrio dinamico

El procedimiento es el mismo que el descrito en el inciso 4.1.3.1
del método directo de 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 Obtencién de la respuesta espectral de cada una de las
ecuaciones de equilibrio desacopladas

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

-

i _ Ay
Ymax = C1—3 (4.33)
Wy
donde:
Vi = respuesta espectral de

desplazamientos transformados
del modo i-&simo

W = Frecuencia natural de
' . vibracién del modo i-ésimo
A; = Ordenada del espectro de _ (4.34)

aceleraciones de disefio
asociada al periodo natural

de vibracién T, = 2n

1
¢; = Coeficiente de participacién
del modo i-ésimo

4.1.4.4 Cuantificacidén de los vectores de respuesta méximos de
la estructura para cada modo

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

Bigx = 2 1¥ise (4.35)
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donde:

#1 = 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
formulacién de las ecuaciones de equilibrio de las estructuras, a
cada vector de desplazamientos le corresponden un conjunto de
elementos mecdnicos y cinematicos (fuerzas normales, fuerzas
cortantes, momentos flexionantes, momentos de volteo,
desplazamientos relativos, etc.)

4.1.4.5 Obtencién de la respuesta total de . la estructura

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

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

(SRSS)
‘"- (4.37)
s = Si .
Ei

4,1.4.5.2 Método de la combinacién cuadréatica completé (CQC)

N N , .

donde:

Py = 800,00, (C;0, + {,0,) 0,04 (4.39)
(0] - 0D * + 47, 5y0,0,(0f + 0 + 4T + &) 0l0]

i Valor del amortiguamiento critico del modo i-é&simo (que se
supone congsante para todos los modos)

; frecuencia natural de vibracién del modo i-é&simo
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4.2 Andlisis estéatico

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 Distribucidn de las aceleraciones horizontales

De acuerdo con el inciso 8.1 de las NTC para Disefio por Sismo del
RCDF87, la hipétesis sobre la distribucién de aceleraciones en las
masas de las edificaciones se muestra en la Fig 4.2. Para la masa

del nivel i-é&simo, la fuerza que la distribucién de aceleraciones
le ocasiona a la masa se puede escribir como.

W
Fy = mty; = -2 (4.40)
g
donde se definen los componentes respectivos.

F; = Fuerza horizontal del nivel i-ésimo

m, = masa del nivel i-égimo

. (4.41)
Wy, = = m;g = peso del nivel i-ésimo
iy = aceleracién del nivel i-ésimo

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

b o, (4.42)

aj=f

Al sustituir la Ec 4.42 en la Ec 4.40 se obtiene.

a
F, = —2wh (4.43)
1 ghn F Shb B )
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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. '

""ﬁ:Fi - —ﬁ—[ﬁ%hx] (4.44)
= h, .

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

—F 1441
gha\$= (4.45)

N
="
-1

Con base en la Ec 4.45 se obtiene la expresién siguiehte.‘

Q
1
=

;Wi (4.46)

p Wihi

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

;Wi o (4.47)
;:Fﬁhi

4.2.3 Estimacién del periodo fundamental de la estructura

\
Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 recomienda una expresién
para estimar el periodo de vibracién del primer modo, T, de
acuerdo con la modelacién estructural ‘a base de rigideces de
entrepiso , segin se indica a continuacidn.

ghn
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b)

<)

d)

e)

£)

g)

h)

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

k,

Rigideces del entrepiso i-ésimo
(4.48)

i

Wy Pesos del nivel i-ésimo

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

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

N
F (4.49)
k); k

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

(4.50)

Otencién 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

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

1
ki = mfxi (4.52)

obtencién de las fuerzas dindmicas asociadas a las
aceleraciones armdnicas del inciso anterior (inciso f).

Far = HU#; =

w3 {(4.53)

Cuvantificacién 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
;:F}xi
=1
2 N
W 2
= 22y wx
F 1 X3
w = g

i) Obtencidén de la frecuencia natural de vibracién T,, al igualar
los trabajos dados por las Ec 4.54.

z:ﬁ}xi

I

(4.54)

¥
|

w; =
;W_ixl
(4.55)
T1 = ﬂ = 2=
wl

4.2.4 Reduccién 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 s T el valor del coeficiente sismico, ¢, en la Ec 4.47

se sustl%uye por el valor de la ordenada del espectro de
aceleraciones, a, dado por la Ec 3.38, y resulta ser.

?3“’1
L _wWhy (4.56)

; W.h,

c) si T > T las fuerzas sismicas se cuantlflcan con las
expre51ones siguientes.
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Fy = aWfighy + khi) Va: f (4.57)

donde:

"

kK, = d1 -r{l-qg]5——-

;W,h,

=1

;Wi (4.58)
k, = 1.5rq(1 - @ —— :

E w.hi

4.3 Método simplificado

Las NTC para disefio por sismo establece el cumplimiento simulténeo
de las siguientes condiciones para que sea aplicable el denominado
metodo simplificado de anédlisis.

4.3.1 Con51derac1ones generales

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

II.

veticales estén soportadas por muros ligados entre si mediante
losas monoliticas u otros sistemas de piso suficientemente
resistentes y rigidos al corte. Dichos muros tendran
distribucidn sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes
ortogonales y deben satisfacer las condiciones que establecen
las NTC correspondientes. Es admisible cierta asimetria en la
distribucidén 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 dimensidn mayor en
planta del edificio. Los muros a que se refiere este parrafo
pueden ser de mamposteria, concreto reforzado o madera; en
este Gltimo caso deben estar arriostrados con diagonales.

La 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 relacidén longitud a anchura satisfaga esta
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restriccién y cada tramo resista segiin el criterio que se
indica en la tabla 7.1 de las NTC para disefio por sismo.

IIT. La relacibn entre la altura y la relacidén minima de la base
del edificio no excede a 1.5 y la altura del edificio no es
mayor de 13 m.

4.3.2 Consideraciones especificas

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

Se debe verificar idnicamente que en cada piso la suma de las
resistencias al corte de los muros de carga, proyectados en la
direccién en que se considera la aceleracién , sea cuando menos
1gua1 a la fuerza cortante total que obre en dicho piso, calculada
segin se especifica en el inciso 4.2.2.

Los coeficientes sismicos gue 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 Coeficlentes sismicos reducidos para el método
simplificado, correspondiente a estructuras del
grupo B (NTC para disefio por sismo RCDF87).

MUROS DE PIEZAS MACISAS O |MUROS DE PIEZAB BUECAS O
DIAFRAGMAS DE MADERA DIAFRAGMAS DE DUELAS DE
CONTRACHAPEADA MADERA"
ZONA
ALTURA DE LA CONSTRUCCION |ALTURA DE LA CONSTRUCCION
(m) (M)
H<4 4<H<7 7<H<13 4<H 4<sH<7 | 7<Hs=13 .
1 0.07 0.08 0.08 0.10 '0.11 0.11
IIyIlX 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 constru0016n 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 flexién. Para estas
iltimas se considera la seccién transversal agrietada del muro
cuando la relacién de carga vertical a momento flexionante es tal
que se presentan tensiones verticales. Se debe tomar en cuenta la
restriccién que impone a la rotacién de los muros la rigidez de los
" sistemas de piso y techo y la de los dinteles.

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

La contribucién a la resistencia a fuerzas cortantes de los muros,
cuya relacién de altura de entrepiso, H, a longitud, L, es mayor
que 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.

' = 0 si T se desconoce
o' = Q VToz2T, (4.59)
' = 1+?Ta(o-1) V T<T,

donde:

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

cuando se emplee el método estatico (inciso 4.2.2) e igual al
periode 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} es un periodo caraceristico del espectro de disefio
uillizado {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 ineléstico, se
pueden emplear criterios de disefio sismico que difieran de los
aqui especificados, pero congruentes con ellos, con 1la
aceptacidén del DDF. ‘ ' ‘

4.4.2 Estructuras irregulares

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

4.5 Efectos de torsidn

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

eg = 1.5e, + 0.1b
. (4.60)
"eg = e, - 0.1b
donde:

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

b = Dimensién de la planta que se considera, medida en 1la

direccién 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,
es, para los entrepisos que se hallen abajo del que se considera,
ni se debe tomar el momento torsionante de ese entrepiso menor que

la mitad del maximo calculado para los entrepisos que estdn arriba
del considerado.
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4.6 Efectos de segundo orden

Las NTC para disefio por sismo del RCD¥87 establecen que se deben
tomar en cuenta explicitamente en el andlisis los efectos de
segundo orden, esto es, los momentos y cortantes adicionales
provocados por las cargas verticales al obrar en la estructura
desplazada lateralmente, en toda estructura en que la diferencia en
desplazamientos laterales entre dos niveles consecutivos,

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

'AU_{

& 0.08-

donde (4.62)
V = Fuerza cortante en el entrepiso considerado
W = Pesgo de la construccién encima del entrepiso

fe

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

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que los efectos
de ambos componentes horizontales del movimiento del terreno se
deben combinar al tomar en cada direccién en gue 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 gque para cada concepto resulten mas
desfavorables.
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5. FUERZAS SISMICAS EN LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES RESISTENTES DE
LAS EDIFICACIONES

El concepto de fuerzas sismicas en elementos estructurales
resistentes de una edificacién es la manera de especificar 1la
magnitud de las fuerzas sismicas que actfian en cada uno de los
elementos estructurales resistentes en los métodos que utilizan
simplificaciones estructurales para cuantificar las fuerzas
sismicas.

5.1 En los mocdelos 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 informacién que se maneja de
manera sistemdtica es el equilibrio de cada uno de los elementos
estructurales que la forman. Entonces, el concepto de fuerzas
sismicas en los elementos estructurales es transparente ya que se
cuenta con la 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 conceptoc de
rigidez de -entrepiso

El modelo donde se emplea el concepto de rigidez de entrepiso es el
modelo mas simple donde se utiliza el concepto de diafragma rigido.
Es un modelo en extincidn ya que los modelos a que hace referencia
el inciso 5.1 son mas generales. Se presenta porque el RCDF87 hace
referencia a algunos conceptos gue utiliza. Se ., basa en las
siguientes hipdtesis:
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a) Se considera el equilibrio en un solo diafragma (nivel) rigido
en donde la carga que actiia es la fuerza cortante en el
entrepiso correspondiente, localizada en su centro de masas.

b) Las fuerzas que resisten a la fuerza cortante las proporcicnan

las rigideces de entrepiso (resortes) del entrepiso
correspondiente que definen el centro de torsiém (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 elevacién. Es
decir, que 1las columnas de un diafragma (nivel) tnicamente
estan unidas con niveles consecutivos.

En la Fig 5.1 se muestra la idealizacidén del modeloc estructural
descrito en los incisos anteriores.

5.2.1 Centro de rigideces (de torsién) del entrepiso

Debido a que los elementos resistentes de un entrepiso se
representan mediante las rigideces del mismo, se define como centro
de rigidez (o de torsién) al punto en donde al actuar las fuerzas
cortantes finicamente 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 soporfa cada resorte (figidez
de entrepiso) paralelo al eje y resulta ser

V_-g, = kij (5°1)

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

NX NX
Vy = ; Vi = V; Kyy (5-2)
. =1 - .

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

v o= g (5.3)
;k,,,
w]

d k

ij = Jy 174 (5.4)

NX ¥
;:kﬁf
=l

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

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

vl = k,u (5.5)
NY NY
Ve = M VE = u) ki (5.6)
w] =l
u = Yx
NY - (5.7)
;:kix
-1
k
d : ix
v = v
ix x (5.8)

NY

; kix
=1

5.2.1.3 Coordenadas del centro de torsidén

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 Gnicamente le provoca
desplazamientos lineales. '
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Al aplicar la definicidén de CT a la fuerza cortante paralela al eje
Y, al establecer el equilibrio de momentos resulta.

d
X4Viy

“:P’JE T-:Ma

XV,

ij V

; kyy (5.9)
g Xjkjy
;: kyy ’

De acuerdo con la Ec 5.9 se obtiene la expre31on de la abscisa del
centro de torsién.

?:kajy
(5.10)

?: kyy

Al aplicar la definicidén de CT a la fuerza cortante paralela al eje
X, se obtiene la 31gu1ente expresién de la ordenada del centro de

torsién.

; ijix '
(5.11)

x ij

5.2.2 Excentricidades

Las fuerzas sismicas asociadas a los diafragmas rigidos actian en
el punto denominado centro de masas (CM) u no en el centro de
torsidén, que pueden ser diferentes. A las distancias paralelas a la
direcciodn 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 escriblr como,

€4 = |Xp — x.|
donde
qn,‘; Excentricidad de la fuerza Cortante V, (5.12)
km = BAbscisa del centro de masas
x, = Rbgcisa del centro de torsién
Oy = ¥u - ¥l
donde .
e, ;'Excengricidad de la fuerza Cortante V, (5.13)
Ya = Ordenada del centro de masas
Ve - oOrdenada del centro de torsién

5.2.2.2 Excentricidades de disefio

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

a) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante V;.

€ = 1.5 *0. 1b
(5.14)
edx = "0 1b
donde:
b, es la dimensién de la planta que se con51dera medida en la

direccidén de e, (perpendicular a la fuerza cortante v, ).
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b) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante v,.

es = 1.5, +0.1b
dy . sy y (5.15)
edy = eay —O.Iby
donde:
b~ es la dimensidén de la planta gue se considera medida en la

direccidén de = (perpendicular a la fuerza cortante V ).
5.2.3 Fuerzas cortantes debidas a la torsién

De acuerdo con el inciso 5.2.2 para efectos de disefioc se deben
considerar los efectos de un momento torsionante, M, cuantificado
con las siguientes expesiones. \

M = M= egV
"’ o (5.16)

= M= eyV,

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

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 gue el seno y la tangente del
mismo se pueda aproximar por el valor del angulo, resultan ser.

u; = Oy,
(5.17)
vy = Bi}
donde:
X, = X, -Xx
- T (5.18)
Y'; = Yj—Yc
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Las fuerzas cortantes debidas al par torsionante resultan ser.

Vi = kguy = 0k.y, (5.19)
e _ — S
Vig = kyvy = Okyx,

Al establecer el equilibric de pares respecto al centro de torsién
se obtiene que. '

Ny ax

M = ;;;W&?}-*;;;WEEG

C (w NX |
"EQIHQ?E'*;;PKHE?]

(5.20)

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

0 = : M
NY NX
_ A (5.21)
5t -
-l =] .

Al sustituir la Ec 5.21 en las Ec 5.19 se obtienen las éxbresiones
de las fuerzas cortantes que el momento tor31onante ocasiona a los
resortes (rigideces de entrepiso).

P
Vix = T ixyi“, M (5.22)
;:5H£?f*‘;:kﬁ§3
=1 =1

; ki yi+ ?: kg5
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5.2.4 Fuerzas cortantes de disefio en los resortes {(rigideces de
entrepiso)

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

Ve = V& + VvV
. (5.24)
= yd t
ij = Vi + Vi
Para cuantificar la Ec 5.24a se hace uso de 1s Ec 5.8 y 5.22,
mientras que para la Ec 5.24b se utilizan las Ec 5.4 y 5.23.

5.3 En el método simplificado

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

Las NTC para disefio y construccién de estructuras de mamposteria

establece que es admisible considerar que la fuerza cortante que
toma cada muro es proporcicnal a su area transversal
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6. EJEMPLOS DESARROLLADOS PASO A PASO

En este capitulo se presentan los ejemplos gue permiten aplicar los
conceptos descritos en este curso. Los ejemplos, por tratar de
aplicar paso a paso los aspectos operatives de los métodos,
corresponden dnicamente a métodos que se pueden desarrrollar sin un
nimero exagerado de operaciones, de tal manera que se pueden llevar
a cabo con calculadora, lapiz y papel.

6.1 Edificacién utilizada

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

6.1.1 Uso de las edificaciones

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

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

6.1.2 Zonificacidn sismica

La 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 los
incisos 6.1.1 y 6.1.2, el coef1c1ente sismico que le corresponde a
la edificacidn es ¢ = 0.16.

6.1.4 Condiciones de regularidad

Con base en los datos de la edificacién (Fig 6.1) se obtienen los
siguientes paradmetros 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/dimensidén 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 relacidén entre los pesos de los
niveles superior a inferior es igual a uno, con excepcidn del
quinto nivel (dGltimo) que es igual a 0.88.

e) Todos los pisos tienen la misma Area, igual a 133.56 m’.

f) En relacién con los conceptos de rigidez al corte vy
' excentricidades se discuten en los incisos correspondientes.

6.1.5 Factor de comportamiento sismico

La resistencia a las fuerzas laterales se suministra por:
a) muros de mamposteria de piezas huecas.

b) confinadas en toda la altura.

c) de 15 cm de espesor.

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

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

Q, = 1.5

2

I

1.5

6.1.6 Espectro de disefio

Con base en el inciso 3.6 y la tabla 3.1 de la NTC para disefio por
sismo, los parametros del espectro de respuesta de disefic en la
zona I junto con el coeficiente sismico espec1f1cado en el inciso
6.1.3, resultan ser.

;
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.

T = 0.2 s
a
y = 0.6 s
T r o= 1/2

6.2 Analisis estatico

De acuerdo con el inciso 4.2.2 las fuerzas horizontales que un
sismo de disefio ocasiona a una edificacién esté&n dadas por la Ec
4.39, reproducida a continuacién.

Y
"
Fy = c2——Wihy (4.39)

;:“Gbi
-1

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

6.2.1 Fuerzas cortantes
Con base en los datos de la geometria y pesos del edificio, asi

como los datos especificados en el inciso 6.1, los elementos de la
Ec 4.39 se resumen en la tabla 6.1. '

Tabla 6.1 Fuerzas sismicas'(método estﬁticoi
Nivel W, h, W.h F, v,
(t) (m) (tm) (t) (t)
5 91.2 12.5 | 1140.0 24.73 24.73
4 104.0 10.9 1040.0 22.57 47.30
3 104.0 7.5 780.0 16.92 | - 64.22
2 104.0 5.0 520.0 11.28 75.50
1 1104.0 . 2.5 260.0 5.64 81.14
3 507.2 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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‘1=l ,= 0-16* 507-2
N 3740.0

0.0217 (6.1)

6.2.2 Estimacién del periodo fundamental de vibracién

inciso 4.2.3 la estimacidén del periodo
obtiene mediante la Ec 4.47b, reproducida a

De acuerdo con el
fundamental se
continuacién.

(4.47b)

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

6.2.2.1 En la direccién del eje x

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

69

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

2

Hived (e m) (m () (tm) (tat)
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
¥ 0.29328 0.00546




Al sustituir los valores de las columnas 5 y 6 de la tabla 6.2 en
la Ec 4.47Db resulta.

= 6.28, : = 0.27 6.2
hixe = 6285 51v0.20328 ~ 0@7CS (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 Estimacién del periodo fundamental, T,,, en la
direccién del ele y :
- Nivel k,, u, X, F.x W, x ‘
(t/ém) (m} (m) (tm) (to')
5 65.93 0.0037 0.0159 0.3932 0.0231
4 121.28 0.0039 0.0122 0.2754 0.0155
3 173.85 .0.0037 0.0083 0.1404 0.0072
2 253.15 0.0030 0.0046 0.0519 0.0022
1 515.28 0.0016 0.0016 0.0091 0.0003
z 0.8699 0.0483

Al sustltulr los valores de 1as columnas 5 Y 6. de la tabla 6.3 en
la Ec 4.47b resulta.

‘ . 00483 o ' \
T,, = 6.28 = 0.4724 6.3
d \[9.81*0.8699 -0 s { _ )
6 2.3 Factores reductivos de las fuerzas sismicas

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

6.2.3.1 Factor reductivo para fuerzas paralelas al eje x

Al comparar el.pefiodo fundamental T, con el valor de T, resulta.
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T, = 0.2736 > T, =0.2
donde: (6.4)
Ox = O =1.5

.

6.2.3.2 Factor reductivo para fuerzas paralelas al eje y

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

T,, = 0.4724 > T, = 0.2

donde: (6.5)

6.2.4 Fuerzas sismicas reducidas

Al dividir las fuerzas sismicas estaticas 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 1la tabla 6.4.

Tabla 6.4 Fuerzas sismicas estfticas sin reducir y reducidas
Nivel F, \L F v F,. Vi,
(t) (t) Ra) 8] (¥ (¥

5 24.73 24.73 16.48 16.48 "'16.48 16.48

4 22,57 47.30 15.05 31.53 15.05 31.53

3 16.92 64.22 11.28 42.81 11.28 42.81

2 11.28 75.50 7.52 50.33 7.52 50.33

1 5.64 81.14 3.76 54.09 3.76 54.09

6.2.5 Reduccién de las fuerzas cortantes con base en el periodo

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

fuerzas sismicas de la tabla 6.4, con base en el valor de 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)

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

+-6.2.5.2 En la direccion del eje y

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

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

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

6.3 Método dinadmico (an&dlisis modal espectral)

Este método se describe en el inciso 4.1.4 y su aplicacién 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 entrepiso (resortes} unidas con- diafragmas rigidos. .
Este modelo no es el recomendable, pero se utiliza porque permite
ejemplificar algunos conceptos del RCDF87 vy. el nfimeroc 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
mawmposteria. La definicidén de los muros planos se hace en las dos
direcciones ortogonales en que estdn 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-%, 8-x y 9-x) y los 3 ejes nimerc (muros 1l-y, 2-y y 3-y)-

En las Fig 6.2 y 6.3 se muestran las idealizaciones de los muros
pPlanos mediante rigideces de entrepiso, y en la Fig 6.4 se
representan los dos modelos estructurales. del edificio asociados a
‘las - dos direcciones ortogonales. Cada estructura unidimensional
tiene 5 grados de libertad.
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Las rigideces de entrepiso de los muros planos se determinaron con
el método del elemento finito, al considerar que actiia un sistema
de fuerzas horizontales igual al que proporciona el método estatico
(inciso 6.2). Los valores que resultan se muestran en las Fig 6.2
Yy 6.3, asi como en las tablas 6.5 y 6.6.

6.3.2 Solucién del problema de valores caracteristicos

Las formas modales (eigenvectores) y las correspondientes
frecuencias naturales de vibracidn (eigenvalores), segin el inciso
4.1.3.1, se pueden obtener con métodos que utilicen calculadoras o
computadoras. En este ejemplo el problema de valores
caracteristicos se resolvid al utilizar el método matricial de
Jacobi. Las matrices de rigideces y de masas para cada modelo

unldlmen51onal se construyen comoc 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)
' Enfrepis_ 1-x 2-x 3-x 4-x 5-x
1 310.45 127.57 97.53 97.53 97.53
2 194.45 60.92 47.74 47.74 47.74
3 144.19 41.07 31.58 31.58 31.58
4 104.88 28.21 21.25 21.25 21.25
5 59.04 15.06. 1.09 11.09 11.09

Tabla 6.5 Rigideces de entrepiso de 108 muros paralelos al eje
x (t/cm) (contindGa)

Entrepis 6-x% 7-x 8-x 9-x T
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 1 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
R y (t/cm)
Nivel 1~y 2-y 3-y T
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 1la 31gu1ente

matriz de rlgldeces

k, + k, -k, 0 0 0 ]
-k, K, + k5 -k 0
F =] o -k, k, +k, - -k, O (6.8)
0 0 -K, #ﬁ +‘kb _k:
1] 4] 0 -k, k,
6.3.2.2 Matriz de masas de los modelos unidimensionales
Al establecer 1las ecuaciones de equilibrio de 1los modelos

estructurales mostrados en las Fig 6.4 se obtiene la 31guiente
matriz de masas {concentradas).

- (6.9)

Q|+
o oo o ®
c o o =& o
o o X o o
o & o oo
;E'c: 0 O O
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6.3.2.3 Eigenvalores y eigenvectores

Al sustituir los valores de la tabla 6.1, 6.5 y 6.6 en las
ecuaciones 6.8 y 6.9, para cada uno de los modelos estructurales
agsociados a las dos direcciones ortogonales, y resolver los
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 vibracidn 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 vibraciém de los
modelos estructurales del edificio

1 Mo Modelo estructural, eje y Modelo estructural, eje x

do T , T 2
(s (rad)s) (rad’s)? () (tadls) (rad7s)?

1 L4719 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 mode 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 participacitn se
obtiene con la Ec 4.22e, gque se reproducen a continuacidn.

N
&

N
;:nu(r;)z
=1

= (4.22e)
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Yoax = C1—3 (4.25) .
W1 - )
qéx = fiyﬁk (4.27)

6.3.3.1 Primer modo

Las opéraéiones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla 6.8.
ILa columna 2 de dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la tabla
6.1.

iTabla 6.8 Respuesta espectral de desplazamientos: Primer modo
kfézgio tsgn}cm rkl tlgu"?(clm ntl:ks("’r :El)nz u‘grﬁhxl

1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.1127
2 0.106 2.9613 0.3139 0.9295 | 0.3337
3 0.106 5.4973 0.5827 3.2034 0.6195
4 0.106 8.2805 0.8777 7.2681 0.9332
5 0.093 11.0399 1.0267 11.32348 1.2442
z 2.9070 22.8418

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de participacién del modo 1, gue resulta ser.

2.9070

- = 0.1273 6.10
22.8418 ( )

=

La ordenada del espectro de aceleracicnes de disefio del primer modo
de vibracién, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.

T, = 0.2 < T, = 0.4719 < T, =0.6
(6.11)

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

2 A, 156 .96 '
= — - . 7 ——— = . -
Yoax qlwi Q.12 3177.28 0.1127 cm (6.12)

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

6.3.3.2 Segundo modo
Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla 6.9.

La columna 2 de dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la tabla
6.1.

Tabia 6.9 Respuesta espectral de desplazamientos: Segundo modo

kodeimo | telfom ol | Wi | e
1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0208
2 0.106 2.6245 0.2782 0.7301 0.0546
3 0.106 3.4198 0.3625 | 1.2397 0.0711
4 0.106 1.6282 0.1724 0.2803 0.0339
5 0.093 -4.2387 -0.3942 1.6709 | =0.0882
z 0.5249 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

0.5249 (6.13)
4.0270

c = 0.1303

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefic del segundo

modo de vibracidén, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.
T, = 0.2 < 1T, = 0.2006 < T, =0.6
‘ (6.14)
A, = ag =cg =0.16+981 = 156.96 cm/sg*
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La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas
para el segundo modo, 'de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

2 A; 156 .96 A '
= —_— = 49, pmshi e = .02
Vs c, o 0.1303 981 06 0.0208 cm

(6.15)

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

6.3.3.3 Tercef 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.
fTabla 6.10 Respuesta espectral de desplazamientos: Tercer
' modo -
k-lf é:grzlllo tslzn)‘cm 5 tI:E /‘ om 2 ::3: ug%xs
1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0074
2 0.106 2.0606 | 0.2184 0.4501 |  0.0152
3 0.106 0.6797 0.0720 0.0490 . 0.0050
4 0.106 -2.6831 -0.2844 0.7631 -0.0197
5 0.093 1.1754 0.1073 0.1285 0.0086
z 0.2213 1.4967

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente

de participacién del modo 3, que resulta ser.

0.2213

= t£2-° = 0.1
3 1.4967 479

(6.16)

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del tercer modo

de vibracidén, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.
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0.1302 < T, =0.2

P
]

“;:u

- T,, ¢
ag =g(1 +3?a)7 (6.17)

0.2 4

115.88 qm/53

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

= 0.2213.115.88

o’ 2328.83

3

Vmsx = 0.0110 cm (6.18)

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

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla
6.11. La columna 2 de dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la
tabla 6.1.

Tabla 6.11 Respuesta espectral de desplazamientos: Cuarto

' modo

klfél"fio tsglfcm 5 tl:"rf:m T:"é?r 2: ué"'i'%"a
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 0.3201 -0.0068
4 0.106 0.7849 0.0832 - 0.0653 0.0031
5 0.093 -0.1501 -0.0140 0.0021 =0.0006
) 0.1165 0.6426

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de participacién del modo 4, que resulta ser.
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0.1165

0. 6426 ( ' ‘

C = = o-.1’_s_i.jai
La ordenada del espectro de aceleraciones de diseﬁo del cuarto modo
de vibracidn, de acuerdo con ‘el incisos 3.6 y 6 1. 6, es.

T, = 0.0945 ¢ T, *Q-Z’:'l.:'_.‘ S
. - TE.G“ o
A = ag =g(1+ ?"4'

(6 20)

98101 + 3L °9‘5) °. 1‘_ .=¥ 94 as c.w/s’

" La respuesta espectral de las ecuacionas de equ:l.librio dmpladas,
para el cuarto modo, de acuerdo con la Ec .25 resulta sor .

«  _ A

- 94 86 B T :
. Yméx 0 0.1813-—-—-—-—4420 55 ___0-_“(.10339 | cn (5.2’1)

La sexta columna de la tabla 6.11 es la expfeéién 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 colum 2. de la
. tabla 6.1.

80

Tabla 6.12 ﬁgsguesta espectral do daesplazamiantos Quinto

'kljgﬁao te’fcm i tl:"rgn l::"é’ :.-): ué"':‘h"s
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 0.0176 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
by '0.0597 | 0.1446 |




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

0.0577

“ T 0.1446

= 0.4129 - (6.22) .

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

T, 0.0676 < T, =0.2

- Ty, c
Ag ag 'g(1+3?a)-a-

(6.23)

0.2 4

= 79.03 cm/s?

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

5 AS

79.03
YII:éx:C_r,

5 = g.41292-%° = 0.003777 .24
p~ 1] 9 5639 0¢ 0.0 cm (6.24)

La sexta columna de la tabla 6.12 es la expresidén 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 definicidén de rigidez de entrepiso
(Ec 2.5 y 2.6), reproducidos en la forma en que se utilizan.

vV, = kdu, . (2.9)

Auk = Uy — Upy . (2.6)

Los valores de 1las 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
relacién de rlgldeces 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 condicién
de frontera de empotramiento. Por tanto, el edificio es regular y
los factores reductivos Q' no sufren reducciones adicionales.

6.3.4.1 Primer modo

Las operaciocnes de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4
Yy 5 de la tabla 6.13.

Tabla 6.13 Respuesta espectral de cortantes: Primer modo
Nivel/ u, ! gy v, ! Ve, 1
Entrepis ‘é':‘n" - tl;gm c%ix k#x h’%xr‘

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 1.24424N 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.

T,

Qiy

0.4719 > T, = 0.2
(6.25)

[}

Q, = 1.500

6.3.4.2 Segundo.modo

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4
Yy 5 de la tabla 6.14.
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Tabla 6.14 Respuesta espectral de cortantes: Segundo modo
Nivel/ .2 Uy, v, .2 v, .2
Entrepis gﬁ t?gm cm @? m?r
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 gquinta coclumna entre el
factor reductivo Q'u' que resulta ser.

T,

Qiy

6.3.4.3 Tercer modo

¥

= Q}’ =

0.2006 > T, =

1.500

a.

2

(6.26)

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4
y 5 de la tabla 6.15.

Tabla 6.15 Respuesta espectral de cortantes: Tercer modo
ool v | e [ ow [ | e
1 0.0074_ﬂ 515.28 0.0074 3.81 2.87
2 0.0152 253.15 0.0078 1.97 1.49
3 0.0050 173.85 -0.0102 -1.77 -1.33
4 -0.0197 121.28 -0.0247 -3.00 -2.26
-5 0.0086 “ 65.93 0.0283 1.87 1.41
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La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante
reducida al dividir los valores de la quinta columna entre el
factor reductivo Q’ ayr Qque resulta ser.

T, 0.1302 < T, = 0.2

y
(6.27)

. . T
iy 1+~,‘73:.’(Qy—1) = 1.326
6.3.4.4 Cuarto modo

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

Tgbla 6.16 Respuesta espectral de cortantes: Cuarto modo
mivepte | Ev | ofte | g | 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 121.28 0.0099 1.20 0.97
5 -0.0006 65.93 -0.0037 -0.24 -0.19

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante
reducida al dividir los valores de- la quinta columna entre el
factor reductivo Q’,+ que resulta ser.

T, 0.0945 < T, = 0.2

y
(6.28)

\ -
Qiy = 1+ ZX(Q, -1) = 1.236
a

6.3.4.5 Quinto modo

Las operaciones de las Ec 2.6 Y 2.5 se preséntan en las columnas 4
Y 5 de la tabla 6.17. '
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Tabla 6.17 Respuesta espéctral de cortantes: Quinto modo
entvepts | mn | ot | e | Ve | Ve
1 0.0038 515.28 0.0038 1.94 1.66
2 -0.0022 u 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 '0.000 “ 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 gquinta columna entre el
factor reductivo Q’w' que resulta ser. )

- |
1]

0.0676 < T, = 0.2

Sy
T, (6.29)
Oy = 1+7:-’(Qy—1) = 1.169 :
6.3.5 Respuesta total para el modelo estructural paralelo al

eje y

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

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que debe
incluirse el efecto de todos los modos naturales de vibracién con
periodc mayor o igual a 0.4 s, perc en ningin caso se pueden
considerar menos que los tres primeros modos de traslacidén en cada
direccidén de an&lisis.

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 continuacién.
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N ‘
g8 = .S2 - . (4'29)

6.3.5.1 Respuesta total de desplazamientos

En la tabla 6.18 se resumen las operaciones indicadas por la Ec
4.29 para los vectores de desplazamientos miximos de cada modo
mostrados en 1la columna 6 de las tablas 6.8 a 6.12. En la columna
2 se muestra la combinacién de un solo modo {el primerc), en la
columna 3 la combinacidén de los dos primeros, y asi sucecivamente.

El primer elemento de cada casillero representa el componente de
desplazamiento total mientras que el segundc elemento representa el
cociente de ese desplazamiento entre el desplazamiento total
obtenido con 1la combinacién de todos los modos del modelo
estructural, dados por la columna 6.

ﬁabla 6.18 Respuesta total de desplazamientos (cm)
Nivel |1 modo - |2 modos |3 modos |4 modos |5 modos
1 0.1127 0.1146 0.1148 0.1149 0.1150
0.98 0.99 1.00 1.00 1.00
2. 0.3337 0.3381 0.3385 0.3385 0.3385
0.97 1.00 1.00 1.00 1.00.
3 - 0.6195 0.6236 0.6236 0.6236 0.6236
0.99 1.00 1.00 . {1.00 1.00
4 0.9332 0.9338 0.9349 0.9340 .10.9340
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
I .
5 1.2442 1.2473 1.2474 1.2474 1.2474
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00

6.3.5.2 Respuesta total de fuerzas cortantes

En la tabla 6.19 se resumen las operaciones . indicadas por la Ec
4.29 para los vectores de fuerzas cortantes mdximos de cada modo
mostrados en la columna 6 de las tabklas 6.13 a 6.17. El1

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 v, :
(t) Escala
Entrepi |1 modo |2 modos |3 modos |4 modos |5 modos
1 37.75 3B.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 Revisién por cortante basal

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que si con el
método de anadlisis dinamico que se haya aplicado se encuentra que,
en la direccidén que se considera, la fuerza cortante basal
calculada, V, debe ser tal gque debe cumplir con la siguiente
condicidn. . .

. |
v, » O.BaQ—'O = (0.8) (0.16) 52752 = 43.28 t (6.30)

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

De acuerdo con la tabla 6.19, el cortante basal que proporciona el
método dinamico es, V, = 38.60 t, por lo que las fuerzas cortantes
gue proporciona el método dindmico {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- est&tico y dinamico

A fin de tener una idea comparatlva de los valores de las fuerzas
cortantes que cada método proporciona se: construye la tabla 6.20
donde se establecen tales comparaciones.

Tabla 6.20 Comparacién de fuerzas cortantes sismicas
Entrepiso Yi‘i ng Vest/ Viin
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 '

6.4.1 Resumen de las ecuaciones utilizadas

En el inciso 5.2 se presenta el procedimiento para cuantificar las

fuerzas sismicas para el modeloc estructural que utiliza el concepto.

de rigideces de entrepiso. Las ecuaciones que se utilizan se,

reproducen a continuacién.

6.4;1.1 Coordenadas del centrq'de torsién

NX

. ;kaur ‘ o
X, = LA T - (5-10)

L NX
'z:iﬁy
=1
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' NY
;:Jﬁkn:
Ye = A= (5.11)

NY
; k.ix
wl

6.4.1.2 Fuerzés cortantes directas

: k
a _ 3
Vir = wm % (5.4)
;kj,,
=1
k
Ve = m,“" v, (5.8)

6.4.1.3 Excentricidades calculadas

€ax = |Xp - X
donde _ _
e, = Excentricidad de la fuerza Cortante V, (5.12)
Xp = Abscisa del centro de masas
X, = Abscisa del centro de torsién
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o
I

ay |¥2 - ¥l

‘donde
€, = Excentricidad de la fuerza Cortante V, (5.13)
¥» = Ordenada del centro de masas
¥, = Ordenada del centro de torsién

6.4.1.4 Excentricidades de disefio

€4 = 1.5e, +0.1b
, . * (5.14)
Cax Cax _0'1bx

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

en = l.5e,, +0.1b
¥ 2t y (5.15)
€4 = €4y —0.1b,

b es la dimensidén de la planta que se considera medida en la

Y direccién de e, (perpendicular a la fuerza cortante V ).

6.4.1.5 Fuerzas cortantes debidas a la torsién

M = MCYI E-"dey (5 16)
= Mo~ 64V,
k. T
V& 1Y i
(5.22)

T W , X _'M
; KVi * ?: Ky X3
=1 =3 :
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jy"J M

RSN T

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

v .
4 (5.23)

ij Vicllt * Vigc
{(5.24)

) d £
Vi Vig + Viy

Las fuerzas cortantes que se utilizan son las obtenidas con el
método estatico, ya que con el método dinamico se obtuvieron para
el modelo estructural paralelo a 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 distribucién de las rigideces de entrepiso que llegan a
dicho nivel y la p051c1on del centro de masas. Con base en dicha

figura y las ecuaciones resumidas del capitulo 5 se construyen las
tabla 6.21 y 6.22

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

1084134

Yie T 33g3¢69

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 1a columna 6 de la tabla 6.21 se obtlene medlante
la Ec 6.31 y la columna 2 de dicha tabla.
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Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepisb
1, paralelas al eje x ’
i (=) e/ ey
1-x 0.00 31045.00 0.00
2-% 2.85 12757.00 36357.00
J3=-x 4.20 9753.00 40963.00
4-x 6.60 9753.00 64370.00
5-x 7.95 9753.00 77536.00
6-x 9.30 9753.00 90703.00
7-x 11.70 9753.00 114110.00
8-x 13.05 12757.00 166479.00
9-x 15.90 31045.00 493616.00
z 1136369.00 1084134.00
[Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje x (cont) |
E?-:ec Vilx i Yiky, vi ki,
(t) (m) (t) (tm)

1-x 12.31 ~7.95 ~-246808.0 1962121.0
2-x 5.06 ~-5.10 -65061.0 331810.0
J=x 3.87 =-3.75 -36574.0 137152.0
4-x 3.87 -1.35 -13167.0 17775.0
5-x 3.87 0.00 0.0 0.0
6-x 3.87 1.35 13167.0 17775.0
7-x '3.87 3.75 36574.0 137152.0
8-x 5.06 5.10 65061.0 1331810.0
9-x 12.31 7.95 246808.0 1962121.0
g 54.09 | 4897715.0
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A fin de cuantificar la abscisa del centro de torsién y las demas
elementos de las restantes ecuaciones del capltulo 5 se construye
la tabla 6.22, con base en la Fig 6.6

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

Con los elementos de la columna 3 de la tabla 6.22,

'xlc -

174921
51528

3.40 m

(6.32)

la fuerza

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

Los elementos de la columna 6 de la tabla 6.22 se obtiene mediante
la Ec 6.32 y la columna 2 de dicha tabla.
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Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del
Entrepiso 1, paralelas al eje y
25 () (t/h) e
1-y 0.00 24988.0 " 0.0
2-y 4.20 11432.0 48014.0
3-y 8.40 15108.0 126907.0
) ' 51528.0 1174921.0
Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eie y (cont)
?23 Viy % X5 Ky 3 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
2 54.09. 673877.0




De acuerdo con las coordenadas del dentro de masas especificado en

la Fig 6.6 y las Ec 6.31 y 6.32 se obtienen los siguientes valores

~de’ las -axcentricidades calculadas, - de acuerdo con las Ec 5.12 y
5.13. °

i
L]

©15x | %2 = X5 |[4.20 - 3.40| = 0.80m

: (6.33)
1Ym_y1ci = |7-95-7.95l = 0.00m

€1y

Con base en ~las EBc 6.33, 5.14 y 5.15 se _dbtienen las
excentricidades de disefio correspondientes.

€1 = 1.5€, +0.1b, = 1.5(0.8) +0.1(8.4) = 2.4 m

: ‘ (6.34)
g = €0 - 0.1b, = 0.8 -0.1(8.4) = -0.04 m
€y = 1.5€,5 +0.1b, = 1.5(0.0) +0.1(15.9) = 1.59 m 6.35)
Oy = @z -0.1b, =  0.0-0.1(15.9) =-1.59m

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

My = euVsy = 2.04(54.09) = 110.34 tm
: (6.36)
= ealVy, = 0.04(54.09) =  2.20 tm

M, = €4V, = 1.59(54.09) = 86.00 tm

. _ : - (6.37)
= egViy = 1.59(54.09) = 86.00 tm

De acuerdo con 1as Ec 5.22, 5.23 y la columna 8 de las tablas 6.21
y 6. 22 se obtienen los 31gu1entes coef1c1entes.
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Las NTC para .disefio por sismo, en su inciso 8.6, establece gue de
los dos momentos torsionantes de disefio en cada direccién (Ec 6:36
Yy 6.37) se debe tomar para cada marco o murec el que resulte mas
‘desfavorable. Para cuantificar las fuerzas cortantes debldas a la
torsién se utilizan las Ec 5.22 y 5.23, que de acuerdo con las
columnas 8 de las tablas 6.21 y 6.22 y las Ec 6.36 'y 6.37
resultan ser. : . . .

-y

= ki = .110.34 -
G — a4 T Tag7iis v ersenT Y
2 Kai ¥ KX . (6.38)
= 0.000019804Kk,.y;
Vil = — Jyxf M, = 0.000019804k,X, 6.39)
;kixh * ;kjyxj
Kyx¥ s 86.00
tx ix*r i =
Vaix w T & 'ae T gggi715 + 673877 ix“
f\:ikixyi * ;;.kjyxi (6.40)
= 0.0000154354k,.7,
ex kjyxj -
Viiy M. = 0. 0000154354k 1y %Xy (6. 41)

;:khﬂﬁ + ;:knﬂg

En la Fig 6.7 se preszentan 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)
?2: 1 V".l.c x = V:S’x Vgx | - VSx _VUX
(t) (t) (t) (v ®

1-x -4.89 4.89 3.81 -3.81 17.20
2-% -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 | 1.26 |  -1.29 -1.00 1.00 6.35
9-x : - 4.89" -4.89 | -3.81 3.81 17.20

Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en 1as..r:lgide;ces del Entrepiso'

1, paralelas al eje y (cont)
?2; Vijy - v} Vidy - Viyy Vasy
(t) (t) (t) (t) (t)

1-y -1.67 |- 1.67 1.30 -1.30 27.90
2-y 0.18 -0.18 | -0.14 0.14 12.18
3-y 1.50 | -1.50 | = =1.17 1.17 17.36
> '
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a) PARALELO AL EJE X . .
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b) PARALELO AL EJE .

FIG 6.4 MODELOS ES;TRlJC'TURALES UNIDIMENSIONALES DEL EDIFICIO

A BASE_.DE RIGIDECES DE ENTREPISO,



FORMAS NODALES DE LOS MUROS : OIRECCION X

.60 : . o 1.10 -016, " 9000
129 -241 Bo.?a” -0.04
297 0.45 -l.os< ® 021
2.40 L .83 098  .0.65
(Nele 1.00 b 4100 100
T, 02735 s . T,70.1158 s 73500752 s 700548 s Tg:0.040! s
FORMAS NODALES DE LOS MUROS : DIRECCION Y
-4.24 :
: .04 (8 0.15
6 8.28 0.78
5.50 | ' : 0.68
206 L9
1.00 100
LT, 204719 s ‘ T,50.20086 s ' T,0.302 s 7,700945 s T 00676 s

"RAG 65 FORMAS M('DALES (EIGENVECTORES) DE LOS MODELOS ZSTRUCTURALES UNIDIMENSIONALES
DEL EDIFICIO. '
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yd " RIGIDECES DE.
, ENTREPISO (t/cm)
Yq=15.90 9-x 31945
127.57
=13.05 8-x
Y €qy=4.2-3.4
- _ 97.53 )
yTﬂIJO 7-x s =0.8m
o S| ©
- x e <« 97.53 _|o €y =7.95-7.95
y6 330 6-x g g = Sy
o o =0.0m
Vix _..._.__..5409t =795 5 97 53 -
‘ y5 X . - CT T@ . i
_ i 97.53
|
Y3=4.20 3-x I 97.53
V=793 I t'rs-
- B .57
S _,y2~2.85‘2 .x | =
| -
——'—y,=o.oo - 1 310.45 -x
1-y i 2-y 3y
=0.0 ;z-" X, =8.40
’-—X“—‘-?:AO—'-I ‘
CM (Xm,ym)=(4.2,7.95) - . bx=8.4m
CT(X;,Y,)=(3.4,7.95) T by=15.9m

Viy =54.091

fG 6.6 DISTRIBUCION DE LAS RlGIIICES DE ENTREPISO QUE
LLEGAN AL NIVEL l.

./?‘
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/
R 0.7
]
/
7 0.26
CT
L~ e ( 0.00
= 0.26
ivly \
—A\ 0.72
—-—-\\ |.29
» 4.89

a) MOMENTO TORSIONANTE IGUAL A 110.34 tm.
l.30. 0.14 117 '

/
/
.——// 1,00
. r-—y 0.56
. /
Vix ——t 7( 0.20
._______._C_T . ( . 0.00
' A\ 0.20
\ .
—A\ 0.56
= 1.00
: \ -
\
L 3.8

b) MOMENTO TORSIONANTE IGUAL A 86 .00 im.

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

enl Joeoes Re e

‘ Ejemplos de sistemas de n GL

Caracteristicas:

concentradas
- masas .
4 rigidas
) . CN€.+A«A+~‘—'
. ‘ - columnas solo se deforman
A=/ ' lateralmente
. ! |
! ! ' - con una coordenada por ma-
sa queda definida la configu
2 racidn del sistema
, - equivale a:
‘ m, W W, Win
1- g N SR N S
o> o ee b,
rg P A A " 7 - - r

Ademds, la consideramos elé8stica,lineal

w, ET

7 , W, g Wim ‘
] ] A O A
A 2

Supongamos:

_J,:I:—*—"ilz;;;,—eﬁ-- masas concentradas
) y T .
\ - —2

Joa

Pl(f} Pz(f) . Ps(t) fugrzas concentradas exte-
: riores

aislemos una masa:

F

F_, = 7 fuerzas resistencia elfsti-
Ti ri

ca a la deformacion

'F' = Fu.-‘"a-a_. ¢£¢ 7 1 - s O
I



Las ecuaciocnes condensadas dé movimiento serdn:

F

F

11t Fep 7 Pg(0)

2 * Fr? = Pz(t)

3 * Fr3 = Pa(t)
Lt

v — Fuerzas asociadas al desplazamiento,
KO al movimiento

.". la determinacidén de estas fuerzas.es.un.problema.

. est8tico.

Coeficientes de influencia:

1.

R

P4l

K. .
ij

'De flexibilidad § Q=1

., 2/)/4£| vy ,.;”ﬁt

Py ’ A

desﬁl. de la coord. i debido a-una carga unitaria en
coord. j (desplazamiento y fuerza en = direccidn)

superposicidn

Xg = Fiq Qq * £, Q) + £, Q
Xy T E Qo Q£ ()
Xg = £40 Qp % £5, Qy + £y Q,
De rigidez: 1k,, |
. "«\J S
’= | 2}'“:1"_““'*<f¥;:ﬁc:::if

‘kSI
fuerza en coordenada i por un desplazam1ento unitario
en coordenada j.



—_—— ——. Mmoo e e m —— e

Por superposicidn
= X
Qy = Kyg Xy + Ky Xy + Kyg &y

Q, = K. X, + K. X, + K. X (2).

Q3 = K X, + K X, + K X

"

' .= K., . . -M
Desde luego l(l:I K]l (y fl:| f]l) (Maxwell-Mohr)

La ecuacidn 2 también puede escribirse:

RS % B
/_

o bien, en notacidn matricial

L™

Qy Kig Kyo Ky Xy
Bl = Ky1 Koo Koy X, &>
QU Ka1 K30 K33 Xy

matriz de ri-
gideces

. Ponemos: ) | :
| fof = 0§
Claro que [K]_l = [T] = b[fijl

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

1%4 1 * KXy ¥ Kyq X P, (t)

m X, + Kzix1 + K22X2 + K23 x3 P2(t)

maX, + Kai#l'tfxé2xz t K, X4 = Pa(t)

1]

+ Kiix

- -
n

3.



m, 0 O ' B L SPRR YPAR S
0 m, O X))+ | X9 Koo Kpg
0 0 ma| [¥3]). [Ka1 K32 Kag

o también:

==
< 4
VA
—
>
L e
-+

1.. VIBRACION.LIBRE.

MO DA

-ﬁupongamos la solucian

i

constante
con t

Db-cnemns :

0
?

X

# -

u

o

} (A sen pt + B sen pt) =

{rf (A sen pt + B cos pt)
fr} (Ap cos pt - B p Seq pt)

{?} (;Ap2 sen pt - B p2 cos pt) =

X, Pi(t)-

1 -
x2 - P2(t)
x3 Pa(t)

"

' ?P'(t )} (v'ibz"aci_fm.

forzada)
Jof

(vibracidn
libre )’

(1.1)

308

Y (t)

{xf

escalar u«/ffﬁ’ define:

‘;"--variac1on armonlca
- amplitud

= p Y(t)

(1.2)
- p2 {p} Y(t)

SunLituyendo 1.2 en 1.1y dividiendo entre Y(t) nos gqueda:

- o2 Tw] $e} v (] §3

O Seal

{of

(1.3)



(] {r} = p’ [M]. {r] K] =7 | [M] fr§

- 1 pre x-[KJ-i- =5

IS R SRS B & SR (YA B

pre x [H;_

En las dos formas llegamos a un problema de VAC

R } _ N _
Problema de valores caracteristicos:

- Dada una matriz cuadrada de ordeﬁ (nxn) [L], que representa
‘uﬁa transformaqién lineal de vectores -n-dimensionales, debe
encontrarse un vector_fu} que transformado por {Ll resulte
en otro vector A {ui en la misma "direccidn". O sea,[Ll solo
cambia la magnifud de Eui sin cambiar la direccibdn.

El vector es un vector caracteristico (o eigenvector) de [ﬁ].
k(eséalar) representa la.relacién entre las "longitudes" an-
tes y después de la transformacidn y para llegar a los VEC de-

. be tomar valores de un conjunto de valores' caracteristicos
{vAacC) (o eigenvélgresl.

El‘problema de encontrar frecuenciés j modos naturales puéde

considerarse un problema de VAC. - (STD)

Tenemos

oa -0 0l

1t

{o‘} - | (1.3)



Si en el sistema de ecuaciones

Mo - s

[A] es no singular, la solucidn fGnica es la trivial

? It ) ' -
;x; = goj)de donde: nos interesa el caso en que [AJ es
singular. En este caso la adjunta® [ﬁj existe y puede pre X

"por ella, -con el resultado

| ATV £SO I S
.porque Uﬁ\] [A] = ’Al [I] ‘P"[AJ {(nxn)
Puesto que IA( = 0,'2x} no ngcesariamente gs nulc, pero si
s asigna un valor dado a. uho de sus gleﬁéntos'los.deméérqug
idan determinados en forma f{inica.
'También notamos que si ;X} es solucidn de [A] {XF = {0]
y o< es uné-constante, entonces ﬁ{kf es también solucidn.

Por lo tante, hay un n{imero infinito de soluciones. Todos es-

. tas se consideraran juntds y hablaremos de una "solucidn" co-

mo un conjunto de relaciones entre los elementos de gxg.

Volvemos a [Dq ‘g#s 'E-l {O} o (1.3)

Al desarrollar lEl = 0 llegamos a una ecuacidn de grado n
2 - . -
en p , cuyas ralices son los VAC.

- Como [K] :y [H] son simétricds:y poéitivas definidas*,

*Transpuesta de la matriz de cpfaqtbres. _ -
**[}] es POS. DEF. Siﬂ{éll Eﬁj E&ié}:SQ para todo {éz no nulo



puede demostrarse que las ralices de la ecuacidn caracteristica

s : 2 2 2
son reales y positivas. Las llamamos *1 > Py seees P

Las n frecuencias naturales son

'los términos positivos de las raices y la mis baja es llama-

da frecuencia fundamental.

- Para la gran mayoria de los casos de interés las frecuencias
son diferentes entre si.

- Para cada frecuencia Py existe yna VEC ascciado:

[x] =, = »,° EM;[ ;rgl i'=1,..., n

© sea para cada p, existe una solucidn grg no trivial

Ers

‘- Normalizacidn (solo conveniencia,; &in significado fisico)

Varias formas: -

> ~ 1.0 .
2 o.u 4 .
1 4 0.2 4

: g T . )

frgi [H] _{r}i =1 L .'(modos‘normales)

- Los modos y frecuencias naturales del sistema son propiedades
caracteristicas derivadas de las propiedades de inercia y ri-

gidez.expresadQS por los elementos de [ﬁ] y [k].

- Llamaremos matriz modal [ﬁ}_‘a la que tiene los VEC, ¢ vecto-

res modales, como columnas.



ORTOGONALIDAD DE. MODOS. DE VIBRACION-

Se dice que dos vectores %af y }%b}fson ortogonales con res

pecto a la matriz simétrica [ﬁ]

fa3 ' [1] {vf = {of" [] 3 -

Demos tremos que dos ieéiores-modalés~§r§i. y ?r}j, asociados a
frecuencias diferentes (f} # rj) son ortogonales con respecto a
las matrices: de inercia y eléstiba'

-'Cada uno de estos vectores satlsface la ecuacidn 1.3

[MJ} [KJH | ["3{ - [ &

m 7= [ 4 s
B s mg [ $,

;—;é[xj {5 5
'11;]._2[‘(] {r)?j

i y 3 por ;rfj }; respectlvamente

“r:; o 3 } B35 5 - 2y 090
REORSRE. M{r{ fuJ{ 35 3 i P,
bore como [] y [KJ smat‘m;_as |
f0 060 Py - s 098,
IO AR NI

i
'., restando. mlembro a m;embrq en écuacidnes-(a)4

) .



ot (151 DD i) <o o s [ AW
. y "cc‘)mo p‘i2 # pj | : . . .

e DBy s o 1 H

Tenemos ecua01ones de ortogonalidad:..

o o
,:_._{s m;;

, 0 

sii#3
. _

OREE [KJ{} B @
, :y la matriz modal [R] . :
N % I x M
'y sustltuyendo en (a)
RS WY ke

' premu'].t':uip'lican“db por [R]

(e - {6 E* = §oS ®)
mcaagonales J | : ‘ '

e . ) [ vt By



‘Llamemos

[® " [w] [R]
(R]' (x] [R]

.EM*J
T
la ec (b) (p. 14) puede ponerse:

Dol §50 -+ Tkl v

‘que equivale a:

(o}

Mpg Yo ¥ Kpp ¥y =0
T fkﬁ Ty _-~ 0
mnn' yn * nn yn -
de las que
‘ * ”k*
2 _ k14 2 _“nn .
Py = ==X rcecrccs P TR
. m

B E. ' )
. Recordar que para = F‘“AL"*{EE]'

mx + kx = 0
X+ p2x = .0 ¥y p2 = %

0 sea, con la transformacién

»

W= [RD Y]

aplicada a la ecuacidn

ECIN GRS O



1.

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

dégendientes.
Co;sidéremos éi pp;ductb
O B Ty L S I S NS SR T

(70T a0 X [
W [ [9 s T

bf] contiene las frecuencias naturales en la diagonal principal

El problema de encontrar frecuencias y modos naturales equi

vale al de encontrar la matriz [R] que diagonalice [H] y [KJ

de acuerdo con

(R] " [41 (R]
[*] ' [X]LR]

Frd
SR

Las frecuencias naturales se obtendran de

W ped - red D7t - PR
Veémoglo en otra forma | . -

Tul o+ [ 1fx} = {P(t)j.
Sustituyendo {xi = [h] {&;

[ ]+ (A - fod




o ' !
premultiplicando por - ;?E

3 .
S 00 6 e gy W P - ) o]
(a) ~

{(b) escalar

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

S TIDRC ) {}J (95 vy m 5y 0},

M# M = N
3 " p] j P Z Fi Vi3
Yy para el modo j tenemos
AR 2y - ey
RS TS T T T R
o bien (1.%)
j Y3 SRS I

En (1.5) tenemos:

. ecuaciones independientes para nGL
1 ecuacidn independiente para cada modo
Para vibracidn libre (1GL)

X + p2 ®x = 0 oo



13,

‘la solucidn es:
X 7 A'pos pt + B sen pt : o '. , (c)
y para el modo j tendremos (Pj(t)‘=;0)

y. = A, cos p.t + B, sen Pt (4)
] ] ] ] ]

Si en (é) hacemos

—

= - T i _ ‘o
Kli=0 = %o fk;o =X

llegamos a

L I

= -°
x(t) —on cgg pt + D sen pt

y .. en (d):

L J

. =Y. X °l senpt
Y] yoj cos p]t + ?]Tl G.

Cualquier configuracidn del sistema puede expresarse como una

suma de formas modales multiplicadas por ciertos coeficientes.

Esquemidticamente:

R <L .
esiézica i fr}l Yi ¥ {r 2 Yg + §r53 Y3 +i.
. . (¥ = (D)
dindmica _ _



En nuestra expresidn

SN (I B

gxz puede no ser funcidn ‘de t,“pbf ejemplo:

)

7 BRSNS 2
+ B
/ donde ,_{c} es-gl vector de constantes
que prex [ﬁ]‘ _nos da la configuracidn {%}
P

De la ec. (e):

(®) "2 {15 _(ERJ N?élNG)

fef
En 1.4 también podriamos hacer

v o= [RITY )

4

: . . gt
pero sigamos otro camino, premultiplicando.porsrgj rMJ

~ por'{rz; [K]

{1 0 A = feds 0R v

GRS

% B a7 \
+ erj LM] sr52 y2 +

‘ .
{rfj (] {ﬁ% n

-+

Por ortogonalidad todos estos produdtoé son nulos excepto el

término
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de donde tenemos

B TR R SR = AR O R A

de donde:

O 0 500 i

t

Y. - : —=
] gﬁfj [hjfr}. Mj; ) ] | pj2 Hj

(coeficiente de partlcipacién)

—_—_

Ejemplo (vigas rigidaé)
Wg:,.b
Myz 1.5 _}-ﬂ-——~—60 T/cm o " 0
_ } ——180 T/cm o 0 1.0 =
TS 2, T - ’
Matriz de rigideces
=0 fe Ky, = =60 = 60
= - —'":’ = " = -
= -120 X=1 K,g = 180 60
= ‘ = = 0
300 ( Ky, = 120
. IR
- | R o
. [x] = 300 - -120 0 ' s -2

0
. : \
120 180 . -60] = 60 |-2 - J (T/cm)



_ - 2 ® 0
[l - Uj(] -7 [M:]] ' M = |o 1.5 0
0 o 1
_ _2_ 2 -
= 60 [(5 o P ) | 2 o
- . 1.5 2 o
- 2 . (3-50—" P ) o ( 1.)
0 =1 '(1-%—0— p2)
si d = p2/60
[E] = 60 (5-2d) -2 0
-2 (3-1.5 d) -1
0 -1 (1-a)
[E] =0 =60 (a°-5.5a%+7.5a~2)=0
dl. = o.gs
d, = 1.61
d, = 3.54
2 . . 2 _ -
A7 = 60 d: 431.‘ = 21.0 $, = u.58
2 _ . frecuencias
f? = 96.5 fa = 9.82 naturales
2 s _ T R
4’3 212.4 4’3 = 14,56
Modos ;
3,285 -1.474 0. 41177 % ..
7 \“‘“ 2819
'''' i S L
!'_‘_‘:"/l [ Loo —110“4‘-‘5- - ‘"i.::.
] % L.
= u.58 $, = 9.82 4, = 1u.56



l;"‘\ ’
\ H J .
1

~T oA
M -
- p-]
Ej:
.1%.6296-

] -

1.000
"0.899

-1.474

R} = [19.629

1 0.037

0.006

(&1 k] [®] - 6.899

_ Comprpbacién”con

Tl

"

{312.209
0

0..

413.940

0. 042'

0.034

17.

1.000

iig.0u4

0.411
0.038 0.007
5.386 -0.01y

-0.01u 3.804

0.042 0.034
8.651 -0.040
-0.040° 13.473

*_\] "p2 '] -

0

519.749. -

0 807.970

00..

 518.060

[+ ]

0.-* 808.380



2.0 + 6.405 + 9.855

‘ = 0.9303 cm
19. 629
2.0 + 2.697 - 4.422
= 7 5.386 = 0.0511
ﬁ&a [ﬁ]{xg 2.0 - 3.132 + 1.233 -
‘_[03 = 'H"é: = 3.804 = 0.0266
Modo  T1(t)
P1 = 4.58
P2 = 89.82
P3 = 14.56
Fn p.
0.930 cm
0.051 em ‘son amplitudes de los

" modos
0.026 cm



19.

— eme e . - —_ - = - —_— - - - - ————— e e e - - - -

' I Para obtener los desplazamientos de las masas debemos multipli-

" car por las configuraciones modales:

o, 1.0 o -
Ryq T {rgi Yi(t) = g:gggf 0.93 cos 4.58 ¢t
T _ 1.0 ' 7
ﬁxi2.=(§r§2' Y2(t).7{2:333§f o.o§;;gos 9.82 t
: - 1.00° 7 ‘
xia'f.?}a Ysﬁg)-}é:gzi _ _o.ozgs cos 1&755 #

N o

'y sumar.‘o sea los desplazaylentog.xi(t)-de;las Qasas sergn

(x(e)f = R]fycor] )

x,(t) = r., Y, (£) + 2, Y (1) + 2, ¥ (1)
x2(t) = Ty, Yi(t) + T, Y2(t) tr,. Ya(t)
xa(t) TS Ty Yi(t) T, ngt) + T Ya(t)
ftro ejemplo
~_»a 1GL teniamos . Pre)
L i)
r-duMA——ﬂ w\z——-—b F"—“" > -
T s o o —
4 ec ‘
. 52 i P(t) ) 32
X x = m m
y cara CI = 0 la solucidn



Tenemos ahora el problema de encontrar la fespuesta de

—_——

B =toTm, P
. l |
e B i
¥ E 120 Tiry, ) ‘Palﬁjl
+ - ¥ #
. z
}?'(t)—.-_sco'r,.,
Para el modo Jir ,
- k. % '
.o R . P, (t) P.'o .
Yj + f Yj = —l—;——-= —%— cuya solucidn es:
N, M, ~
h 3
* *
Pes : P
Y. = —%— ‘(1 - cos p.t) = —1——* (1 - cos p.t)
] ) ] 2
K. p. M.
] J 3
*
Cadlculo de P.
* _ . ;{360
P, = {r} {P(t)} = irg 120
i j j 60
medo
ﬁ\ pY - p P = W,
1 = 1r11 + 2r21 + P3 r31 = 360+256.2+197.1 = 813.3
* .
2 P2 = P1r12 + P2P22 + P3 raz'é.360+107.88-88.4 = 379.48
* ‘.
% P3 = P1r13 + P2 r23 + P3 r33‘ 360-125.28+24.66 =259.98
“hora bien, P* o P*
Y'(St) = —2_JT - +
] P M. K. .
1 ] 3



813.30

Yi(St) = 21 x 19.629 = 1.973 cm
. ' :379.u8 ) L :
YQ(st) ~ 965 x 5.386 = 0.730 cm
R C - 259038 _ . : .
Y3(st) .~ 712.ux3.goy - 0321 cem
~de donde
*
P. . o o
Yj ST _5_;§—@R'1 -.cos Pjt\} %‘anemqqr.‘
P, M, % g D
, i . o |
A N
Y, () =Y, -(1 - cos.plt)

Yz(t)

Ta(st) (1'°°Sr¢2t3

Y3(t1

-Yafsf) (f T ees ¢3f)‘

¥y, finalmente:

:éx(t); SR AC I AR A S 'gr-aqvact) =[] §v]

x1(t)1 1.000 ' - 1.000
X,(t)(=(2.135) 1.973 (1-cosp t)+.. .+ (-1.084/0.321 1-cosf3t)
Xa(t) 3.285 ‘ 0.411



EXCITACION SISMICA

A Sistemas‘iGL
——— //f“4

mx + kx + P(f) “- (a)

Para P(t) cualqulera y para CI # 0 1la soluc10n de (a) es:
X

"x(t) = X CO8 pt + Fg- sen pt + ———:/(P(Z) sen. p(t-%)dd

Para excitacidn sismica:
— XM

m(x + u) + k x = 0

o sea,

mx +k x = - mi (b)

De la comparacién de (a) y (b), la soiucién completa de €sta

es: ;
,

% .
x(t) = x_ cos pt + —% sen pt - 3 /' u(z) sen p(t-7) d¢

VA

B. Sistemas de nGL:

. | ‘ Pl(t) . -m,
{55} +[_’k]§x} ={.P(t)} = )P, (1) = J-m, &
- ' Pl:;(t) -m
Ami
‘ . m, s —fﬂlﬁ



Es. decir, tenemos:

' sus£. : ' %x] - i{kigyj. - ? . |
.1EH31[§] §§f ;+ [K]‘[ﬁ] %i} ; ;f(tz{ = ;-gm} U(t)

‘pre X g?}j

OB ) RN < R R

: L el

I 1
-¥ R
q o
por ortogonalidad: - o ' ' : Lﬁ¥
. . . - ) . _J
[ o 1 % %
s M . + . K . .= P. = L
gr}:.[]{“ Y3 ;Pf?:a [J ?I‘L Y3 3 UJ '
Y queda:
H* K P U*
. + , = = = - m u
J. yJ ] YJ J ] J
la soluciép {CI = 0) de esta ecuacidn es:
P P*
ara j ¢ | f |
1 % ' .
y.(t) = —F [ P. (3) sen<f.(t-2)dz
J %.H. -] ]
il N

) %
Para U.:

J r .
3 yj(t)- _T/U] (I) ISe_n f’j(t-'&)dz

#3%5

23,



que puede. escribirse:

. x . 4T
. m, )
'yj(t) = - ——i;m // H(Z).?eé'fj(t-Z) i A
PiMy e

o }_o. términgld a
+ y . cos Pt + <  sen +.t' para
o] 1 s 1 '
T3 CI-#0

Una vez obtenidos los elementos de {y}‘ solo. falta premul-

‘tiplicar p_Or-[R] para obtener: {'x} i

%x(.t)}= [:Rj gy(t)} )

GENERALIZACIDN DE LAS CONDICIONES DE ORTbGONALIDAD

Tenemos la ecuacibn:

.E’K] - p? [‘M]—_] éx} :i ;o}

yue vonvenimos en escribir en la forma:

L

) _
(K - p’M) x =0

como los vectofeé modales la satisfacen:
Kr. = %? M T ' , (a)

y prcmultiplicande por: r. MM'l tenemos:



- que puede escribirse

' 1.2 _
rg M (M7 K} .rj = 0

-y asi podria seguirse para llegar a:

. 4 ! Eentero
Py M'(H..K) Pj = 0. '{4054 [ R
ot -1 L o

"en forma anidloga podemos obtener

£

1
r. (MF}Y M r':.I = Q

En (b):

P Al

"
=
o~
1 =
S
B
=~
=
1

:(en (¢}, con 4=2)

g =-i TC S A M'1t<"1 M o=MrEM

J=o An k) = 4

L= M (¥l = ol 1< = K
RS TR .

=2 M (i 1k)?

f=3 w@i®=nutxutxuk

1]
=
w
=
=

=
=
Fad
1]
=

1]
=
=
=
=

< 4
n
=
lar B
=
s |
< 4

(=

{e)




VIBRACION LIBRE 'Y FORZADAADE SiSTEMAS‘DE NaGL CON - AMORTIGUAMIENTO
Las ecuaciones de'equilibriézdinémiéo son:
EFI} + V{Fa} " grr} o= ;f(t_)}
Ya tenemos: | | -
R AN
7. =< B
y ahora hacemos |

(=3 %

~ Sy
-
vT}
e~
I

dqndc
[e] = [;ij]_
v‘c;j = fuerza de amortiguamiento en la coordenada i debido a
una velocidad unitaria en-la coordenada  j.-
éi:ﬁ—fzzzﬁ .
i ; ' -
: R - C. = C, .
7 | {G‘l’_ S B S “kj
é7 fff‘———~ ' A indica |
| o acoplamiento
N i ©ij T ©5i AP
¢y T -

La ecuacidn de movimiento es

(] {55+ el i+ [d =} PICY



.

Hégamqs: ;3}:£R]gxfpremultiplicaﬁdo por ?ﬁ’j

27..

LGOI g R ) DO < e

Para desacoplar estas ecuaciones debemos' tener

.gr};‘[h]:{p}i'ﬁ 0 i#3 cierto por
ér}; tkj {r}i =0 i jl - obtogbnalidéd .
%#}; [?3 ;#fi =0 N 5 .apero ésta? (a)

1° admitamos que se cumple:

Ya definimos

(35 0§y = iy
%?}; [K]'g?}j K%

ey [E) ey e - agpy

"
=
*

- gr}.;{P(t)} ;pg‘

y ahora

y nuestra ecuacidn para el modo j queda:

M*-S"j_ﬂﬂj‘f’.Mh}.a‘f%M#y. = Pt

] 1373777373
- .0 bien: _
* PE
V.+268.P.y.+Piy. =
Y5 6J'iPJyJ- vy 5w

: ‘



Como las soluciones para un sistema de 4GL (cuya ec. es
§+28p§+p2x ='2£315Jya las conbcemoé,.solo.hos falta saber

éémo debe ser __[c:] _para que se cumpla
fefi el el =0 i3 @
adeﬁés, claro, de -
651 (9 35 - 0
| 5”}1 [k ¢ };

n
o

La ec. (a) se satisface si
i) [c] es proporcionala [M] o a [K]
ii} '[C] es una combinacion lineal de [MJ y. [k] » O
sea:
() = ag (4] +a; [X]
esto es muy restringido.

iii) En forma m&s general:
- ) I‘ . ) r .-1 . 1 ) N
fci = M ta; (K] =2 (O] (38.1)
i 1 1 | |
pues ya sabemos que todas las posibles formas
E}ﬂ 131_1K11 son satiéfaCtorias y-(38.1) es

una C. L de matrices de este tipo.
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1

'La seleccidn adecuada de a dari a [C] las propiedades de-
seadas, o sea,podremos dar valores especificos a los ‘elementos

de {&j‘,.l {Cudles le damos?

e, e

Asignamos un cierto valor de B a cada modo.

o3 {13 [c) Jef; = 2mypys = ﬂr};fcﬂ {r{y = 2oy, (w2
| T v . | -

It

S —— 3 l
A . o -
De 38.1y A T

- -1,71
¥ =
ety = frf; D] [M k] { lio1 (38.3)
Por otra pafte, para vibracidn libre:
K-PZM)r. = 0
(x-$?2 o, |
1 :
Kr. = PiMpr. « r. = FMr.
| 433 3P 3
premultiplicando por riM:
1. : !
sr.Mr. = r.MFMr.
(EH Bk B B
es decir
' 1 1,.-1 o
2) "M% = pIM(MT TK) .
NERI )Ty

y asi podriamos llegar a que, para éualquier 1:



c¥.

' L _
# g = emartotey - o 39.1
, ‘1., )
: por 38.3
De 39.1:
; 1
C*. = (P2) M*a
T 473 371
C%i-= sz M*a
y sumando sobre 1:
1
ICk. = L¢P3) Mta
1 31 l)bj‘ il

pero ya teniamog que

ECH. = 28 & M

1 L

/ .
L l
2B. P .M* = L(P2 %
Bj%qu 1 J))7§a1

de donde:

1

= —P— (f ) al

Con lcs n valores de Bj para los n modos podemos resol-

ver para los n valores de a, y formar nuestra [c] con

1

la ecuacibn
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e A~EC*]%=*‘"EM]” -§a1~-tn— 11<j T '

Por ejempio péra nuestra gstnucturé de 3GL:‘asignemos:

, =0.10, = B, = 0.05, B3'= 0.02

™
"

B, = 0.10 —%—— [ <4>1 Lia (’p*) ‘a 052 j

By = 0.05 = 711'7; F.—‘.ij(%;)_f?*aoF't’j;)‘?*ai-(%;)ﬂ

™
w
t
o
o
(]
H

o (a9 ag ey 7]

o, en forma matricial: "y
0.10

L0.058¢( =
. {0.02

al resolver para 2, resulta

1/.}?5 1y Py ) a_q
14’5 1k, 4, 2q
R PO £ 23

N

(c] = 3;1 [urM] ;ao [M] +a, [k]

En p. tenemps-qué'pafa ‘CI=0 y B= 0, para excitacién .

sismica

y;(t) = —;: : “cnsen Py(t-B1aB .
; C ‘ — A
: " ' coeflclente de part1<:1pac.16n= -—%—
H + J

R

-



. ¢ ’Aj I m,r..
L R A S M _i=p T )
] T OME T - a - T
R R AR T
¢ q=g 21D
y .. podemos pdner:'
() = CLz. (%)
73 393

en la que Cj

estid definida arriba y

' N Ud TR
z.(t) = — fou(B)sen?;(t—Z)dz
] -Fj I

(y éemejante'si“ B £ 0)
Lt
yJ( )

Ademas, tenemos

C.z.(t)
J 3 :

= [} )

O Sea
X4 41 T19
x .
‘2 ! .
: 21 Taz "
X; 0 ° Y
xn {_rnl ,rnz v




e e e —— ek ———

tt

SR - 6 B S R

De aqul (sin sumar para todos los modos)

[ %55 [max = 74325 max * *13%5% |
. S_ = pS
) Sa a v
T 74355 52
3
De esta ec. pasaﬁos a:
n B a
X. i = L r..C.S, =.T r..C,
| ll%g j2q 137374 7 0TI Y
Ixilméx /__lejlmax)z" - ”

PROB

n n
. = Lor..y. = L .C.z. (t)
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METODOS DE STODOLA-VIANELLO-NEWMARK Y DE HOLZER PARA EL CALCULO
DE FRECUENCIAS Y CONFIGURACIONES MODALES

ENRIQUE DEL VALLE C¥*

Para calcular las frecuencias y configuracicnes moda-
les de estructuras idealizadas comoc una serie de masas unidas
por resortes, sin amortiguamiento, en vibracién libre, se puede
suponer que cada masa se mueve en movimiento armdnico simple de

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

o
tud y w la frecuencia circular del movimiento.

. o = 2
La aceleracidn estari dada entonces por X=-w XO ceos

- 2 2 s . -
wt o= X=-w XO sen wt=-w X y las fuerzas de inercia a gque estara
sometida cada masa, de acuerdo con la segunda ley de Newton, se

- , o 2
ran Fi = mX = -mw X,

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

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

Vemos entonces, que las fuerzas a que se verid sujeta

= PN
cada masa dependeran de X y de w {lnicamente.

Por otro lado, sabemos que para conocer un modo de vi
brar necesitamos conocer tanto la frecuencia w (o periédo T) co
mo la configuracién modal relativa, y gue si la estructura estd
vibrando en un modo dade, la frecuencia del movimiento de cadn

masa serid la misma.

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

raciones modales.

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



siste en:

El

método  propuesto por Stodola~Vianello—Newmark, con

Suponer una configuracidén deformada de la estructu

ra:

isupuesta

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

miin cuyo valor no conccemos.

Valuar la fuerza cortante en la estructura, como
la suma acumulatlva de las fuerzas de inercia de

arriba abajo del ed1f1c1o' Vi= 1§nF1 (funcidn de w )

Calcular los incrementos de deformacién correspon-

"dientes a las fuerzas cortantes,

. Vi . - 2
AXi = E% (funcidn de w' ).

Obtener la configuracidén calculada de la estructu-
ra como la suma acumulativa de los incrementos de
deformacién, de abajo hacia arriba.

n
X = z AXi = coef. w
i calc i=1

2

Esto nos dari un coeficiente multiplicado por w

para cada masa.

Si la estructura esta vibrando en un modo la confi-

guracidn calculada serd proporcional a la supuesta,
. . . 2

y €1 factor de proporcionalidad serd w . Estn es,

para cada masa podremos calcular.

2 X :
W - supuesta
Coef. de X
calc.
2
En general, los valores de w~ calculados para cada

masa, no ser@n iguales en el primer ciclo, pero el



método es de répida‘convergencia si se usa como
nueva configuracidn supuesta la obtenida al final
de cada ciclo, de preferencia normalizdndela, es-
to es, haciendo gque la deformacidén de una de las
masas, por ejemplo'la primera, tenga siempre el
mismo valor, con objeto de obserfar como se modifi-
ca la configuracidn relativa después de cada ciclo.
Los valores de w2 obtenidos en cada ciclo nos dan
también un intervalo de valores gue se va cerrando
haéta que se obtiene finalmente los mismos valores

para todas las masas.

El método descrito anteriormente converge siempre ha-
cia el modo mAs bajo gue est@ bresente en la configuracién su-
puesta, y dado que al suponer una configuracidén é&sta estard for
mada por una qqmbinacién lineal de todos los modos posibles, el
modo mas bajo-serd el primero o fundamental, MAs 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.

T = Tenses™/,

R =50 Tea fem
4Lrn=il

‘ !
R aee !z:zocT°'m e:iso R0 R=5c
°m=‘2 — L\JV\.-__!ML»?_ _W\TM'-’Z. l__w_n-’z, _A.M..[MzZ

i T O .85 8O B o <

2=1i%0
ém:?.
i$= Lo




Para realizar los pasos antes 4indicados conviene

usar una tabulacidn cémo la siguiente:

lex. Ciclo.

‘ 2
ton seq ton
cm cm c[n* 5 V *5 R k%
Nivel m R Xsup Fi=mw X | V AX=§ Xcale | W xsup
2 o 4
4 2 4 8w 15 0.52w2 {7.692 = 353 5,2
50 aw” [0.16w? . '
2 . 2
3 2 3 6w , 0.36w2 18.333 = 3 3.6
100 114w® 0.14w? , 0.36
2 2 LR A ' o.22w? [9.001 = 2| 2.2
-~ | 150 1 f1sw” palow? :
1 2 1 2uw? + 0.1w* B0.0 =1 |1
200 20we . 1w? 0.1
0 0

Notese gque los valores R, V y AX estln defasados, pues corresponden

al entrepiso.

* Para iniciar el cdlculo puede usarse cualguier valor de X. En
general, el mé&todo convergiri mds r&pido entre mis acertada sea
la configuracidn supuesta, pero si se supone por ejemplo una con-
figuracidn que se parezca a un segundo, tercero o cuarto modo, de
cualguier ﬁanera, al té&rmino de algunos ciclos més,l;egaremos al

primer modo.

** NOtese gue en este caso, el valor de w2 estarid comprendido en-
tre

L 1
7.692 seg2 y ].Os-é—‘}-z—

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

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



que la deformacidn del primer nivel, sea unitaria, esto es, divi

diendo la configuracién calculada entre 0.lw2

20. cCciclo

en cada nivel.

Ni- -
. 2
vel m R sup Fi \Y% AX X W Xsup
4 2 5.2 ( 10.4w? 5 5 0.65lwe | 7.988 5.425
50 10. 4w 0.208w
3 2 3.6 7.2w? e 5 0.443w° | 8.126 3.692
100 17.6w 0.176w
2 ' 2
2 2 2.2 4. 4w 5 0.267w 8.240 2.225
150 22w 0.147w
2 2
1 2 1.0 2. w 9 0.120w 8.333 1.0
200 24w 0.120w
0 0
Obsérvese que el intervalo de variacidn de w2 se redu-
jo a 7.988 y 8.333 y que las variaciones en la configuracidn mo-

dal fueron mucho mencres gue las que tuvo el primer ciclo.

Tomando como base de partida nuevamente la configura-

cién calculada, en un tercer cicloc se tiene:

Nivel | m | R | Xgyp F v AX = X w? X5 J
4 5.425 | 10.85w2 "~ 1o.6739w2 | 8.050 | 5.461 |
50 10.85w2 | 0.2170w2 ‘
il
3 3.692 | 7.384w° , , | 0.4569w” | 8.081 | 3.703
100 18.234w” { 0.1823w
2 2 i
2 2.225 | 4.45w , , [ 0-2746w" [ 8103 | 2oz
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 aproximacién se considera su-

ficiente:



e+ e em S —p— — -,
. . 2 .
Nivel m R Xsup F .V AX Xalc ‘w X1
. p) S D e
4 2 5.461 10.922w 2 2 0.6775w" | 8.061 5.468
50 10.922w 0.2184w
2 2
3 2 3.703 7.406w 9 5 0.4591w B.066 3.705
100 18.328w 0.1833w
2 2
2 2 2.225 4.45w 2 5 0.2758w" | B.067 2.226
150 22.778w 0.1519w
2 2
1 2 1.00 2.00w 5 2 0.1239w | B.071 1.00
200 24.778w 0.1239w
I |12.389 L= 1.5363w2 8.064%*

N 2 . - L] - 3 . ks
*E]l valor final de w 1o obtenemos con mas precisidn dividiendo la

suma de XSu entre la suma de coeficientes de X Esto es més

calc

' .. . ‘ 2 .
preciso gque promediar los valores de w de cada nivel.

_ 6.2832

w=/8.064 = = 2.8397

2.8397;

. 2m
T= — = 2.213 seq.
W .

Calcule de meodos superiores empleando este método

Como se indicd antes, el método converge al modo mas La-

jo presente en la: configuracidn supuesta, v al suponer una combina-

cidn cualgquiera sta,  estard constituida por una combinacidén lineal de los distin
tos modos de vibrar:

+C X.

son- las configuraciones
37 4% iar 9

X = C_X,
1

+C_Xi +C_X.
sup 1 i

1 FC XL HC dondg Xi ax

1 14

modales y c, son coeficdientes de participacidn.

S1 queremos calcular el segundc modo de vibrar empleando

este método, tendremos que quitar a la configuracidn supuesta la

participacidn del primer modo:Clx. para lo cual necesitamos cono

il’

cer X., y C,. X;, la calculamos como se indicdé antes vy C1 lo pode-

mos calcular recurriendo a la prepiedad de ortogonalidad de los mo-

dos de vibracidn que indica que Im, X, X, =0 si n#m, donde X, vy
CT iTinTim in

xim son configuraciones modales.



$i multiplicamos la expresidn anterior de X por m_X.
. sup i 11

y sumamos para todas las masas, considerando que los coeficientes

de participacidn son constantes y pueden salir de la sumatoria,

tendremos:

2
X, X = X + C im X, _X.. + ClmX, X, .
ImiXit¥sup T M, CptmiXig¥ip * O3 ™%Xyt
donde los términos gue multiplican a C2, C3, etc. son nulos por la

propiedad de ortogonalidad de los modos, quedando entonces

Im.X, X
_ 1 11 sup

2,
m.X i1
i
Esta expresién es valida para cualquier modo n.

Por tanto, si gueremos calcular el segundo modo de vi-
brar, supondremos una configuracidn que se parezca a este mcdo,
es decir, que tené@'un punto de deflexidn nula, calcularemos el
valor de C1 con la expresidn anferior vy restaremos a la configu-
racidn supuesta para el segundo modo la participacidn del primer
modo C1 Xil’
puesta para el segundo modo én la que el modo mids bajo presente

lo gue da por resultado una nueva configuracidn su-

es el segundo y por lo tanto, al aplicar el mé&todo habrd conver-
gencia hacia este modo. A la operacidn antes descrita se le 1lla-

ma "limpia" de modos.

Si guisiéramos calcular el tercer modo de vibrar, ten-
driamcs gue conocer de antemano las configuraciones correchbas de
primero y segundo modo, y suponer una configuracidn que se parer
ca al tercer modo, (que'tenga'dos puntos de deflexidén nula}; cal

culariamos dos coeficientes de participacidn C1 y C correspon-

2’
dientes a los modos primero y segundo, en la configuracidén supues
ta y la limpiariamos para gue el modo mis bajo presente en ella

sea el tercero y el método converja a este modo.

Esto es:



= C.X,, + C.X

Xi3sup 1%51 7 Co%in *CyXyg Oy Xog 4

5
: mXi1 Xi3sup mXi2%i3sup
¢y 2 ‘ PGy 2

5

mXi1 Im¥;,

X, = X.,., - C/X.: - C.LX.,. = . + X,
i3sup ~ Yiszsup T “1%¥i1 T Ca¥yp T C3%;; €4 Xig 4. ..

De manera semejante se procede para calcular otros mo-

dos superiores.

En la préctica, y debido a errores numéricos o de apro
. . . - . .
Xlmacion que van acarréandosenobasta con una sola limpia. Para
lograr convergencia adecuada da buen resultado limpiar la confi-
guracidn calculada al cako de cada ciclo, antes de calcular los
2 . . . - . . .

valores de w-, Esa misma configuracidén limpiada, normalizada,
nos sirve como nueva configuracidn para un nuevo ciclo. Es con-
veniente 1llevar cuando menos tres cifras significativas en los

cdlculos.

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

riormente ¢l primer modo.

Ni- : - | Fip =
2 2 v AX X Calc.
velf m | R K, | X1 axXT AR %ot ™ ¥ioeup |6 1%y, nx, v
. . 2
41 2 5.468| 10.936 [ 59.798 -1.0 | -10.93% -0,054 {-1.054 | -2.108w2 -0.0334w
50 - -2.108w2 | -0.0422w?-
| .0088w?
2 3.705 |  7.41 | 27.454 o ¢ -0.036 |-0,036 | -0.072w2 0
? 100 : ) -2.180w2 | -0.0218w2
242 2.226| 4.452| 9.910 2.0 9.910 -0.022 | 1,978 | 3.956w2 . | 0.0306w?
150 1.776w 0.0118w
1| 2 1.00 2.0 2.0 10| 2.0 -0.010 | 0,990 | 1,980w? 1 0.018842 °
200 31.756w? | 0.018ow?
0 I+499.162 I=0.974
v
DATOS

L 0.974
C1%93. 762 0.00982

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

que se parezca a un segundo modo, ‘esto es, que tenga un cambio de signo en la
configuracién modal.



** Normalizando con respecto a 0.99 en el primer

cién de la configuracidn.

alc] —C.Xi T % 2
N mxiGCqlc C1Xl1 2calc i2sup mKiZSupw v X xcalc
- 2 2 2 2 ' 2
.4 |-0.3653w” | +0.00696w" | -0.02644w" | 39.86 | -1.3042 | -2.6084w 5 [F0-0314w
: -2.6084w -0.05217w
2 2 2 2 2|
3 0.0652w 0.00472w 0.01352w" | -2.66 0.6669 1.3338w 0.02077w
: 1.2746w2 [-0.01275+
2 S 2 2 2 2
2 0.1362w 0.00284w 0.03344w" | 59.15 1.6495 3.2990w , , | 0-0335w
2.0244w° | 0.01350w
. 5 2 . 2 2
1 .0376w 0.00127w2 | 0.02007w | 49.33 0.990 1.9800w ) , | 0-020024
4.0044w" | 0.02002w
2
7 |-0.1263w
-0.1263w’ 2
Cl = w—- = =0.0012736w

nivel, para comparar la evolu-

—
- 2 = - 2
1 - - *hk
Nl mxilxcal C1xi1 x2 cal v xi2sup Xingp v AX
vel
wz 2 2 2
4 -0.3433¢9 +0.000012w -0.031388w 41 .55 -1.5520 ~3.104w 5 9
-3.104w ~0.06208w
2 2 2 2
3 0.15321w +0.000008w 0.020778w 32.10 1.0274 2.0548w 2 5
-1.0492w" L0.01049w
2 2 2
2 0.14923w +0.000005w 0.033525&2 49,20 1.6577 3.3154w 2 5
2.2662w | 0.01511w
' 2 2 T
1 0.04004“2 +0.000002w2 0.020022w 49,45 0.99 1.98w 5 2
4,2462w | 0.02123w
2
¥ =-0.00021w I = 2.1231
T ||5.2271
=0 0002lw2 2
= SEe . = ..
C1 59162 000002117 7w

2
**+* Notese que el intervalo de w queda comprendido entre 32.1 y 49.49 y que el

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

correccién al limpiar es muy pequefa.

Obsérvese que la




—_ * vk Rk —_
Ni-t Xiale mXi1Xca1e | "%y Xcale w? Xisup
vel -
2 2. ; s 2 '
4 -0.03623w -0,39621w +0,000023 | =-0.036207w 42,86 | -1,705
e 2 2 72
3 0.02585w 0.19155w" | +0,000015 0.025865w 39.72 1,206
2 0.03634w> 0.16179w* | +0.000009 0.036349w2 | 45.61 1.695
' 2 2 ‘ - 2 :
1 0.02123w 0.04246w +0, 000004 0.021234w 46 .62 0.99
2 N 2
0 0 ¥ -0.00041w £=0.047241w | prom.
43.70
44,94
L =0.119655w 43.68
—0.00041w2-' ~ {vals, abs)
C.= = -0.0000041w

i 2 ,
****E] intervalo de variacién de w se ha reducido a 39.72 - 46.62

6.9)

im 99,162

y los ajustes en la curva son menores.

" 2
clos mads se llegaria al valor correcto de w

) 2
para estimar un valor de w

mente podemos hacer las sumas de xéu

)_( .
“calc

rrespondiente.

3% aprox,.

S§i sacamos el promedid de w2

v Xi.

procediendo como se indicé anterior

(dif.

Nbétese gue

En uno ¢ dos ci-

y de los coeficientes de

La variacidn que se obtiene en este caso es de

10.

tomando valores absolutos o tomando en cuenta el signo co

se obtiene un valor ca-

si igual al obtenido con las sumas de valores absolutos, que es

més correcto.

Si no hubi&ramos hecho lallimpia en ninguno de los ciclos, al
cabo de 8 habriamos llegado a la confiquracidén del primer modo

(en vez de 4 ciclos gue se necesitaron cuando 1la confiquracién

supuesta se parecia a la del priﬁér modo} .



Anlicacidnr del Método de Stodola-~Vianello-Newmark para

Estructuras de Flexidn

Como se verd mds adelante, cuando las trabes de los marcos son
muy flexibles en comparacidn con las columhas, o cuando las
fuerzas laterales son resistidas por muros que trabajan esen-
cialmente a flexidn, la rigidez de entrepiso no es independien-
te de la distribucidn de fuerzas a que esté sometida la estruc-
tura y por tanto no puede suponerse constante para el cidlculo de
los distintos modos de vibrar. En general, la pseudorigide:z
equivalente gue se obtendria para un segundo modoc serd mayor que
. la correspondiente al primer modo, pues los efectos de flexiédn
de conjunto se reducen considerablemente al no tener todas las
fuerzas actuando en el mismo sentido. Lo ﬁismo podria decirse

para modos superiores (ref. 1).

En esos casos, las propiedades eli@stico geométricas de la estruc
tura no duedarén definidas por rigideces de entrepisoc sino por
la variacidn de los productos EI y GA con los cuales se podrdn
calcular las deformaciones debidas a flexién y a fuerza cortante

resnectivamente.

Para calcular las deformaciones por flexidn es conveniénte el em
pleo de los teoremas de la viga conjugada, que es, para el caso
de un voladizo, otro voladizo empotrado eﬁ el extremo opuesto
cargado con el diagrama de momentos entre EI, Y. en el cual los
momentos flexionantes corresponden a las deformaciones de la viga

real.

lL.as deformaciones por cortante, que 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
Vih; -
ity

te la expresidn AX _
_ P © A.G

donde AXV es el incremento de de-
i
formacidn por cortante entre dos niveles consecutivos, V., h., ¥
- i i

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

de elasticidad al cortante del material de la estructura.

Para calcular los modos de vibracién,,ée_supoﬁe‘una cénfigura—
ciéon modal, ge calcu;an las fugfzgé de inercia fi = miw?'xi aso-
ciadas a la configuracién y lés_fuerzas.cortantes correspondien
tes y a partir de ellas se vallan los incrementos de momento de
cada entrepiso y los momento§ de volteo acumulados de arriba ha
cia abajo, los cﬁales ée dividen entre EI (habri dos valores de
M/EI en un mismo nivel en los casos en gue haya cambio.de sec-
¢idn de los muros). La integracidén numérica del diagrama de
M/EI nos permitir8 transformar ese diagrama en una serie de car
gas concentradas equivalentes a &1 aplicadas en los distintos
ﬁiveles con los cuales es muy facil calcular los cortantes:equi
valentes correspondientes a cada entrepiso y los incrementos de
.momehto flexionante en la wviga conjugada que serdn iguales a

los incrementos de deformacidn por flexlon entre dos nlveles con
secutivos (es el eguivalente de Ax = V/R del caso visto anterlor
mente). A estos incrémentos de deformaciGn-por flexiSn se suma-
ran los correspondlentes a la deformacién por cortante y con esa
suma se podrid calcular la nueva configuracidén, gue serid como an-
tes funcidn de w2 y de donde podremos despejar este valor y en
caso de gue no sea igual para todas las masas velver a hacer
otro ciclo tomando como configuracidén de partida la encontrada
anteriormente normalizidndola con respecto a una de las masas pa-
.ra poder comparar la evolucidén de las configuraciones de cada ci

clo.

Para fijar ideas, a continuacidn se presenta un ejemplo de andli
sis de una estructura en gue las fuerzas laterales Son resisti-

das por muros, cuyos valores de I y A son los indicados en la £i

gura siguiente:



1{.
I A2 1

*

3~ Fd

r W ”
= e

S

ks
. UL - WEN <P
AL ToesmtA

nq:o.ﬁrsfﬁém

:G.4M4’ A= P

NaScE RN

M= oS

I P IR 2

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

G=0.4 E=O.8x106 Ton/m2

( IR
2
Nid T-sea | 4 2 2: cm 1/m
vel Ccm m Ton-m m Ton m XSu mxsu w [ Ton AM=Vh |Ton-m g“
m T EI A GA h P Py M EL
3§ 9.10 6 6 5.0 |0.50w ) 5 |0 0
5.4 | 12.8x10° | 1.2 1 0.96x10 3 0.5w" | 1.5w
2| 0.15 ’ . . 2.5 |0.38w | 7, 1.5w% | 0.1172x10 02
_ 6.4 | 12,8x10° | 1.2 [0,96x10 3 0.88w | 2.64w '
1 0.15 6 6 1 0.15w° |- 5 5 4.14w2 0.3234x10-§w§
B.5 | 17.0x10° | 1.6 |[1.20x10 4 1.03w | 4.12w 0.2435x10 "w
k! 8.26w? 0.4859%10"Cy?

.Ejemplo de cilculo de las concentraciones eguivalentes al diagra-

ma de M/EI

Para el nivel 3

P = 2 (2x0 + 0.1172 x 10

[}

eq

6

w2)

0.0586x10-

6
W

2

]

(Ver aclaracidn al pie de la tabla de la pagina siguiente)
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a3 B m * k*k - m
a1 Peq* Veq®* AM= Veq h=pX_ | - AXv AX: X"
vel ' ’ T tot - Teal
.3 . 0.0586x10 82 6 2 ¢ 2 6 2 6 2 23.0052x10 Ow?
. - - - 2 - - -
) 2.2369x10_ w 6.7107x10 w 1.5625%10 w 8.2732x10 “w
0.1172x10"%° E
2 - 14.732x10" %"
0.2789%x10 w
& 2 1.8408x10 %w? | 5.5224x107%2 | 2.75x107% 8,2724x10 Ow’
;1 0.3820%10 w
1 : 6.4596x10 0w’
0.6486x10 Cw’ | -
0.8102x10 %% | 3,2408x107%? | 3.2188x107%7 |6.4596x10 %7
0 | 0.8102x107%7° ‘ ' 0
2
1/seqg
J ok ¥k
w
sup .
2173.42 3.56
1696.,99 2.28
1548.08 1.0
* Para obtener cargas concentradas equivalentes al diagrama de
M/EI se puede usar la férmula siguiente:
h ‘ h' '
= o 2 . = -
P, =g (2a+b); P_ = = (2b+a)
t donde h es la distancia entre dos puntos A y B con ordenadas de
M/EI iguales a a y b respectivamente, La variacidén de M/EI entre

Ay B es lineal, por lo que esta expresidn se obtiene consideran-
do dos trifngulos con alturas a y b réépectivamente y base h. Pa
Yy Pb son las concentraciones correspondientes en los puntos A y B.

(Ref. 2).

** Recuérdese que el empotramiento de la viga conjugada es el ex-
tremo superior, por lo que empieza de abajo hacia arriba el cdlcn

lo.
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**xObhsérvese éue en el primer entrepiso la deformacidn por cor-
tante es précticamente igual a la de flexidn.por lo gue despre-
ciarla conducirfa a errores muy grandes., Al ir aumentando la
altura de 1la estructura la deformacifin por cortante va reducien-
do su importancia en comparacidn con la de flexidn y pucde 1le-
gar a ser despreciable. En este caso la deformacidn por cortante

en el tercer entrepisc es 23% de la debida a flexién,
. . 2
**** Debe tenerse cuidado con las unidades al valuar w pues es

facil eqguivocarse, obsérvese gque Xsup estd en cm y X calc resul-

ta en metros,.

M&todo de Holzer

Como se indicd anteriormente, para conocer completamente un mo-
do de vibrar necesitamos conocer tanto la configuracidén modal cg
mo la frecuencia del modo. Hemos visto gue en el métodeo Stodola-
Vianello-Newmark se éupone una configuracién relativa y a partir
de ella se calcula el valor de w2. Holzer procede exactamente
alrevés, esto es, supone la frecﬁenciay apartir de ella se calcu
la la configuracién relativa de abajo hacia arriba de la estruc-
tura. Dado gue la configuracifén es relativa se puede suponer
tambi&n la deformacién 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, igual qgue

antes,
1. Suponer un valor de w ,
] ' 2
2. Obtener los valores de mw sup para cada masa.
3. Suponer la deformacidn del primer nivel: X1; convient supo-
ner un valor unitario. Esto equivale también, como ya sc di

jo a suponer AXi.
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4. cCalcular la fuerza cortante en la base de la estructura,
(Primer entrepiso) que‘spré'por definicidén de rigidez de

entrepiso.

v, = R1AX si X, =1, Vv, = R

5. Calcular la fuerza. de inercia asociada a la masa del pri-
mer nivel:

‘9 )
X
1 m1w sup 1

6. Por definicidn de fuerza cortante, como la suma acumulativa
de las fuerzas arriba_de'un cierto nivel, podremos calcular
la cortante del segundo entrepiso restando a la cortante en
la base la fuerza.de inercia del primer nivel, esto es:

= - F
Vo T Y 1

7. Conocida la fuerza cortante en el entrepiso 2 podemos calcu

lar el incremento de deformacidn en ese entrepiso dividien-

do la cortante entre la rigidez de entrepiso =V

8. Sumando x2 a la deformacién del primer nivel obtendremos’
la deformacidn del segundo nivel x2 = x1 + sz y podenos
répetir los pasos S a 8 para todas las masas hasta llegar

al extremo superior de la estructura.

Si la frecuencia supuesta corresponde a un modo de vibrar, obten
dremo's gue la fuerza de inercia del Gltimo nivel es igual a la
fuerza cortante del entrepiso correspondiente (por equilibrio di
ndmico}. Si la frecuencia supuesta no .es la correspondiente a
un modo de vibrar, se obtendri una diferencia entre el valor de
la fuerza de-inércia vy el de la fuerza cortante en el extremo de
la estructura. En este caso el métndo no es convergente, pero

. : 2 _
s1 hacemos otro cicloc con otro wvalor de w relativamente cercano
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al anterior, encontraremos otra diferencia y podremos trazar
una grafica que nos relacione las. frecuencias supuestas (aBsci
sas) con las diferencias entre fuerza de inercia y fuerza cor-
tante en el extremo superior de la estructura (ordeﬁadas). Una
vez gue tenemos dos puntos de esa grdfica podremos buscar un
valor de w2 supuesto en la interseccidn con el eje de las abs-
cisas de la linea que une los puntos antes obtenidos, o su pro
longacidén si ambas diferencias tienen el mismo signo. Con es~-
te tercer valor supuesto para w2 seguramente obtendremos otra
diferencia, menor que las anteriores, Que nos definiri un ter-
cer punto en la gridfica. Podremos entonces trazar una curva
entre los tres puntos vy definir asi un nuevo Galor de w2 que
séguramente estari muy-b?ﬁximo a la-frecuencia correcta de ﬁno

de los modos de vibrar de la estructura.

Cuando ya se estd cerca del valor correcto, se puede mejorar el

2 . . .
valor supuesto de w empleando el cociente de Crandall siguien-

te:
-2 2 LV AX
. IFX
donde w?es el valor gque debemos suponer en €l ciclo siguiente.

El métodco presentado sirve para calcular cualquier modo natural
de vibracidn teniendo como datos las masas y las rigideces de en
trepisc de 1la estructura, £l modo de que se trate se obtendrd,
de la -inspeccidn de la configuracidn modal, tomando en cuenta
gue en el primero todas las deformaciones tienmen el mismo signo,
en el segundo hay un cambio de signo, en el tercero dos cambios

de signo y asi sucesivamente.

Si se condce la frecuencia del primer modo de vibrar {por haberlo
calculado empleando el método Stodola-Vianello-Newmark, por ejem-

plo}, se puede estimar gruesamente el valor de las frecuencias de

. : . 2 . 2 2 . 2
los modos superiores empleando la relacién w2 = 9w1 ; w3 = 25w1,
etc.
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{Esta aproximacidn puede serx demasiado ~burda dependiendo de los
valoreq relativos de las masas y rlgldeces en cada caso partlcu

lar, pero sirve como or1entac1on)
Ejemplo:

Calculemos el segundo modo de vibrar de la estructura que se

usd en el método de Stodola-Vianello-Newmark, suponiendo

w2 = 9w2 = 9 x 8 = 72 L 2

2 1 seqg

Ni- )
vel m R mw b 4 X* F v
sup
‘ ]
4 2 144 ~2.751 | -396.1 Dif = 260.7
56 -2,707 -135.4
3 2 144 . -0.044 [ - 6.3 :
100 N A -141.,7
2 2 144 1.373 | -197.7
150 0.373 56
o2 tiea | l1.0) | 144
200 [1.0] 200
w2 = 72
sup

*Obsérvese gie aungque la diferencia encontrada es fuerte, la configuracién se

parece a un segundo modo, pues tiene un cambio de signo,



19.

2 2
Usando un nuevo valor de w sup de 504,1/seg , tendremos
Ni- [ 2
vel m R m“&up AX X F v
4 2 100 -2,3341-233.4 |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 o2 1006 1,00 {7 1.0 100 -
200 200

' P 2 . .
Trazando la grafica w sup ~diferencias encontramos:

O‘&('f("\(‘.‘\.—‘b /

1 rs
(v

{2@7 ; | Fig 1.
/
.1

2
50 72 W

gque el valor de w2 gue hace cero las diferencias es aproximadamcn
te 44 {(podria obtenerse por triangulcs semejantes, pero sabemos
gque aln cuando se hiciera asi el valor no nos llevard exactamen-
te a cero diferencia pues la variacidn no es lineal como custamos
suponiendo, exceptc en intervalos muy cerrados).
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Suponiendo entonces w = 44
Ni- R fmw? AX X F v FX vAX
vel
| Dif,=3.57
4 88 -1.844 | -162.27 299 .23
.50 -3.174 . -158.7 503.71
3 88 1.33 17 155.61
100 ~0.417 - 41.7 17.39
2 88 1.747 | 153.7 268.51
150 0.747 112 83.66
1 88 1.0 88 88 A
200 1.0 : 200 200
0 811.35 | 804.76
|
-2 804,76 _ 2
w m = 43,64 1/589
2 : 2
Usando w = 43.64 1/segqg
Ni- R e AX X F v
vel
4 - 87.28 | . .|-1.809 {-157.89 |Dif. = 0.05
- 50 -3.159 " |-157.94
3 ‘187.28 | 1.350 | 117.83 :
100 : -0.401 : - 40,11
2 87.28 1.751 | 152.83
150 0.751 112,72
1 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
es despreciable, por lo que:

\ ‘ . .
w, = 43.64 1/seg”, w, = 6,606 1/seg. T, = 0.951 seg

y la configuracidén modal es la indicada,

Suponiendo otro valeor mayer que w2 podria calcularse el tercero
Yy cuarto modos. Puede también verificarse gque la frecuencia
del primer modo obtenido con el método Stodola-Vianello-Newmark

es correcta.

Comentarics adicionales

En los métodos presentados para las égt;ucturas a base de mar-
cos rigidos se tiene como datos las masas y las rigideces de en
trepiso. Las masas son relativamente féciles de calcular y de-
penden exclusivamente del peso de los materiales con que esté
hecha la estructura y de la carga.vivq que se considere para fi
nes de analisis sismico. Las rigideces serfn funcién de las pro
piedadés eléstico—gepmétricas de los materiales empleados, qﬁe
no es sencillo ‘definir y de la estructuracidén, sobre todo de la
relacidén que guarden las rigideces reiativas de las barras qgque

forman la estructura, trabes y columnas,

Dado el modelo matemdtico de un ed1f1c10 como una serie de masas
unidas por resortes, definimos como 51stema estrechamente acopla
do a aguel en gue la rigidez de entrepiso es independiente de la
distribucidn de cargas laterales a gque se vea sometido el modelo,
esto es, la .rididez de entrepiso es invariable independientemen
te de la elédstica que adquiera la estructura al ser sometida a

cargas laterales, Aqui se entiende por rigidez de entrepiso, co
mo se indicd anteriormente, la fuerza necesafia para producir el
desplagamiénto uhitariQ de un nivel con respecto al otro, esto

es

v
R = X
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En la figura 2 se muestra el modelo matemdtico de un edificio
de 4 niveles sometido a distintos sistemas de fuerzas. De
acﬁerdo con lo antes dicho, la rigidez debe ser independiente
de las fuerzas aplicadas'(este tipo de estructuras se conoce

también como estructura "de cortante").

\\ r&" '4"1:’ : .‘\F—'—'
' +«h‘ [ ' —>
o) \ (/
o A
- Fig?2

Para que esto se cumpla, la rigidez de entrepisb debe ser fun-
cién finica vy exclusxvamente de las columnas de cada entrepiso,
para lo cual, los giros dg los nudos deber ser nulos, lo gque se
logra si las trabes son infinitamente rigidas en comparacidn
‘con las columnas, en cuyoc caso la eldstica de cada una de las

columnas es la mostrada en la figﬁra 3, v los elementos mecdni-

cos gque aparecen son los que ahi se muestran, para barras de
b%

_12EIAX

seccidn constante.
. 53

F

_6E1A§‘ ' '
=T hZT. . Fig., 3

En lé-prééticaj es‘dificil.que la rigidez relativa de las trabes
fK=I/l) sea muy grande en COﬁparacién ébn la de las columnas, lo
que hard que los giros de los nudos no sean cero, relajandose el
sistema y reduciéndose 1la rlgldez ‘del marco para un mismo tamano
de columnas. Debido a esto, el caso de-trabes infinitamente ri-
gidas en comparac1on con 1as columnas re01be a veces 61 nombre
de cota superior de rlqldez '

Al ser 51gn1f1cat1vos 105 glros -de los nudos, la rigidez de en-

treplso ya no sera 1ndepend1ente del 51stema de fuerzas horlzon

h
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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 riacidez de entrepiso, pues seré diferente para cada

una de las posibles configuraciones de fuerzasaplicadés. A es

te caso lo definiremos como sistema remotamente acoplado.

2 Trabes muy flexi bles

/
- \ & ’
it 1 \ "_a:k
AD —> / ‘r? n:) e A‘}e \*r? ‘ . |[\ <
/ (A N
= P ‘9' ’—_;9
A A I .

Fig. 4

NOétese gue en ambos casos se trata de estructuras aparentemente
iguales, constituidas por marcos rigidos formados por trabes y
columnas unidos en los nudos, sin embargo, 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 figura 2, la tangente en
el extremo superiof-es verticai, mientraé gque en la figura 4,

la tangente en el extremo superior tiene la inclinacién méxima.

La figura 5 ilustra la forma en que variarfan los momentos fle-
xlonantes en las columnas del marco en los casos extremos y en
uno intermedio., NOtese que la aplicacifén de métodos aproxima-
dos para la obtencidn de momentos en trabes y columnas sin veri
ficar cual es la situacidédn del marco, puede conducir a errcres
.muy importantes de subestimacidn de momentos en las columnas vy

de desplazamientos horizontales de la estructura.
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mérqo con trabes ri © marco en situa- ~voladizo
gidas en comparacidn cibén intermedia. {trabes muy flexi-
con las columnas. . bles comparadas con

las columnas).

Momentos flexionantes en columnas. Fig. 5

ya gue los métodos aproximados en general suponen la formacidn
de articulaciones (puntos de momento nulo) en cada entrepiso, ¥y
la situacidn puede ser tal gue los puntos-de'inflexién del dia-

grama de momentos desaparezcan en uno, varios o todos ‘los niveles.

Cualquier edificio de la préctica estar§ ‘én una posicidn interme

dia cton respecto a los casos descritos.

Para conocer cual es la situdcidn en cada caso particular, John
A. Blume (referencia 1) sugiere el empleo de un indice de rota-

cidén nodal, que define como:

Z(1/2) trapac

Z (I/Q) cols
Yy se puede valuar en cualguier entrepiso. (Blume lo hace para el
entrepiso medio). Aqui I(I/%)tyrapes €5 .1la suma de rigideces rela

r

tivas d¢< las trabes de un cierto nivel Yy E(l/l)ébls es la suma.de rigide
ces relativas de las coipmnas en gue se apoyan las trabes antes

mencionadas.



25,

Blume encontré gue si p>0,10 hay puntos de momento nulo en las
columnas de todos los entrepisos mientras que, para valores de
p menores de 0.01 la estructura se asemeja mids a un voladizo.
Para valores de p entre 0.01 vy 0.10 la situacién es intermedia
v habrad entrepisos en gue no haya puntos de momento nulo, por
lo que los métodos aproximados de andlisis pueden conducir a
fuertes errores del lado de la inseguridad por lo que respecﬁa
a los valores de los momentos flexionantes para los gque 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,

convendria valuar p en distintos niveles.

Efectos de deformacidn axial de las columnas

Hasta agqui se ha consideradoc que las deformaciones axiales de
las columnas, en el caso de marcos rigidos, son despreciables y
no contribuyen a la deformacidn horizontal. Esto es valido sé-
lo si la relacidn entre altura y ancho de la estructura es peque
na, tal wvez menor gue 3. Al aumentar el valor de esa relacidn,
el efecto de momento de volteo en el edificio adquiere mayor im-
portancia y-se pueden cometey errores importan{ﬁs 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 trabajarid comeo voladizo y la

fuerza axial en ellas serd pequefia.

En el caso de marcos contraventeados, la crujia o crujias contra
venteadas tendrdn comportamiento similar al de un muro y deheran
por tanto considerarse como estructuras de flexidn, calculando
sus periodos como se indicd® en el método Stodola-Vianello-

Newmark:
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Cuando se tienen marcos y muros trabajando simultdneamente 1la
situacifn se complica pues la interaccidn entre ambos sistemas
estructurales hace gque varie la fuer;é que toman uno y otro en.
cada entrepiso; los ﬁuros suelen tomar la mayor proporcién de
la cortante total en los entrepiéos inferiores mientras que la
situacién se invierte en los niveles superiores. Ver referen-
cia 1, Esto hace difiqil.la apliéacién de métodos numéricos
para calcular los modbs de vibracidén aé éste“tipo de estructu-
ras, siendo mias conVenieﬁte‘el empleéﬁdezmétédoé matriciales

para este fin.

REFERENCIA 1

Blume, John., "Dynamic Characteristics of Multistory Buildings™,

Procedings ASCE, Structural Division, February 1968.

REFERENCIA 2

Godden, William G., "Numerical Analysis of Beam and Column

Structures"”, Prentice Hall,
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ZONA A
Cinturdn circumpacifico

ZONA B
Cinturon alpino

ZONA C

Zona de baja sismicidad

Fig.3.3 Las tres macrozonas sismicas del mundo
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APPENDIX 2:
THE MODIFIED MERCALLI
INTENSITY SCALE

Mecrcalli’s (1902) improved intensity scale served as a basis for the scale
advanced by Wood and Neumann (1931), known as the modifiecd Mercalli
scalc and commonly abbreviated MM. The modified version is described below
with some improvements by Richter (1958). The following remarks are taken
almost verbatim from Elementary Seismology, Charles F. Richter (W, H. Free-
man and Company, San Francisco., copyright © 1958).

To eliminatc many verbal repetitions in the original scale, the following
convention has been adopted. Each effect 1s named at that level of intensity at
which it first appears frequentiy and characteristically. Each effect may be
found less strongly, or in fewer instances, at the next lower grade of intensity;
more strongly or mare often at the next higher grade. A few effects are named
ai twu successive Jevels to indicate a more gradual increase.

Masonry A, B, C, D. To avoid ambiguity ¢f language, the quality of masonry,
brick or otherwise, is specified by the following lettering (which has no connec-
tion with the conventional Class A, B, C construction),

Masonry A. Good workmanship, mortar, and design; reinforced, especially
laterally, and bound together by using steel, concrete, etc.; designed to resist
lateral forces.

Masonry B. Good workmanship and mortar: reinforced, but not designed
in detail to resist lateral forces.

Masonry C. Ordinary workmanship and mortar; no exireme weaknesses like
failing to tie in at corners, but neither reinforced nor designed against horizontal
forces. '

Masonry D. Weak materials. such as adobe; poor moriar; low standards of
workmanship; weak horizontally.

Modified Mercelli Intensity Scale of 1931 (Abricdyed and Rewritten by C. F.
Richter.) "

"1. Not felt. Marginal and long-period of Jarge carthqu »kes.

685



586 THE MODIFIED MERCALLI INTENSITY SCALE App. 2

2. Fclt by persons at rest, on upper floors, or favorably placed.

3. Felt indoors. Hanging objécis swing. Vibration like passing of light
trucks. Duration estimated. May not be recognized as an ecarthquake.

4. Hanging objects swing. Vibration like passing of heavy trucks; or sensa-
‘tion of a jolt like a heavy ball striking the walls. Standing motor cars
rock. Windows, dishes, doors rattle. Glasses clink. Crockery clashes.
In the uwpper range of 4, wooden walls and frames crack.

5. Felt outdoors; direction estimated, Slecpers wakened. Liquids disturbed,
some spilted. Small unstable objects displaced or upset. Doors swing,
close, open. Shutters, pictures move. Pendulum clocks stop, start, change
rate.

& Felt by alt. Many frightened and run outdoors. Persons walk unsteadily.
Windows, dishes, glassware broken. Knickknacks, books, and so on,
«off shelves. Pictures off walls. Furniture moved or overturned. Weak
plaster and masonry D cracked. Small bells ring (church, school). Trees,
Lushes shaken visibly, or heard to rustle.

7. bifficult to stand. Noticed by drivers of motor cars. Hanging objects
riuiver. Furniture broken. Damage to masenry D including cracks.
Weak chimneys broken at roof line. Fall of plaster, loose bricks, slones,
tiies, cornices, unbraced parapets, and architectural ornaments. Some
cracks in masonry C. Waves on ponds; water turbid with mud, Small
slides and caving in along sand or grave! banks. Large bells ring. Con-
crele irrigation ditches damaged.

8. Steering of motor cars affected. Damage to masonry C; partial collapse.
Some damage to masonry B; none to masonry 4. Fall of stucco and
some masonry walls. Twisting, fall of chimneys, factory stacks, monu-
ments, towers, elevated tanks. Frame houses moved on foundations if
not bolted down; loose panel walls thrown out. Decayed piling broken
ofl. Branches_broken from trees. Changes in fiow or temperature of
springs and walls. Cracks in wet ground and on steep slopes.

9. General panic. Masonry D destroyed; masonry € heavily damaged,
somectimes with complete collapse; masonry B scriously damaged.
General damage to foundations. Frame structures. if not bolted, shified
off foundations. Frames racked. Conspicuous cracks in ground. In
aluviated areas sand and mud ¢jected, carthquake fou:.tains, sand craters,

10. Most masonry and frame structures destroyed witly their foundations.
Somc weil-built wooden structures and bridges desiros od, Serious damag
to dams, dikes, embankments. Large landslides. Water thrown on banks

of canals, rivers. lakes, e1¢c. Sand and mud shifted hon«onlallv on bg,dChC\
‘.-nd flat land. R-n'l: hent glichtly, -

1. -Ralls ‘bent greatly. Underground p.;clin‘es comp‘I: zly out -of scrvicc.
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] i2.-Damagc nearly total. Largé rock masses displaced. Lines of sight and
"~ level distorted. Objects thrown into the air.

Other commonly used intensity scales include those of Rossi-Forel (Rossi,
1883; Forel 1884), Cancani (1904), Sieberg, (1923), and Medvedev (1953).
The latter is known as the Soviet scale and roughly coincides with the MM
intensity scale. Also roughly equivalent is the MSK scale (Medvedev and
Sponheuer, 1969). The other scales are falling slowiy into disuse, The same is
true of the Japanese, Chilean, and other systems of intensity grading that have
enjoy=d some degree of popularity at national or regional levels.

A now classical piece of work on carthquake intensity and its relation with
magnitude is found in a paper by Gutenberg and Richter (1942 and 1956).

-
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Fig 6. Aceleraciones calcuiadas en direcciones N30OE y S60E a parti- de

las componentes NS y EW registradas. S €7
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~NOTA IMPORTANTE -

Los frontercs entrelos zoncs 1 2 1V incdicedaos en este
‘plano solo tienen vaior indicative.

\ CERRO DE LA
Y ESTRELLA

ERRA Zona 1
Zona I
Zong III
(T JZone I

Lo zono en la que se localizc un predio dado, serd
determingda a partir de las investigaciones que se
-eglicen en el subsuelo.

Fig 1. Zonificacicn del Distrito Federal en cuanto a tipos de subsuelo

67
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RESPULS A DINAMICA DE STSTEMAS ELASTICOS LINEALES” DE:UN GRADO'DE: LT ERTAD

el <y
VR o af

CON "AMORTIGUAMIENTQ VISCOSO

M
' /
— V1111 7
p(t) z
s S
. Py
K, ¢ /
7
ecete 7 9
777777 77777 | et
~«— Xo(t) . Friccion nula
t = TIEMPO
M = MASA
K= RiGIpEz
C = AMORTTGUAMIENTO

f{(t) = FUERZA LXTERNA

X_(t) = DESPLAZAMIENTO DEL SUELO

BRI AMORTTGUAMIENTO VISCOSO ES TAL QUE PRODUCE UNA FUERZA DE RESTAU-

RACION PROPORCIONAT, A LA VELOCIDAD RELATIVA DE LA MASA RESPECTO AL

SUELO,

EL AMOPTIGUAMIENTO SE DRBIL PRINCIPALMENTE A LA FRICCION INTERNA
ENTRE L05 CRANDOE 0 PARTICULAS DEL MATERIAL DF LA ESTRUCTURA, Vv A
FRT&CIHM EM OLAS CTUNTAS Y CONEXiONES DE-LA MTSMA. ES EL ELEMENO

‘DEL SISTEMA QU DISCIPA ENERGIA.

Za. LEY DI NECTON:

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

A LA FUERZA QUE ACTUA SOBRE ELLA"



@ dx. _ .d

plt) = g¢ Ungg) = g¢ (™) ‘
p(t) = FUERZA ACTUANTE ' 6
x = DESPLAZAMIENTO
t = TIEMPO

SI m ES CONSTANTE: p(t) = mx

L

PRINCIPIC DE D' ALAMERT

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

D T T

p(t) ~ mx = 0
AL SEGUNDOC TERMINC DF LA ECUACION SE LE CONQCE COMO FLERZA DEINERCTA;

EL, CONCEPTO DE QUE UNA MASA DESARROLLA UNA FUERZA DE INERCIA TROPOR-
CIONAL A SU ACELERACION Y OQUE SE OPONE A ELLA SE CONOCE COMO PRIN-
CIPTIO DE D'ALAMBERT, Y PERMITE QUE LAS ECUACIONES DE MOVIMIENTO SF

EXPRESEN COMO ECUACIONES DE EQUILIERfj@ﬁﬁ]A,@{ch'?"*-7-;-\-"
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ECUACION DE EQUILIBRIO
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PARPA UN SISTEMA ELASTICO: £, = K(x —x ) = ky
PARA AMORTIGUAMIENTO VISCOSO: £, = c(i'—'ég) =Ccy 3 (2) o
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"SUSTLTUYENDO LAS ECS. 2 N LA EC. 1 SE Qﬁ%&ENE:53.A;.“ o 4‘4'
m(y + x,) + cy + ky = p(t) : PR
' | L hey i
N - g 1 i
DE DONDE | _ ' | _
.. . . w d . 7 - ) (3)
My + cy + Ky = p{t) - Mx o g

DIVIDIENDO ENTRE M AMBOS MIEMBROS DE.LA EC.3:.

_ e CD LR _oplE) o
‘; Y + ﬁ y + ﬁ y = M xo CL .
"SI % = 2h, y % > w?, DONDE w = FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL, EN
w RAD/SEG: " DA
. ’ . ‘2 p(t) -_.- « P ) .
? = A2 A
vy + 2hy + wy W X, . (4)

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

1

CIONES LIBRES.

_VTERACIONES LTERES

EN ESTE CASO LA ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO RESULTA SER
.. Ly
y+ 2hy+ ay=1>0
CUYA SOLUCION ES
2

y{t) = e—ht(Cl sen o't + C. cos w't) - S (5)

DONDE w' = v’tuz- h2 = FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL AMORTIGUADA

Y C

1Y S, SON CONSTANTES QUE DEPENDEN DE LAS CONDICIONES INICIALES

-+
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]
o
r e

' (EN t=0) DE DESPLAZAMIENTO Y -VELOCIDAD 'QUE TENGA LA MASA DEL STS-

-3TEMA. ) ) . o mﬂl*fﬁ} ;
'ESTAS RESULTAN SER
e = Y0 + 0y (® |y o o yro) | )
1 = Wy “2 A L _
B i
LA EC’ (5) SE PUEDE ESCRIBIR TAMBTFN COMO |
T l-‘“l“ *; -5 .-
Y(t)  '—'_ Ae_ht_:,;‘cos' (w't -..8) R b
- S5 N "
|~ /DONDE A = JC] + C, . Y 6 = tan = g~ = ANGULO DE FASE -
PR . M L 2 . . :
LA GRAFICA DE LA EC (7) ES
y . -

y«n[ ///J‘\\\\ ///;"\\\ /;h*\ ‘?\;?hdg

- "t

5 K . ,
‘T|:G$ = PERIODO NATURAL AMORTIGUADO, SEG
1
£' = = FRECUENCIA NATURAL AMORTIGUADA, c¢ps

VEAMOS EL CAS0O ESPECIAL DE LA EC. (5} EN QUE h-wu. EN TAL CAS0),

' / 2 2
- = YuT = h7+0, cos w't+l ¥ sen w't-.'t, CON LO CUM, LA EC. {(5) SE

’ 3 ¥ e

REDUCE A

w

(t) = &~ t *[f?(O) + hy(0)) /'] (w'€)  + y(0)}

g

e [y (0t + (1 +ut)y(0)]



LA GRAPTCA DE ESTA RCUACTON TS - s g
. N i o,
A - s & .
R sl i T

y(o)

N PR N .
R o LA i
g , . . b .
.

Y OBVIAMENTE NO REPRESENTA UN MOVIMIENTO OSCILATORIO, POR LO CUAL
— : ‘ $

ST h = w SE DICE QUE SE TIENE_AMORTIGUAMIENTO CRITICO. EN TAL CASO:

DE DONDFE c = 2/K9'. . (8)
cY ' )
A LA RELACION r = C/C__ SE LE LLAMA FRACCION DEL AMORTIGUAMIENTO

————————————

CRITICO. - : . B :“ﬁ_

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

SE OBTIENL:

ADEMAS :

w' = wll ~ ¢ _ g {9}

L0S VALORES USUALES EN ESTRUCTURAS OUE ASUME ¢ VARIAN ENTRE 2 Y 5%.

N ESTE INTERVALO o' Y « SON CAST ISUALLES; VEAMOS, PdR EJEMPLO,

FL CASO LN QUL ¢ = 0.1



w'=w /T = 0.01' = 0.9950

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

TRUCTURA ES MEDIANTE EL DECREMENTO LOGARITMICO, EL CUAL SE DEFTINI
COMO EL LOGARITMO DEL CQCIENTE DE DOS AMPLITUDES CONSECGTIVAS

......

(£) = =-lh' Ae_htcos(w't—e)
Ae—h(F+T )cos[m'(t+T‘)—9]

e ' cos(p't - B) )

- ln{e—h(t+T') cos{w't + 4'T'-8)

e"ht . cos{w't - 8) )

- ln{e—ht e—hT' cos{w't - 6 + 27)

1
1n e+hT = hT' = ruT' = rw 2

2nt,
vl—cz . (1)

ST  ES PEOUERMO,



DETERMINACION EXPERIMENTAL DE r EN ESTRU(‘TURAS REALES (0 EN MODELOS

SI SE REALIZA UN EXPERIMENTO EN EL CUAL SE SACA A LA FSTRUCTURA DE
SU POSICION SE SACA A LA ESTRUCTURA DE SU POSTCTON DE EQUILIBRIO
ESTATICO Y SE DEJA VIBRANDO LIBREMENTE, EL REGTSTRO DE LAS ACELERA-
_.CIONES QUE SE REGISTREN EN LA MASA TENDRA LA MISMA FORMA OUE LA GRA-

FICA DE LA LC.7,

y

Ampliticador - Registrador

Acelerometro

R ASS,

y(t+T?)
y(t).

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

DE LA EC. (11), DESPEJAP A 1

r = e

27

10



EIEMPLO

CALCULAR EL PERIODO NATURAL DE VIBRACION DE LA ESTRUCTURA MOSTRADA

EN T.A SIGUIENTE FIGURA:

P

Peso W

X

h

|

77777 77777 :

MEDIANTE EL ANALISIS ESTATICO DEL

—~1k—+ LTI
B I p ’

**‘—z.___I.c —Z

est

3+ lc
< . Ph3 2 IP h
est 6EIC 6 + EE L
I h
P
Perfodo natural T = %f— =
. .
/3, e
' 3 2 1 h
Mmooz 2 AN e P . 2n
- 6ET I
G _c L
' I h
P
5 Ip 1C - =), K
/ w
, /
.'/ / Ip>>IC
Yeriize 777777 T77IT

a0 .
)

P = carga estdtica
K = i - KXot T desplagamienpo
est producido por P
Ic = momento de inercia de %gs columnas
T = momento dé'inercia déi“éistema de

piso

MARCO SE ENCUENTRA QUE

I
6 + _9_ .I;"
I h
=> K = okl p
-’ 3 + fer
2 i h
P
2n I EE
K g
m
sed
gﬂEI
b )
/E ")
e |
BT PHCTURA D CORTANTE
CUMILG LAS DEFORMAACTOMEDS
OCURREN PRINCIPALMENTIE
DEBIDO A LA FUERZ/A COR-
TANTE DE ENTREPISO.

11



EJEMPLO

A UNA ESTRUCTURA DE UN PISO SE LE APLICA UNA CARGA- HPB;I_ZONTAL DE

20 TON-EN SU MASA, OBSERVANDOSE UN DESPLAZAMIENTO .IE;S'I;AEICO DL 0.2 CM;
AL S50L™TAR SUHITN&RNTE LA TUERZA SE REGISTRA UN T’ERIOBO DIt OSTTLACLON

DE 0.2 SEG, Y OUF LA AMPLITUD EN FL SEGUNDO CICLO ES DE 0.14_ CM.

-----

w=mg.
~ ] |
7 7 b-20tn. -~
‘ (aplicada
K estdticamente) az\\ T+ o
.f;[!\ - » ?
-0 ) 2
7Y 7 o ‘ ;
CALCULAR W, w',f'}L v o
Y 9 ’ ; o T
1.oor omo2 E o2 222 20,y ko= Z:3= 100 N
m /5’1 '/'IE'FJ"\ .
M
SE OBTIEN
: 2 a2 1
wo= 1t Rest? = (0.2)7 x 100 x 981745 = 2202 % 100 % 982
§o= 09,4 TGN
S L PO\, B (R
2. Wt = a7y 707 Egg = §v ot gz 0 °Ps
3.0 L= ln 3o s In 1.43 = 0,357
0. 14 .
L _ 0.3
R -fn,__:S'" = 0.0568 O = 5.68 %
C= «C__ = c2/RM'= 0.1132 /T00 x 99.4/981"



LLJEMPLO

CALCULAR LA RESPUESTA DE UN SISTEMA DE UN GRADO DE“LIEERTN1SUJETO

A LA SIGUIENTE EXCITACION, CON C = 0:

v

P(t)a
mx + kx = Py
po
' X = C, senut + C, coswt + p_/k
e STENt =20, x=0Y x -
G,y = -Po/k y o Cp=0
B
. l)o . 20— ™~ l —
X = 5= {1 - coswt); : :
] 1
_ . |x ' T 2T
B = FACTOR DE AMPLIFICACION DINAMICA = 5 = (1 - cosuwt}
o .
)
Byag = 2, EN t = T/2, 3T/2..

AHORA, ST LA EXCITACTON BEs DE DURACION t0

p (1) ST t <t
T P,
! x =
Q:[* - o Py
} x(t) 5
|
i EX © o= ot
— 1 _ P
: I - ke
Lt
O : . D
. Yo
Xt} ==~

13

ol )
Senmt
-~
!
{1 - COSmtO) ’
F
sen !
e wto !

)

-

CONDTIID
NES
LES DARA
t>t

0

INTU



SI t>r0, ¥ = Acuswet' + B senmt' , CON t' = t - to

BN t' = 0 ( t = t_),SE DEBEN CUMPLIK LAS CONDICIONES INICIALES AN-

TERIORES, LO CUAL CONDUCE A

-pO ' p0 :
A = T (1 - coamto) Y B = e benmto
Py P,
POR LO QUG X =T (1 - c05mt0) coSwt' + jz-scnwto senwt'

P : 1
= T? /ET - c05mt0)2 + senzmtO sen(wt' - 9 )
0 o - ,
N, /"—"—‘“"“"_'“"1
X = 9 2(1 - cos to)- sen(gt' - 8)
P ) wt
= 1? (2 Son—jq) sen(t' - 8)
(- D
~
B= FACTOR b AMPLTIFICACION
1
- wmto tO
= 72 3 —— = a e
BMAX 2 sen—y 2 SCH(HT,)
. 1-:0 _
CU\\D(J --r—- = *:— s BM:\\’ = :
'Bmcxg ‘
23:" - "";;_;}"
|
i
|
——— T J OO AU [ ——
0.5 : ) 15
5 1.0 ol to/T
B MAXIMO ! EL MANTMO OCURRL OURANTE 1A EXCITACTON
OCURRE BES- _ [
PUES DI LA |
EXCITACTION |
sI t /7 S NUY PEQUERC. senéTQ = et /T

44



EN DONDE i = b t, = AREA BAJO LA EXCITACTON

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=I =ﬁ)(’r)c_it
4

et

At

POR El, PRINCIPIO IMPULSO - MOMENTO SE TIENE QUE

At . :
1 =7 p(t)dt = mx = x = I/m
0 I
EN DONDE X BS LA VELOCTDAD QUE L TMPULSO ]..F. TMPRIME A LA MASA DEL
STSTEMA. DESPUES DE At l';'LV SISTEMA QU'IEIL’\ VIBRANDO L UBREMENTE CON

VELOCIDAD INICTAL x(0) =

=N

, MIDIENDO EL TIEMPO BN LA ESCALA DI
tt, Y CON DESPLAZAMIENTO INICTAL QUEL PUEDE CONSTDRERARSE NULO, DERiDO
A QUL N EL CORTO INTERVALO DE TIEMPO At LA MASA ADQUTERE UN DES-

- PLAZAMIENTO D MAGNITUD DESPRECTABLE. EN TAL CASO LA RESPURSTA RESUILTS

QO \
X(t') = El_l senct’ = IJ senwt!
L Nw

S1 EL SISTEMA TTENE .L\.‘JORTIGUAMII;NTO,

x(t') = 1 D"C_wt'

T t
M Senm t

15



SOLUCTON. AL TRORLEMA DE VIBRACIONES FORZADAS

A, FUERERZA FEXTERNA

VEAMOS PRIMERO EL CASO EN QUE EXISTE p(t) Y QUE %;(t) = 0,
: STENDO p(t) ARBITRARIA _
. - f{@
UL
pOTY _ -
; e .
SR i AN = Ly -
2 T R TY Ty
| l \

T+dT

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

INSTANTANEN [N LA VELOCIDAD DE LA MASA IGUAL A

. p{¥)dr
Yy =5

.Y UN INCRFMENTO INSTANTANEO NULO EN EL DESPLAZAMIENTO, ES DECIR, y=0.
. TOMANDO ESTOS TNCREMENTOS COMO CONDICIONES INTCIALES EN t=T, LA EC.5
DA COMO RESULTADO : ' .

y(t) = E%%%Q; sen w'{t-1) e_h(t-T) ;e

iPUESTO QUE EL SISTTMA ES LINEAL ES POSIBLE SUPERPONER LOS EFECTOS
< OCASIONADOS POR LOS IMPULSNS APLICADNS EN CADA 1 QUE HAYAN OéURpiDO

ANTES DFL INSTANTE t DF TINTERES; ES DECIR,

16



i —————

t

“hit—r ) ‘ e
y(t) = ﬁﬁT I pltie h{t 1)Senm"(thr)d'r s (12)
1 -=h(t-1) . . _ o
LA FUNCION o= e senw' (t-1) ,QUEES'LA RESPUESTA A UN TMPULEO [N FART -

NEO UNITARIO DE FUERZA, SE LE CONOCE COMO FUNCTIOM DE TRAMSFERENCIA DEL

SISTEMA.
y(t) 4 -
p(?%)
: =25
T - » “t
t TJ\\"’/l T
x= A ‘

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
y(t) = Ae Pt cos(w't-0) + _1_r p(r)e—‘h(t‘T)

' -
Mo senw' (t~1)adr

-_—0

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 RESPURSTA DADA POR LA SOLUCION PARTICULAR ES LA MAS IMPORTANTE,

YA QUE LA OTRA PARTE SE AMORTIGUA RAPIDAMENTE.

B. MOVIMIENTO DEL SURLO

PARA FSCRIBTIR LA SOLUCTON PARTICULAR DE LA NCUACION DIFERTNCIAT, DE
EQUILIBRIO PARA FEL CASN DE VIBRACION FORZADA POR MOVIMIENTO DI 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 L2 EXCITACION ES POR

MOVIMIENTO DEL SUELO. FN ESTE CASO

17



LA SOLUCION PARTICULAR ES, ENTONCES.

- e ~h(t-1}

t ; .
y(t) = = 7 ox_(1)e senw' (E-1)dt s (1)

EJEMPLO

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

TIGUAMIENTO NULC, CUANDO LA EXCITACION ES LA SIGUIENTE:

' Kdt)‘
e o

s | | r Cox (8

a, SI Ogtst

tp t - . ’
. xo(t)

i

0, SI t<0 & t>£0

i CONSIDERESE QUE y(0)=0 Y y(0)=0. PUESTO QUE LAS CONDICIONES INICIALES
SON NULAS SEITIENE QUE A=0 (UTTLIZANDO LA EC (13) Y LA SOLUCION PAR-

TICULAR QUE SIGUIR, EBC (A)):

-1 t -a t
vit) = = 7 a senuwlt-1)dr = o I sen w(t-7)dr
L . 0
-2 (4- coser)
= — (1= cosat) SI  0Oc<tst (A)

‘DARA FINES DE DISERQO ESTRUCTURAL ES IMPORTANTE CONOCER LA RESPUFESTA

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

’.x'lt H " m) t = — oz _..'.-_'.-.. oo

18
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Y VALE

v = 2a_ a2 oo o T ey
MAX { [y(t}]} . = 37 53 T, ST Osz¢t O OgTg2t

PARA t>to, O SEA,.PARA T/2>tO ES NECESARIO OBTENER LA RESPUESTA EN VI~

BRACION LIBRE CON LAS CONDICIONES INICIALES DE VELOCIDAD Y DESPLAZA-

MIENTO CORRESPONDIENTES A t=t

= -a - .y = 24
ylt,) = 2 (1 qogmtd) AR ACN = senmtp

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

y(t) = :% [Sénmté senwt' - (1 - cosut ) coswt']
w
= 2 /genzmt + (1 - coswt )2 sen (wﬁ'.- )
”2 0 o ‘
. =24 \
viit) = = senwte sen(wt' - )
3]
-1 l-coswt
= ro= - = F [ ———
DONDE ¢ t t0 Y @ tan (senmto

EL VALOR MAXIMO DE LA RESPUESTA EN ESTE INTERVALO ES

wh
2

max{ [y (£)11 = sen , ST tot_ O T>2t_

19



EXCUTACLON, ARMONTCA - N
CONSIDEREMOS AHORA EL CASO EN-QUE LA ESTRUCTURA ES EXCITADA POR LA

‘.FUERZA ARMONICA
plt) = P, senft

DF. DURACION INDEFINIDA.

LA SOLUCION DE ESTE PROBLEMA SE PUEDE ENCONTRAR SUSTITUYENDO A
p(t). = p_ sentt EN LA INTEGRAL DE DUHAMEL Y OBTENIENDO SU SOLUCION.
SIN EMBARGO, EL RESULTADO LO OBTENDREMOS DE LA CONSIDERACION DE QUE
PARA QUE EL MIEMBRO DERRCHO DE LA ECUACION DIFERENCIAL DF EQUILIBRIO
APAREZCA UN TERMINO ARMONIéo ES NECESARIO QUE EN FL IZQUIERDO SE
TENGAN COMBINACIONES DE TERMINOS TAMBIEN ARMONICOS. CONSIDEREMOS,

POR LO TANTO, LA SOLUCION

v{t) = A senit + B cosut ‘ (14

Y DETERMINEMOS LOS VALORES OQUE DEBEN TENER A Y 2 PARA SATISFACTR LA
ECUACTON DIMRAENCIAL DE VEOUIL IRRIO, “ARA LO CUAT, HAY QUL SUSTITUIR
NoyisY o vt vV oy {t) EN LA ECUACION DIWERENCIAL. HACIENDO ESTO Y T'AC-

TORI G AN«

‘T-Anz - 2hQB +m2A) senftt +

9]
I .
?f sent + 0 x cosat

) . '- .
(-De™ + 2hAW +m2B) cosft

DARA QUE ESTA IGUALDAD SE CUMPLA SE RENUIERE NUE
2 . : " p
—Agz—zhas + A = 3%

2 2
-B2” + 2hoA + «°B = 0



RESOLVIFENDO ESTE SISTEMA DE ECUACIONES. SE OBTIFNE:

'

D

...;M..q (\'22 _wZ) |
A = - . ) ot N e :
(m2 —diz+ 4h2§7L . SR :
..E?.‘I : T l N L .
B -2hQ M — - .
T 2
Cw? -eh)® v an?e?

SUSTITUYENDO A Y B EN LA EC, (14 :

vty = 5 {(92_w2), senft - 2hQ cosqt}  (15)

O, TAMBIEN

vit) = ——= - sen (2t - §) (16)
(w2 -2%)2 + 4n?a?. ' ‘

-1 __E?‘h.\? ',

T DONDE g = ANG TAN (TR) = TANT D 5P = ANGUTO (17
w5 DE FASE

DIVIDIENDO NUMERADOR Y DENOMINADOR DE.- LAS ECS (16,Y (17) ENTRE o™

SE OBTIENE:

|8}
_o
y(t) = - - — sen(at - §) (18)
V- 2t (2082

] s
| -1 2 |
;g = TAaN T S | (19)
[ -5
1 ¢ J

21



Kol

SOLUCION GENERAL PARA EL CASO £= 0

PO .sen

y(t) = & sen ot + C.Z cos wt +—ﬁ—-,~ =

ot
.1 :UJ%-"Q?'

.

SI EL SISTEMA PARTE DEL REPOSO, LAS CONDICIONES ‘INICIALES SON

y(0) = 0y y(0)y = 0. EN ESTE CASO: = *

1

o

HE

= 0 + C2 + 0 = C2 =0

Y I L‘l wcos {wg) - sz sen (w0)

o (a/w)

C. = .
1 Mt .
[Tl V3¢
P .
LY = o, i1t 1 sen wt )
Y = 0L T =
M ‘ ;o V] ‘\\p"'.‘-!:'
/M) ,
AR e {sen ot = = sen ot
- ’/ ) ki

p

O

y(0) = 0 =C, sen (ul) +C, cos (90) t o

sen (90) _

Lu"::--ﬂz

s (00)

“ bl
w0 ?

(20')



EXCITACION ARMONICA EN LA BASHE

SI SI TIENE DE LA ESTRUCTURA
(t) = asenut, 0O SEA Xq =-as225en$‘zt BASTA CAMBIAR A Py /M TN LA
EC. (16) POR ~a92 HACIENDO ESTO SE OBTIENE
- (H/m)2 . }
| y(t) = - ——a sen{at-4) . (20)
> .
‘ (1= 2%+ 2ch? —
’ w
FACTOR DE AMPLIFICACTON DINAMICA DE DESPL.= B = Max [Y{t)]
%4 | P
' | ny
l L. * ‘::‘:’"':I
i S .
31 =
L
2 £=0.2
1 L T —————— U S .~ U — -—— —am -
1 N
i i ~
1
; \L Lﬁ:o} " » Lt
0 0.5 1 1.5 2 w
FIG: l.CURVAS DE AMPLIFICACION DINAMICA PARA EL CASO DE FUERZA
- - EXTERNA L
1 .
- 1
! T T 2.2 e
L + ¥
[ J(1 mz) (2¢2)

LOS FACTORES DE AMPLIFICACION DINAMICA DE VELOCIDAD Y ACELTRACTION 51

SE PUEDEN OBTEHN

SEA EL

CASO.

M\h[xu—~

aia

1.OS RESULTA

TR DERTUANDO RESPECTO A t LA EC (16) O LA (20),

bOS 8NN, RESPECTIVAMENTE,

(22)

= MAX[Y(S)]
auw

B v B =

ST



.a-‘.;\|

r

“EJEMPLO
CON UNA MAQUINA VIBRATORIA PORTATIL OUE PRODUCE FUERZAS ARMONTCAS

SE PRORO UNA FSTRUCTURA, AJUSTANDO LA MAQUINA EN LAS FRECUENCIAS

RAD ) RAD :
= SV v opn. = 25 X2 alb] 7N MAXTH v
Ql 16 SEQ ! 5.2 , 5 SEG' CON UNA FUERZA MAXIMA DE 500 LB EN CADA

v

' CASO. LAS AMPLITUDES V ANGULOS'DE FASE DE LA RESPUESTA OUE SE MIDIE-

'RON FUERON:

Sy e

7.2 x 10 3in, #. = 15° (cosd, 0.259)

1 0.966 ; senﬁl.

Py

i
f-

14.5 x lOEBin, g. = 55°(cosﬂ2 "0.574; sean2 = 0,819)

P2 2

Ly B _ oL
" EVALUAR LAS PROPIEDADES DINAMICAS DEL SISTEMA.

- "HACIENDO: -
L S - S S 1 1172
S T N P T L Y
N ~ X
cosﬁi
+ D <".o'5?f.L _
DL = e e fo= 2/
i Ko “62
0 — -
s ;__0 c.\)..-ﬂi ‘ B .
Kk - ki = ST # k-e'm ‘ (23)
"1

SUSTITUYENDO LOS VALORES EXPERIMENTALES'DE'LAS DOS PRUEBAS:

. 2 500 (0.966)}
k - (‘. =z 2
e 3 kK = 100 000 2
7.2 x 1§ ,/,s in
- ‘I K < 'h\\ 2
k - (25)°m = 200 {0.574) Swm = 1285 P_SEC

14.5 x ibf%)

K RAD
= - = C e ment
w=/E 2 270 20

24



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

T

p_ ‘seng . ' _
L = E%——E——i ; DE DONDE ¢ 16500 {0.259) =3 = 15.7¢
i Py : ' 25575 100 000(7 2 x 10°7)

RESONANCIA

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

TEMA, SE DICE QUE S5E PRESENTA EL CASO DE RESONANCIA. DE LA EC.(20)

ES EVIDENTE QUE ST $=0/w=1 SE TIENE

yit) = —Jé—z_- a sen(Qt-@)
. \ "J ) .
Ba
1 . - . .
O(By) og = 5, EN CASO DE MOVIMIENTO. DEL SUELO Y DE FUERZA EXTERNA

SIN EMBARG(O, AUNQUE ESTA RESPUESTA ES CASI IGUAL A LA MAXIMA, ESTA

._-—_1 . % . -
OCURRE CUANDO & = wv1-2¢% EN EL CASO DE y(t) y-y (t),.EL MAXIMO OCU-

RRE, FISPECTIVAMENTE, CUANDO

ToE oL I N} < 20%, LOS VALORES DIF ESTAS @ NO

l VAR, -

- v1-2¢

DIFIEREN EN MAS DE 23%.

EL MAXIMO VALOR DE B, (PARA 2 = w l—2a2) F)

d.

: 2
(B.) S S 0 (B )

(5 /w)
d’ MAX /N da’max —
2:/1-¢2 ' 20/1-12

ST SE TIENE FUERZA EXTERNA O MQVIMIENTO DEL.SUELO, RESPECTIVEMENTE .

SE OBSERVA BN BSTAS ECUACTONTS QUE SI £=0, (B i, = *.
i



+

ST SE ANALIZA LA SOLU(ION GENERAL DE LA PCUACION DIFERENCIAL DE

MOVIMIENTO PARA FL CASO DE CONDICIONES INICIALFS NULAS Y B »E TIEN

QuE: o j ' S

v _ ~ht .~ . , P,
y(t) = e (A sen w't + B cos w't) - T o

i

y(@) = B - p_/(2tk) = 0

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

]p

P
A = = m——— e e i = B = o

k 2w k = "’ k
: 2
2Vi-k i

(X%
1

_-ht 4
yit) = 5= = [e (— senw't + cosw't) - coswt]
2¢ k / i

L]

PARA AMORTIGUAMIENTOS PEQUERMOS:

) 1 -ht
LAY L @M coset

$§>0{P=1
g1 ;:0; APLICANDO "LA REGLA pr L HOSPITAL, SE OBTIENE: ‘2‘5
y(t) _ 1 (sens
_ L = 2 (senat - wt COSswt)
po7k 2

0O SBEA, EI MAXIMG DE LA RESPUESTA TIENDE A INIINITO GRADUATMENTE .,




y(t)

: : i
CARACTERISTTCAS DINAMICAS DE LOS REGISTRADORES DE STSMOS.

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

ECUACION
xo(t)'= a senft

EL FACTOR DE AMPLIFICACION RESULTA SER

| .7
[T

= _ 1 1 _
By = =5 =

d/QZZ Q.2 w
~(l—;§). + (2§E)

PUESTO OUE TA FIG T CORRESPONDE A B., Y EN ELLA SE OBSERVA QUE PARA

€

So= 0.7 8F TIENT Bﬂ = 1 PARA Oiﬂ/m < 0.6, Sk CONCLUYE QUR BL DESPLA-

ZAMIENTO DE LA MASA DE UN SISTEMA ES PROPORCTONAL A LA ACEE?HACIUN 0
| SU BASE, SI ESTE TIFNE AMORTIGUAMIENTO DEL 70% Y ST LAS LEXCLTACTONEDE
QUE SE TRATAN DE REGISTRAR TIENEN FRECUENCIAS INFERIORES AL 60% NDE
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. 27



POR OTRA PARTE SI LA EXCITACION DEL SUELO BS x_ = a senQt, O SEi,

X =-a stenut, ENTONCES FEL FACTOR DE AﬁPLIFICACION RESULTA STR [

SEfALADO EN LA ECUACION (29), ES DECIR,

B! - (Q/w)2
d ﬁl—wm") + (200/w) 7

EN LA GRAFICA CORRESPONDIENTFE SE OBSERVA QUE SI r=0.5 ¥ Q>u KL DES-

B

) .
"PLAZAMIENTO DE LA MASA ES FPROPORCIONAL AL DEL SUFRLO: SI ESTO 5N

" ICUMPLE, EL APARATO, CONSTITUYFE UN DESPLAZOMETRO, CONOCIDO TAMBIEN

. P

-

COMO SISMOMETRO.

0 R O_/ )

0 . 1 ' 2 3
DFTRRMINACTON RXVER [MENTAL DEL AMOPTICUAMIENTO DE UNA ESTRUCTURA ME-

DIANTE VIBRACTIONLIS TORZADAS ANMMONTCAS

B’ B,y ¢ - Po_ ; Po=Desplazamiento estatics
- d A \ d) 2g ' = Po /k
3Ap° F—
(Bd)méx
VZo
2Pyt

NOTA ' « = Resultados de las pruet-.

Curva de Amplificacidn Experimental




51 SE DETERMINA Hd EXPERIMENTALMENTE MEDIANTE UNA SIERIE DF DPRUEBAS
S

DE VIRRACTON FORZADA CON FUERZAS ARMONICAS, Y ADEMAS SE DETERMINA

S

po} ENTONCRS

P T
- O '
T E SRy (24)
2(Bd)MAX :

. -

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

B, SE CONOCE CON FL NOMBRE. DE “METODO DEL ANCHO DE BANDA DE LA MITAD

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

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

B ST SEAN B Y b PRECUL 1, )
("d)MAX/VZ' QFAN.LZ Y {1 ESTAS FRECUENCIAS DE IA ECUACION DE Bd
- NTE - . A
SE OBTIENE: rms = —— = RATZ CUADRADA DEL VALOR MEDIO CUADRATICO
3 5 '
*-
I~ aN'Ivd -
A YA t
P " y
2 2
1o s, si-sHs (20
T -

ELEVANDO AL CUADRADO AMBOS MIEMBROS:

A

87?2 (1-62)

o =

31
+ (2r8)2

2

9 .
DE DONDE #2 = 1 - 2:2 + 20,1 +2

DE AQUI, DESPRECIANDO L TERMINO CZ DEL RADiCAL, SE OBTIENE
NS 2
Ry = b = 20 - 27 ; B, 1 - - C2
2
25 T 1+ 20 - 207 8,21 4 ¢ - o2




R, -B
DE DONDE [ K (25)
EJEMPLO . . 40, _
- A -?nx S U
6 - 2
& 567x10pulg.-.
=2
“I,O. |
(@] -2
™ pulg.=4,01x10 pulg.
< 4
= Lo
2 L |
= |
<1 | A
H 2 P
] R
% - —-_‘Aﬂl_- [
]
[TUR i | . y .
o 1 1 ’ )
0 | P 4 | | _
i5 Jl 20 \_ 25 od
0,=19,55 1,=2042 _ ﬂ,‘?e'@—'
: _ - _ RAD
DE LA EC (25) AQ = 92 52] = 0.87 SEG
3] i :
TR
e 271 Yres Yres Y21 | 0.87 |, i
2 2 Q, + 91 39.97 . ’

METODO NUNMERTCND v DE ONIEYWMARK PARA RESOLVER T PROBLEMA DE VIBRACTONIES

FORZADAS.

EL METODO QUE A CONTINUACION SE DESCRIBE ES ADAPTABLE A STSTEMAS NC

LINEALES CNM YARIOS GRADDS DE LIBERTAD.

PROCEDIMIENTO:

1. SEAN v, y_.yv., CONOCIDNS EN EL INSTANTE t., Vv t; ,=t. + &t.
i 1 i i i+1 i

SUPONSAMOS EL VALOM DE v,
_ _ “1+1

2. CALCULEMOS y_ S v+ (y. o+ vy, Iat/2 o (26)

1 L i* T+1

30



. . ) . P ..
3. CALCULEMOS y. 4 y; + y,at + (% —13)yi(At) +,Byi+1(At) (27)

w3
4. CALCULEMOS UNA NUEVA APROXIMACION PARA yi

41 M PARTIR DD LA

ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO:"

e -.' - 2 . L - e
Visl TT200Y540 T 0 Yy T Yeged T (XD 54 (28)
DONDE y__, = p(ti+1)/k

5. REPITAMOS LAS ETAPAS 2 A 4 EMPEZANDO CON EL NUEVO VALOR v,

HASTA QUE EN DOS CICLOS CONSECUTIVOS SE .TFNGAN VALORES DL Vi

CAST IRUALES.

SE RCCOMIENDAN VALORES DE 8 DE 1/6. A 1/4 Y At20.1T PARA ASEGURAR

CONVERGENCIA Y ESTABILIDAD.

31



M =4ib Sega/pulg.

Vil

i OsPUIg,-/. Segg‘

CALCULAR LA RESPUESTA DE LA ESTRUCTURA APLICANDO EL METODO § DI

" . NEWMARK

TOMAREMOS R=0.2 V¥ At

Q27 v (29):

Yigr = ¥y ¥ 01 Iyy by

v = . + '?- f 2.; + .0 ”_
Yie1 T ¥y P 0.Zyg + 0,002y, + 0.008y,
Fier T TRy T 9V T (R

v36/4 = 3 RAD

-~ 7 SEG

0.2 (= 0.1T)

T ==1 SARTNGS QUI SE TIENE y=0, y=0 V

EN t=0 + [t = 7.

il
o

SUPONGAMOS Y. L4

32

e

2.09 SEG

SUSTITUYENDO EN LAS ECS

+1

y=0

5.0

?
/ST,

X
Q

(26),



1= CICLC

2% CiIcLO

Yisl

i

Yisel

10

Yisl

= 0.04032

Yi+1

o+ 0.1

0+ 0.1 (0 + 5.04) =

5 @

Yi+1

~1.2 x 0.5 = 9 x 0;04 - (=30 x 0,2) =

0.504 ;

==1.2 x 0.504 - 9 x 0.4032 - (=6) =

ARETES]

= 0+ 0 +

0+ 0.008 x

5.04

n
5.033 IN/SEG®

5

= (0,04

=0+ 0+ 0 + 0.008 %5.04 =

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

t Xy Y Y Y
SEG IN/SEG2 ING/SEG2 ING/SFG IN
0 0 0 0 0
0.2 -6 5.0000 0.5000 0.04000
5.040 0.5040 " 0.04032
5.033 0.5033 0.04026
5.034 . 0.5034 0.04027
n.4 — -12 8.0000 1.8078 0.26536
7.442 1.7510 0.26079
7.534 1.7602 0.261863
7.533 1.7601 0.26162
0.4 0 -4.467 1.7601 0.26162
0.6 0 -6.000 0.7134 0.51204
-5.464 0.7670 0.51633
-5.550 D.7584 0.51564
=Nt = 0.2 + 4t ='0.4 SEG:  x_ = -30 X-0.4 = -12
v. = 5.034, yi’= 0.5034, y. = 0.04027

33



SUPONTENDO v i - 2,0N0 g8 OBRTTEN:

= 0.5034 + 0.1 (5.034 + 3.000) = 1.8068

o V.
—J Ti+l
G <y, = 0.04027 + 0.2 x 0.5034 + 0.012 x 5.034 + 0,008 x 8 = 0.26536
50 S . .
T | vi4p = -1-2 x 1,8068 - 9 x 0.26536 ~ (-12) = 7.442 IN/SEG®
N . . . .
. = a A : - = = - -
EN  t = 0. SQLO CAMBIA Y @ ¥4, = Yo 4. + X, = 7.533 - 12 4,467

EN  t = 0.6, v, =-4.467) y. = 1.76017 y = 0.26162

34



ESPECTROS DI RESPUESTA ESTRUCTURAL |

RECORDIEMOS OUE LA SOLUCION DEL PROBLEMA DE VIBRACIONES FORZADAS CON

FEXCITACION SISMICA ES

1t
¥Y(t) = o i xo(t—r)e

-

"o (e T gon ot (kar)dr

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

vit) = £(t,0,0)

PIJEMOS UN VALOR DE z, POR EJEMPLO =0, ¥ LUEGO ASIGNEMOS VALORES A
w, POR EJEMPLO 0,1, 0.2, 0.3, ETC, HASTA CUBRIR UN INTERVALO DF TNTE--
RES, Y PARA CADA CASQ CALCULEMOS LA FUNCION RESULTANTE bE APLICAR LA

FECUACTON ANTERTOR. CON ESTA OBTENFEMOS

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

1 f1(t) j

£, (t, 0.2, 0) = fz(t)

~
™o

o+

it

2
V3(t) = filt, 9.3, 0) = £5(¢)
SEAN D, = MAx}yl(t)l = Dwy, %)
D, = NAngz(t)i = Dlw,, )
D = g ; | = ;
Dy MAx|y3(t), D(m3.c)

35



; Desplazomiento ralativo,
d X(t )l puig.

. Y

2} ' ) |
;_ F ﬂf\nﬂaﬁlﬁﬂﬁ An/\f‘sﬂl";""’\““-*-

-2f

3y U Mdx Ix{t}l =3.28 pulg. = 8.35¢cm,
ALLllij_t.iJ-J;lllljll_l_l_Ll._lIl[l

o 5 . 10 15 20 25
Tiaempo,t,seg.

Respuesta de un sistema amortiguado simple .
con T,=10seqg y¢ =0.10, al sismo de
Eil Centro, Cal., 1940, componente N-S

36



EN TAL CASO,  1.A GRAPFTCA

Qb= —

i
|
|
| !

i i L PR 1 ¥
0 J .2 .3 .4

ES EL ESPECTRO DF RESPUESTA DE DESPLAZAMIENTOS PARA'G=0. SI ESTE PROCESN DE

REPITE FIJANDO OTROS VALORES DE g, POR EJEMPLO, {=0,02, 0.05, 0.1,

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

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

RESPUESTA, TALES COMO  VELOCIDAD RELATIVA, ACELERACTION ABSOLUTA, ETC, QUE SON,

RESPECTIVAMENTE

. - [ X3 ’ : .
Oy | . = MAXIX () |- - 2
yrerth, A MAXIX(t)|C,w | (29

V = MhX

PEHUNDG - ESPRCTRONS

ESTADISTICAMENTE SE HA ENCONTRADO OUE

¢ = @D = v ' (30)
1J .
S = tt‘.ZD !:]\ ; nv ) . (31)
A \ :
AS, Y 5, ST LES LLAMA  PSEUDCESPECTROS.
v ]
DR LA EC. (393 lna D = loc ¥ = log .= log V + log T - lowu

Nl

DE LA RC. (311 lag A = loa Vo4 Ing w= log ¥ - log T + Lo

ESTAS ECUACIONES CORRESPONDEN A LINEAS RECTAS [N PAPEL LOCGARIALOG,
LA PRIMERA COM PENDIENTE -1 Y LA SEGUNDA CON PENDIENTE +1, S1 5 UnA
» COMO VARIABLE INDEPENDIENTE; SI SE USA T, LA PRIMERA TENDRA PENDEN~

TE + 1, Y LA SEGUNDA, -1. ' Q7



v ‘ . v A

. ALTERNATIVAMENTE, EN
T ERMINOS -DEL PERIOLX,
T,

45° 45° : _ . 45° 45°
' : e ‘ ‘ ' Ca—
W T

' ETEMPLO

CALCULAR FL ESPECTRNO CORRESPONDIENTE A LA EXCITACION (CONSIDERESE . =)

b,

-
0

L . —
0 to - 't

EN UN EJEMPLO ANTERIOR SE OBTUVO

-_a + _—
y(t) - 5 \liT coswt), SI Net=t
= . HEE A i 2a T
D= MAX;Y(t); = Ty S Oiﬁfto' (OiT§2tD)
2
Sv =wl) = T} ’ SA = wV = 2a
1
wit -
y 0w AN (8) | = g—‘% sen 2 , ST TH2 £
{0
..’a :uto . (xlt()
3 = D = == = . . o = i\ - ‘ : “-‘-—_—!
sv e - | sen A wV Za,sen 57
onguo
F\1 S -5 "
LI:"l a — L.l "Lat 2_ - ato
V ""0 O Jt
w-+0 O

CASO PARTICULAR: SI t_ = 1 SEG y a = 100 IN/SEG’

2 x 100 _ 100




':V . Lt R

= lOHOTlsen -i"“—| SI T>2 SEG
LIM S = 100 IN/SEG )
T » w ' :



Pseudovelocidad V, en phlq/seg

p—
Q
o
o

ol NN 7AW CEIT R
N \//X /\u=100pulg/segz_ "

Periodo natural T,en seg

Espectro no amortiguado correspondienfe a un pulso rectangular
de aceleraciones. Segun N. Newmark y E. Rosenbiueth, ref 1
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Desplazamiento mdximo D, encm

60

aol-

Componente N-S

1.0 20 30 a0
Periodo natural T , en seg

Espectro de desplazamientos. Sismo de Tokachi- Oki, Japon
(1968). Seqin ‘H. Tsuchida, E. Kurdta y K. Sudo, ret'4.

a1



o
g;‘-; ‘ - -;.l
€ : Componente N-S
© 200}
e i
@»
o
g i50p-
=
o
£
2 oo}
o°
e
= 50}
=2
2
> o0 | I [ T
o 1.0 20 - 30 4.0
Periodo natural T,, en seg
A
~ Mdx {lXo '(ﬂ{} A
| _ Componente N-S
3.0

Max{l'x'o (t}l} = 207.67 cm/ seg*

2.0
£=0.05
"

o g=0.|o/
B | L | | I ]
°5 .0 20 30 a0

Periodo natural T, en seg

Espectros de velocidades y de aceleraciones.. Sismo de Tokachi-
Oki, Japon (I968). Sequn H.Tsuchida, E. Kurata y K.Sudo, ref.4
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A~V
N 79° 14E ™~
VERTICAL
1
N 10° 46'W .
100 150 200 240

£

Acelerogramas originales del sismo registrado el

I1-v-1962, en la ALAMEDA CENTRAL, Mex. D.F.
(Tomada de la ref2)
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500

Velocidad, em/seq

100
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ENTE NI
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Fig 80 Espectros de respuesta., Alameda Central,
11 de mayo de 1962 A
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500 m— v

-Velociddd , cm/seg
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/
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148X
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1-

5
Periodo,seg

Fig Bl Espectros de respuesta. Alameda Central,
11 de moyo ce 1962
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Fig 82 Espectros de respucuta, A!omi%o Central,

1l de mayo de 19<7

43



0¢
Velocidad,cm/seg
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Periodo , seg

Fig 116 .Espectros de réspuesto. Ciudad Universitaria,

6 de julio de 1964
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" DISTRIBUCION DE FUERZAS CORTANTES DIREGTAS Y,POR TORSION

centro de pa
dod - JFy T
graveada 7 y Y
/ . s
(C.G) ©ofuerd — WYY L
- deinercia Fx ey ex /s
: J/ _ -/
onrode /Lo L
regideces : = /7, . //
(C.R.) A A
z pd Z Z
.
i [ X X -] ('\‘ t_ S
— c e 7
2 2 <
| - 5
TT777777 777777777777 7777777 /“““"‘“;
C.G. Vy=Fy
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- CG. ’
VzFx—e(D) ) ¥ © ¢
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¢ POSICION DEL CENTRO DE RIGIDECES
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RZAS CORTANTES EN LOS MARCOS
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SISTCMAS NO LINEALES DE UN GRADO DE LTBERTAD ‘s

4
i

ECUACION DE MOVIMIENTO-

Mx  + Oly,y) = P(£) ; ly = x-x_ = DESPLAZAMIENTO RELATIVC

SI QOly, y) = KY + CY  SE.TIENE EL SISTEMA ELASTICO LINEAL

MODELOS PARTICULARFS

1. RIGIDO-PLASTICO Q fr
Q2
' >
Qi )
0 ="'Q1 + Cy: SI V':D .
Q =0, + Cy, SI v<0 EN DONDE C = CONSTANTE. SE HA EMPLEADO COMO

2
MODELO EN EL ANALISIS DE TALUDES Y CORTINAS DE PRESAS DE TIERRA

¥ ENROCAMIENTO

2. FLASTO-PLASTICO ?Q

_’Y

0 = Ql(y) + Cy

SE EMPLEA COMO MODELO EN EL ANALISIS DE ESTRUCTURAS DUCTILES.

TACTOR DE DUCTILIDAD = u = yu/ye
Yu = DESPLAZAMIENTO MAXIMO QUE PUEDE SOPORTAR EL SISTEMR SIN

FALLAR

ot
T



3. SUSTEMA N LENEAL ' 5

CON ENDURECIMIENTO CON ABLANDAMIENTO
) SE USA COMn MODELO PARA ANALISIS SE USA COMO MODELO DE SISTEMAS

DE PUENTES COLGANTES _ QUE ‘SE DEGRADAN POR AGRIETA-
MIENTO (MUROS DE MAMPOSTEEIA,

POR EJEM)

4. TIPO MASING

()T (INCLUYE' A LOS ANTERIORES COMO CASOS ESPECTALES)
0 -0 Y - Y
'"TT—JE = Ql(__?r_ii) —
—— e L
Y v
, Esqueleto de la
) | curva
D, = FUERZA EN v = v
v_ = DESPLAZAMIFENTO EN EL CUAL EL PROCESO SE IMVIRTIO (y CAMBIO

DE SINNC) POR ULTIMA VEZ

CAS0O FARTICULAR DEL ESQURELETO

o o) 7 r . :
- = e () (MODELO RAMBER - O<000D)
V - ""[ O]_

DONDE v, Ql' v r SON CONSTANTES POSITIVAS

Q + /“Z—E}('-:O
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EJEMPLO: CASO BILINEAL

Q 4

>

Y
N/

37 ¥ (l y
.<0
EJEMPLO CASQO ELASTOPLASTICO
QA .
' — Y20 '
) K “(é } : . ~» b
A
: >
| \/{/Y<O

VETODO g DE NEUWUARK

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

DE NEWMARK DESCRITQ ANTERIORMENTE.
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EJEMPLO ' -

| - ' 2 -1
(1) M=2 ton.sed cm

S /I

//‘______ K= 18 ton/em

30 f----

«—+—K= 32 ton/cms

77 71 | 0 09375 R
¥ vy {t) tons g \ -

t
i

T

H

» 1 seqs.

0 05
ECUACION DF EQUILIBRIO DINAMICO , MY + OQ{Y) = P({t)

L _ P(t) - Q(Y) _ B(t) -
v = . - -

Qty) | (T

PARA LA APLICACION DEL METODO DE NEWMARK SE TIENEN LAS SIGUIENTES

EXPRESTONES
ti+1 = ti + At
S'(1+1 = éi * (gi * ¥i+l) At/2

| Vier = Yyt Yy At 4 (0.5 - v, (e)” e . Y fAt)Q

CONSIDERANDO At = 0,10 SEG, Y g = 1/6 - SE PUEDE ESCRIBIR;
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# A
Vo Y+ A Y+ YLD o ot
il i 20 7L Titl » ¥
7 _ . - ‘1 i ". A X N
NViegp T Vg P V(00100 + g2y 4+ XL y) oo (11D
EL PROCEDIMIENTO DE CALCULO ES COMO SIGUE:
’ o b
SE ASUME Y.
SE ASUME Y., -
SE CALCULA Y44 CON LA ECUACION (II)
-4 ST CALCULA Y, .o CON LA ECUACION (IIT)

'SE CALCULA UN MEJOR VALOR DE Y, . CON LA ECUACION (I),
“BTC. i ) o L

...

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

o
I
D !
|
S : I
Qo == = = g ' |
l 3 l
. I
1 |
‘ |
|
| |
| l R
I - | , o
Q . ' Yo Y . ylﬂﬁ?
1. COMPORTAMIENTO ELASTICO ’ ' O = 32V TONS
2. CAMBIO DE PIGIDEZ ’ ' O = 30 + 18 (Y-YO) TN
. h (] = N - 2 . - "
3 DESCARGA , 0 mdx 32 (-Y_M_AX Y) TONS

ESTA ULTIMA EXPRESION MANTIENE SU VALIDEZ HASTA QUE,(YMAX—Y) _<_2‘.’0

&0



DPARA t =0,

Y =
(9]

PARA t = 0.10,
ler. CICLO
SEA ¥i+l = 20
Viel
Yi+1
Q =
;
i+l
20, CICLO
y
i+1
Yi+1
|’_) =
Viel
Ser. CICLO

0.%375 CMS

P50 _ .
T M

V.
-1

n

<

!
MEQ

= -l N '5lfr‘

e—ttag”

COMO PRIMER TANTEO. EN TAL CASO

= 1 - =
=0+ 55 @0+ 25) = 2.25

32 x 0.1167 =

_ 50 - 3.733
= 2

73.134/600 =

32 x 0.1219 =

= (50 - 3,9)/2

0 + 0.10 x 0 +

1 - e

3.7330

23.134

23.134/2 = 16.567

$.1219

3.9009

= 23,050

60
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40.

CICLO

v
i+l

i+l

Avs

o)
H

<
1

Yieyp =

23.052

[T

2,4026 ©

23.052/2

]

32 x 0.12175 3.8960

{50 - 3.8960)/2 = 23.052

Yoot

73.052/600 = 0,12175
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LOS CALCULOS BASICNS SE MUESTRAN

EN LA TABLA SIGUIENTE:

T 1
t X Y o, Y _ 1 Y 0 :
SEGS | TONS CM SEG CM SEG cMs PO
: S
0.0 { 50.90 25,000 0.00 n.N0 G0
0.10 | 50.00 |  20.000 | 2.2500 0.1167 37350
; | 23.134 2.4070 0,1219 3.9000 |
. 23.050 2.4025 (.12175 3.3960 i
23.052 2.4026 3.12175 3.8660 |
0.20 50.00 20.000 4.5552 0.4722 15.110 ;
17.445 4.4270 0.46793 14,070
17.513 4.4310 0.46804 14.977 !
17.511 4.43075 0.46204 14,977
0.30 50.00 10.000 5.8060 0.98610 30,8750
9.560 5.7849 0.98540 10.8R20
9.569 5.7848 0.98543 30,8620 |
0.40 | 50.00 0.00 6.2630 1.5958 a1.845
4.0750 | 6.4670 1.6026 41.97: |
4.0141 | 6.4640 1.6025 41,970 |
4,0150 | 6.4640 1.60250 41.979
0.50 50.00 0.00 6.6650 2.2623 53.846
: , -1.9230 : !
! i ~1.9000 | 6.56975 2.2591 P 5a.769 |
. | | ~1.8944 !
; : ~1.8946 | £.5700 2.25912 53,780
i _ —m I e !
©O0.50+ 1 5.00 1 -24.3946 | (.5700 2.15010 R i
. 0,60 5.90 ! ~30.000 3.8502 | 2.7848 L 63,7
; L =29.126 J.enan 0 278604 S
| © =20.136 3LA03AT 0 T 7RE6E . 0 6L
| : -20.13%9 | 3.89347 ! 2.78624 I 6.y
i : - R e SNSRI PR i_ s mscnm e et ——— e -
, D70 1 5.00 12,000 1 0.83657 ) 3,02%100 (757
; : -31.289 | i :
; ; . =31.320 { 0.87057 | 3.02626 I |
; ; : -31.299 ' l
? ; . -31.301 7§ 0.R7L8 2.02641 | 67.600
; : -— : - S P "':r-‘ © e e eae et et i R |
 9.7278 ;  5.00 1 =31.620 | -0.003i3 | 3.03850 67.81% |
{ } P =31.409 | : :
i i -31.420 | -0,000352 | 3.02853 LoerLein |
L ! | -31.4093 | -5.000205 | 3.0385 el
En £=0.5 + SEG, iy =-45/2"= -22 -22.5 - 1.9946 = -24. %4



CONTINUACION DEL CUADRO ANTERIOR

(T3 . ]
t P Y Y Y 0 :
0.80 5.0 -28.000 -2.1449 2.959611 65.293 |
: -30.146° S :
-30.000 | -2.21708 | 2.957874 65.237 |
-30.118 -
-30.117 -2.22127 | 2.05777 65,730
' ' N
0.90 5.0 -27.00 ~5.07712 | 2.59n025 53.473 i
-24.236 _ 4 |
-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
1.900 5.0 | -14.00 -6.85782 | 1.99614 34.461
-14.7305 o .
-14.7200 -6.89382 | 1.99494 . [ 34.423
-14.7120 ~6.89342 | 1.99495 34.423
SV DL U .

EN ESTOS CALCULOS SE INTRODUJO t = 0.50° Y 0.50° PORQUE PARA ESTE
INSTANTE SE PRODUCE UM 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 ACELFRA-
CION DEL STISTRMA Y. BN FSTF TNSTANTE NO SE PRODUCEN CAMBIOS EN y

Y v. EL TIEMPO t = 0.7273 ,SEA.  SE INTRODUJO POR LA NECESTDAD DF
CALCULAR LOS VALORES DE.Y Y DE O, PUES A PARTIR DE DICHO INSTANTE

SF INICIA LA DESCARGA DFL SISTEMA. ESTA CONDICION SE ENCONTRO SOBRE

h g -P m E v SFE v .
LA BASE DF APROXIMAR Y A CERO, OBTENIENDOSE MAX=3.03853 CMS v
0 = §7.818 TON.

TMAX

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

.50+

.60

70
0.7278
0.80n0

yfsupuesta) P

Cm Seq—? Ton
- - 590.00
23.n320 5N, 006G
17.5110 50.00
9.5690 50.00
0150 50.0n0
-1.894¢ 50.00
- - 5.00
T =29.1380 5.00
-31.3010 5. 00
~31.4493 3,00
-30.1170 5.00
-21.3Nn80 5.0N0
—l”.?i r 5.01

L W

NO- D D D WD

O

-

v

Cm,

.00

.12175
46804
.98543
.60250

.25912 |

.25912
.78624
.02641
.93853
.95777
.59474
.994905

0 1 Y (calculado) vy

Ton Cm Seg_2 Cm Sergt'_1
0.00 25.00 0.00
3.896 23.0520 2.40260
14.977 17.5110 4.43075
30.863 '9.5690 5.78430 o
41.970 4.0150 6.4640
53.789 -1,8946 6.5700
53.789 ~24.3945 6.5700 -
63.277 -29.1380 3.89347
67.600 | -31.3010 0.87147
67.818 ~31.4093 ~0.000205 -
65.234 30,1170 ~2.22127

3.617 ~24.30890 . -4.94242
34,423 -14.,712n -6.89342

— QmEy,

h CAMRID DE RIGIDTZ

— CAMBIO DE CARGA

Ymax.

RESPUFSTA MAKTMA

V m&x. =
Q max



G9

30

2.0

m—— e

X max = 3,03853

77077 /777777
T 1
|
- _ = __- — —
2.2 0.4 0.6 Q8 Seq W



~ CRITERTOS PARA TRAZAR ESPECTROS DE DISENO ELASTOPLASTICOS A PARTIR DEL ELASTICO

1. CRITERIO DE IGUAL DESPLAZAMIENTO MAXIMO DEL SISTEMA ELASTICO

Y EL ELASTOPLASTICO DE IGUAL PERIODO:

s Q o Brax . Qe
r Q, = Ky, = - e
C P y 1l "
Qef-----~-~--- = -
20
/, t
Ve
s ] y = n = uy = UD
——— ! MAX e y P
Qpr . .
1 |
yy I }’y D W
Fmdx =Y -
2. CRITERIO DE TIGUAL ENERGIA ABSORVIDA POR LA BESTRUCTURA:

4 Q

,Kye L“—‘—-“i;;;ég

Ky Y. Ky v
S ’ .
S AL S DI N
R
v’
LNz, L, Wiy, Ly
2% 2% v yy'p 3
\ .
eyt L L
G ON v, oz o n T3
Yy Yy
Ve -
e T
=
Yy

6o



Y, = ==
Yo /2u-
: _ ~ el yax _ by
y AMAX T D, = - = ===
. Yy P vETTT v
POR LO TANTO
DP': b, /Y2 Y Qp = QC//ép— 1!

7o
g



T T T
o " 1 .= Factor de ductilidad
E .
.;(' 1.8 ) -m— ————— [N SUTUUIPTOII R,
<«
=
o]
Ak
—|x 1O A Al
+ |
"t@ = B
o \\ /ﬁ\//A\\\
) Q ol — RN L N
o] ksl L
2 e
ik —
s a) Amortiguamiento nulo, u = 4
vie g
o] Q
2| e
= £
v | o
|
; ¥ xS -
H f. .
84
NN
o o
i =
bl & ol
o | w
ala A
"
05 b e
1= o
o -] -
b) 10% dc amortiguamiente, U = 4
ol o L L
o] 05 10 15 20 25

Perlodo natural, scg
Comporacién de la respuesto maxima de un sistema elas-

topldastico 'y uno eldastico. Sismo de El Centro, Cal.
(1940). Segun Blume, Newmark y Corning.
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P

A
A .,J. .

.
3';( f
L w2l 25)

P

A)\ ;:)Q'

/
/
v

A N

e

/]

PN XK L]
uy =“Factor de ductilidad .

T 7 RSP
AN

I ANX

~
s A
s ) NI o
NS /K.va
o b e
A Nt
4 AV
L | 1 % N
AAVADIBYARN)
g 8¢ 8 R

Fos/Fnd 'p ‘pepiooisy

10

03 08 05

0z

Perlodo natural, seg

Espectro de respuesta de un sistema elostoplastico con

E1l

Sismo de
Segin Blume, Newmark y Corning.

nule (porte elastica).

(1940).

amortiguamiento

Cal.

Centro,
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.

it

AN

o= factor_dg‘ductilidéd :

3

K

:

FasfFind ‘) ‘pEPIOOToA

seg

Perlodo natural,

Especiro de respuesto de un sistema elastopldstico con

Sismo de El

Newmark y Corning.

iento (porte elastica).

10% de emortiguam

{1940).

Segun Blume,

Cal.

Centro,
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METODO 8 DL NLEWMARK

I

SISTEMAS ELASTICOS LINEALES DI VARTOS GRADOS DE LIBERTAD

" PARA CALCULAR LA RESPUESTA DE UN SISTEMA DE N GRADOS DE LIBLKTAD Y
COMPORTAMIENTO LLASTICO LINEAL SE EMPLEAN LAS MISMAS ECUKCIONEb Qi
PARA UN SISTEMA DE UN GRADO DE LIBERTAD. ‘
J.(.(t. = x (t.) + [.x...(t )+ X (t.. )],-‘Q‘—t—
jrTivl) vl Sjt i jroi+l 2

3

X

§(Eag) = XyE5) z‘cj(ti).At s [(1/2-83353-(1:1)' %,__s'x'j(tl-ﬂ‘.,](!st')'z

_EN DONDE j = 1,2,...,N.
EN ESTE CASO SE RECOMIENDA TAMBIEN UN VALOR DE 8 COMPRENDIDO ENTRE /i

Y 1/6, Y QUE at £ 0.1 Ty, EN DONDE Ty BS EL PER10ODO NATURAL NI' VIgi

CTON MAS PLQUESO.
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EJEMPLO

”SEA UN SISTEMA DE DOS GRADOS DE LIBERTAD CON AMORTIGUAMIENTO NULO,

CUYAS MATRICES DE MASAS Y RIGIDECES SON:

10 11 | ré 0
K = ’ M =
1 ;J : *t?

USANDO EL HMETODO g DE NEWMARK CON At=0.2 seg Y g= 1/6 CALCULE LA

—h

RESPUESTA DINAMICA ANTE UNA EXCITACION DADA POR LOS DESPLAZAMIENTOS

DEL SUELO:
x, = 1.2t ST 0<t<2seg (x, N CENTIMETROS)
X, = 4.8-1.2 ¢ SI 2 <t <4 seg '
Xq © 0 SI t <0 o t > 4 seg

PUESTO QUE ESTA EXCITACION IMPLICA QUE x_(t) = O PARA TODO t, SE

TIENE QUE LA ECUACION MATRICIAL DE EQUILIBRIO RESULTA SER

MY ¢ KY = MY +Q =0

POR 1.0 QUE
- ) = - v -=
m,oy, oA 0 ¥y Ql/ml
m, v, * Q2 = 0 + y, = Qzlm7
EN - DONDE Yy T X, 0 Xy Y Y, T X, - X,

CON at = 0.2 seg Y 8= 1/6, LAS ECUACIONES DEL METODO g DE NEWMARK
QUEDAN EN LA FORMA

e
—~—
~t

-

+

—h

p—
1]

e o o ;
‘\J(tl) + 0'1¥Xj(ti) + Xj"“‘1+1)4 |

—t
1t

xj(tj) + 0.1 xj(ti) + 0.04[xj(ti)/3 + xj(ti+]}/63
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ENt:O,yi':.xi:O’yi:xi:O’ yi-.:xi=0.
CEN.t = 0.2, x, = 1.2 x 0.2 = 0.24 ¢m; SUPONGAMOS x, = y. = i.35
Y X, =¥, = 1.59 cm/seg ;
PRIMER CICLO -

" PARA LA MASA 1: x; = 0+ 0.1 (0 + 1.35) = 0.135 cm/seg
x; =0 + 0+ 0.04(0 + 1.35/6) = 0.009 cn
yy = 0.009 - 0.24 = - 0.231 cm

PARA LA MASA 2: x, = 0+ 0.1(0 + 1.50) = 0.15
X, = 0+ 0+ 0.04(0 + 1.50/6) = 0.01
y, = 0.01 - 0.24 = - 0.23 cm
h1§ ﬂo 1] Fozsﬂ "-2.540]
Q =J = ‘| ‘ - |
Q| 15| |-0.230] ‘—1 381
Lo L J L 4 L
POR LO QUE v, = x; = 2.54/2 = 1.27 # 1.35

L
—_
=

Yy = X, = 1.381/1 = 1.381 # 1.

SEGUNDQ CICLO

x; = 0.1 x 1.27 = 0.127 ; X, = 0.1 x 1.381 = 0.138
¥, = 0.04 x 1.27/6 = 0.,0085 | X, = 0.04 x 1.381/6 = 0.0092
. .
v, = 0.0085 - 0.24 = -0.2315 g Y, = 0.0092 - 0.23 = -0.2308
| | .
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] -0.2315 -2.546J

d

5 -0.2308 1-1.386

= 1.386/1

t

1.273 ¢ 1,27

Il

1.386 1.381

+ 0.2 = 0.4 seg SE TIENEN X, = 1.2 x 0.4 = 0.48,

10
Q=
1
DE DONDE X, = ¥
X3 =Y
EN t = 0.2
x,(t;) = 0.0085
x1(ti) = 0.127
x,(t;) = 1.273

PRIMER CICLO

; xz(ti) = 0.0092
; xz(ti) = 0.138 ‘
; xz(ti) = 1.386

x,(t.,q) = 2.1 SE OBTIENEN:

SUPONIENDO X, (t;,) = 2.3 Y
x, = 0.127 + 0.1(1.273 + 2.3) = 0.484
X, = 0.0085 + 0.2 x 0.127 + 0.04(1.273/3 + 2.3/6) = 0.0662
y, = 0.0662 - 0.48 = -0.4138
X, = 0,138 + 0.1(1.386 + 2.1) = 0.486
X, = 0.0092 + .2 x 0.138 + 0.04(1.386/3 + 2.1/6) = 0.0693
v, = 0.0695 - 0.48 = -0.4107

o 1 ;-0.41351 [14.5451
Q = o | = !

1 50 01-.4107 |-2.408}
NEDONDE x, = v, o= 4.548/2 = 2.274 # 2.5

Xy = YZ = 2.468 # 2.1

ETCETEPA.

.05 RESULTADOS DEL PROBLEMA SE PRESENTAN EN LA TAELA 1.
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i

SISTEMAS LINCALES CON. VARIOS GRADOS:DE.LIBERTAD , | . AT
LR *

ot
B

’ S A . % . H T "
. - ]
Tares 2.1, Ejeapln 2.7
1] & k4 AN BTN RN X Y 2 ENE R
8L ton  ferm/segdem/sey em | em ton |em7seyt|emidsen; empl Tem om
B o 6 0 ‘o o |-..0 o o o b

o ? 340 L3s0 013 6004 |-0.2%10 f.310 1.300 | 6,150 0.0i90] -0.230048 Oz 4
02] 2546 1210 | 0127 | oocas|-o.2vist Lyas | wseo | c.rde oloo#d| -0.2304[ 024

02 2.%4% Lzt Q.27 0.008%(-2.23:48 1.386 | 1,386 0,138 00042 -Q.2%04] 02a

....... S e

Al 4348 (+2.300 | 0984 00.6552 ~0.4138] 24534 2.100 | Ga8s *0‘.0.93 -0.4:07f 0O4R

o4l 45391 2.274 048 0.0660[-0.4140] 2.453 2,468 | C.32) o.0718f=-0,9082] 048
[ K 4.548 2.2ra L_O.-“!I 0.06301-0.4140] 2,435 €248 ) 0s22 O QTI7]|-0.4083] G.4B8

O8] 434p ] 2.274 043 0.0660{-0.4142| 2.4%% | 2.45% | 0.322 Q.0H7?}-0.4083] 0.48

06} 5585 2.700 0978 | 0.210%(-0.5093 2.950 3,200 1.084 023011 -0.4999] 0.72
06§ 5.98y 2.793 c.987 Q2100 (-0.5939) 2.947 2.960 1064 0.2295 -0.4915] ©.72
D6 5330 | 2.732 9.9a7 | 0.2t |-0.%089} 2.96s 2957 1.065 0.22%94|-0.4%:14 ] 0.72

) 0.6] 5583 ) 2,79 } 09a7 | 0,211 ]-0.3099] 2964 2.‘36é 1.06% 0.2295 ~0.49i4 1 0.72

o.8] 5439 | 2990 | 1538 | o550 0.9950} 2.790] 2983} wesa ] osoiol-cass0f 094
o8] s4z2s | 2724 | 1335 | c.asaT-0.4963] 2798 2790 | 1641 ] 0.49397]-01803] 095
oaf saze | z7vr | 1837 | oesisl-0.a352] 2797 ] 273w | 1sa2 | 0.4998]-0.45021 d.9s

~0.49R82 2197 2.197 1642 0.4993]-0.46021 096

-0.378a] 1.977] 2200 2,142 { c.as02[-0.3198]) .20
-03790] 19us| 19rr| zi20] oarar|-aszisz}an

1.0
[H-) -0.379] 1.94% 1.985 | 2.121 08787 ]-03218[ 1,20
o . . - .

-0.a7s0) L9IAY .99 1 20210 0Arar|-0.3.013 1 120

RUESEUUUR. SR SR RSP

0B 02| Q.TOQ | 2.090Q 1.3341 | -G,10%% | 144

1. -0.1A82a (VR 0.712 Y X 8331 [-0,105% ] n44
1 -p.1ArA oriz !l z3sn | 33m[-000%9] 14
.. | .- R R B
B 22800 | 2.382 ] 1ares | 0.365] 1.3

-0.73s FARLES tALES OJ&‘:'—)LLBB

t&6]- 3625 {-1.500
v - 3.990 |-1.341

LS |- 3040 [-1.%42
U TSSO N

181283 f-2 %20

LB{- 49%g (-2 414

LB l-says -2

20|-s354r |-2800
20[-5%49 |-2r73

e - .-

tae

2a]-4va39')-21ra




‘ -

e e, g e e v B ——— ————— — -
L Q ,‘l’. = LK% > X, , 24 X
6o, ton ¢ Flemyfregt  em cm ton {em/eep?lem/ney cm

2210186 |-5v00 | 0481 30879 CYZTH|-9.332 [-5.460 { O, 1T 1.04CB

1
-5078 | 0,493 | 30HB3 O.4 83 |- 5337 L—5.352 o, 187 20007

<s.0u3 | 0,453 | 20RR3] 092RN]- 5537 [-9.337 1 0.188 | 3.0ar?

[JENE RSN JNEp— RSP

6 w00 o708 | 307s1] 1iss1]| €386 |-6.200 -0 908 | 79065
cervs \-0.644 | dorer| Lasezl £ 383} 6306 [-coenr | 2887

L€ 209 1.0 626 -6.383 [-0.986 | > usse]

-6 08 |-0.C486

26147008 - SO0 |0 T T

-0 GRS

SEH 104 |0 FSE

€174 [+ ERE
cee20f- 4,115 |- 4, 100 |-3.206 ‘?.E.'B?bl

-& 200 j-a w45

-4.787 2004 ocees]|-4a. 1t -4 ras.]-5.212 .09zt

LI Jr o

-7.992

OFLES -4, 1%0 [-4.150 [-3. 211 20021
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PROBLEMA DE VIBRACIONES DE TORSION

ACOPLADA (CON TRASLACION

-
-
N
EUNURP

K = rigidez en traslacifn

e, = ¢ Lt = rigidez en torsidn
F = M2 + K(z-e 8) = - (1)
ze Mz K(z ese) 0 .
; ) = B + - - =
EMC.G. Jo Lte K{z ese) e 0
Jo + Lo - Ke_z = 0 ' (2)

i, L 2
EN DONDE L = L, + Ke_

PUESTO QUE LAS VIBRACIONES SON ARMONICAS:

g = ~ule y z = -wlz
Sustituyendo en ec (1):
~-w?Mz + Kz - Ke_o = 0

(K - wZM)z - Ke_0 (1)

L
o

17
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&
Sustituyendo (3) en (2}:

- 2) s - =
Jw<d + LTO Kesz‘ 0

- 3.2y - -
(L = Ju2) - Ke_z = 0
[3

Det ________ e — = 0
i

(K - w2M) (LT—Jm2)~- K e; = (

KL, - KJmf—lJMLT + MJot - Kzeg = 0
KT + ML_ KL, . K2e?
w‘-r__.______.___'.].im:z,‘____,_,ii_.. S:O
Mg MJ MJ
DIVIENDO POR (K/M)2:
| 2 2

b L2 KT+ MLy KLy | K'eg
(kayd KM M EM a2 My (k/u) 2

ST V¢ = w?/ (K/M) Y CONSIDERANDO e, = cb:

L./3 L_/J 2
A= ad (1 + K;; )+ K;; - C — =0
J/{Mb"™)
' 2 2
SI (Ly/3)/(K/M) = n y 3° = 3/(Mb%)
A= 3T (L% ) + o= 290 = 0
1
AZ — n + 1 i/("I -+ 1)2 . Cz
1,2 ) 4 2
J
> ey =y (K/M) y ms = A, (K/M)
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, . i) ..
Eﬁectos SIsmicos en esfmctums “en. formcz :
de péndulo invertido.

Octavio RASCON CH. *

INTRODUCCHON

En la practica se presentan estructuras consti-
tuidas por una sola columna la cunl sostiene una
cubierta que pucde ser una losa o nn cascarén. Su
comportamicnto dindmico dcbe estudiarse consi-
derando ¢l efecto que la inercia rotacional de la
cubiertit induce en el movimiento total de la es-
tructura,

A priacipios de este afio se presentd en Califor-
nia, EUA. un trabajo' en el cual se tratd este pro-
blema desde un punto de vista energético. Se cal-
culd séle el periodo fundamental y con base en
¢l. la respuesta de la estructura a un determinado
temblor. Los periodos calculados para cuatro es-
tructuras de esie tipo ya construidas fueron me-
neres (que los medidos in sifu. La discrepancia fue
atnbuudn a efectos de rotacién vy traslacion de la
base,

El objeto de este trabmo es introducic un 'mah-
sis modal. ¢l cual nos propercionara los efectos del
acoplymicnte que existe entre los modos de vibra-
cion. Towbhién sc tomaran ¢n cuenta en forma
aproxizmada los cfectos de rotacién y traslacion
de la base.

CALCULO DU FRECUENCIAS Y
CONFIGURACIONES MODALES
DE VIBRACION

l. ."v.;.‘(‘/ Y ll}']."\fn

Pira el caso en que el centro de gravedad de la
cubicita se encuentra localizado e la prolongacién
del eie Jdoe L colnmna. el nrovimiento de la estruc-
tura podra extudiarse en dos ditecciones perpen-
diculares enire ~f En tal caso el problema podra
discretizuie como de dos modos de vibracion aco-
plade= en cada Jdireccion.

Para ¢l calenle de las frecuencias de vibracion
s¢ ideatizara a extructura comae de comportamiento
lincal, constitnida por una cubicrta infinitamente
rigida Jde masa simetricamente distribuida v sopor-
tadan por vt gola columna, Come primer casa se
considerard al suclo infinitawienre rigide {fig. 1}.

En fig 1

W pexe de In enbienia wias b parte tributa-
ria de Ia enlumng :
f = memento de inercia de la masa de la cu-
hi(‘l'lil respecto al eje »

* Ahl nte  de Ionvestigador,  [nstituto de  Ingenieria,

UNAM.

E
i

.G

L

Para

) pav _/”,,’.‘,.ij/,g x‘.'

Fig. 1, Péndulo invertida

madule de elasticidad del material de la
columna

momento v inercia de la seccion transver-
sal de 1o columna con respecio al eje
centro de yravedad de la cubierta
distancia de C.G. al suelo,

columna mostrada en las figs. 20 v 20,

rupides por traslacion  {fuerza horzontal
apheada en CUGLonecesaria para que este
se desplace la unidad)

rigidez por rotacion {par aplicado en .G,
necesario partaproducir un yiro unitari,
a la altura de C.G.

rotacion en C.G. debida a la {fuerza &
desplazamiento ldteral de C.G. dt*b]do al
womento k,.

P /
) z
!
L
e s
; o
£
’ wry—— (J ' ‘

lita. 2, Rigideces
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[)Mprcu.mdo las deformaciones por cortante,

las expresiones para k. k.,

8¢ por estatica v valen
k=
k, =
=
8 =

Para una fuerza de

1 y § pueden encontrar-

3L LY (1a)
E1/L; 8 ﬂZa)
1.5/1. {1b)
L/2 (2b)

magnitud ok. el desplaza-

_equilibrio -
4

miento serd « y el giro «t, Para un par de magni-
tud Bk, el giro sera § y el desplazamiento 83. Al
aplicarse ambos simultdneamente, el desplazamien-
to total de C.G. sera x, y el giro r, (fig. 3).

X‘ -

prarlh e

ke B

®
"

a+pfB8

ad +p

m
1]

Fic. 1. Despiazaunientos gy giros totales

Por tanto los valores de x, y r, quedan dados
p()[' s
capEmoao4 B {3,

R R {4)

Resolviendo ¢! sistema de ecuaciones 3 y 4 para
a v g, v outilizando las ecs 15 v 2b se obticne

= (.\',-—*k.—yﬁ).«: (5(’!)
8= (v, — kyxy) /s {5b)
it oins cuales
Y - .’,:,-;ZEI,-. (60)
v L -— kLA/4EL = 0.25 {6b)

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

mxy A4 ka = Q (7
Joo d kB =0 (&)

¥ x‘ r,desp’ozu;menlo
”ﬂﬂ ceniro de gra

posicion d ' "\J g védad ‘de la cubier
ta.

s

m¥y g, - rOloauon del cen-
tro da gravedad
de_la cubierta

mxX, +ka:Q

J.$j| +k,.ﬂ=0

Fic. 4. Diagrama de cierpo libre

Sustituyendo a (5a) y (Sb) en (7) y (8) se

obtiene
mxy 4 (kx, — kkoye, ) Je =0 (9)
Je + {(keev — kkoyx Y e =0 {10)

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

2T e
07 £ xi—vykk, Kk, J
Utilizando las ecs fa. 2a y 6a se encuentra quc

ykk, = Lk/2 {12)

Puesto que el movimiento es armoénico se tiene
que

(13)

en donde w cs la frecuencia circular natural de vi-
bracién.

Sustituyendo las ecs. 12 v 13 en (ll) se obtivne

L] - . . -
X1 = —w'X, b4 ry = ~—w e,

m 0 X P _ [lii X
- ! 2
~- \— w % . B _L—!\_ k . os u
o/ ) 2 M S

(14)

X'y 1
=0
® Lk J
r

I I
(15)

l.a ec 15 representa un. sistema de ecuaciones
homogéneas. el cual. para tener solucion diferente
de la trivial, necesita que su determinante sea nulo.
Por tanto

Factorizando con la ec. 14

k --—{d-k—‘l m Q

1 ‘ 2

. | k s ' Lk
|: ® - 2x
- R Y
v Lk k. ;
[, e e m."i
2 K /
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i, b
Desarrollando ¢l determinante sc llega a
1
mfuo' - — k] mk }e¥ 4
K
1
b —— (dkk, - LPk*) =0 (17)
4u*

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

k] v mk, kF,
wl — ..—!_t_-‘-it—— o |- '70 (]8)

i ETEE

gue es una ecuaciéon de sequndo grado en ¥, cuyas
. soluciones son

o : 2m/«
: k0t KR

+ . ¢

N 4m* J* 4mf &* (19)
e Dividiendo numerador y denominador de {19)
¥ - entre m] ‘

c o kim k]
mn, == —
= 7
N T T
= 5 \j (Aim + k) — (~k,’m) tk. '

(20)
Llamando a

k'm = p? = cuadrado de fa frecuencia circular na-
tural por traslacién

k. | = o = coadeado de la frecuencia cucular na-
tural por rotacién

se obliene ‘
mll:_" . 2(,}:: P

\ PIE NI L ;"'—-") (1)

Dividiende ambos sniembros de (21) entre oy

,
haciende w7 p7 = N v QF pY = 4ose llega a
Moo= 2 (1 N I T ) {22}

Es interesante nozar que si J = 0 (masa concen-
tada) de fa ee 17 se obiiene o = ko= p?

Las conliguraciones modales puedén abtenerse
de cuabquicra e las dos evnaciones algchraicas
contenidas en Lo couacién matricial dada en ec 15,
La primera de olas o
{ g 3 TA 0

S [T T B N NI 2

X : 5. (2}
donde ¢l indice nindica el nimero del modo v de
la cual se obtiene

Lk f{k A
Ny, w 11,y = —z—h—/(—: - m«.';'_l) (2‘:})

17

dividiendo numerador y denominador de (24) on-
ire m y considerando que x = 0.25. k/m = p* v
que X, = «i/p* se llega a

xl,,./r,,“:-“ZL__/(‘i-——.\,.) (25}

Si se desean tomar en cuenta las deformaciones
por cortante basta con modificar las rigideces me-
diante un analisis de estatica y partir de nuevo d.
la ec 17 sin considerar que L¥A% == 3kk,. Si exisic
excentricidad en aliguna direccion su efecto podra
tomarse en cuenta introduciendo un grado de liber-
tad adicional..

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

Xy

1.0

w

0 1 2

4 5 o 7 o 4

W

| RITE lr.l'."r[u'u (RS RIS
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2. Swelo Hexible

Al oscilar

-

1
£

g estraciura 'cinu‘nt;ld:\.gen suelo

bBlando. existe interaceion dindwmica suelo-gstructu-
ca gue en Jo mayoria de los casos no debe’ despre-
ciarse al calenlar Tas frecuencias y los modos de

"vibracion. En lo que sigue se propone la adaptacion
de un método numérico para tomar en cuenta di-

.. <ho cfecto. :

Las restricciones del suclo seran {dealizaqas me-
diante resortcs de comportamiento lincal: uno para
desplazamientos lineales horizontales y otro pa-
ra deformaciones angulares de cabeceo de la ci-
mentacién **.

En la lig. 7 s¢ hace referencia a los parametros

.que a continuacion se mencionan

rigidez del resorte correspondlentL a la

" traslacion de la base * = CiA,

coeficiente de cortante elésnco uniforme
del suelo. b
area de contacto de la cimentacién,

rigidez del resorte correspondiente a rota-
cién de la base * = Cyl, = W'y

coeficiente de comprcs:on elastica no uni-
forme del suelo.

momenio de inercia de area de la base de
la cimentacion con respecto al eje =
peso total de la estrucrura

altura del centro de gravedad de la cs
tructura sobre el nivel de dc:,pl‘\nte

I'Hm ,\
desplazamicnto Iinea! tatal en C.G.
]m & .

desplazamiento angular tota! en C.G.

N. M. Newwmark";

abtura de C0r sobee el nivel e

Lo desplange

Ay o trastacion de Ly base

vy oz rotacion de la bhase

Xy wr oo B9

ey B4 oat

Xe T2 ‘.'ru

[ = ij\

o= M‘t')'\',

I 1. Chokyov ey Woya definidos antes
rmrm(.ntc

El problema sera resuelto utilizando un proce-
dimiento iterativo y la tabulacién propuesta por
se despreciaran la variacién
de la rigidez de la volumna 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., = momenta flexionante en la base de la ci-
mentacion = M + FL’

x. == F (K

oo MW R

A continuacion se describe el prowdununm i
sequir:

{. Suponer valores para x v -

20 Calewlar 7y AT usando Tas expresiones
Fo=meivy o= Jule Enoesta ctapa ol valor
de wy atin no se vonoce; por tanto se lHevari
como factor comdan cn el resto del caleulo

f , -
Posicion }
de equilibrio\ M
o c.G. F
‘ .....
[_' L e ) ' ) W
P L% K,k
| base
K~ .
I A : €o \ N
K '/'-'-/-nZ’./"AVH"'?'-'-'. sy Yool s, 3
. :“— - X - R

Fig. 7.

Muodelo de interaccian

dinamica suelo-cstrucfury
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3. Calenlir T fierza v el momento en la base me:

diante las formulas
Fo=Fy My=M+ FL

4. Encontrar los valores de los desplazamientos
xo VK vy, . MJR

5. Cale liidn Ins vialores de los pardawmetros « == Flk

B

6. feLtuar ius produuos BS y a0

7. Caleular x, = a4+ B8y +y =8+ ot

8. Efectuar el producto x» = L',

9. Calcular los desplazamientos lineales y angula-

res totales de C.G. mediante las expresiones
X=Z=x;+a+xe Y O Zetn

10. Encontrar el valor de of
tes x/x’ b e/

11. Si los valores de o calculados en el paso an-
terior son dproxnnadamente iguales, el proceso
habra concluido. En caso contrario repitase la
secuela utilizando como valores de partida para
x v r los encontrados en etapa 9 o valores
cuyo cociente sea iqual al de »” entre ¢, El
proceso deberd continuarse hasta lograr la
aproximacién deseada.

EJEMPLO DE APLICACION

Con motive de ilustrar los conceptos enunciados
anteriormente se calcularadn las frecuencias v mo-
dos de vibracion de un cascarén va construido en
California. EUA (fiqg &8). Los datos necesarios
han sido extraidos dé a 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
México v los espectros de disefio propuestos en el
reglamento d¢ construccién para el Distrito Fede-
ral -

[os datns necesarios de la estructura 501

I == 419 ¢m

L'~ 480 cm

yooo= 244 om

Woos 200 450 kg (0 20081 ky seg¥rem)
W = 43 600 kg ' '
I, — V775 % [0cm

L = 1065 ¢ 10%em!

ko= 1.266 ~ 100 kg em

k. o 74 N 10%kg em rad

oo 1386 > i00 kg seg® cm

- 0338 radiem

8 - 208 ¢mrad

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

. - N
C= Ff o (_.r-_—.f*._m — (26}
t - 24 | \/A

Eu cos 26

£ = modulo de elasticidad del suelo
r -2 relacion de Poisson del suelo

{

mediante los cocien-

74

A arca de contacto de 1o amentacion
I/, Fy .. factores de forma de ta cimentacion

- Para el caso de la zona blanda del Valle de
Meéxico un valor representativo de I2 es 50 kg/cm®
y v=0.5" Para vna cimentacion cuadrada los
valores de F\ v F. son 0.704 y 2.1 respectiva-
mente.

Sustituyendo valores en ecs 26 se obticne

Cr =0.123 kg/cm?
Cy = 0.369 kg/cm*-

CAso ' “SueLo RiGIDO

a) Calculo de frecuencias y modos de vibracion

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

= kim =608 (rad seq)*®
{2 = ,"”l] == 535 (rad,fscﬂ)."
p = O¥/p* = 0.882

con los -cuales

M. = 2{1.8R2 1 V355 —10.882) = 0.49+4: 7.034

Por tanto

V0.494 X 608
we = V7.034 X 608 =

Los periodos naturales son

Ty = 2nfw = 0.362 seg (T; obtenido de un regis-
tro de vibraciones libres de la estructura v
reportado en ref 1 == (0.483 seq)

T2 = 2r/ue = 0.096 seq

\’300 = 17.32 rad: seq

wy =

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

Las relaciones modales sc obticnen de las evs. 25
y sus valores san

I
Ny opg I —;—x—-l—li—- = 238 cm 'rad

+— 0.494

w0 41
- %7_46% =275 cm/rad

b) Respucsta sismica

Para ¢l calculo de la respuesta sismica de siste-
mas de varios grados de libertad es necesario
calcular. los coeficientes de participacion de cada
modo de vibracion. Se puede demostrar * que para

. este caso es aplicable la siguiente ecuacion

T
C, = ﬂ.?:;ﬁ’{; (27}
T XTMX,

REVISTA DE LA SOCIEDAD MENICANA DE INGENIERTA SISMICA A C
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7] CORTE A-A

Acotaciones en centimetros

f=— 56—y
PLANTA Geseq |
et
. ¢| 86
L] ®
¢ 0O ...._j_
CORTE B8-8

P

L

ELEVACION

. 302 o

g, 8. Cascarin utilizado para ejemplo. (Despucs de R. McLean)

enhla cual X = [ 2.;58 'l' X, = L ——-2:’5 ]

i s un vecior que representa los desplaza-

micntos estaticos de cada grado de liber- v T - 1
tad de la estructura inducidos por un X7 =23 1] . X = [—275 1J
desplazamiento estatico unitario de la base. -
- L — |'m 07 _ [2081 0 ‘
X, ¢s ¢l vector modal para el enésimo modo M= 0 J = 0 1.386 x 10"

(n}

M es la matriz de inercia y Sustituyendo valores en ec 27 y efectuando los

productos matriciales en ella indicados se obticne

X. es el vector traspuesto de X, '
- ' - C Ci= 20— 000103
Para nuestro caso se tendra ' 2566 x 10°
- X...,:I _ [ IJ S 5720 _
= [ o, 0 Cy = 3959 5% 107 = —0.00]93
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El valor absoluto de la respuesta maxima en
cada uno de los modos seré 7.

[V.. = fuerza cortante I e[ 0
M, = momento flexionante } — """ 0 ]

X ["" ] Sun
En
donde

S.. = ordenada del espectro de nceleraciones
atectada por el coeficiente sismico C =

= 0.15.

(28}

El espectro que sera utilizado es el propuesto
en el reglamento de construcciones del Distrito
Federal ® {fig. 9). Los valores de las ordenadas
espectrales correspondientes a T, y T son 100
cm/seg? y 80.6 cm/seg® respectivamente.

Sustituyendo valores en ec 28 se llega’a

' 957 kg
I-: ML] . [268.000 kg cm:I (29)
Vel _ 893 kg
[Mz] - [216,000 kg ch (30)

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

V:\/V?F:Vg s M= VM 1]

(31a, 31b)

En ecs 3ta v 31b
V == fuerza cortante total en la columna

O
-

18
.8 'q=aceleracio’n de
_EA lo gravedod .
g
Sq
9!
o[- Sg 25
— 9T
S
0.5 - 2805 (14T
9
o L | L3 -
0 | 2 3 L) T (seq)

P, 9. Espectro de uccleraciones
{Después de 15, 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 kgcm
El momento en la base de la columna valdra
M, = 344,000 + 1,310 X 419 = 893,000 kg cm
Los resultados de este caso se resumen en la
fig. 10a.
Caso 2. SUELO FLEXIBLE
a) Calculo de [recitencias y modos de vibracion

‘Para considerar las restricciones del suele 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 cin/rad respectivamente.

'PRIMER MODO

Pactor comiin

Parametros
x, ¢ (supuestos) |
F=muix, M =]
F,=F. M,=M + FL
xo= F/K., ¢o = Mo/R

o =F'k. g =M/k
RS, «b
H=a+ B8 e =B+ al
Y
X =xo+xi+x0 =0y +or,
i

m:: = X/.\". mT = .l'/l"

Vulores { ler. ciclo)

x = 400 cm e=1 rad
F = 8320 M = 1,386.000 w0?
F. = 8320 M. = 5,376,000 i
xo= 04420 ¢, = 0.00847 !
a = 0.6570 8 = 0.00187 o}
B8 =03892 «6=0.00235 ?
x = 1.0462 e = 000422 w?
x: = 4.0650 ——
X' = 55532 W =2 0.01269 o
72.0 78.7

o[’ = 438, X7 = [4381]

REVISTA DE LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISMICA.-A. C.
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PRIMER MODO

Factor contin

Pardmetros Vidores {2¢ ciclu)

X, r 438 i .
FM | 9130 1386000 o
Fu M, | 9130 5766,000|
Xwro | 0.4560 000910 | - .u
CaB 0.7210 0.00187 "
88,08 | 0.3892 0002585  «
xne | 11102 0.004455 ol
xu e | 4.365 ' Wt
X .5.961 0.013565 o]
o} 1735 758 - —

Supomendo que la aproxunaczon es suliciente
resulta

x'/e’ =440, X7 = [440.1], u? =74 (rad/seg)®

T, = 0.731 seg.

El procedimiento para el cémputo de los para-
metros del sequndo modo es el mismo, solo que
la configuracién supuesta debera “limpiarse”, an-
tes de proseguir el calculo, de las componentes del
primer modo que pudiera contener. Se demues-
tra’ que si 5({_, es el vector de la configuracién
supuesta, el vector libre de componentes del pri-
mer modo queda dado por

X”MXQ

X, = X, — X,MXX (32)

Suponiendo para el primer ciclo
— [-——-150]
1
y sustituyendo valores en la ecuacion matricial 32

se obtienc
o[

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

SEGUNDO MODO

Paramctros Valores ( fer. c:do) Factor comin

X, —151 1
FM —3143 1,386,000
F. M., —3143 —123,000
Xore 01672  —0.0001940
a B —0.248) 0.0018700 W
B, af 0.3892  —0.0008890 w?
Xy, & 0.1411 0.0009810
Xe e —0.0930 ?
¢ —0.119] 0.0007870 l
w? 1267 1270 —_

x'/e’ = —151, XT = [—151 1], T = 0.176 seg.

En este caso se supuso un valor cercano al real
y por tanto sélo se necesité un ciclo para que se
obtuviera la aproximacién deseada. Si ¢l valor su-
puesto no hubiese sido ese sino otro cualguicra
sequramente no hubiera sido suliciente un ciclo
de cilculo. En los ciclos subsiguientes se proce-
deria en iqual forma que antes: suponer inicial-
mente la configuracion obtenida en el ciclo ante-
rior; limpiarla de las componentes del primer mo-
do; etc.

b) Respuesta sismica

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

Ca = —0.001689

S, = 86.6 an/seq”

C, = 0.001689,
S = 1274 cm/seg®,

Las respuestas maximas para cada modo valen

Vil [ 1970kq
M, | 77 |L298.200 kg em

V.o _ 161 kg 7]
M. |7 ] 203,000 kg vm 1
Lax respuestas maximas totales seran (fig 10b)
V =2030kg

M = 361,000 kg cm
M, = 1.209.000 kg cm

REVISTA*DE LA SOCIEDAD MEXICANA DE IN("ENIER{A SISMICA, A. C.
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M=344 ton cm

361 ton ¢cm O

V=1.31 ton

«CAs0 3. BASE RIGIDA Y MASA CONCENTRADA

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

: " Para este caso p* = 608 (rad/seg)?, T = 0.325
. seg, 0.158, = 92.6 cm/seg®. V = mS, = 1930 kg y
Aﬁ. = 808.000 kg cm (fig 10c).

CONCLUSIONES

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

Conceptu Caso ! ‘ Caso 2 Caso 3
vV 64.47r 100¢¢ 95 .0
M 95.2%¢ 100%¢ 0 %
M, 73 8% 100%¢ 66.7%¢

Los resultados de la tabla anterior dan una
idea clara de la importancia que tiene el considerar
la inercia rotacional de la cubierta y la interaccion
suelo-estructura. La importancia del primer con-
cepto aumentara conforme mayor sea el momento
de inercia de masa de la cubierta con respecto al
eje z. El ultimo concepto es tanto mas importante
cuanto mas blando sea el suelo de cimentacién.
En particular puede observarse que en el tipo de
solucion 3 no se obtiene momento Hexionante 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.

‘i 209 ton cm
E

(b)

1.93 ton

Fie. 10, Respuestés'simicas
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Estudio estadistico de los criterics
para estimar la respuesta sismice

de sistemas lineales

con dos grados de libertad

Octavio A, Rascon
. Augusto G, Villarreal*

RESUMEN

Ei objeto de este trabajo es verificar el grado de
aproximacion de dos métodos que con frecuencia se
utilizan para estimar la respuesta sismica maxima de
sistemas lineales con varios grados de libertad. Para
ello se aplica el método de Monte Carlo en el estudio
de tres tipos de estructuras con dos grados de liber-
.tad: torsion y trastacion, cabeceo vy traslacion, y tras-
“lacién en dos pisos. Como excitaciones se utilizan
sismos simulados v reales: se comparan 1as respuestas
estimadas con las exactas, se hacen recomendaciones
acerca del empleo, de dichos metodos, v se obtienen
las distribuciones de probabilidades de los cocientes
de las respuestas exactas entre |as estimadas.

ABSTRACT

The purpose of this work js to verify the degree of
approximation of two methods used frequently for
estimating the maximum seismic response of lincar
systems with various degrees of freedom. To do this,
the: Monte Carlo method is used in the study of three
types of structures with two degreus of freedom:
torsion and transiation, rocking and translation, and
translation in a two story building. Simulated and real
earthquakes are used as ground excitations; estimat
responses are compared with the exact ones, reoe
mendations for the use of such methods are giv. _.-
and the probability distributions of the ratios of
exact to estimated responses are obtained,

* Progesores invwatigadores, Instituto de geniersa, UNAAL

1. INTRODUCCION

En este trabajo se analiza ef comportamiento dind
mico de algunos tipos de estructuras de compon ta
miento lineal de dos grados de libertad cuando e los
suleta a solicitaciones sismicas, Et objeio es verificn
¢l grado de aproximacion de dos métados propieios
por Rosenblueth (refs 1y 2) para estimar b respuesta
méxima total, mediante su comparacion con las re
puestas maximas oxactas obtenidas con ¢l métoda do
analisis modal, al superponer en ef tiempo los elccius
del sismo en los dos modos naturales de vibracion de
la estructura.

Ei método 1 consiste en estimar la respuesta maxima
total, @, extrayendo la raiz cuadrada de la suma de
los cuadrados de’la respuesta en cada modo natural -
vibracion, @Q;, es degir

o:-\/_i'oiz (O
90 o




‘ondo noas el Lot Jdo grados de hibertad del sistoma,

“ método 2 consist: en aplicar la formula

N

Q, a
Q= / E Qi+ 2y ——% (1.2)
i=1 i# 1t ety
ul -
L
siendo L
Wi — Wy o
g 1.3)
BRI - w ."i w; + ;, w .
- . : . L PSR
J‘:{;- s'
~donde ;
I . By
Q, .. respuesta maxima en el 1-é5|mo
modo de vibracién, tomada con el
mismo Signo que el de la corres-
pondiente funcion de transferen-
cia cuando esta alcanza su valor
maximo absoluto
Wy a i-8sima frecuencia circutar natural

de vibracion del sistema sin amor-
tiguamiento

wi =w;v1 -t} i-ésima frecuencia circular natural
' de vibracidon del sustema amorn
quado

ti fraccidon del amortiguamiento
critico en el i-&simo modo natural

fraccion del amortiguamiento
critico equivalente

ﬁ ={; + 2/(&).-3)

S duracion del sismo con el que se
excita al sistema

Ei interés primordial al realizar esta verificacion radi-
ca en que el método 1, actualmente en uso en varios
regtamentos de construccion (refs 3 y 4), podria lle-
gar a sustituirse por el indtodo 2.

Se han propuesto otros procedimicntos para estimar
Q {rei 5} gue son tuncidon no hineal de los resultados
“del méiodo 1; sin embargo. no e discuten en osie
trabajo porque han sido estudiados con base en es
tructuras sin amaortiguamiento, las cuales, como s
vara, conducen a conclusiones diferentes de las que
corresponden a estrucluras amaortiguadas.

Para realizar estadisticamente este estudio, se emplea-
ron técnicas de reduccion de variancia del método de
Maonte Carlo,

n cuanto al andlisis, este se limita a tres casos, los

~—tualas se detallan en el Apéndice:

1. Torsién en estrucluras de un piso. considerando
que las respuestas dindmicas son la fuerza cortante v
2l momento torsionante,

D Cabeoeo onn estmichaias o UnNTpasg, (nlmdwmndu

comio respuestas la fudrza cortante y ¢l mounento de

cabeceo.. "

3, Traslacidn. ¢n estructuras de dos pisos, tomando en

cuenta las fuerzas cortantes en los entrupism uno vy

dos. A~ . o T
,‘ f' Bl : - . M. . .

T b

2. CALCULO DE LAS RESPUESTAS MAXIMAS

Las respuestas ei4sticas maximas de 10s diversos tipos
de estructuras se calcularen utilizando:

"~a) Método 1 {ec 1.1, criterio del Reglamento de Cons-

trucciones del Departamento del Distrito Federal, ref
3}

b} Método 2 (ec 1.2 y nuevo criterio de Rosenbiueth,
ref 2)

c) Andlisis moda! (respuesta exacta).

Los resultados del andlisis modal sirvieron como base
de comparacion del grado de aproximacidn de las esti-
maciones logradas con los otros dos criterios.

Como ‘excitaciones sismicas se emplearon cuatro sis-
mos simulados de acuerdo con el método indicado en

la ref Bilfigs 1a4), vy uno real (fig b}, registrado en |a
zona blanda de la ¢ |udad de México {ref 7).

El andlisis de los tres casos se realizd empleando ¢l
método de Monte Carlo, que consiste en estudiar el
comportamiento- de un modeio matematico deter-
minado, mediante Ia simulacion de los datos de entra-
da {generalmente en computadora digital) y del.
estudio estadistico de los resuitados. Cada vez que se
introduce un conjunto de datos y se obtiene 1a res-
puesta del modelo, se dice que se electiia un experi-
mento conceptual del problema; |a coleccion de resul-
tados constituye la muestra que sirve de base para
inferir cual es el grado de aproximacién con que
dicho modelo matemdtico reprosenla el fendmenn
para el cual se formuld,

Conforme aumenta o numero de pardmetros que
intervienen £n el modeln matematico, se incrementa
t cantidad de experimentos necesaria parn duucida
cudles influyen en el problema, es decir, para verilica
si en los resultados que se obtienen al variar fos valo
res de los parametiros existen diterencias estadssticas
significativas; sin embargo, eso representa un costo de
computacién que en ocasiones hace prohibitivo tal
tipo de estudios, a menos que se emplee alguna técni-
ca de reduccion de variancia (refs 11 y 12), lo que
permite un ahorre considerable en e ndmero de expe-

* rimentos necesario para obtener conclusiones adecua-

das.

La técnica de reduccidn de variancia que se empled en
rste trabajo es muy coman y consiste on:

91
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a) . Asignar diversos valores a cada pardmetro que
mterviene en el problema, de manera que se cubran
los intervalos de interds de cada uno.

0 Catcular la respuesta maxima exacta y las estima-
das con los métodos 1 v 2 para cada combinacion de
valoras e los diferentes paramctros.

¢) Obtener las respuissias normalizadas dividiendo los
valores exactos entie 1os ostimados; esto se hace para
cada cambinacion de valores de los parametros, con
o cual se elimina la dispersion en tos resultados oca-
sionada por la magnitud v variacion con el tiempo de
los datos de entrada (se reduce la variancia).

d) Estudiar si existen diferencias estadisticas signifi-
cativas entre los resultados obtenidos al variar los
dores asignados a uno de los parametros. Si 1as hay,

~—e intiere que los resultados Yogrados con cada valor

de dicho pardmetro corresponden a poblaciones esta-
disticas diferentes; en casc contrario,
estad istica es la misma vy, por consiguiente, las mues-

93
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tras respectivas pueden agruparse en una sola de
mayor tamafio, a partir de la cual es factible ohtener
conclusiongs mas generales v contiables acerca del
modelo en estudio, ya que ia variancia del promechis
de la estimacion se reduce en proporcion a 1/i (rei
11). Esta ¢tapa se repile sucesivamente para cad.a uno
de los parametros restantes, con 1o que se: realiza, de
hecho, un andlisis de variancia.

2.1 Resultados del problema de torsion {caso 1}

Para disefio sismico de editicios, 10s elemonios i,
nicos que usualmente interesa conocer som ias foour i
y momentos que obran sobre cada ejeri:io cuined
tural, Para simplificar, con objeto de aislar 1os efecios
de la fuerza cortante y del momento torsicnanie, en
este problema de torsidon se considerard una estrue
tura (fig 8) con masa uniformemente distribuida con
un solo muitd en direccion Z que resista la (uerza
cortante directa, y dos idénticos en direccion Y {per-
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Plg 6 Estructura fipo considerada en el problema de torsién

pendicular al movimiento), de manera que cada uno
_de estos dltimos resista una fuerza cortante igual a
M/d donde M es el momento torsionante dinamico y
teH es la separacidén de los dos muros. En este caso, la
estructura presenta excentricidad solo en direccidon
perpend icular a la de excitacion, Z.

L,ps parametros que se escogieron para estudiar el
‘problema de torsion fueron (fig 6): :

A, = b/d |
b dimension en la direccion Y
¢ =€,/

T, periodo fundamental de vibracion = w, /2r =
=\, /{2nK/m)

¢ fraccibn de amortiguamiento respecto al critico
en ambos modos de vibracion

n cociente de la frecuencia angular entre la hneal

= (L/N{K/m}

-Los valores que se asignaron a A, b y ¢ son los consig-
" nados en la tabla 1;iosde ¢ son 0,0.05y 0.10; los de
7,05,609, 10, 1.1,15,20,25,3y4,ylosdeT,,
0.1,0.3, 0.5, 0.7, 1.0, 1.5, 2, 3 v 4 seq. Los casos de
n = 1, 0.9y 1.1 se estudiaron con especial cuidado
debido a que para valores de n = 1y cercanos, sucede
que las dos frecuencias naturales de vibracion resuttan
mas proximas entre si (ec A.3) vy, en consecuencia, el
término €3, de las ecs A.8 y A.9 del Apéndice puede
asumir vaiores pequefics {ec 1.3}, en cuyo caso se
oueden presentar diferencias considerables entre 10s

resuliados de ambos métodos, puesto que el término

e 11 doble suma. de la ec 1.2 asume vaiores tanto
NAvores cuanto menores son los de €3,

Para wada uno de los casos de ia tabla 1 se obtuvieron
ias fuerzas cortantes y los. momentos torsionantes
MANIMOos mrrespondlentes 3 todas las combinaciones
def, T, yn.

En las figuras que aparecen mas adelante no se hace

distincton de los resultados obtenidos con cada sismo

niocon cada combimacion de A, by ¢, va, que lis
muaestias  rospeclivas se mesctaron al no haberse
encontrado diferencias estadisticas signiticativas cr
un 95 por ciento de nivel de confianza en los mism,

- a-pesar. de la marcada diferencia entre los valores tr

dichbs ‘parametros y de las caracter(sticas de los sis
mos$, tales como duracién y frecuencia dominante,

2.1.1 Momento torsionante

En las figs 7 a 9 se presentan los resullados corres-
pondientes a los casos en los que T = 2.0segy ¢ =
=0, 0.05y 0.10, respectivamente. En el eje de las absci-
sas se localizan los valores de ., v en ¢ de las orde
nadas los cocientes de los momentods Lorsionantes
exactos, M, entre los estimados, M y M, con los méto
dos 1y 2, respectivamente (Apéndice).

En la fig 7, en la que ef amortiguamiento es nulo, se
aprecia mayor. dispersion en los resuttados de ambos
métodos que corresponden ag = 0.9, 1. Oy 1.1 que
para los demads valores de . £En cambio, en las figs 8 y
9, que corresponden at{ = 0.0by ¢ = 0.10, respecti-
vamente, se observa que ia dispersion de los resu!-
tados del método 2 es pricticamente la misma para
todos los valores de g (el coeficiente de variacidn es
cercano a 0.2}, cosa que no sucede con los resultados
del método 1, para los cuales se tiene mayor dlSp,&‘.»
sibn cuando n = 0.9, 1.0 y 1.1, Estas observacir -
llevan a la conclusién de que para el método 1. _
pueden mezclar las muestras correspondientes a todos
los valores de n, ya. que los resultados dependen de
este parametro, mientras gue para el matodo 2 po-
drfan mezclarse las que no se refieren a amortigua
miento nulo si se verificara que los vatores medios
correspondientes a cada n son estadisticomente igua-
les.

Para lograr dicha verificacién, se investigd primwr si
los resultados del métado 2 son independientes del
periodo fundamental, T,. Con este fin se trazd un
juego de figuras del mismo tipo que las figs 10 a 12,
que corresponden an = 1.0 con { = 0, 0.05y J.10,
rospectivamente. En la fig 10, que corresponde a ¢ =
=, se observa que los resultados sl dependen de T, , va
que los valores medios son sensiblermente mas grandes
para periodos mayores de 1.0 seg que para 10s meno-
res, Por lo contrario, en las figs 11 y 12 se nota que
los valores medios son practicamente independicntes
de T, en el intervalo de periodos estudiado, por lo
que las muestras de cada periodo pueden agruparse on
una sola (esta conclusidn también es vaiida par.: los
resultados del método 1),

Para verificar estadisticamente |a conclusidn antoa

se realizG una prueba de hipotesis acercn de si
diente de la recta que se ajusta a los datos ;oo
considerarse nula, habiéndose aceptado con 9% por
ciento de nivel de confianza.
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En ta fig 13 se presentan on el eje de las ordenadas los
promedios, (M/M) vy (M/M), de los resultados obte-
nidos respectivamente con los métodos 1 y 2, consi-
derando que estos son independientes de T, ; enel eje
de las abscisas se locatizan los valores de n. Se observa
que, paran= 09, 1.0 v 1.1, el métedo 2:sobrestima
ligeramente la 1espuesta media (en 10 por ciento),
tendiendo a subestimarla en 5 por ciento conforme
_los valores de 7 se alejan de 1.0, cuando ¢ = 0.05 y
0.10

Con objeto de verificar si con el método 2 los resul-
tados son independientes de n, se realizaron pruebas
de hipdiesis de igualdad de medias, siendo aceptables
con 95 por ciento de mivel de confianza. Por lo con-
trario, ios resultados del método 1 no fueron indepen-
~wdientes de n, lo cual es obvio, puesto que con{=
= 0.10 se tiene que el promedio de M/M es.0.31 para
n = 1 (el minimo valor fue 0.04 y el maximo 0.68), vy
0.99 para n = 4 (el minimo fue 066 vy el maximo
1.28).

En la fig 13 se observa también gue los promedios
- obtenidos con el método 1 se acercan a los exactos
conforme n aumenta, presentdndose mavyores errores
para valores de  muy cercanos a 1.0, para el cual las

frecuencias naturales de la estructura resultan mas

83~-10

proximas entre si {ec A3}, 1o que trac comne conse-
cuencia gue en rnuchas ocasiones 1as respuestas ma~-
mas en ambos modos de vibracion ocurran simu
neamente y con $igno contrario, por 10 «ue 1a resp

ta combinada méaxima es la suma algebraica de ambd$
respuestas, que da resultados menores que |os de la v
A1l

Otra conclusu')n mmedtdta que st obtiene de Ja tig i}
s que los resultados del metodo 2 son practicamenlu
mdependlentes de ¢ cuando { » 0.05 y que el nCo-
do 1 pierde aproximacion conforme aumenta ¢, v n
se aproximaa 1

De lo anterior se concluye 1ambién que en estructuras
amortiguadas, que son las de interes practico, el mélo
do 2 proporciona, en promedio, mejores resultados
que el método 1, aunque el 2 subestime mas y con
mayor frecuencia la respuesta maxima, En estructuras
no amortiguadas, que unicamente son de interds
académico, el método 1 proporcuona mejores resulta-
dos. :

Otro punto importante de discusion es el del cociente
de la excentricidad dinamica exacta, &4, entre la esta
tica, e,. En las figs 14 a 16 se tiene n en el gje de las
abscisas, y e, /e, en-el eje-de-las ordenadas. .

.~
*l
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= : ’ Método | (=0.0 | {-0.0% | {=00 .
I ! o ¥ o
i ] ‘ 2 . » A }
i i i
i
. i
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0 . | i 1 i { | S
i 4 3 [}

Fig 13. Variacidn con 1) de los promedios de las momentos torsionantes estimados
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“_'ae “observa-enia fig 14 -que-corrasponde-a-amortigua-———En-tasdigs 1b_y_16,_parn § = 0.05y .10, rospe. ey

miento nulo, que para n =09, 1.0y 1.1 hay una
reada diferencia entre los resultados obtenidos

“ para el caso | con los casos i1 y 11! {la de estos Gltimos-

_entre sf no es tan importante). Asi, cuando n = 1.0,
. en g} caso | el promedio de e, /e, fue 3B.5 vy la desvia-
. cibn’estdndar 16,6, en el caso || estos parametros
"estadfstlcos valieron 5.4 y 0.6, respectivamente. Para

vaiores de n separados de 1.0 en 0.5 unidades o més |
hay. diferencias menos apreciables entre los resulta-

dosde los tres casos. Ademas, eq/8, disminuye rapi-
' damama conforme yn se alejade 1.0,

o
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= | | | | )
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= b o
it I 1
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20 et S
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Fig I4. Cocientes dv la rxcentricidad dindmiica exacta entre lu ostdtica, .

para
4

3R4

mente, casi no hay dnfermcnas entre ios rv<;n1tado~. o
los dos casos, aunque persiste la dependenc:a raspecto
a n. Comparando estas tres Gltimas figuras se nota
también que e, /e, disminuye conforme el amortigua-
miento aumenta. A5| para t = 0.05el promed:o 1u9
4.6y la desviacion esténdar 1.3, mientras que para { =

= 010, los vaiores correspondnentm fueron 2.7y 0 7

De las flgs 15y 16 se conciuye qui la disposicion el
Reglamento de Construcciones del Depavtamento el
Distrito Federal de que se tome g, /&, = 1.5 subwii
ma el valor promedio para todos los valores d: g
mayores de 0.5 y menores de 4,0 {aqui se omitid «l
término £ 0,05b que se agrega a'1.5 en la disposicion
del Reglamen'to porque dicho término tiene como
fmaludad préevenir excentricidades accidentales ocasio-
nadas por- variaciones. imprevisibles de masas y rigide-
ces y posibles excitaciones torsionales).

Con objeto de estimar probabilidades de eventos rela-
cionados con los momentos torsionantes, se trazaron
en papel de probabilidades los datos de frecuencins
acumuladas correspondienies a diterentes casos. Las
distribuciones de probabilidades empleadas tueron la
logar(tmico narmal, la extrema tipo Il vy ia normal, de
las cualgs, por apreciacion visual, se considerd que
esta tiltima daba en general mejores resultados {[igs
17 a 19), .

Para verificar que las poblaciones bajo estudio tienen
distribuciones normales, se realizaron pruebas de
hipdtesis estad(sticas con un 95 por ciento de Niviz do
confianza. ' . ; :

Los resultados fuerdh: -
Método 1

(Con resultados de g =
clados; fig 17)

¢t =0: se rechaza la hipétesis nula de que la distri-
bucion es normal con media 1.16 v desviacion estan-
dar 0.12 {esta hipOtesis se rechaza también con un 99
por ciento de nivel de confianza)

t =006y = 0.10: se aceptan las hipdiesis nulas de
que las distribuciones son normales con medias 0.96 v
0.85, y desviaciones estandar 0.15 v 017, respectiva
mente,

Método 2

(Con resultados de n = 1.5, 2.0, 2.6, 3.0y 1.0 v
clados; fig 18) '

15,20, 25 30y 4.0 mez-

¢ =0, 0.00y 0.10: se aceptan las hipdtesis de e by
distribuciones son normales con medias 1.1%, 1.00 y
1.00, vy desviaciones estandar 015, 0.16 v 0.5,
respectivamente. Para §{ = .09, la hipotesis se acepia

- con 99 por ciento de nivel de confianza; las otrasc on

95 por ciento.

99



gF-- - - e R e e i . SR e I
ey i '_T l -]'- | e Estructuro 1
e | ! t { X Estructuro I 4!
e l I 1' ! r | a Eslrucluro b 14
'3 Ll P S SN, AP - mr o aie— _.__t T b ‘ et ___j.- i ’
| bl | |~
! | . i % b |
4 p—— l %____%L I l_ . —_— e
B ‘ '
. . ]!‘ .
2 f ; l j
- C |
L] | |
% _ 0.5 09,01 1.8 .20 2.3 3.0 n ry
. lFa’gllj. Cocléntes de la excentricidad dindmica exacts entre la estdrica, para { = 0.05
] o
5 v T — ¥ ‘
4 B U |
e : f
?E i i ? ﬁ , | -
! &
2 e e g e ! -
R S I A
- | o
o E 1 | E i ‘ | i
0 0.5 0.9) ¥ L5 » 0 2.5 30 " 4.0

Fig 16, Coclenres de 1o excentricidad dindmice cxacta enrre la estdtica, pare § 2010

“Ademds, para { = 0.10 se estudio el caso en que se
mezclaron los resulladas de n = 1y = 1.1 {fig 19),
ovtrmigndose una distribucion normal coin media 0.88
y desviacion estandar 0,17, Tambieén se mezclaron los
rusultados de los valores de n de 1 a 4, para los cuales
se obtuvo una distribucion de iguat tipo con media
000 v desvracion estandar 0.16. Ambas hipdtesis
‘u2ron gceptables, pero con 97.5 por ciento de nivel
o rontianga.,

27 todos 1os casos descritos en gue se acepta la hipo-
'es's nula, sk observa que la desviacion estandar es
muy semejante, va que variade0.15a0. 17 mlentras
qua la mediavade 0.86a 1,15,

2. 1.2 Fuerza cortante

Los resultados obtenidos con los métodos 1 y 2.
correspondientes an = 1.0y ¢ = 0, se muestran en la
fig 20. En ol eje de las abscisas se tienen |os periodos’

1§46}

.aumenta el amortiguamiento; asi,

fundamentales, 7,, v en el de las ordenadas fas fuer-
zas cortantes normatizadas, V/V v V/V. obter:aas &l
dividir las fuerzas cortantes, V, calcuiadas medianie
analisis modal entre las estimadas con los métodos 1 y
2, Vy V respectivamente.

De la fig 20 y oiras similares se concluyd que !as
fuerzas cortantes normalizadas obtenmidas con amuos

- métodaos son independientes det periodo fundamon.

wal, T,, con 95 por ciento de nivel de confunra
Ademds, para valoras de n menores de 0.4 y may.aes
de 1.1, los resultados fueron independwentus de los
parametros A, B y ¢, con errores de X B opor crenio
Esta indepundencia tinnbién se obtuvo para el método
2, inclusive enando n =09, 10y 1.1, con e

maximos i 40 por ciento en detecto y 20 por ¢r

en exceso para ¢ =0, tendiendo a reducirse conto

para ¢ = (.04,
obtuvieron errores maximos de £ 20 por ciento, v .
parat = 0.10de + 10 por ciento.
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Para el método 1, con n = 1.0, los errores maximos
fueron: 41 por ciento en defecto para 1o estructu
racion del caso | y 32 por ciento en deflecto en los
casos Hy 111 1os errores medios rospiciivos tucion
36 y 16 por ciento, ambos en defecta, Payvn o 100,
la ostructuracion del caso | luvo errores rasinos Jo
'+ 5 por ciento, y las tipo Il y 111, 38 por ciento en
defecto vy 11 por ciento en exceso.

Respecto al amortiguamiento, se conchiyd e B
fuerzas cortantes normalizadas son practicimesnic
independientes de este; asi, paran = 1, 10s prormed:os
globales de ios métodos 1 vy 2 fueron 1.23 y 111,
respectivamente, para §{ = 0; para { = 0.05 de 1.29 ;
1.02, yparat =0.10de 130y 1.0

Como puede apreciarse mediante los promedios «.i1a-
dos en el péarrafo anterior, 10s resultados que s
obtienen con el método 2 son mejores nue los dei |
cuando n = 1.0. Una conclusion semejante se nhituvo
cuando n = 0.9 v 1.1, aungue las diferencias s 12du-

-jeron en un 10 por ciento, Para valoras de i fuc: .l

intervalo 0.9 € n < 1.1, los resuitados de aml.os
métodos fueron practicamente iguales.
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2.2 Resultados del problema de cabeceo (caso 2)-

Los parametros que se escogieron para estudiar el pro-
blema de cabeceo fueron:

masa total
L distancia del snafo al centro de graveda .
i ¢ © gravedad periodo
Ty periode fundamental

¢t fraccidn de amortiguamiento respecto al critico
en ambos modos de vibracion

n. cociente de la frecuencia angular entre la lineal

Los saioras jue s asignaron.a T, fueron 0.3,0.7, 1.0,
15,20 530v40sg,2¢,0,005yv 010, yvan,.02
0.5, 1.0, 05,20 25 30y 4.0 Encuantoamy L,

srvcamente seousaron 2.0 ton seg? /m y 4 m, respac:

tvaments, va que por los resultados {fuerzas y
momentos normalizados) quée se obtuvieron con estas
cambingciones se juzgd innecesario el uso de otros
varwes: por fa misma razén se emplearon Gnicamente
tres de los sismaos del problema de torsion.

En este problisma, igual que en el de torsion, no hubo
daferencias apreciables entre los resultados obtenidos
con los Lres sismos que se emp!earon COmo exciiacion,
por 10 fual’se agruparon los resultados en una sola
muestra. Ademas, tanto las fuerzas cortantes como

los momentos de cabeceo maximos normalizew—s
fueron estadisticamente independientes del periodo
fundamental, T,, con nivel de confianza de 95 por
ciento,

Otra conclusidn interesante es que los resultados
obtenidos con los métodos 1 y 2 {Apéndice) son préc-
ticamente iguales, con diferencias maximas entre elios
de b por ciento. Esto se debe a que 10s valores de €7,
{ec 1.3) son grandes porgue las frecuencias de vibro-
cibn no resultan con valores muy cercanos ontre si,
aun cuando se usaron n. muy pequeias, de mancra
que el radical de laec A.17 fuera tambtén pequefio v,
por tanto, que las diferencias entre las dos frecuencias
fundamentales fueran minimas. Esto hace que los
1érminos que contienen a €3, en lasecs AZd y A2ZH

resulten muy pequefios y (ue estas ecuaciones seqa:

casi iguales a las ecs A.22 v A.23, respectivaitnnte,

Aprovechando 1as conclusiones anterornes, s¢ acoms;
laron las muestras correspondientes a todos 1os perio-
dos fundamentales, y para cada amortiguaminnio se
elaboraron dos graficas: una de fuerzas cortantes vy
otra de momentes de cabeceo normalizados, emptean-
do dnicamente los resultados del método 2. Ene’

el eje de las abscisas representd an., v el de las
nadas a los cocientes V/V o M/M, donde VyMa_

"tan la fuerza cortante y el momento de cabeceo anr-
tos, y Vy

M 1os mismos elementos mecdnicos estima-
dos con el método 2

102 387



Pxabado oo e T conchizaone obiteon s oe enas grish
5 sON prdchciunente fas ousmag, on este-uabajo solo
< reproduce L correspondiente a fas luerzas cor
~tantes.con_§{_=_0.10_(fig_21). Dichas conclusiones
tueron, ademds de las mencionadas, las siguientes:

- Los resultados son estadisticamente independientes
de n con 95 por ciento de nivel de confianza, cuando
¢>0.05 :

- — La respuesta normalizada se subestima con mayor
frecuencia que lo gque se sobrestima, en proporcion de
2al

— EI error méaximo en defecto fue 2() por ciento, y en
, exceso, 22 por cienlo

= El promedio global de los resultados cont = .05 es
1 05 v eI coehcuemf\ de vanamén 10 por ciento

T gue con t =

Loogs resnbiodos v G ligerarende o olroonen
anionliguinnienio o Ly esivaciug, se hace nodan i
pari &= 0, I orespoesta vormalizada promedio s

subestima aproximadamente en 10 por ciento mas

promedios de las respuestas ni en las dispersionr’"
Asi, los errores maximos que st tuvieron para ¢ -
0.05 alcanzaron 31 por ciento en defecta v’ 19 por
ciento en exceso; en cuanto a § = 010 fuerun, res-
pectivamente, 27 y 21 por ciento :

— Dado que existe gran incertidumbre en ot 0s facto-

res del disefio sismico, tales como magnitud del sismo

de disefio (o en fas amplitudes del espectro de dise-
fin}, cantenido de frecuencias, duracion y variacidn
temporal del mismao, se puede concluir que las astima-
ciones obtenidas con los dos métodos soi1, en prome-
dio, satisfac;tprias en este 1ipo de estructuias.
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Iig 21, Fuerzas cortantes normalizadas estimadas con ¢! método 2, para { = 0.10, Problema de cabecen
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=—0.057y"0:10-{{ig-22)-En-estos-dos-Ulti-
" mos casos no se aprecia diferencia significativa en los
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Fig 22, Variacidn con 1, de los promedios de las fuerzas corfantes estimadas con el método 2, Problema de cabeceo

‘2.3 Resultados del problema de traslacién (caso 3)
. "*:[?'a'ra estudiar este problema se escogieron como paré-
" metros:

2= (ka/ma Mk, /my)

T periodo fundamental

3 fraccitn de amortiguamiento respecto al cri-
‘ tico en ambos modos de vibracion

my/m,; relacion de masas

Los valores que se asignaron a n, fueron 0,1,0.2, 0.5,
10,15y 3,a7,,03 10y40seg;at,0, 006y
010:vyam,/my, 0510y 20

Los rosubiados se analizaron mediante graficas con n,
o' Ty 2n el aje rhe las abscisas, v cocientes de 1as fuerzas
cortantes exactas entre las estimadas en el eje de las
ordenadas {fuerzas cortantes normalizadas), Debido a
‘que i0s resultados no difirieron mucho de los de cabe-
Ceo, se'empled Gnicamente un sismMo como excitacion.
Las conclusiones a que se tlegd son:

-~ Las estimaciones que se obtienen con los métodos
1 v 2 son practicamente iguales, debido a que los
valores de las frecuencias de vibracién no resultan
My cercanas entre sf en cada caso, lo cual hace que
las ¢, (ec 1.3) resulten grandes y, por tanto, que el
@rmino de las ecs A.36 v A.37 que las. incluye sea
muy pequeno, en cuyo caso las ecs A.34 y A.35 son
.casi iguales a las ecs A.36 v A.37, respectivamente,
Esto se observd aun cuando se estudiaron casos adi-
: uonaleq de m,/m, v n,, para los cuales el radical de
ia Be- Azq fue minimo, con lo.cual hubo las dife-

4
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!

W, "

104

T

rencias minimas posibles entre las dos frecuencias
fundamentales y, por tanto, los valores més pequérios
de e ;. Esto ocutre cuando

1~ m2/m1

0T mo prag el si my/m, < 1

=

Dichos casos adicionales fueron: m,/m, = 0.2 cu
ne = 0.565;, my/m; = 05con g, = 0.222, y m,/m,
= 0.8 con , = 0.082. En estos, la diferencia maxima
que se obtuvo entre los resultados de ios dos meiodos
fue de 13 por ciento, siendo mejores los del método
> )

astadrstion
7.

- Las estimaciones normalizadas son
mente independientes del periodo fundamentat,
con nivel de confianza de 9% por ciento

— En la fig 23 se observa que las estimaciones de V,
y V; tienen, en promedio, errores muy parecidos, por
lo que en las conclusiones No es Necesario hacer dis-
tinciones entre eflas

— La respuesta se sobrestima solamente en 30 por
ciento de los casos. El error méximo en exceso que se
observéd fue 46 por ciento, y en defecto 41 por cien-
to. El coeficiente de vanamén para { = 0.10 alcanzo
12 por cnento

— En la fig 24 se observa que los promedios de
estimaciones con ¢ = 0.05 y 0.10 son mejores que:
que carresponden a ¢ = 0, lo cual hace pensar que las
conclusiones obtenidas en la ref 6 respectoa¢ = Ono

pueden generalizarse para { > 0

[P N ) P W

;
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Pos promedios T olobals T i inerzas—cortanles
omuizadas ueron, parad O, LG para g - 0.0,
D4 yvencuantoa ¢ = 010, 1.04, Adendis, se abser

va que respeclo a ¢ 0.05 v 0.10, 165 resuliados son

muy similares, es decir, son independientes de ¢ si ¢

»0.05

— Las medias de los resultados normalizadas son esta-

disticamente independientes de la relaciébn de masas,

m, /m, can un nivel de confianza de 95 por ciento,

pero los casos especiales de my/m, vy n, indicados

anteriormente tuvieron mayor dispersion

—~

VIV, VeV

T FY S LA VRVAR'S 1 T FF Y

los resultados del método 2. Para { = oesla

no se aceptd

AICIONES, DO il
sl son estod mhiciienie indopendientes de g, oo
utr nivel de contiansa de D5 por cienty, como pud
aprociarse en i ig 24 en la gue aparecen anicain::

hipolesis

— Por la misma razon indicada en el Gltimo pdrrilo
de conclusiones del problema de cabeceo, las estima
ciones obtenidas con ambos mélodos son en prome-

dig satisfactoriasen este tipo de estructuras

o

1.8

lr
|
%IL
5
!

Fig 24, Variacién con ), de los promedios de las fuerzas cortantes estimadas con el método 2. Problema dv traslacisn
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3. CONCLUSIONES

| | testenen de las conclusionas oln('nlda‘; de. los tres
problemas estudiados es: :

En cabeceo y traslacion:

— En promedio las estimaciones normalizadas de las
respuestas méaximas logradas con los métodos 1y 2
son satisfactorias y practicamente tguales esto Gitimo
debidoaque el >> 0 -

— La respuesta se subestimd con mayor frecuencia
que lo que se sobrestimd, reduciéndose -el error al
considerar amortiguamiento en la estructura. Ademas,
los valores exactos divididos entre los estimados fue-
ron estadisticamente independientesde T, y . 0 1y,
asi como del tipo de respuesta que se trate {momento
de cabeceo o fuerza cortante)

En torsion;

_ Las conclusiones si difieren al tomar en cuenta el
momento torsionante o la fuerza cortante. Ademas,
debido a que en algunos casos e‘, , s pequefia, los dos
métodos dan resultados diferentes

— Las estimaciones del momento torsionante al consi-
derar amortiguamiento estructural nulo dependen en
gran medida de la relacidon de frecuencias, n. Ademas,
estos difieren al usar el método 1 o el 2, siendo mas
aproximados los del 1 para valores de n comprendidos
‘en el intervaloo 0.6 € n< 1.5 0 muy parmldos fuera -
de él

— Para los tres amortiguamientos estudiados, los re-
sultados del método 2 son estadisticamenteindepen-
dientesde n, no asi los del 1; son mejores los del méto-
do 2 cuando ¢ = 0.05vy 0.10 '

— Cuando se tenga 0.5 € n < 2, se recomienda usar
< m2todo 2; en los demas casos es indistinto el em-
pleo de cualquiera de los dos métodos

- La relacion de excentricidad dindmica a excentri-
vidad estatica se subestima en las disposiciones del
Reglamento de Construcciones del Distrito Federal,
siendo esto mas cuando el valor de n queda compren-
dido entre 0.8 y 2. En particular, para 0.9 < n < 1.1
esta relacion vale, en promedio, 4.6 parat = 0.05 vy
2.7 para { = 0.10. De lo anterior se concluye que es
nucesario realizar estudios exhaustivos sobre este
aspecto, considerando vibracion torsional .en estruc-
turas de varios pisos y con comportamiento inelds-
tico .

— Las distribuciones de probabilidades del.cociente
del valor exacto sobre el estimado son normales con
desviacion estandar cercana a 0.16 y media compren-
didaen el intervalo 1+ 0.12 (fig 19)
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APENDICE

A.1 ANALISIS DINAMICO DE UNA ESTRUCTUI
SUJETA A TORSION .

La fig A.1 representa un edificio de un piso, de forma
arbitraria, con la linea del centro de torsion (CT) al
centro de gravedad (CG) perpendicuiar a la.direccion
del S|smo considerado.

S

En dlcha figura se tiene que
m 'masa total del sistema

J momento polar de masa respecto al centro de

gravedad
L, rigidez torsional respecto al centro de torsion
rigidez lineal en la direccién del movimiento
e, excentricidad estatica
b dimension de ia estructura en direccion Y
=g/

Cons:derando que la rigidez torSmnaI respecto al cen-
tro de gravedad es

L=1L, +Ke}
y aplicando el principio de D'Alambert para obte

las ecuaciones de equilibrio del sistema en vibracioms
libres, se llega al siguiente sistema de ecuaciones dife-

" renciales lineales de segundo orden (ref 8)

mé+ Kz —e, &) =
L (A1)
JO +Ld—Ke,z=0 -

Sustituyendoen laec AlaZ = —w2zy ®d=—'®
{por ser vibraciones tibres}, donde ¢ es la trecuencia
circular natural del sistema, y resolviendo el sistema
de ecuaciones algebraicas resultante, se obtienc la
ecuacioén caracteristica:

1% mx’(1+n)+n3~c’/f’ (A2

donde A* = w/k/m), /* = JAmb*) y n = (LI (K/m).
Las raices de la ec A:2 son

2
. (n—"1)+c’
2 2

——

mientras que los vectores de las configuraciones
modales son
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z-egf |

7
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I Direccion del
,movimiento
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Fig A.l. Diagrama de cuerpo libre de una estructura sujeta a torsidn y traslacién {vista superior)

Zn 1

- ;r1%1,2 (A.4)
1T.—2a2

ch

.L\‘./ : L—

En términos de fas raices A3 | de la ec A3, se puede
demostrar {ref 8) que los coeticientes de participacibn

~de los medas 1y 2 (las proporciones en que contri-
nuyen los modos a la respuesta total del sistema) se
encuantran <isdos por

L.Z
Cn_:_ ;n:],z
LU LA

(A.5)

Ahora, si se suponen conocidas las aceleraciones
espectrales de cada modo, g, , ia fuerza cortante maxi-
ma vale

-

Vo=ma, C, n=112 (A.B)

y el momentoe 1orsionante maximo respecto al centro

de torston os
(A7)

~dna vez conociros los valoresde V,, V,, M, y M, 1a

_ aplicacién de 1a ec 1.2 conduce a la estimacion de la
fuerza cortante y del momento torsionante maximos
medtante el inétodo 2; ellos son, respectivamente

G2

o

' : . Y
Vz /v: 4 v2 4 2 ,.\/1 V}
o ? I +el,

M —
M.=/M1+M2l oMM g
: 1+el,

{A8)

donde e}, se obtiene aplicando la ec 1.3. El signo
negativo asociado al doble producto que aparece en la
ec A9 se debe a-que las funciones de transierencia de
los momentos en el primero y segundo modos tiznen

signo contrario, ya que el factor {1 - ) Qe aparece
en laec A.7 es positivo para el primer mouo (e 1)y
negativo para el sequndo {n = 2}, lo cual se demu s

CoMma sigue;
Dalaec A3
| 1 1
+ — M
V. hA NSRS
2 4 /2
por lo que
n+1 n -1
Al g - =1
! 2 2
Andlogamente
, nt1 {n —1)2
Az = — -
2 4 J

de ahique, si 92 1

107



n+1 -1
Azl v =
SR 2
0,8 n<
v
.\€>n + 7":1

En consecuencia, {1 =22} > 0y (1 —A2) <0

Ademas, segun el Reglamehto del Distrito Federal
{método 1) las respuestas dindmicas maximas del
mismo sistema estarian dadas por (ec 1.1)

{A.10)

{A1)

Finalmente, por el meétodo exacto, las respuestas
mdximas totales, V v M, se obtienen localizando los
mdximos en el tiempo, 1, de las sumas de las respues-
1as {cortante o momento, segun sea el caso) en los
modos 1y 2, es decir,

V= Ma'\( {mC, a (1)+mc; az(t)} l =
= Ma‘;&} { vV, )+ V, (1)} l (A.12)
M= :“\_-":éx! { I, v,y +1; Vz(:)} l (A13)
donde
. 2
n:“—M-‘—I =12 {A.14)
cbm

A.2 ANALISIS DINAMICO DE UNA ESTFIUCTURA
SUJETA A CABECEO

s brecuente gque en la practica se presenten estruc-
turas constitutdas por una hilera de columnas o una
sola. columna que sostiene una losa O un cascaran
(péndulos invertidos), tal como la que aparece en la
fig A.2. La respuesta dinamica de una estructura de
este tipo se debe obtener (ref 9} considerando el efec-
10 gue la inercia rolacional de ia cubierta induce en el
movimiento total del sistema,

108

K/m =p?
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En la fig A.2 se empled la notacion:

W peso de la cubierta mas la parte tributaria de
‘columna

m Wi

g  aceleracién de la gravedad

J. © momento de inercia de la masa de o cubieria
respecto al eje £

E  mbdulo de elasticidad del material de la columna

/. momento de inercia de la seccidén transversal de
la columna respecto al eje £

HCG centro de gravedad de la cubierta

L distancia del suelo ai centro de gravedad

El diagrama de cuerpo libre de la estructura anterior
aparece en la fig A.3, en la cual se tiene que (ref 9)

K rigiéez por traslacién = 3E/./L?
K_ rigidez por rotacién = El /L

x  desplazamiento del centro de gravedad de la
cubierta

&  rotacion del centro de gravedad de la cubieita

a = (x-k, v ¢k _

B ={¢-kyxMk -
¥ = L’)Q El,

k =1-KL*4El, =025

Las ecuaciones diferencialeé de movimiento corres-

pondientes al diagrama de cuerpo libre de la estiuc-
tura son

mi+iKx —KK,yelk=0
. (A 1h)
Jo®+ (K, & - KK, yx)lk=0

COHSIderandO que se satisfacen las relaciones x =~
—wixyl =—w?9, donde w esta frecuencia circulir
natural de vibracion de la estructura, y resolviendo el
sisterma de ecuaciones A, 15 se obtiens la ecuacion
caracterfstica

c_KdetmK o KK
_KditmK, o, KK
@ mJ. k 4m J, K*

(A.16)
que es una ecuacion de segundo grado en w? S
efectuan algunas transformaciones algebraicas
considera que

cuadrado de la frecuencia circular natu-
ral por traslacion.:
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K /J '_s_ﬂ candiad o v B recaonaia ¢ e Uk mangy” = TSN L el
tal por rotacion _ V- /V’ F V249 vV, v, (A s
y o . l 2 " T +c'_:2 e T
\._.A - w-z/pz ..
M M
—_— 2 H " . . ' ~ 2
ne =90/ | i = \/,;11 HM 2T (A
. l:"z
se llega a

donde e}, se calcula medianie la ec 1.3. El signo

N menos aparece en la ec A.25 debido a aui: i funcion
— 1 _ ; i !
=20+, 2 \/ (141, ne) (A7) de transferencia del segundo modo es de signo opues.
' _ ‘ to a la del primero, ya que se puede demustrir, a
Por otra parte, los vectores de las configuraciones partir de la ec A.17, qued; <4y, = 4, por lo gue
modales son . el factor 4 - A, que aparece en la ec A.21 tiene signo
positivo en el modo 1, v negativo en el 2.
~ M) — . La respuesta dindmica exacta se obtiene utilizando los
Xq 1 expresiones
— n=1,2 (A18) :
V=Méx [{ €\ mx, (1) +C2 mxz 23 (0} |(A26)
4,
) - .
L"J _2L _J M=MéX|{C|JL‘bl 8.(1)+C2J¢®232(l)}l (AZI)

Se-puede demostrar (ret 9} que los coeficientes de A.3 ANALISIS DINAMICO DE UNA ESTRUCTURA
"participacibn correspondientes a los modos 1y 2 se SUJETA A TRASLACION
“ncuentran dados por la expresién . e '

Consideremos,ahora el caso de una estructura de o

C o Kom n=1 9 Y AL19) tante de dos pisos, en la cual no existe rotacidn en los
n _xf,-m +¢:"J'c' - = A planos honzontales en los niveies de Ios pisos {fig
A 4).
Partiendo del hecho.de que se conocen las acelera- La ecuacion matricial de equilibrio de este sistema es
“ciones espectrales de cada modo, a,, la fuerza cortan- {ref 10)
te maxima y el momento maximo de cabeceo
uorrespondtentes valen N _ 1“‘
. m1 (ﬁz-Kl—Kz K2 zl
Vo=ma, C, x,=ma, C,;n=12 (A.20) l
! ;
l I = Ii_)l
4 -2, ‘ ]
M, =Ja, C, ¢ =Ja, C, m = K, m, w? — K, iz2 l
N i
(4 —An) Je : L C L
T —— Vn (AZ” . _l _,1 L/ v4i
2Lm
i.as respuestas dindmicas de la estructura de acuerdo
con los criterios de! Reglamento de Construcciones donde m, y m, son las masas conceniradas en ios
del D. F. {método 1) v de¢ Rosenbiueth {método ?) niveles 1 y 2, y K, y K, son las rigideces dz los
s¢ obpenen haciendn uso de 1as ecuac mnes entrepisos 1y 2, respeciivamenie,

Partiendo de este sistema de eciaciones y huacienis

{/: \/‘ v V2 - | (A 22) = (K:/m'z)/(K[/ml) ¥ A= u)"/(K,/fﬂ. ), SU i)hljl.‘-‘
— k 2 e nen las raices

- ‘ 1

M = Mf +M; ; {A.23) ?\f’z‘——--é" [‘nl +ima/my) n, i-;!!,

s - i09
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e mame e -y

] _. .. . ,
:t_é. Lﬂ‘ f(m1/m|)n' + 1_] - 41?1 ‘A"H'I'l

Ademds, los vectores de configuraciones modars

.resultan ser

2y n 1

+ (Ky/my) — wf,
™ (K, /myYimy/m,)

b - -

22.n

. Ademas, se puede demostrar (ref 10} que los coefi-

cientes de participacion de los modos 1 y 2 se encuen-
tran dados por

Zy o +{ima/my) ,n ¢
= 2/l %m0 12 (A.31)

Ca N =
‘ﬁ,n +{m; /my } z%.n

Si se conocen las aceleraciones espectrales de cada

modo, a,, la fuerza cortante méxima correspondie~+a
al entrepiso 1 en cada modo vale

Vin =Coa, (myzyn + My 23, ;n=1,2 {12:52)

en tanto que la tuerza coriante maxima correspon-
diente al entrepiso 2 es

Van =Cn8q My 230 ;n=1,2 (A.33)

Ya conocidos los valores de Vi, v V, , . las respues-
tas mdximas dindmicas totales de la estructura esti-
madas con los métodos 1 vy 2 se calculan haciendo uso
de las tormulas

\71 = Vf,l * V?.z _ | {A.34)
Vi, =/ Vi + Via ' (A_35)
> | V., V
Vl =\/Vzl.l + V:,I + 2 —1_1-"——16—12-'-'-2- (/\_.m)
Y Vz: V:,:‘
Vz:‘/vg'l+%'2_2'_1""—ff: (.

donde e}, se calcula mediante la ec 1.3
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Talreayine, ke, cospnisie oo dindinesiee-cle-
e g en coaeshidn Se paedon obtereer sncihan e ¢l
rrerioodo enaicto burcitado uso de las cogaciones

V, = Méx 3 C, aq (1) [ml z,, +m, z,.,,]}
n =1
{A.38)
2
V, =Méx| T C,a,{um,z,, {A.39)
n=1
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VIGAS DE CORTANTE NO AMORTTGUADAS

~SON SISTEMAS CONTTINUOS CUYOS CAMBIOS NG PENDIENTE SON PROPOR-

CIONALES AL CORTANTE QUE ACTUA EN LA SECCION.

SEAN m y p LA MASA Y FFUERZA EXTERNA DISTRIBUIDAS POR UNIDAD DE

LONGITUD, Y SEA k LA RIGIDEZ POR EORTANTE:
X &

m_jd_.
m,k _ p(t) | S.,._%.§__dx
e X
— | 7/ =
| ) p
oL i
A
dxi%/
= DX
— S=k3

h = FAG

hto
H

FACTOR DE FORMA

AREA SECCION TRANSVERSAIL

=
t

MODULO DE ELASTICIDAD DINAMICO AL CORTANTEC

0

F = {mdX}

1

POR EQUILIBRIO:

f%' X ¢ pdX - m © ; dX = 0
- - 1t
.2 * o
e 07 :
m -5 -k 5 = p(t) (1)

at© o\



AT

LA iC HOMOGENEA QUEDA (CON p=0)}

2 2 2 2
() 5 -ve2F =0 v s
A It axy”

2 1"
Zn R Zn Bn =0
8 (t) X 6 (t) z. 2
t Z ‘ t
n- 2 'n n 2 °n
VS =0 = = v = =-w_ = CONSTANTE
g (1) Z: ) 6 () I,
2
v b " (.IJl
=) 8.+ us =0 ., Z +«-2z =0
n n n n 2 'n
v
. . @n
Bn =1%lsen W (t-tn), Zn= An sen —- (X-—an)

rw_- .
= n = LR =
X, ~ An senLT;(X-an)]sen&n(t-tn)}, n=1,2...; An BA,

LAS CONSTANTES a, Y W SE DETERMINAN EN CADA PROBLEMA EN -FUNCION

DI LAS CONDICIONES DIE IFRONTERA.

CORDICION DE ORTOGONALIDAD:
r[‘ |
xn(X)‘xj(XJ =0,SInt#j

4

0

EJEMPLO 1: CUERDA VIBRANTE DE LONGITUD L Y EXTREMOS FiJOSs:
e L
EN EL EXTREMO X=0 SE TENDRA

X

w "
() x(0,t) =0 =yl g 5= 0,1,2,.0.055 4 = o)



EN LEL EXTREMO X = L SLE TENDRA

w
n

L
vy nmo5ono= 1,2,...

(4j x(L,t}) =0 =)

PUESTO QUE EN LA EC (3) SE TOMA j=0, YA QUE j=1,2,... DAN LA MISMA

SOLUCION, LO CUAL CONDUCE A a, = 0.

nmv . 1,2,...

DE LA EC (4}: e T T

FRECUENCIA FUNDAMENTAL

SI n=1, wy = g wo =N owy
’ T

L .M

Y T1 Ty T, n

LAS CONFIGURACIONES MODALES QUEDAN:

- nrX | -7 nnX nnv,,
Zn = Ansen~I—- ; x(t,X) Ansen I sen—f-(t tn)

CONDICION DE ORTOGONALIDAD:

L _
f _— .

LA sent™ A send™ax = 0 sI i 4
t 1 I, ] L ’ . J
o

EJEMPLO 2: VIGA DE CORTANTE APOYADA EN X = 0 Y LIBRE EN X = L.

DE x(0,t) = 0 = a_ =0 Z -
O L

DE x'(L,t) = 0 (PUESTO QUE EN X = L SE DEBE CUMPLIR QUE LA FUERZA

CORTANTE, S, SEA NULA),

x'(X,t) = A 2 cos U senw (t-t )



x'(l,t) = 0 = cos 2= D —— = —=(2n-1)
. . v w : . -
0 mn T 7 (Zn'l) . n=1,2,

\i . 4L
SI  n=1, w, = = > T =2

L.2 1
Tul .
wp = wq(Zn-1) 5 Ty =5
T Ty
ASI T2=-3—,T3=-§-,ETC
DISTRIBUCION DE CORTANTES:
X . .
L X U= o oon “n L
S k 3\ AL k - €0s — senwn(t tn) ,
\' I M | x ‘\ _.'.\.
AN }4—-2--—’( ‘\'Y\J \ ]
|.\ l" // W_z—.s /&l
P A .
! I /s
A ] .
>\ / v P
’ ‘\ , ./ . v
l \""Z—--'S ! ~ \. 4
, 1 i ! / /<
/ \_ . .
/ | % (N
/! i A I\\' ez S
N A
b7 / ! 1700 ﬂ%ﬂ !
ler. MODO(FUNDAMENTAL) _20. MODO 3er. MONO
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3

VIBRACIONES FORZADAS EN VIGAS DE CORTANTE |

SEA x_(t) LA EXCITACION DEL TERRENO. LA RESPUBSTA, x(t), DEL

SISTEMA ES

t
e a w . '
= - N ocen I -
(3) x(t) = n£1 0 sen — X J xo(r)senwn(t 1)dt
0 v
L Yoo
DONDE wV
;n sen _%_ dx
' _ 0 = 4
4 = -
R “(Zn- 1)
' f‘n sen < dx - w T
) o

'TAREA:  DEMOSTRAR KCS (3) Y (4) Y ESTUDIAR SECCION 3.15.

EJEMPLO: CALCULAR EL LIMITE SUPERIOR DEL-CORTANTE EN UNA VIGA DE
CORTANTE A CUYA BASE SE LE SOMETE A UNA ACELGRACTON CONSTANTE,

Lo

a..

EL ESPECTRO DE ESTA EXCITACION ES V = alw

- © a w_ '
POR LO TANTO, S < k[;i (. sen = X)|V
L n=i “n o
r -‘ ’ T o
' | oo —_ « 1 .
R T kanv “n “n _ 4k a cos _ZL(_ZH 1.)X‘. . 2
S < v €0 X| = = L AE . ; con voo=
In=1 “n : Y n=1 (2n-1)g 5(2n-1)
r T
o | re _ -
S 8alm LI cos (2n 1; X
_72 - & | . 2L :
n=1 (211"1) L _J



N N {1: ;

1

S < (8aLm)/+% % ———— = alm.’

n=1 (2Zn-1)
L 7

‘n%;

) 77 //-
4‘0Lm7"
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9y

VIBRACION DE VIGAS EN FLEXION

'AMORT IGUAMIENTO NULO

4 x Pz

,1)7

0 ////8

z ldz i

EN DONDE f,

Ner@),m@)

Vo, y e
—z—dz) - fqu

BZX
ot

it

0 .

SUSTITUYENDO (2) EN (1) Y SIMPLIFICANDO:-

VvV

dz =p-m

M+ Vdz - 3

DEpr)

'azx

Bt.z

M

(I‘-l+—d)=0

SUSTITUYENDO (4) EN (3) SE OBTIENE

TOMANDO EN CUENTA QUEy= =

2 ' 224

2.2) )

2

3 X :
+m—-=p

atz

2

3 X gf OBTIENE EINALMENTE

9%

2
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v\M'I' 37 dz

ov
V+——az,dz

(V)

(2)

(3)

(4)

(DFQPR}"CIA‘\IDO LOS TERMINOS DE SEGUNDO. ORDEN DE LOS MOMENTOS

(4')

(5)



%

t

AMORTIGUAMIENTO_ V1SCOSO i
- FUERZA DL AMORTIGUAMIENTO POR

VELOCIDAD TRANSVERSAL = c(z)*—w dz ;
dz at2 ] _ E

- FUERZA DE AMORTIGUAMIENTO POR DEFORMACION DE LA V]GA
ACEPTANDO LA HIPOTESIS DR NAVIER DE DEFORMACION PLANA

X3
(=
Gt
M = Joyda = 1( )ﬂnm——
amort 5 Dt
c4= AMORTIGUAMIENTO
POR DEFORMACION
ez | -
INCORPORANDO EL MOMENTO DEBIDO AL AMORTIGUAMIENTO EN LA
EC. (5)
32 82 83 32: ax’
f— (B1 =X s )T Xy +m X+ Xy (6)
iz . 47 0220t agl - ot

SI LA EXCITACION LS POR MOVIMIENTO DE LOS APOYOS, St PUEDE

DEMOSTRAR (CLOUGH Y PENZIEN, PAG 303) QUE:

2
mg_x + ax

e X, 63x -
7 (EI v Gyl 2 at Pafect.

2 dd 2 )

4" a4z~ az" gt ot
EN DONDE
? -*
o ')')(5 EDXS 3"x axq
Vfaer T (EI + C, I — ) - m - ¢ - (7
clect 37" 322 d 32‘231: atz at
Xtot(z,t) = x.(z,t) +x(z,t) | ‘
s (20 120



P
1

DESPLAZAMIENTO PSEUDOESTATICO OCASIONADO POR EL MOV. DI

LOS APOYOS DE MANERA LESTATICA

DESPLAZAMIENTO DINAMICO

x =

51 SE TIENE UNA ROTACION Y UNA TRAS-
LACION POR APOYO:
4
X_ = L
5 i=1

6‘T ~ V 15-, §.(z) = CONFIGURACION DE LA VIGA
wLé;EkL' L J )

,L////’//k:;xs=desphzmnmqm DEBIDA A 6.=1
pseudoestatico _

INCORPORANDO (8) EN (7):

B8, (1) (8)

: 5 - 32 . ”zﬂi(z) . .
=££1{mﬂiﬁi(t) tooops () ¢+ . [l(z)~w;;7—.(5i(t)cd YK
(9)

Peofect

EN LA MAYORIA DE LOS_CASOS EL AMORTIGUAMIHNTO INFLUYE POCO N LA FULRZA

EFECTIVA Y LA EC.(9) SE SIMPLIFICA A

’
-

[ mwi(:)Ei(t)

Fefect io
B FEI CASO DE UN VOLADIZO:
Z
H+G=m—m =k
, ‘ $:1 2 1
hylzy =1 +7 +

Pefect m(z) 61(t)
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ANALISIS DE VIBRACIONES ‘LIBRES

LONQIDFRFMOQ UNA VIGA DE SECCION CONSTANTE (EI“ CONSTANTE ; m=MA:A

POR UNIDAD DE LONGITUD]

: 34x - Bzx
DE LA EC.(5): EI 2 +m —5 = 0
2z at
a4 - 02
m
{: + T }2‘ = 0 (10)
dz ot

RESCLVIENDO LA EC. (10) POR SEPARACION DE VARIABLES:

x(z,t) = A(z) Y(t)

) - .. v -
-1y , .om N . 8 (z) moY(t) _
077 (2) Y(t) + gy 0(2) Y(B) = 05 Syt *Er vy < O
POR LO QUE
E:IX!L:) = _ m %‘(t) = ( = ']4 ( C = CON%T}\NTF)
Br=) - ET Y(t) ! ) ' B ‘

FOR LO TANTO ORTENEMOS DOS ECUACIONES DIFERENCIALES ORDINARIAS:

a'tVizy - at ey =0
. : Y S
Y(t) + «“Y(t) = 0, DONDE u° = &2
. m
7 -
d _ w'm
0 a ET
LA SOLUCIUN DE LA SEGUNDA DE TISTAS ES:
Y(t) = Y(o) senwt + Y({0) coswt : (v 1)

W
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'J'-
-

LA SOLUCION DE LA PRIMERA ES:

8(z) = A]'sen az + A, cos az + A3 senhaz + A4 coshaz (12)

2

EN DONDE LAS Ai SE CALCULAN EN FUNCTON DE LAS CONDICIONES DI ERON-

TERA DE LA VIGA EN AMBOS EXTREMOS.
EJEMPLO

VIGA SIMPLEMENTE APOYADA

- LAS CUATRO CONDICIONES DE FRONTERA SON:

en :z=0: 08(o)=0, M(o)= EI 5(0) =0
en z=L: 8(L}=0, M(L)= EI8"(L) = 0

SUSTITUYENDY B8(0)=0 Y 8"(o)=0 EN LA EC.(12) Y SU SEGUNDA DERIVADA:

(o)

= A, + Ad cosh 0 =0
- = A2 = !\‘,1 = 0

o) = a“(- A, + A, cosh 0) = 0

HACTIENDO LO MTSHO CON 6(L) = 0y  8"(L) = O:

- B(Ly = A1 sen al. + A_ senh aL = 0
5 -

T ~ —.A3 = 0
g{L) = a"(—;\1 sen abL o+ AS senh alL) = 0

.POR L0 TANTO, 8(1) = A1 sen abl = 0

PUESTO CGUE A,=0 ES LA SOLUCION TRIVIAL, SE DEBE TENER QUE AT SEA

ARBITRARTA Y QUE
sen al..= 0 — aLl = n~; n =0, 1, 2,...,=

POR LD TANTO, a = nn/l.  RECORDANDG QUT

34 - wlh/nT, SE TIENE QUE



22
¢ . (nﬂ/L)4EI/ﬁ 0 w, = n ; YEI/m
. L :

w
n .

. SON LAS FRECUENCIAS CIRCULARES NATURALES DE VIBRACION DII LA VICGA.

LAS CONFIGURACIONES MODALES SON

2) = nn
A, (2) = Ay sen -~ 2

20. MODO

2
= 3nz | = 9 /o1 7o !
mesﬁsen G Lz El/m
' 3er. MODO
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