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

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS

Las autoridades de la Facultad de Ingenieria, por conducto del jefe de la

Divisin de Educacién Continua, otorgan una constancia de asistencia a

quienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso.

El! control de asistencia se llevara a cabo a través de la persona que le entregé
las notas. Las inasistencias seran computadas por las autoridades de la
Division, con el fin de entregarle constancia solamente a los alumnos que

tengan un minimo de 80% de asistencias.
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Se recomienda a lo's tuvsuﬂ:emtea:':i partlcupar Tactuvamento{\« con sus ideas y
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Con el objeto de mejorar los servicios que la Division de Educacién Continua
ofrece, al final del curso "deberan entregar la evaluacion a través de un

cuestionario disefiado para emitir juicios anénimos.

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

sean mas fehacientes sus apreciaciones.

"Atentamente
Division de Educacion Continua.

Palacio de Mineria Calle de Tacuba 5 Primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000 Mexico, D.F. APDO. Postal M-2285

Teléfonos: 5128955  512-6121  521-7335 5211987  Fax  510-0573  521-4020 AL 26



PAILACIO DIg MIINIERAN

GUIA DE LOCALIZACION

1. ACCESO

2. BIBLIOTECA HISTORICA

3. LIBRERIA UNAM

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

5. PROGRAMA DE APOYO A LA TITULACION

6. OFICINAS GENERALES

CALLE FILOMENO MATA

7. ENTREGA DE MATERIAL Y CONTROL DE ASISTENCIA

CALLEJON DE LA CONDESA

8. SALA DE DESCANSO

1 SANITARIOS

ol n '
GALERIA DE I ACADEMIA I _ * AULAS

EXRECTORES INGENIER

ler. PISO

CALLE TACUBA

DMSION DE EDUCACI(’)N’ CON’[‘INUA DIVISION DE EDUCACIGN CONTINUA
FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M.
CURSOS ABIERTOS
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FACULTAD DE INGENIERIA U N._A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA
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XXV CURSO INTERNACIONAL DE INGENIERIA SISMICA

MODULO II:

ANALISIS ESTATICO Y DINAMICO DE ESTRUCTURAS SUJETAS
A SISMO

TEMA

ANALISIS SISMICO DE SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD

PRESENTADO: DR. OCTAVIO A. RASCON CHAVEZ
PALACIO DE MINERIA
AGOSTO DE 1999

Palacio de Mineria Callede Tacuba 5 Primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000 Mexico, D.F. APDQ. Postal M-2285
Telélonos: 5128955 5125121  521-7335 5211887  Fax  510-0673  521-4020 AL 26



DEFINICIONt
GRADOS DE LIBERTAD

ZAMIENTOS O GIROS})

DINAMICA IS TRUCTURAL

DR. OCTAVIO A.RASCON CH.

NUMERO DE COORDENADAS GENERALIZADAS (DESPLA-

QUE SE REQUIEREN PARA DEFINIR LA POSICION DEL

SISTEMA EN CUALQUIER INSTANTE..

EJEMPLOS
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HETODOS DE DISCRETIZACTON DE SISTELAS CONTIAUOS

1. PO CONCENTRACION LCL MASAS

MASA POR UNIDAD
DE LONGITUD = m _ ' :

El
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ZXPRECANDGC LA CONFIGURACION DE VIBRACION DE LA ESTRUCTURA CQIO

R

Ulia. SERIE DE FUNCIONMES DSPECIFICADAS. POR EJEMPLO, SI ESTAS

FUNCICNES SON ARMOMICAS:
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EN GENERAL, PARA CUALQUIER TIPO DE FUNCION ¥ (x):

po—

¢ s i
' _ Z,(1)
z(x,t)=zAU)\|4(x)
AEEDIQN?E ELEMENTOS FINITOS
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RESPUES TA‘ DINAMICA DE SISTEMAS ELASTICOS LINEALES DE UN GRADO DE LI ERTAD

CON -AMORTTGUAMIENTO VISCOSO

M
A
—— V1 Y
p(t) ' 5 K
7 VAA
ﬁ ,/g X M —
ch ? ‘JC p(f)
///////(/////(
Vsr/78/////4 Do
< Xo(t) Friccion nula
t = TIEMPO
M = MASA
K = RIGIDEZ
C = AMORTIGUAMIENTO

f(t) = FUERZA EXTERNA

Xo(t) = DESPLAZAMIENTO DEL SUELO

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

RACION PROPORCIONAL A LA VELOCIDAD RELATIVA DE LA MASA RESPECTO AL

SUELO. .
EL AMORTIGUAMIENTO SE DEBE PRINCIPALMENTE A LA FRICCION IﬁTéhNA
ENTRE LOS GRANOS O PARTICULAS DEL MATERIAL DE LA ESTRUCTU?A, Y A
FRICCTON EN LAS JUNTAS Y CONEXIONES DE LA MISMA, ES EL ELEMENTO

DEL SISTEMA QUE DISCIPA ENERGIA.

Za. LEY DE NELTQN:

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

A LA FUERZA QUE ACTUA SOBRE ELLA"
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_ada ,dx, _ -d
p(t) = Tt {m—} =

p{t) = FUERZA ACTUANTE
X - = DESPLAZAMIENTO .
t = TIEMPO
SI m ES CONSTANTE: p(t) = mx

PRINCIPIQ DE D' ALAMEERT
SI LA 2a. LEY DE NEWTON LA ESCRIBIMOS COMO B

p(t)--" mx = 0

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

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

CIONAL A SU ACELERACION Y QUE SE OPONE A ELLA SE. CONOC‘E COMO PRIN- ]

CIPIO DE D'ALAMBERT, Y PERMITE QUE LAS ECUACIONES DE MOVIMIENTO SE

EXPRESEN 'COMO ECUACIONES DE EQUILITRIO DINAMICO.

ECUACION DE EQUILIBRIO

X0
__7‘ g --B*ﬁ’]
|
- [ fe
A —— fe |
A1) M Ir‘*p(L'—*H P(1) - - p(1)
; - N
TT777 777777777 77777
Xo(t) : . DIAGRAMA DE CUERPO LIBRE
4 ‘F =
‘EQUILIBRIO. ‘ fe + £+ £ p(t) (1)
PARA UN SISTEMA ELASTICO: £, = Kix - x)) = ky )
PARA AMORTIGUAMIENTO VISCOSO: £, = c(x - éo) = Cy (2)
POR EL PRINCIPIO DE D'ALAMBERT: f£; = mx = m(y + X_) 9




SUSTITUYENDO LAS ECS. 2 EN LA EC. 1 SE OBT;ENE:'

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

DE DONDE

. . .. (3)
My + cy + Ky = p(t) - Mxo

v~

DIVIDIENDO ENTRE M AMBOS MIEMBROS DE LA EC. 3:

y +

2|0

¥ = RS

<
+
cdfe

SI % = 2h, vy § = w2, DONDE w = FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL, EN
RAD/SEG : ' '

. y 2. plt) Lot ' ‘
y+2hy + oy = v Xn (4)

CUANDO SE TIENEN EXCITACIONES EN EL SISTEMA SE TRATA DE UN PROBLEMA

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

CIONES LIBRES.

VIERACTONES  [TERES

EN ESTE CASO LA ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO RESULTA SER
- . >
y+ 2hy + 0oy=20

CUYA SOLUCION ES

vi(t) = e-ht(Cl sen w't + C2 cos w't) ) {(5)
DONDE w' = wz- h2 = FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL AﬂORTIGUADA
Y Cl Y C2 SON CONSTANTES QUE DEPENDEN DE LaS CONDICIONES INICIALES




(EN t=0) DE DESPLAZAMTENTO Y VELOCIDAD OUE TENGA LA MASA DEL SIS-

- TEMA.

ESTAS RESULTAN SER

_ 9(0) + hy(0) |. _ |
cl - " Y C2 - V(O) . (6)

LA EC (5) SE PUEDE ESCRIBIR TAMBIEN COMO:

y(t) = Ae-_ht_ cos (w't - 9) ’ : (7)
N - /.2 2 - -1 Cl' )
DONDE A = /Cy + C, Y © = tan”~ == ANGULO DE FASE
' 2

LA GRAFICA DE LA EC (7) ES

y (o) ///"\\\X ///;hi\\ N Ao )

N EmTT
I /) -
T‘:%@ = PERIODO NATURAL AMORTIGUADO, SEG
£ = %T = FRECUENCIA NATURAL AMORTIGUADA, cps

VEAMOS EL CASO ESPECIAL DE LA EC. {(5) EN OUE h-u.. EN TAL CARSO,
oo /2 2 ’

w' = /v = h'-0, cos w't+l ¥ sen w't-.'t, CON LO CUZL LA EC. {(5) SE

REDUCE A

vit) = e Y I[w(0) + hy(0))/e] ('t) + y(0):

= e Myt + (1 +ut)y(0)]



LA GRAFTICA DE ESTA FCUACTON ES

Y OBVIAMENTE NO REPRESENTA UN MOVIMIENTO OSCILATORIO, POR LO CUAL

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

DE DONDE C 2/KM . : (8)

cr

SE LE LLAMA TRACCION DEL AMORTIGUAMIENTO

A LA RELACION r = C/C__,
Ccr

CRITICO.

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

SE OBTIENE:

n = C _ C 2K _ /K _
1 2 = T e Vm ToGu
Ccr cr Z2/YEKM
g R
T 4K

ADEMAS :
/2 2 / ' / ‘
w' = Yo' hT = o2 w2:2 = 1-@2
'o= - :2

(9)

W W

LOS VALORES USUALES EN ESTRUCTURAS OUE ASUME ¢ VARIAN ENTRE 2 Y 5%,
EN ESTE INTERVALO w' Y @ SON CASI ISUALES; VEAMOS, POR EJEMPLO,

EL, CASO EN QUE ¢ = 0.1



w''=w ¥l - 0.01. = 0.995uw

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

TRUCTURA ES MEDIANTE EL DECREMENTO LOGARITMICO, EL CUAL SE DEFINE

COMO EL LOGARITMO DEL COCIENTE DE DOS AMPLITUDES CONSECUTIVAS

e

L = 1n (t) - 1n ae M cos (v’ £-6)
. [ s 1 : -
ERALTREE pe DT o Tyt (2411 ) 8]
- 1n{ e-ht cos(w't - 8) ;
e-h(t+T') cos(w't + 4»'T'-8)
= In{ e"bt cos{w't - 8) )
e—ht e—hT' cos(w't - 8 + 27)
= 1n e+hT' = hT' = zwT' = zw _Zl___
mr/l—i;z
& - 27
l J1-2 (10)

|L = 2s¢ (11)




|

DETERMIMACION EXPERIMENTAL DE ¢ EN ESTRUCTURAS REALES 0 EN MODELOS

SI SE REALIZA UN EXPERIMENTO EN EL CUAL SE SACA A LA ESTRUCTURA DE
SU POSICION SE SACA A LA ESTRUCTURA DE SU POSICION DE EQUILIBRIO °
ESTATICO Y SE DEJA VIBRANDO LIBREMENTE, EL REGISTRO DE LAS ACELERA-

CIONES QUE SE REGISTREN EN LA MASA TENDRA LA MISMA FORMA QUE LA GRA-
FICA DE LA EC.7. -

F7A

oz

Acelerémetro | Amplificador » Registrador
7777 77777
Ay (t)
f /\T+T' /\ R
y(+T7) : , \/ ~
y(t) '

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

DE LA EC. (11), DESPEJAR A ¢

10



EJEMPLO

CALCULAR EL PERICDO NATURAL DE VIBRACION DE LA ESTRUCTURA MOSTRADA

EN LA SIGUIENTE FIGURA:

Xest

Peso W
P
——1L—+ LT )
Ip
h
i = I, 2

Zﬂ?? ‘ ZWW':A
—_

MEDIANTE EL ANALISIS ESTATICO DEL

P = carga estitica

= X gt = desplazamiento
est € producido por P

momento de inercia de las columnas

f

momento de inercla del sistema de
. pisoc

MARCO SE ENCUENTRA QUE

2-’_ I_CE 6+I_C.Ii
- 5
N _ pn 3 b Ly o eEI I, h
=F e 6+ Lo p’ 3, et
I h 2 I h
P |
Perfiodo natural T = AL 2n = 2% /ﬂ_
. w /K—\ gK
m
1
3, feL
3 2 I _ h
T o= oq n ‘ P , en seg
- ™
gbElI ; EE L
I h
P
Si I >> T + o), K = 24ET
P o /V/hB
Z D/l .
ESTRUCTURA DE CORTANTE:
CUANDO LAS DEFOPRPMACIONES
QCURREN PRINCIPALLMENTE
I >>] DEBIDC A LA FUERZA COR-
p ¢ TANTE DE ENTREPISO.
I 777777 77777
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_EJEMPLO

A UNA ESTRUCTURA DE UN PISO SE LE APLICA UNA CARGA HORIZONTAL.DE
20 TON-EN SU MASA, OBSERVANDOSE UN DESPLAZAMIENTO ESTATICO DE 0.2 CM.
AL SOLTAR SUBITAMENTE LA FUERZA SE REGISTRA UN PERIODO DE OSCILACION

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

[

w=maq.
S S _ ' ' .
//// ’A—> P=20 ton. O _ ..
‘ (aplicada :
K estdticamente) : QZ\\ Zﬁi“°J4
+ ?\ » 1
0 \LD/ 25
ﬁm n-m . Y
CALCULAR W, o'f'L y & ;
1. pr T <2 - 12 27/ 50 vy k= %;% = 100 g%ﬁ
SN : Z
M
SE OBTIENE
5 5
we 1% Kg/as® = (0.2)2 x 100 x 981,477 = 2-94 x 100 x 981
4 9.87
W4 99.4 TON
y o 2m _ 2% _ _ RAD P R A
2 W' =g T g2 T gEs =TT gy T 2 cps
3 L= 1n 222 = 15 1.43 = 0.357
0.124 -
: = §§ = 95291 =-0.0568 O ¢ = 5.68 3
C= gz = r2/R'= 0.1132 /T00 x 99.4/981

1,132 x 0.313 = 0.36 TON SEG/CM



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

A LA SIGUIENTE EXCITACION, CON C = O0:

p(t)4
- m;'+'kx = .P,
pé, :
- x = C, §enmt.+ C, coswt + po/k
> STENt =0, x =0 Y x.= 0:
c2=—p0/k Y C, =0
B
Py 20— T T T AT
X = T (1 - coswt); : H
. [ n
i 1 ¥ >
. . ]l T 4 2T t
B = FACTOR DE AMPLIFICACION DINAMICA = D = (1 - coswut) 3 :
o ()
. = 2 I =
Byax = 2, EN t = T/2, 3T/2...
AHORA, ST LA EXCITACION ES DE DURACION to-
D (1) ST t < to
“» .
. Po
X = 4 (1 - coswt)
. wp
Po x(t) = —§9 senut
EN t = t_:
—pt © B
P
0 :t‘ x(t ) = -2 (1 - coswt_) CONDICIO-
ot . \ NES INICIA
C " =__9 ¢ AR/
: k(to] "X senwt LES PARA
Jootr

13



P

S1 t>t0, X =Acoswt' + B scnot' , CON t' = t - to

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

TERIORES, LO CUAL CONDUCE A

Py 1 Py
A= S 1 - coswto) Y B = e senmtO
Py o P
POR LO QUE x = = (1 - coswt ) coswt' + Tr:senmto §en?t'
p ) 1 _
= ﬁ? /Q1 - c05mt0)2 + senzwto sen(wt' i‘G )
0
P 2|
X = T? /%(1 - cos t_ ) sen(gt' - 8)
oo o}
p wt
- 7? (2 scnﬂfg) sen(et' - 8)
. J
V
B= FACTOR DE AMPLIFICACION
3
wt
BMAX = 2 sen 20 = 2 sen{nﬁg)
*.‘[D B
COITAN _ = L = 2
CUANDO  — = Byax = 2
Bmox |
20—-~——--=- -
|
n
i
l
L L f — —
0 0.5 1. ' 1
© & to/T
EL MAXTIMO ! EL MAXIMO OCURRE DURANTE LA EXCITACION
OCURRE DES- | :
PUES DI LA |
EXCITACION |
Tt

SI tO/T ES MUY PEQUERNO, Sen——";9 = ntO/T

14



2Py-1ty _ 2p, wt _Pol, I

YXyax = T T TRk 2 7 The ma

EN DONDE i = Pot, = AREA BAJO LA EXCITACION

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

DURANTE UN INTERVALQO DE TiEMPO At MUY PEQUENO, TAL QUE At/T << 1
P (1) -

. At

‘ impulso:l:fp('r)dt
' 0
J‘Af_—f——-:' >1
"POR EL PRINCIPIOQ IMPULSO.-_MOMENTO SE TIENE QUE
ot . : o
I =7 p(t)dt = mx = X = I/m
0 - -

EN DONDE i ES LA VELOCIDAD QUE LI IMPULSO LT IMPRIME A LA MASA DEL
SISTEMA. DESPUES DE at L SISTEMA QUEDA VIBRANDO LIBREMENTE CON
VELOCIDAD INICTAL i(ﬂ) = % , MIDIENDO EL TIEMPO EN LA ESCALA DE

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

PLAZAMIENTO DE MAGNITUD DESPRECIABLE. EN TAL 'CASO LA RESPUESTA RESULTA 3i

x{t') = 5591 senwt’' = ri.senut'

SI EL SISTEMA TIENE AMORTIGUAMIENTO,

_ '
| e cwt

x(t') = —

senw't!

15



SOLUCTON AL PROBLEMA DE VIBRACIONES FORZADAS

AL FUERZA EXTERNA

VEAMOS PRIMERO EL CASO EN QUE EXISTE p(t} Y QUE xo(t) = 0,

' SIENDO p(t) ARBITRARIA

P14 | 3

p{%)

y(h]

PUESTO QUE d%<<T, LA FUERZA APLICADA EN't=”r PRODUCIRA UN . .INCREMENTO

-VINSTANTANEO ENM LA VELOCIDAD DE LA MASA IGUAL A

. _ pl(0)dr.
Yy o= Ty

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

Da COMO RESULTADO

y(t) = Eil%gl sen w'{t-1) e_h(t—T) Pote
Muw -
PUESTH (QUE EL SISTEMA ES LINEAL ES POSIBLE SUPERPONER LOS EFECTOS
OCASIONADOS PCR LOS IMPULSOS APLICADNS EN CADA t QUE HAYAN OCURRIDO

ANTES DEL INSTANTE t DE INTERES; ES DECIR,

16



£

yi{t) = —“%r f p(r)

~h{t-1)
Muw €

senw' (t-1)dr ‘ (12)

1 -h{t-1)
_ Mo’ © .
NEOQ UNITARIQ DE FUERZA, SE LE CONOCE COMO TFuMCION DE TRAMSFERENCTA DEL

~ LA FUNCION senw' (t-1) ,QUEES LA RESPUESTA A UN IMPULSO INSTAKTA-

SISTEMA.
V(i) s o )
o p(%)
S e———p }
T c \/L :
‘Iu. ! A .

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

LIBRIO; LA SOLUCION GENERAL ES:

' t
y{t) = pe Bt cos{w't=-0)} + ﬁ%T r p(T)e“h(t‘T)

senw' (t-r)dr

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

YA QUE LA OTRA PARTE SE A#ORTIGUA RAPIDAMENTE.

B. MOVIMIENTO DEL SUELO

PARA ESCRIBIR LA SOQLUCION PARTICULAR DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE

EQUILIBRIO PARA EL CASO DE VIBRACION FORZADA POR MOVIMIENTO DE LA

BASE DE LA ESTRUCTURA, BASTA CAMBIAR p(t)/M DE LA EC. {1i2) POPR, -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. EN ESTE .CASO

17



LA SOLUCION PARTICULAR ES, ENTONCES

1t
== r
y(F) = xo(r)e

-

~h{t-1) senp' (t-t)dT (14)

" EJEMPLO
CALCULAR LA RESPUESTA DE UN SISTEMA DE UN GRADO DE LIBERTAD CON AMOR-
TIGUAMIENTO NULO, CUANDO LA EXCITACION ES LA SIGUIENTE:
' 'x'o(t)+
, ¢ = o

a _ xo(t) a, 5I Oététo

-ty t , xo(t) 0, SI t<0 @ t>tO

- CONSIDERESE QUE y(N)=0 Y y(0)=0. PUESTO QUE LAS CONDICIONES INICIALES
SON NULAS SE TIENE QUE A=0 (UTILIZANDO LA EC (13) Y LA SOLUCION PAR-

TICULAR QUE SIGUE, EC. (A)):

-1 t —a t
vit) = — Sa senw(t-t)dr = e 7 sen w(t-t)d-r
. —co 0
= 2 - .
= = {1- coswt) sI Ogtgto (A)

W

'PARA FINES DE DISEFO ESTRUCTURAL ES IMPORTANTE CONOCER LA RESPUESTA

MANIMA: ESTA OCURRE CUANDO coswt =-1, O SEA, CUANDO

o
~

mt = 7 Ot:Tz.—_z-I.:
T

N3

18



Y VALE

\ . 2a a 2 T
MaX (fy(e]) " = 5 = — T, SI Ogye¢t, O 0sTs2t

2 2n

E

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 _:

-T2 (1 - coset ) ; wvit ) = =2
y(to) = 3 (1 coswto) ; y(to) ~ senmtO

(14}

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

y{t) = :%:Esenmto senwt' - (1 - cbsmto) coswt ']
" .
= = sen2 t + (1 - coswt )2] sen (wt' - @)
. m2 e “to
_ ~2a i
vit) = =5 senutg sen(wt' - @)
w 2
_1 1—coswto
DONDE t' = t -t Y # = tan = (————
O Senwt0

EL. VALOR MAXIMO DE LA RESPUESTA EN ESTE JTsTERVALO ES

o (@]
MAX{ [y (£)]} = S5isen——| , SI t>t_ O T»>2t

19



EXCUTACTON ARMONLCA

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

( ) ’

DE DURACION INDEFINIDA. e

LA SOLUCION DE ESTE PROBLEMA SE PUEDE ENCONTRAR.SUSTITdYENDO A

p{t) = < senfit EN LA INTEGRAL DE DUHAMEL Y OBTENIENDO éU SOLUCION.
SIN EMBARGO; EL RESULTADO LO OBTENDREMOS DE LA CONSIDERACION DE QUE
PARA QUL EL MIEMBRO DERECHO DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO
APAREZCA UN TERMINO ARMONICO ES NECESARIOQ QUE EN EL IZQUIERDO SE

TENGAN COMBINACIONES DE TERMINOS TAMBIEN ARMONICOS. CONSIDEREMOS,

POR LO TANTO, LA SOLUCION

v(t) = A senfit + B cosat (14))

Y DETERMINEMOS LOS VALORES QUE DEBEN TENER A Y B PARA SATISFACER LA
ECUACTION DIFERENCIAL DE EQUILIBRIO, PARA LO CUAL HAY QUE SUSTITUIR

A y(x), vit) Y y(t) EN LA ECUACION DIFERENCIAL. HACIENDO ESTO Y FAC-

TORIZANDO:

(—AQ2 - 2haB +m2A) senilt +

9]
2 ¥
(-BQ2 + 2hAQ +w B) cosot = 1% sen?t + 0 x cosit

PARA OQUE ESTA IGUALDAD SE CUMPLA SE RENUIERE QUE

o}
e

P 2
-AQ =-2hRB + w A = W

2
=B~ + 2h{A + sz =0

R0



RESOLVIENDO ESTE SISTEMA DE LECUACIONES SE OBTIENE:

S
TO (92 - )
LA =
: 2 _92)2'_{’ 41‘129.2

2

SUSTITUYENDO A Y B 'EN LA EC. (14%:

Fo
vit) = 5 M2 > 5 {(Q—mz) senft - 2hf cosht} {15)
{w” =-07)" + 4h™ D :
0, TAMBIEN
§ __°
v(i(t) = I ]sen(nt - ‘Pf) (16)

- - 2
Zi1 DOIIDE § = ANG TAN (—) = TAN —;——'— = ANGUILO (17)
w- -8 DE FASE

DIVIDIENDO NUMERADOR Y DENOMINADOR DE LAS ECS (16,Y (17) ENTRE m2

SE OBTTIENE:

0
“o
y(t) = : vi 2k = sen(Qt - &) (18)
i 5542
V(1 LLJ2) + (223)
2(,S
g = TAN_l w? (19)
2
==
)

21



SOLUCION- GENERAL PARA EL CASO ¢£= 0

P
: o
y(t) = C; sen wt + C, cos ut + 2 EEEﬁ;E
wi=-Q

SI EL SISTEMA PARTE DEL REPOSO, LAS CONDICIONES INICIALES SON

y vy(0r = 0.

sen {¢0)

L LD I,

wt=02
]

cos (80) _ 0

y(0) =0 EN ESTE CASO:
) . PO
vi{0) =0 = Ci sen (wl) + C, cos (wd) + W
=0+ Cy+0 =C,=0
POQ
" - . _ +
T{0) ¢y wcos {w0) sz sen (w0) v
P g
= Cow + © ,l = 0
1 wd_ﬂ?.
c = _PO' {0/ w)
1
M (1‘?'—52?
(t) = Po , Sen ot Yosen wt
¥ Y - )
we = we =0
(p_ /M) .
yit) = [sen wt - = sen ut)
{1-um/0) : >

Y(t) s

bl bl
we=0<

I(2OW

22



SI SE TIENE EXCITACION ARMONICA EN LA BASE DE LA ESTRUCTURAM

xo(t) = asenQt, O SEA, xo =-anseth. BASTA CAMBIAR A po/M EN LA

2

EC.(lG) POR -a@l ; HACIENDO ESTO SE OBTIENE

5
y(t) = (2/w) —a sen(at-§) - (20)
2
/- T, 2 : 0.2 .
(1 = —~5) + (Zc;u*)
w
FACTOR DE _AMPLIFICACION DINAMICA DE- DESPL.= Bd = MAX [%i)—]
’ I
Bd & :
I
|
: |
3-
2 =0.2
1 = T T e T — T — — —_— e
|
| |
I
! ! T—j’:o.? ! . e
0 0.5 1 1.5 2 TWw
FIG. 1. CURYVAS DE AMPLIFICACION DINAMICA PARA EL CASC DE FUERZA
EXTERNA
- 1
T T, e | o
¥ (1 - —5) + (2‘;_)
it}

LOS FACTORES DE AMPLIFICACION DINAMICA DE VELOCIDAD Y ACELERACION SE
SE PUEDEN OBTENER DERIVANDO RESPECTO A t LA EC. {16) O LA (20), SEGUN
SEA EL CASO. LOS RESULTADOS SMN, RESPECTIVAMENTE,

f,2

| g FYE)
By v B = (=)7By = z\Lzu([a—[?--J (22)

max (Y81 - B, =

-
aw w

23



EJEMPLO

CON UNA MAQUINA VIBRATORTIA PORTATIL QUE PRODUCE FUERZAS ARMONTCAS
SE PROBO UNA ESTRUCTURA, AJUSTANDO LA MAQUINA EN LAS FRECUENCIAS
RAD RAD '
= " e Y = 7 - I M J Jal
, = 16 gz Y 9, = 25 ==, CON UNA FUERZA MAXIMA DE 500 LB EN CADA
 CASO. LAS AMPLITUDES Y ANGULOS DE FASE DE LA RESPUESTA QUE SE MIDIE-
RON FUERON:

7.2 x 10 in, §. = 15° (cos§, = 0.966 ; send, 0.259)

py = 1 -
o, = 14.5 x 10 34n, #, = 55°(cosf, = 0.574; senf, = 0.819)
EVALUAR LAS PROPIEDADES DINAMICAS DEL SISTEMA.
HACIENDO:
s =0 g L lo 1 { 1 1172
L Tk Pa. T x - N
ookody kT _g? 4 |2/
Y ~ 1y
cosﬁi
n  cosd.
SO 1
p. = B = Q/w
1 K 1 —P2
o 5 P cosﬁi ”
X - kg = = k-0"m {23)

SUSTITUYENDO LOS VALORES EXPERIMENTALES DE LAS DOS PRUEBAS:

-

2 500 (0.966)
k - {16)"™m = 1ib
2
2 4
k - (25)°m = 500 (0.57;; m = 128.5 lb.SEG
14.5 x 107 J in
Sk RAD
o =/ 5= 279 g5

24



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

p_send.
r = O 1 . DE DONDE z 500 (0.259) - = 15.7%

2R.-Kkp. 16 -
i i 257?5 100 000(712 x 10 7Yy

RESQONANCIA

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

TEMA, SE DICE QUE SE PRESENTA -EL CAS0 DE RESONANCIA. DE LA EC. (20).

ES EVIDENTE QUE .SI Bfﬂ/m?;‘SE TIENE

[

y(f) i sen(Qt-2)
SR \‘WEJ - '

w
o}

1

0(B,) = -3— EN CASO DE MOVIMIENTO. DEL SUELO Y DE FUERZA EXTERNA :

Bd res 2t

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

= |

OCURRE CUANDO & = o/1-2¢% EN EL CASO DE v(t) y vy (t), EL MAXIMO OCU- .-

RRE, RESPECTIVAMENTE, CUANDO

D=y Y Q S—pmmm - SI r< 20%, LOS VALORES DE ESTAS {1 NO
/o2
1-2¢

DIFIEREN EN MAS DE 2%.

EL MAXIMO VALOR DE Bd ({PARA 0 = m#l—Z;ZT ES

[

2
_ : (2/w)
(B T 0 (Bd)

) = Lese)
d’MAX / ' MAX / !
2z 1_52 2§vl-§2

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

SE OBSERVA EN ESTAS ECUACIONES QUE SI =0, (Bd)WPX = e,
. MA

23



SI SE ANALIZA LA SOLUCINN GENERAL DE LA ECUACION DIFERENCIAL DE

QUE: .

vit) = e“ht(A sen w't + B cos w't) - T? Cgimt

0

<
C
L

B - p,/(2tk) =0

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

p

Azgg MPEQ.___J'____.B__Q}__
k 2w’ Ok e Tk 2C
2 l—cz
" POR LO OUE
y(t) = %— 2? [e_ht (7r£_? senw't + cosw't) - coswt]

PARA AMORTIGUAMIENTOS PEQUEMOS:

vi{t) 1 ~ht
= = Z— (e -l)cosuwt
po/k 2z
& y(t)
P, /k e X -

ST 4 =0, APLICANDO LA REGLA DL L'HOSPITAL, SE OBTIENE: . 2,,
3

pY(EL = % (senwt - wt coswt)
Q

O SZA, EL MAXIMO DE LA RESPUESTA TIENDE A INFINITO GRADUALMENTE.

]

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



+

CARACTERISTICAS DINAMICAS OF LOS REGISTRADORES DE STSMOS.

- 8T IA ACELERACION DE LA BASE DE UN INSTRUMENTO ES ARMONICA, DADA POR LA

ECUACION
'xo(t) = a senft

"EL FACTOR DE AMPLIFICACION RESULTA SER ' ’ -

= _ 1 1 _
B, = 5 =

d “/r 2 : w
Q 2 Q.2
(1—55) + (Zﬁa)

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

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

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

Pa
2
[

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

RESULTA SER UN ACELEROMETRO,

EN INGENIERIA SISMICA LA MAXIMA FRECUENCIA DE INTERES ES DEL ORDEN DE

10 CPSs (T = 0.1 SEG), POR LO QUE LNS ACELEROMETROS TIENEN FRECUENCIA

NATURAL DE 16 A 20 CPS. 27



POR OTRA PARTE SI LA EXCITACION DEL SUELO ES X, = a senfit, 0O SEA,

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

SEfTALADO EN LA ECUACION (20), ES DECIR,

(52/m)2
l/(l-(o/mi) + (200/6)

' =
Ba

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

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

CUMPLE, EL APARATO, CONSTITUYE UN DESPLRZOMETRO, CONOCIDO TAMBIEN

COMO .  SISMOMETRO.

—

o

DFTERMINACION EXPERIMENTAL DEL AMOPTIGUAMIENTO DE UNA ESTRUCTURA ME-

DIANTE VIBRACIOKNES FORZADAS ANMONICAS

B'd ‘ (Bd) : P ; P, = Desplazamiento estdtico
25 2 Po/k

3 po =

(Bd) mdx
Ve

2 p,

NOTA | » = Resultados de las pruebas
Ps Curva de Amplificacion Experimental
| 28
ﬂz.-ﬁ| = 2 g ...._/l///'l’. II R ) )
] |
/ff é 2 3



SI SE DETERMINA Bd EXPERIMENTALMENTE MEDIANTE UNA SERIE DF PRUEBAS

DE VIBRACION FORZADA CON FUERZAS ARMONICAS, Y ADEMAS SE DETERMINA

P+ ENTONCES

> | _

. &) .
- (24)
2 (Bd)MAX

-

OTRO METODO PARA DETERMIMAR ‘Q’ CONM BASE EN LA CURVA EXPERIMENTAL DE

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

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

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

. h TAS T
(Bd)MAx//EZ SEAN £, Y €, Es_Ag FRECUENCIAS. DE LA EQUACION DE By |
SE OBTIENE: rms = 22— = RAIZ CUADRADA DEL VALOR MEDIOQ CUADRATICO
” 2
¥
I~ NNE -
A ;

Lo L lumed?e 20’

1
= 1
822 (1-8%)% + (218)2
S 1
e
DE DONDE &2 = 1 - 2c° + 20/ +¢°

. ,
DE AQUI, DESPRECIANDO EL TERMINO ;2 DEL RADICAL, SE OBTIENE
Wl 2 2 : 2
By 7 1 - 2c - 2¢ ; 8, =1-1¢ -z
2
82 =1+ 2¢ - 2¢ : 32 N E2



~- R, -8
DE DONDE T2 —%—1 (25)
EJEMPLO . fL+40,
?J% e
6 2
& 567x10pulg
=
S | 567x107
< X -2
= = pulg.=4,01x10 .
X ol -l 72 pulg
= I ’
> |
g i I
= |
<L |
v 2k '
2 |
E A
u—" I I
o ] |
O ! Sl li N I
I5 Jl 20 \ 25 od
Q,= |9.‘55 0,=2042 Q, Seg
_ _ - RAD
DE LA EC (25) AR = a, - 9, 0.87 =zm
%, B
e 22 7% fres fres %2 % | 0.87 |, ..
5 2 2 - + 0 39.97 )

HETODO NUMERICO 3 DE NEWMARK PAPRPA RESNLVER EJT, PROBLEMA DE VIBRACIONES

_FORZADAS.

FL METODO QUE A CONTINUACION SE DESCRIBFE ES ADAPTABLE A STSTEMAS NO

LINEALES CON VAPIOS GRADOS DE LIBERTAD.

N

PROCEDIMIENTO:
SEAN v_., v_.yV., CONOCIDOS EN EL INSTANTE t_ , v t_  .=t_ + At.
i b i L) 7o i+l i
SUPONGAMOS EL VALOR DE v.
i+l
LE . z v, v "
CALCULEMOS Vil y; + (yi + yi+l)at/2 (26)

30



- . . » 1 re L
CALCULEMOS y, , = y; + v 4t + (5 -8 )yi(At)2'+ 8V, (88)  (27)

CALCULEMOS UNA-NUEVA APROXIMACION PARA Vil A PARTIR DI LA

ECUACION DIFERENCIAL DE EQUILIBRiO:
v ,—’_.-2;;{1,1'; - w2 (y -y ) - (;{- )
i+1 . i+1 i+l —est o' i+l

DONDE'yegt = o(t., ,)/k

= Ti+l
REPITAMOS LAS ETAPAS‘Z A 4 EMPEZANDO CON EL NUEVO VALOR Yiv

HASTA QUE EN DOS CICLOS CONSECUTIVOS SE TENGAN VALORESDE Yia

CASI IGUALES.

SE RECOMIENDAN VALORES DE 8 DE 1/6 A 1/4 ¥ At=0.1T PARA ASEGURAR

CONVERGENCIA V ESTABILIDAD.

31



T % o,Pulg+/ Seg®
M =41ib Sengpulg.,

£=0.2 04

_aglD
K= 36pulg. -

Kol 1) =-30t

mmmr T

-~

.. CALCULAR LA RESPUESTA DE LA ESTRUCTURA APLICANDO EL METODO 5 DE

NEWMARK
7 o)
w= JVR/M = /36/4 = 3 22D
| SEG
2%
h=te =0.2%x3=20.6 m™ = 5 = 2,090 SEG
- TOMAREMOS g=0.2 ¥V At = 0.2 (= 0.1T) SUSTITUYENDQ EN LAS ECS, (26},
(27) v (28):
Yiep = Yy + 0.1 (yi + Vi+l)
Ty 2 '). -r- .r.
Ve Y + O.uyi + 0.0lZ}i + 0.008}i+l
¥ier T "1e2¥540 79V (0D 54

EN t=0 SABEMOS QUE SE TIENE y=0, y=0 V vy=0

EN t=0 + At = 0.2+ 8EG: SUPONGAMOS Yig1 = 5.0 IN/SES; xo =-6

32



= 0.04

O — - . 7 — ' ——
91 yj+1—ﬂ+0.1(0+5)—0.5 yi+l-»0+0+0+n.009x5
o . °
s Yipy =71:2 x 0.5 - 9 x 0.04 - (=30 x 0.2) = 5.04
. Yigp = 0+ 0.1 (0 +504) .= 0.504 5 y ., 2 0+ 0+ 0+ 0.008 x5.04 =
o
= = 0.04032
al= . . . . 5
™ v.,7 =12 x 0.504 - 9 x 0.4032 - (-6) = 5.033 IN/SEG"
ESTOS CALCULOS SE PUEDEN ORGANTZAR MEDIANTFE UNA TABLA COMO LA SIGUIENTE:
t X, v Y Y
SEG IN/SEGz ING/SEG> ING/SEG IN
0 0 0 0 0
0.2 -6 5.0000 0.5000 0.04000
5.040 0.5040 0.04032
5.033 0.5033 0.04026
5.034 0.5034 0.04027
n.a — -12 8.0000 1.8078 0.26536
7.442 1.7510 0.26079
7.534 1.7602 0.26163
7.533 1.7601 0.26162
n.a¥ 0 ~4.467 1.7601 0.26162
0.6 .0 -6.000 0.7134 0.51204
-5.464 0.7670 0.51633
-5.550 0.7584 0.51564
SNt o= 0.2 + At = 0.4 SEG: x_ = -30 x 0.4 = -12
y, = 5.034, y, = 0.5034, y = 0.04027

33



SUPONTENDO

EN

r

Yi+1

Yist

Yis1

o+
I

v, . = £.000 SE OBTILNT:
i+1

0.5034 + 0.1 (5.034 + 8.000) = 1.8068

0.04027 + 0.2 x 0.5034 + 0,012 x 5.034 + 0.098 x 8 = 0.26536

~1.2 x 1,8068 - 9 x 0.26536 - (~12) = 7.442 IN/SEG?

4 . .. :
= Yg.a- * Xy = 7.533 - 12 = -4.467

QQ M -
SOLO CAMBIA ¥ @ Vi ..

0.6, vy, =-4.467) y, = 1.7601: y = 0.26162

34



ESPECTROS DL RESPUESTA ESTRUCTURAL

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

U vi(t) = -~ ;;(t—r)e

-0

Y

-CmSt-T)Sen w'{t-t)dr

|

e

DE LA OBSERVACION DE ESTA ECUACION SE CONCLUYE QUE EL DESPLAZAMIENTO
RELATIV(Q, VY{(t), ES FUNCION DEL TIEMPO, t. EL AMORTIGUAMIENTO, ¢, Y
LA FRECUENCIA CIRCULAR NATURAL, w {0 DEL PERIODO NATURAL) :

y(£) = £(t,w,r)

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

ECUACION ANTERIOR. CON ESTA OBTENEMOS

f.(t, 0.1, 0} = fl(t)

<
=

ot

I

1
v, (t) = f,(t, 0.2, 0) = £,(t)
y3(t) = f3(t, 0.3, 0) = f3(t)
SEAN D, = MAnyl(t)E = D(uy,z)
D, = MAXiyz(t); = D{u,, )
D, = MAx1y3(t)l = D{uq,3)

*
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Desplazamiento reiativo, -
X{t),pulg. . .

3
2

[\{ ﬂl\/\f\m/\f\ AI\nAﬂl\nﬂf\f\n.mﬁl\Aulo

WVUJ UU\/VVV IR A AAAAS AR TATAI N
-2
U Mdx 1x(1)l =3.28 pulg. = 8.35cm. -3
PG TN WA A S SR S N R S WA S N Al TN N SR S S SN T HN WA S B
5 10 15 20 25

Tiempo,t,seq.

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

-—-UJ

ES EL ESPECTRO DE RESPUESTA DE DESPLAZAMIENTOS PARAZ =0. SI ESTE PROCESO DE

'REPITE FIJANDO OTROS VALORES DE . POR EJEMPLO, §=0.02, 0.5, 0.1,

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

DE MANERA ANALOCGA SE PUEDEN OB;TE‘NER LOS ESPECTROS PARA OTROS TIPQOS DE

RESPUESTA, TALES COMO VELOCIDAD RELATIVA, ACELERACION ABSQLUTA, ETC, QUE SON,

RESPrCTIVAMENTE

- i 1 72
vV = 1\%{-\){|y(1—,)l(ﬂm LA = MAX|X(t){£’w (29)

PSEUDO - ESPECTROS

ESTADISTICAMENTE SE HA ENCONTRADO OUE

S = wb = v (30)
v .
2. . .
SA w D = A = wv (31)

t

A Sv Y SA SE LES LLaMA PSEUDCESPECTROS.

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

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

"ESTAS ECUACIONES CORRESPONDEN A LINEAS RECTAS EN PAPEL LOGARITMICO:
LA PRIMERA CON PENDIENTE -1 Y LA SEGUNDA CON PENDIENTE +1, SI SE USA

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

TE + 1, ¥ LA SEGUNDA, -1. ’ . 37



V-‘ - _ Y, A

ALTERNATVAMENTE, EN
TERMINGS DEL PERIODQ
T, ; .

45° 45° 45° 45°
‘ T

ETEMPLO

CALCULAR EL ESPFECTRO CORRESPONDIENTE A LA EXCITACION (CONSIDERESE :=0)
by,

-1--

a

L. ' -
o te t
EN UN EJEMPLO ANTERIOR SE OBTUVO

-3 , _ - =
y(t) = -5 A coswt), SI N<t tO

2a T '
D = MAX|Y(t)]| = = ; 0szstg, (0sT:2t )
2
SV =wD = 2? , SA = wV = 2a
23 wt
Y D = MAX|v(t)|= =5 sen —— , SI T>2 ¢
(]
't wt
_ 2a “to _ | o)
§, = wb = —= | sen 3 ]-t 8, = «V = 2a sen——,
sens—
N
Lir s = MV rae 2= at,
LL"*O Wt
w0 c
2
2

CASO PARTICULAR: SI tO = 1 8EG y a = 100 IN/SEG

100 _ 190 T y ST 0<T< 2 SEG

38
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1007 T

G, it e | GONE e |

VvV .om

= 12?T|sen | SI T>2 SEG

LIM S, = 100 IN/SEG
T _



Pseudovelocidad V, en pulg/seq

—
Q
o
o
/]

500_$£ X//\/)\ to = 1 seg /A/\\%o’—- |
N7 @A ] AN

iOO/ ' v

T H T KRS TN KKK
N/ NGNS N KN

5
AN NN N
™ s i -

/// ™, Q . - S
pd yd 6\\ o >
5 1 5

QNN /
10 50 100
Periodo natural T,en seg

10

Espectro no amortiguado correspondiente a un pulso rectangular
de aceieraciones. Segun N. Newmark y E. Rosenblueth, ref 1
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———

Componente N-S

80
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Espectro de desplazamientos. Sismo de Tokcchi*Oki, Japon
(1968). Segtn H. Tsuchida, E. Kurata y K. Sudo, ret 4
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(1968). Sequn H.Tsuchida, E. Kurata y K.Sudo, ref.4
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DISTRIBUGION DE FUERZAS CORTANTES DIRECTAS Y POR TORSION
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DISTRIBUCION DE LAS FUERZAS CORTANTES EN UN ENTREPISO
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VEAMOS COMO SE DISTRIBUYEN LAS FURERZAS CORTANTES EN LOS MARCOS
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Perlodo naturat,

Espectro de respuesto de un sistema elastoplastico con

10% de amortiguomiento (parte elastica).

Sismo de El

Newmark y Corning.

Segun Blume,

Cal. (1940).

Centro,
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1

METODO 3 DL NEWMARK

SISTEMAS ELASTICOS LINEALES DE VARIOS GRADOS DE LIBERTAD

PARA CALCULAR LA RESPUESTA DE UN SISTEMA DE N GRADOS DE LIBERTAR Y
COMPORTAMIENTO ELASTICO LINEAL SE EMPLEAN LAS MISMAS ECUACIONES QUE
" PARA UN SISTEMA DE UN GRADO DE LIBERTAD.

;(J (t1+1) = Xj(tl) * [;(-J (tl) + XJ (t1+1)] i%t_

xj(t5,) = x;(8;) + gj(ti)nt . [(1/z—s)¥j(ti) . BEj(ti+1)](At}2

EN DONDE j = 1,2,...,N.
EN ESTE CASO SE RECOMIENDA TAMBIEN UN VALOR DE & COMPRENDIDO ENTRE 1/4

Y 1/6, Y QUE at = 0.1 TN’ EN DONDE TN ES EL PERIODO NATURAL DE VIBR..

CION MAS PEQUENOQ.

1



SISTEMAS NO LINEALES DE UN GRADO DE LIRERTAD. . ...

ECUACION DFE MOVIMIENTO-

Mx + Qfy,y) =

SI Qly, v} = RKY +

MODELOS PARTICULARES.

RIGIDO-PLASTICO

P(t) : y =

x—xo = DESPLAZAMIENTO RELATIVO

CY . SE_TIENE EL SISTEMA ELASTICO LINEAL

Q2

) =*Ql + Cy, SI y<0

Q =0Q, + Cy, SI v<0

QI

EN DONDE C

CONSTANTE. SE HA EMPLEADC COMO

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

¥ ENROCAMIENTO

ELASTO-PLASTICO

0 = Ql(y) + Cy

>y

SE EMPLEA COMO MODELO EN DL ANALISIS DE ESTRUCTURAS DUCTILES.

TACTOR DE DUCTI LIDAD

- Yu/Ye

Yy © DESPLAZAMIENTO MAXIMO QUE PUEDE SOPORTAR EL SISTEMA SIN

FALLAR.
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3. STSTEMA BRI, TNISAL ) ' - Q

Q
- >y ] >y

CON_ENDURECIMIENTOD CON ABLANDAMIENTO

SE USA COMO MODELO PARA ANALISIS SE USA COMO MODELO DE SISTEMAS

DE PUENTES COLGANTES - QUE SE DEGRADAN POR AGRIETA-
MIENTO (MUROS DE MAMPOSTERIA,
POR EJEM) . -

4. TIPO MASING A
) (;T (INCLUYE A LOS ANTERIORES COMO CASOS ESPECIALES)

; 0 - Qo _ Yy - Y,
: 2 =)
——
i i |
Esqueleto de ia

curva
O = TUERZA BN v = v
O - T Q
v = DESPLAZAMIENTO EN EL CUAL EIL PROCESO SE INVIRTIO (y CAMBIQ

NDE SIGNC) POR ULTIMA VE7

CAS0 PARTICULAR DEL ESQUFLETO

y 0
L = %- +oa (5—)r (MODELO RAMBER - 0SGOOD)
Yl ‘-'.l ,-l
DONDE vy, Q;, @ y r SON CONSTANTES POSITIVAS
Q A
A7 X200
—X=0.[,r=4
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EJEMPLO: . CASCO BILINEAL
Q A

By

/f Y
- A
"

EJEMPLO CASO ELASTOPLASTICO

o4

L — ?)O

N

LS J .,

- METODO 5 DE NEW!UHARK

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

DE NEWMARK DESCRITO ANTERIORMENTE.
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" EJEMPLO

‘Qtons
' M=2 ton.sed cm
p(t) ¢ ; «——K= 18 ton/cm
S, ol K
«— K= 32 ton/cms
777 /T/?( ) 0 0.9375 cms >y
t) tons
5659 _
Sf =~ —-—m————- ;
5 5 Pt segs.
ECUACION DE EQUILIBRIOQ DINAMICO , M¥ + 0(Y) = P(t)
v < PLE) - o(Y) _ BP(t) - Qy) (1)

B M 2

PARA LA APLICACION DEL METODO DE NEWMARK SE TIENEN LAE SICUIENTES

EXPRESTONES -
ti+l = ti + At
= VY
Yipp = ¥y F (¥ Y ) a2
' 0.5 v 2+ g v (at)
Vi =Y, b Y, Bt o+ (0.5 - B)Y, (st 8 Y.,

CONSIDERANDO At = 0,10 SEG, VvV g8 = 1/6 SE PUEDE ESCRIBIR;
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- .. .. l .a .a R - )
Ve = —_ Y . : :
ier T Yot 2o Yt i) ‘ (1)
. . 1 . ..
. Yi+l = YiA+ Yi(0.10) + -é-o'-'b‘ (ZYi + Yi+l) ___(;[II)

FEL PROCEDIMIENTO DE CALCULO ES COMO SIGUE: SRS

’ o : A
, M :
SE ASUME L .
SE CALCULA Y, , ° ° CON LA ECUACION (II)
-< SE CALCULA L CON LA ECUACION (III)

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

“ETC.

“

PARA LA TUNCION DE RESISTENCIA O SE TIENEN LOS SIGUIENTES CASOS:

. Qmdx
g
I
2 { )
l
QO _____ |
I 3 |
| |
1 | {
!
| | -
| !
| I |
. [ ! |
O Yo . y y md;
1. COMPORTAMIENTD ELASTICO . 0 = 32 Y TONS
2. CAMBIO DE RIGIDEZ , Q= 30 + 18 (V-Y_) TON
= N - 2 . -
3., DESCARGA ;o Q= O g, - 32(¥,,~Y) TONS

ESTA ULTIMA EXPRESION MANTIENE SU VALIDEZ HASTA QUE, (YMAX—Y) <2Y
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jeo]

i)
PARA t =0, y = s = %g =25 ; y=10; 9 =0
PARA t = 0.10, y; = §i =0 ; y; = 25
ler. CICLO
SEA y_,, = 20 COMO PRIMER TANTEO. EN TAL caso !
Vi1 = 0 + 2—16 (20+. 25) = 2,25
Vi =0+ 0.10 x 0 + =55 (é x 25 + 20) = 0.1167

Q= 32 x 0.1167 = 3.7330

v _ 50 - 3,733

i+l —> = 23.134

2o0. CICLO

e
I

= 23.134/2 = 16.567

73.134/600 = 0.1219

0 =32 x 0.1219 = 3.9000

= (50 - 3,3)/2 23.050

H

Jer. CICLO

60



4o,

CICLO

Yiep = 23 052

§i+1 = 23.052)2 = 2.4026 _

Yi,.q = 73.052/600 = ?:12175

0= 32 x 0.12175 = 3.8960 :

v = (50 - 3.8960)/2 = 23.052 ... ETC.
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LOS CALCULOS BASICOS SE MUESTRAN

EN LA TABLA SIGUIENTE:

62

t D Y o_, Y o4 14
SEGS TONS CM SEG CM 8&G CcMS TONS |
0.0 50.00 25.000 0.00 n.00 0.00
0.10 50.00 20.000 2.2500 0.1167 3.7330 |
23.134 2.,4070 0.1219 3.9000
23.050 2.4025 0.12175 3.3960
23.052 2.4026 0.12175 3.8960
0.20 50.00 20.000 4.5552 0.4722 15.110
. 17.445 4,4270 0.46793 14,970
17.513 4,4310 0.46804 14.977 |
" 17.511 4.43075 0.46204 14,977 §
;
0.30 50.00 19.000 5.8060 0.98610 30.875n0 ;
9.560 5.7840 0.98540 30.8620 |
9.569 5.7848 0.98543 30.8639 |
0.40 50.00 0.00 6.2630 1.5958 11.849 |
4.0750 | 6.4670 1.6026 41.972
4.0141 | 6.4640 1.6025 41.970
4,0150 | 6.4640 1.60250 £41.970
0.50 50.00 0.00 6.6650 2.2623 53.846
~1.9230
-1.9000 | 6.56975 2.2591 53.789
~1.8944
-1.8946 | 6.5700 2.25912 53.789
N.50+ | 5.00 24,3946 | 6.5709 j 2.25917 53.789
0.60 5.00 -30.000 3.8503 2.7848 63.251
-29,126 3,8040 2.78626 63.278
i =29.136 3.89347 7.78624 63,277
. -29.138 3.80347 | 2.78624 63.277 |
0.70 5.00 i =32.000 0.83657 3,025127 67.577
' 231,289 i
. -31.320 0.87057 3.02626 67.598
; i "=31.299
| i ~31.301 0.87147 2.02A41 67.600
0.7278 5.00 | -31.620 | -0.00313 3.03850 | 67.818
~31.409 -
-31.420 | ~2.000352 | 3.03853 67.818
~-31.4093 | -0.000205 | 3.03853 67.81¢8
Bn t=0.5 + SEG, Ay =-45/2 = -22.5 .. -22.5 - 1,8946 = -24,3946



CONTINUACION DEL CUADRO ANTERIOR

t 5 ¥ Y Y Q
0.80 5.0 ~28.000 ~2.1449 2.959611 65.293
-30.146
~30.000 ~2.21708 | 2.957874 65.237
-30.118 -
~30.117 ~2.22127 | 2.95777 65.234
0.90 5.0 ~27.00 | -5.07712 | 2.59025 53.473
-24.236
~25.00 ~4.97712 | 2.59358 | 53.580
~24.290 :
~24.294 -4.94182 | 2.59476 53.617
-24.,308 ~4.94242 | 2.59474 53.617
1.00 5.0 ~14.00 -6.85782 | 1.99614 34.461
~14.7305 : . -
~14.7200 -6.89382 | 1.99494 34.423
-14.7120 -6.89342 | 1.99495 34.423

EN ESTOS CALCULOS SE INTRODUJO t = 0.50 ¥ 0.50+ PORQUE PARA ESTE
INSTANTE SE PRODUCE UN CAMBIO BRUSCO EN LA CARGA P(t) DE 50.00 TONS
A 5.00 TONS, CON LO CUAL SE PRODUCE UN CAMBIO BRUSCO EN LA ACELERA-
CION DEL SISTEMA y. EN ESTFE INSTANTE NO SE PRODUCEN CAMBIOS EN é

Vv Y. EIL TIEMPO t = 0.7273 SEG. SE INTRODUJO POR LA NECESIDAD DE
CALCULAR LOS VALORBS:DE v Y DE O, PUES A PARTIR DE DICHO INSTANTE

SF INICIA LA DESCARSA DEL SISTEMA., ESTA CONDICION SE ENCONTRO SOBRE.

SE b4 4 T ENDOSE ¥
LA BASE DE APROXIMAR ¥V A CERO, OBTENIENDOS MAX=3.03853 CMS vy
QHAX = 67.818 TON.

EN EL CUADRO SIGUIENTE SE PRESENTA UN RESUMEN DE LOS RESULTADOS.
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P9

t ?(supuésta) v o} §(ca1cu1ado) v NOTAS
Seg. cm Seg™? Ton Cm. Ton Cm Seg-2 Cm Seg_}
0.0 - - 5n0.00[ 0.00 0.00° 25.00 - 0.00 .
0.10 23.0520 50.00) 0.12175] 3.896 23.0520 ' 2.40260
0.20 17.5110 50.00| 0.46804| 14.977 17.5110 ; '4.43075
0.30 9.5690 50.00| 0.98543| 30.863 9.5690 5.78480 -— CAMBIO DE RIGIDEZ
0.49 4.0150 50.00 | 1.60250{ 41.970 4.0150 6.4640
0.50° -1.8946 50.00| 2.25912| 53.789 ~1.8946 | 6.5700
0.50+ - - 5.00) 2.25912| 53.789 . -24.3945 6.5700 —— CAMBIO DE CARGA
0.60 -29.1380 5.00| 2.78624 | 63.277 ~29.1380 3.89347 -
0.70 -31.3010 5.001 3.026411 67.600 -31.3010 0.87147
0.7278 | -31.,4093 5.00] 3.03853| 67.818 -31.4093 -0.000205 - Om&x, Ym&x.
0.800 ~30.1170 5.00 ) 2.95777| 65.234 -30.1170 -2.22127
0.90 -24.3080 5.00% 2.59474 | 53.617 ~24,3080 ~4,94242 "
1.00 -14.7120 5.00] 1.99495| 34,423 -14,712n -6.89342° )

RESPULSTA MAXTMA

max

\'4
Q méix

= 3.03853 cms

= 67.818 tons

(93]
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g9

30

2.0

X max = 3,03853

/ _

.

0,728 >seg ,

CP(t)
= XK=

77777

77P

Q6

Q8




 CRITERIOS PARA TRAZAR ESPECTROS DE DISENO ELASTOPLASTICOS A PARTIR DEL ELASTICO

1. CRITERIOC DE IGUAL DESPLAZAMIENTO MAXIMO DEL SISTEMA ELASTICO

Y EL ELASTOPLASTICO DE IGUAL PERICDO:

2 Q ‘ ) C Bax Qe
r - Q, = Ky, = — A% = 2
Qer—-—-—-——— oy
20
/ N ‘I
-~ - = =
Q. Loo- s fl YMAX De uyy qu
p
| E
| II De
i _L= D =
Yy | Yy P
i ) l‘fmu;xzﬁyy
2. CRITERIO DE IGUAL ENERGIA ABSORVIDA POR LA ESTRUCTURA:,
T Q
KYe —-———é
i
//‘
Y
KyeYe _ Kyyy,
2 2
2
Lzne 2 Sy
2 .\@ HZY)’ + '\Yyp } = }’\)“p 3
1 Ye.2 n 1 _ 1
RS
/.\; /)r
'\V
\7
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y, = —
Yo v
" - D - _MAX _ D
Yy MAX P /o7 /2T
POR LO TANTO
- TITR , =0 /I
D, = D /VZu= T Y Q, = Qy/ /2w
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*u .= Factor de ductilidad

15— e e

i
Ll /\/ \/‘N \H/\/"\

4 " a) Amortiguamiento nulo, M = 4

Desplazamiento elastoplastico maximo

Desplazamiento elastico maximo
o

10 — \
b
05 --
:E o |
= © b) 10% de amortiguamiento, ¥ = &
o - | PN F B
Q 0% 10 15 20 2%

Perlodo natural, seg
Comporacidn de la respuesta maxima de un sistema elos-

toplastico y uno elastico. Sismo de E1 Centro, Cal.
(1940). Segtn Blume, Newmark y Corning.
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Espectro de respuesta de un sistema elastoplastico con

Sismo de E1

nulo {porte elfAstica).
Segun Blume, Newmark y Corning.

(1940).
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-EJEMPLO

SEA UN SISTEMA DE DOS GRADOS DE LIBERTAD CON AMORTIGUAMIENTO NULO,

- CUYAS MATRICES DE MASAS Y RIGIDECES SON:

-

10 1 2 0
K = ’ M = '
1 5 ' N 0 1

USANDO EL METODO 8 DE NEWMARK CON At=0.2 seg Y g= 1/6 CALCULE LA
RESPUESTA DINAMICA ANTE UNA EXCITACION DADA POR LOS DESPLAZAMIENTOS

DEL SUELO:
X, = 1.2 t S1 0 <'t < 2 seg _(xo EN CENTIMETROS)
X, = 4.8:1.2t ST 2 <t <4 seg ”
x, =0 ‘ SI t < 0 -

0 t > 4 seg

PUESTO QUE ESTA 'EXCITACION IMPLICA QUE fg(t) = 0 PARA TODO t, SE
- TIENE QUE LA ECUACION MATRICIAL DE EQUILIBRIO RESULTA SER

MY + KY =My +Q =0

PCR LO QUE

EN.DONDE v

1l
»
1
b
e
e
B
]
-
1
>

1

CON at = 0.2 seg Y 8= 1/6, LAS ECUACIONES DEL METODO &g DE NEWMARK

QUEDAN EN LA FORMA

>.;j(t1+1) = ij(ti) + 0.1[.;.‘3.(1:1) + .;c'j (‘t'iH)] '

x.{t. )

5(tiag) = X500 ¥ 0.7 xu ()« 0.04[x, (£,)/3 + x, (1 ,4)/6]
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B

BNt =0,y = x; =0, y;=x, =0, y, =x; =0
EN t = 0.2, x, = 1.2 x 0.2 = 0.24 cm; SUPONGAMOS x, = ¥ = 1.5
Y ;2 =y, = 1.50 cn/seg:
PRIMER CICLO
PARA LA MASA 1: £1 =0+ 0.7 (0+ 1.35) = 0.135 cm/seg
X; =0+ 0+ 0.04(0+ 1.35/6) = 0.009 cm
y; = 0.009 - 0.24 = - 0.231 cm
PARA LA MASA 2: X, = 0+ 0.1(0 + 1.50) = 0.15
X, = 0+ 0 % 0.04(0 + 1.50/6) = 0.01
y, = 0.01 - 0.24 = - 0.25 cm
hﬂ o 1] [-0.231] 2.540]
o - - | -
iQZ i1 i} Lio.zs?J -1.381
POR LO QUE v, = Xy = 2.54/2 = 1.27 # 1.35
Y, = X, = 1.381/1 = 1.381 # 1.50
SEGUNDO CICLO
x, = 0.1 x 1.27 = 0.127 { x, = 0.1 x 1.381 = 0.138
x, = 0.04 x 1.27/6 = 0.0085 | x, = 0.04 x 1.381/6 = 0.0092
y; = 0.0085 - 0.24 = -0.2315 ' y, = 0.0092 - 0.24 = -0.2308
|



4

" i 1] [-0.2315] _2.546)]
Q: =
1 s -o.zsogJ -1.38§J
DE DONDE - x, = y, = 2.546/2 = 1.273 * 1.27 \
X, =y, = 1.386/1.= 1.386 = 1.381

”~

EN t = 0.2 + 0.2 = 0.4 seg SE TIENEN x_ = 1.2 x 0.4 = 0.48,

1l

xl(ti) = 0.0085 ; xz[ti) = 0.0092
x1(ti) = 0.127 ; _xz(ti) = 0.138
x1(ti) = 1.273 ; ngti) = 1.386.

PRIMER CICLO

SUPONIENDO x,(t;,.) = 2.3 Y x,(t,, ) = 2.1 'SE OBxyﬁNEN:

0.127 + 0.1(1.273..+ 2.3) = 0.484

wo.
I

1
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
iz = 0.138 + 0.1(1.386 + 2.1) = 0.486
x, = 0.0092 + 0.2 x 0.138 + 0.04(1.386/3 + 2.1/6) = 0.0693

y, =.0.0693 - 0.48 = -0.4107

2
-
R [;0.4138} -4.548]
Q@ = ! =
1 5: |-.4107 | -2.468
— - L A -
DE DONDE  x, = ;1 = 4.548/2 = 2.274 # 2.3
Xy T ¥, = 2.468 # 2.1

ETCETERA. LOS RESULTADOS DEL PROBLEMA SE PRESENTAN EN LA TABLA 1.
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PROBLEMA DE VIBRACIONES DE TORSION

ACOPLADA CON TRASLACION

b

N
——— Y

K = rigidez en traslacién

-
e, = ch L, = rigidez en torsifn
IF_ = Mz + K(z-e 0) =0 (1)
zZ S
EMC.G. = Jp + Lto - K(z—ese) e, = 0
_Jé + Lo - Kesz = 0 {(2)

EN DONDE L = L, + Ke®
t s

PUESTO QUE LAS VIBRACIONES SON ARMONICAS:
o = 2 7 = 2
G = =wu<i Ve Z = =-p<z

Sustituyendo en ec (1):
-wiMz + Kz - Ke_ o = 0

i

(1')

Il
o

(K - w?M)z - Ke_©
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Sustituyendo (3) en (2):

—- T2 ‘ - =
Juw<® + LTO Kesz 0

- 2y - =
(LT Jw )O Kesz 0

3
K - w2M | - Ke
Det | ..______ R =0
1
- - 2
Ke : LT Jw
|
2 2
(K - w2M) (LTﬁJwZ) - K e, = 0
KL - KJuwi- oML, + M - K%eZ = 0
T B s
KT + ML KL, K2e?
ol - T w? + = - S = ¢
MJ MJ MJ
DIVIENDO POR (K/M)°:
'wq _ mz K] + MLT KLT _
(koy 2 BMO MR s e 2 g (kw2

SI 32 = w?/ (K/M) Y CONSIDERANDO e, =

LT/J LT/J C2

- 2 - =
X A (1 + %W )+ KM J/(sz)
.2 2
81 (Lp/J)/(K/M) = n y 37 = J/(Mb7)
A = A% (1 4+-n) + - cz/j2,= 0

1
. AZ _n+1 :V/Qu + 1)2 N 02
oML, 2 2 4 2

J

=1, (K/M) y wy = Ay (K/M)

78
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SUSTITUYENDO A w
Zq 1
2, 5 =11 -
91_ c

- )

+ EN (i') O EN (2'):
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de pendulo mvertzdo | .

- Octavio RA?CON CH.*

INTRODUCCION

En la- practica se presentan estructiiras comnsti-
tuidas por una sola columna la cual sostiene una -
cubierta que puede ser una losa o un cascardon. Su
comportamiento dindmico debe estudiarse consi-
derando el efecto que la inercia rotacional de la
cubierta induce en el movimiento total de la es-
fructura.

A principios de este afio se presentd en Callfor- ;
nia. ELLA un trabajo' en el cual se trato este pro- —
blema desde un punto de vista energético. Se cal- -
culé solo ¢l periodo fundamental y con base en i o -

él. la respuesta de la estructura a un determinado TR T %
temblor. Los periodos calculados para cuatro es-

tructuras de eme tipo ya construidas ‘fueron me-

neres que los medidos in situ. La discrepancia fue : )
“atribuida a efectos de rotacion y' traslacion de la » z'

bace. Fic. t. Pénduls invertidi

~ El objeto de este trabajo es introducir un anali-

sis modal. el cual nos propercionara los efectos del F = maédulo de elasticidad del material de la
acoplamiento que existe entre los modos de vibra- columna

cion. También se tomaran en cuenta en forma [. = momento de inercia de la seccién transver-
apFO\l ]adﬂ los CECCtOS dC rotacion y traslac:on sal de Ia columna con respecto al e]'e g
de la base. C.G. = centro de gravedad de la cubicrta

: - L=

: . distancia de C.G. al suelo.

CALCULO DL FRECUENCIAS Y ~ ,
CONFIGURACIONES MODALES Para la columna mostrada en las figs. 2a v 2b.

DE VIBRACION '
Ik = ngidez por traslacion (fucrza horizontal

1. Suclo ryido ' apheada en C.G. necesana para que este
se desplace la umdad)

k. = rigide= por rotacién (par .1p11c=1d0 en CG.
neacsarlo pata producir un giro umtarlo
a ta altura de C.G.

v = rotacidn en C.G. debida a la fuerza Ic

§ == desplazamiento lateral cle CG debldo al
momento A,.

= Parn ¢l caso en que ¢ centro de gravedad de la
cubierta s encuentra locahizado en Ja prolongacién
de! eje de la columna. el movimiento de la estruc-
tura podra estudiarse en dos direcciones perpen-
diculares entre s1. En 1al caso el problema podra
discretizarsc comoe de dos modos de vibracién aco-
plados en cada direccion.

Para ¢f calculo de las frecuencias de vibracion
se idealizara la estructura como de comportamiento
lincal constituida por una cubierta infimamente

rigida Jdo wmasa simctncamente disieibuda v sopor- i i 3ET
tada por una sola columna, Come primer caso sc —
consderara al suclo mfinitamente rigido (fig. 1). L
. | F1
. ‘ <
En fig 1 L L L
W = peso de la cubierta mas la parte tributa- , L I
ria de i1 columna , : T S50
] == momento de inercia de la masa de la cu- ; c..
bierta respecio al eje 1 ro_ L 52 kel

* Awmastente de  Investigador.  Instituto de  Ingenmieria,

UINAM. : ic. 2. Rigideces
REVISTA DE LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISMICA, A. C.
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Despreciando las deformaciones por cortante,
las expresiones para k. k,, 0y § pucdcn encontrar-
sc por estatica y valen

k = 3EIl./L" (1a)
k, = EI./L: . (2a)
=15/L {1b)
5 =1L/2 (2b)

Para una fuerza de magnitud ok, el desplaza-
miento sera a y el giro at. Para un par de magni-
tud Bk, el giro sera B y el desplazamiento 88. Al
aplicarse ambos simultaneamente, el desplazamien-
to total de C.G. sera x, vy el giro e, (fig. 3).

X, -
ka ke B
!
. e,
w, .
“ x,=a+f838
L‘
€+ GQ+B

T

Fi6. 3. Desplazamientos y giros torales

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

X = a - 38 (3)

£1 = ab) - (4)

Resclviendo el sistema de ecuaciones 3 y 4 para
a v B v utilizando las ecs 1 y 2b se obtiene

a = (x;—keye ) n {5a)
B = (rl—kyxl),fx {5b)
- en las cuales
y = L¥/2EL.: (6a)
k= | — kL%/4Ef, = 0.25 {eb}

Para las oscilaciones del péndulo mostrade en
la fig 1. el diagrama de cuerpo hbre de la cubierta
csta indicado en la fig 4. Las ecuaciones de movi-
miento, despreciando efectos gravitacionales, seran

mxy + ka =0 A7)

]a. +~kfA=0 (8)

i,

-

x, = despiazamiento
del ceniro de gro
vedad de la cubier
to

posicion de

equilibrio «

€, rotacion del cen-
fro de gravedad
de lg cubieric

m¥, t+ka =0

JE +%58:0

Fic. 4. Diagrama de cuerpo libre

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

mis + (kxy — kkoyer) x = 0 (9)
- Ja 4+ (k,t‘;‘—- kkyx\) /e =10 {10)

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

L,

Utilizando las ecs la, 2a y 6a se encuentra que
yhk, = Lk/2 (12)

Puesto que el movimiento es armonico se tiene
que

.‘f‘]_ = —*m"‘xl Y ;'.l = —"(ll."'l-'l (13}
en donde w es la frecuencia circular natural de vi-

bracién.
Sustituyendo las ecs. 12 y 13 &n (11) se obtiene

I"mO-’ X3 3 __ék_'l x
1 2

_ 2 a4 _

LS UL
0] L 2 ! :"1

(14)_

Factorizando en la ec. 14

e
{lx _%5 kr_' LOI_]L J(ls)

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

| & \ Lk

; B m(u — 2x ! ‘

! =0 (16),
Lk k’ ] -l

f_ 2!\' K - :

REVISTA DE LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISMICA, A C.
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A o
Desarrollando cl-determinante sc llega a
i ) - .
mlut — — (kf 4 mk,)uw* 3-
K
l -
b (4kk, — L2 K*) =0 (17)
45

Dividiendo ambos miembros entre m] y conside-
rando que L°k* = 3kk, se obtiene )

. K4+ mk, kk,
- mjx 4mfs”

gue es una ecuacion de segundo
- soluciones son :

o =

w

0 (18)

grado en «¥, cuyas

. k]+mh‘:, . o -
Y T T Impe T .
T EmEy TRk
N Am= PR dm]a? (19)

Dividiendo numerador y denominador de (19)
entre mj . '
kim ki
D PR

3

o
(IZI1 y
i

| (/K1) — (il G )
(20)

Llamando a

o1
— 2k

k.m = p* = cuadrado de la frecuencia circular na-
tural por traslacién .
k.-] = ¢ = cuadrado de la frecuencia circular na-

tural por rotacién

se obtiene

m:!‘: = 2({)—' 4:,_‘

- \ ”).'_1-_(_3.');'___ P_'._!_')

02 -

(21)

Dividiendo ambos miembros de (21} entre p° y
haciendo «* p* = Xy @4 p' = se llega a

.\H:E(] "':’".” -\ '{ 1--—‘5-77}‘!&'7:; “") (22)

Es interesante notar que 1 [ == 0 (masa concen-
trada! de ia ec 17 se obtiene w® = Ak, m = p*

Las conhguraciongs modales pueden obtenerse
de cualquicra de lag des ccuaciones algebraicas
contemdas en la ccuacidén matnaal dada en ec 15
Lo primera de cllas es

LA
- =,

(== - ) Ay,
N ! N

.tz 0 (2})

dende el indiwce n indica el numero del modo v de
la cual se obtiene

, LA /(A )
-\'l, w Lty — —=f1—— f”m: N
13 K

(24)

17

dividiendo numerador y denominador de (24} en-
tre'm y considerando que x = 0.25, k/m = p* ¥
que X, = «*/p* se llega a

xl,u/rl.n = 2L/(4 _An) (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 dc
la ec 17 sin considerar que L*&* = 3kk,. Si existe
excentricidad en alguna 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

'
|
—
5 6 7 8

dc frecucncias

|
|
|
|
|
L 4

5. Grafica

(x/L}/¢e

|
: ;

i 1

Fu, 6 Grdfica (/L) /e vs M

REVISTA DE LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISMICA. A C.
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- 13 -
2. Suclo flexible T {7 -2 altura de CLGL sobre el nivel de desplanie
Al oscilar una estructura ciméntada en suelo X o trashicion de la base
blando, existe mteraccion dinamica suelo-estructu- 1o = rotacion de la base
ra que en Ja mayoria de las casos no debe despre- P S )
ciarse al calcular las frecuencias y los modos de iy B av
vibracion. En lo que sigue se propone la adaptacion v = s
de un método numérico para tomar en cuenta.di- T F }:
. cho efecto. w = I/
 Las restricciones del suelo seran idealizadas me- B = Mjk v
" diante resortes de comportamiento lineal: uno para J.L 8 o k k. x. ey Wya defimdos ante-
desplaramientos lineales horizontales y otro pa- riormente.
ra defo.r‘ma‘\'c’l\ones angulares de cabeceo de la ci- El problema sera resuelto utilizando un proce-
mentacion . : dimiento iterativo y la tabulacién propuesta por
En la fig. 7 se hace referencia a los parametros N. M. Newmark?; se despreciaran la variacién
que a continuacién se mencionan de la rigidezr de la columna debida a la fuerza
K = rigidez del resorte correspondiente a la normal Wy los momentos en la misma. causados
: por la excentricidad del peso debida a deforma-

traslacién de la base * = C:A

Cr = coeficiente de cortante elastico uniforme

' del suelo. .

area de contacto de la cimentacién.

rigidez del resorte correspondiente a rota-

cién de la base = = Cof, — Wy

Cy = coeliciente de compresion elastica no uni-
forme del suelo.

I, = momento de inercia de area de la base de
la cimentacion con respecto al eje =

H

I
|

W"” = peso total de la estructura
¥ = altura del centro de gravedad de la ca-
tructura sobre el nivel de desplante
F = !Iiua;‘l_.\'
x = desplazamiento Iinea] total en C.G.
M = ]m;"lr o
¢ = desplazamiento angular tota! en C.G.

ciones de la columna,

Sean
F. = fuerza honzontal en la base de la cimen-
tacion = F
M., == momento flexionante en la base dc la «ci-
mentacién = M + FL'
xe = F /K
r o= M./R
A continuacién sc describe el procedimento
seguir: -

I. Suponer valores para x v «

2, Caleular F vy M usando las expresiones
F = muix y ¢ = Joir. En esta etapa el valor

de w, atin no se conoce; por tanto se llevara

como factor comun’ en el resto del calculo -

Posicion ;
de equilibrio ;
\ !
1
l_I
1 €
I °

Y

[

R TE RS PO o

Xo ] R

Fic 7 Maodelo de wnteraccidn dindmica suclo-estructura
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- E
3. Caleular Ia fuerza v el momento en la base me-

diante las farmulas
Fu:F y M(l:M+FLl
Encontr;lr los valores de los desplazamientos
X, oKy ry=s MUR
anu!nr lm valores de los pardmetros a = =Ffk
EB Mik,
fectuar los productos 88 Y at)
Calcular 2y —a 4+ 88y s = B+ at®
Efectuar el producto x» = L'e,
Calcular los desplazamientos lineales y angula-

VNS %

res totales de C.G. mediante las expresiones

X Zxgtxi+a Yy £ =e+e

i0.

‘ tes x/x'ye/e’ .
11. Si los valores de o calcu]ados en el paso an-
. terior son aprox1madamente iguales. el proceso
habra concluido. En caso contrario repitase la
secuela utilizando como valores de partida para
x y £ los encontrados en etapa 9 o valeres
cuyo cociente sea igual al de x’ entre " Ei
proceso debera continuarse hasta lograr la

aproximacion deseada.

EJEMPLO DE APLICACION

Con motivo de ilustrar los conceptos enunciados
anteriormente se calcularan las frecuencias v mo-
dos de vibracién de un cascaron va construido en
California. EUA (fig 8). Los datos necesarios
han sido extraidos de Ja 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 Meéxico. Se utilizaran por tanto los
parametros elasticos de las arcillas del Valle de
México y los espectros de disefio propuestos en el
reglamento de construccién para el Dlsmto Fede-
ral "

Los datos necesarios de la estructura son

L = 419 em

L' = 480 cm

¥oo= 299 cm

W == 20. 430 kg (m = 20.81 kg seg”/cm)
W= 42, 600 }\q

L = 1775 » 10%m?

I = 1.063 )( 10%ny?

£ = 1.266 N 10 kg, cm

k, = 741 ¥ 10“ kgcm rad
] == 1.386 % 10" kg seg” cm
PR 0.003)8 rad/cm

5§ = 208 ¢m.rad

Las expresiones para C: y Cy son las siguien-
tes *

E 1 E’ 1
C.=F, — Co=F,——— {26)
. 1 — 2 2 JA I — w2 \/A
En ecs 26
E médulo de elasticidad del suelo

v relacion de Poisson del suelo

Encontrar el valor de o® mediante los cocien- _

d

- A
AN Fy -

= Area de contacto de L cimentacion
= Eactorcs dc forma de la cimentacion

Para el caso de la zona blanda del Valle de
Me'uco un valor representativo de F2' es 50 kg/cm®
y v =0.5*% Para una cimentacién cuadrada los
valores de F, y F. son 0.704 v 2.11 respectiva-
mente.

Sustituyendo valores en ecs 26 sc obtiene

Cr =0.123 kg/cm®
Ce = 0.369 kg/cm?

Caso 1. SueLo riGipo

a} Céleulo de frecuencias y modos de vibracion
Para el calculo de las frecuencias de vibracion

usaremos la férmula dada en ec 22. Los valores dc
los parametros a sustituir son

p® = k/m = 608 (rad/seg)®
0% = k./] =535 (rad/seg)*®
!-(- : Q‘-'ip: = 0.882

con los cuales

Az = 2(1.882 2= V355 —0.882) = 0.494; 7.034

Por tanto
w = V0.494 % 608 = V300 = 17.32 rad/seq
we = V7.034 X 608 = V4260 = 65.30 rad/seq
Los periodos naturales son

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

T: = 2rjm, = 0.096 seg

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

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

N SV I L .
R A it ety v 238 cm,rad
Cn _2x 419 .

Na/SEL T—:m =-275 Cm/rad

b} Respucsta sismica

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

T x5~
c, = XiMi (27
XTMX
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T v i9
/T CORTE A-A
915
Acotaciones en centimetros
l— 56 —-—""
PLANTA % e o o ."‘T
' ) . [ ]
915 — ° *l 56
| . .
C 1 15 \* & & @ o,___l_
152
~ . CORTE B-8B
— e -
346 T3
| B| (8
l’ ELEVACION
61 [
b
——--—-382 —— =
Fic. 8. Cascaron utilizado para ejemplo. (Despuds de R. McLean)
en la cual X, = |: 2.;‘}8 ] X, = I_ —21’5 :|
T es un vector que representa los desplaza- v
mientos estaticos de cada grado de liber- - _—
tad de la estructura inducidos por un X = [233 ':I ' Xi= [*275 1:|
desplazamiento estatico unitario de la base.
- o ol ™ 0] - [208 0
X tzs )el vector modal para el enésimo modo =l oy = 0 1.386 % 10°
n
M es la matriz de inercia y Sustituyendo valores en ec 27 y efectuando los
productos matriciales en ella indicados se obtiene
T
X, es el vector traspuesto de X, o - 4960 0.00193
Para nuestro caso se tendra 'T 2566 x 107
- X,.,,],_ [ 1 ] _ —5720 _
= l: cent 0 C: = 7955 105 = —0.00193
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El valor absoluto.de la respuesta maxima en
cada uno de los modos sera 7.

it

. {28)

"V, = fuerza cortante 1. Cul
M., = momento flexionante | — '

X [x” ] Sun
En
donde

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

El espectro que serd utilizado es el propuesto
en el reglamento de construcciones del Distrito
Federal & (fig. 9). Los valotes 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

Vil _ 957 kg .
[Ml:l = [268.000 kg cm:| (29)
Vol [ 893 kg
‘_Mz] = [216.000 kg cm:l (30)

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

V=VVI+ Vi ; M=VMi+M;
(31a, 31b)

En ecs 3la y 31b
V = fuerza cortante total en la columna

PRIMER MODO

51

g = aceleracion de

‘ _ lo gravedad
Sg
- —g---}
10_ S—°=-2-.2
T
0.5 ~ZB.p5(1+T)
o 1 ! ! | -
0 t 2 3 4 T {seq)

Fic. 9. Espectro de acelcraciones
{Después de E. Rosenblueth y L. Esteva)

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

V = 1310kg M = 344,000 kg cm
El momento en la base de la columna valdra
M, = 344,000 + 1,310 X 419 = §93,000 kg cm

Los resultados de este caso se resumen en la
fig. 10a.

Caso 2. SUELO FLEXIBLE
a} Calculo de frecaencias y modos de vibracic.

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

Parametros Valores {ler. ciclo) Pactor comiin

x, ¢ (supuestos) x = 400 em e=1 rad

F=muix, M=]op F = 8320 M = 1,386,000 ol
F,=F, M,=M + FL’ F, = 8320 M. = 5,376,000
xo = Fo/K. ro = Mo/R x0 = 04420 re = 0.00847 w?

a=F/k, 8 =M/, a = 0.6570 B = 0.00187 o]
BS. «fb B35 =03892 a4 = 000235 ol
xn=a+ 88 fn=B+al x, = 1.0462 /o= 0.00422 w?
X =y L’ x: = 4.0650 o
X=Xt X+ X o =t &= 55532 " = 0.01269
ol = X/X W = e/ 72.0 78.7

x [ =438, X7 =[4381]
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17

PRIMER MODO .

Pardmetros Valores (I ciclo) Factor comin
X, ¢ 438 1

F.M 9130 1,386,000 o’
F. M, 9130 5.766,000 w?
Xo. Fu 0.4860 0.00910 | + w?
a BB 0.7210 0.00187 o}
B3, af 0.3892 0.002585 o?
X1, & 1.1102 0.004455 w?
Xs, €2 4.365 w?
xe 5.961 0.013565 w?
w? 735 75.8 —

Suponiendo que la aproximacién es suficiente
resulta

x'/e’ = 440, X* = [440,1], o? =74 (rad/seg)®
T, = 0.731 seq.

El procedimiento para el cémputo de los para-
metros del sequndo modo es el mismo, sélo que
la configuracién supuesta debera “limpiarse”, an-
tes de proseguir el calculo, de las componentes del
primer modo que pudiera contener. Se demues-

©tra” que si X’ es el vector de la configuracién

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

e
X7 M X,

X=X—Twmx 32

Suponiendo para el primer ciclo

x,= [—1%0]

y sustituyendo valores en la ecuacion matricial 32

se obtienc
=[]

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

SEGUNDO MODO

Parametros Valores (Ier. ciclo) Factor comun

X, ¢ —151 1

F.M 3143 1386000 o
F.M. —3143  —123,000
Xoora  —01672 —0.0001940
o —-0.248] 0.0018700  w?
BS.a8 03892  —0.0008890
X e 0.1411 0.0009810 o
Xe.  —0.0930 o
X, —0.1191 00007870 o2
ot 1267 1270 —

*/¢ = —I151, XT = [—151 1], T = 0.176 seg.

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

b) Respuesia sismica

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

C, = 0.001689,
S = 1274 cm/seg®,

C. = —0.001689
S = 86.6 cm/seg”
Las respuestas maximas para cada modo valen

Vil _ 1.970 kg
My T [298.200 kg em

VL) L 461 kg
M. | 7 [ 203.000 kg cm
Las respuestas maximas totales seran {fig 10b)

V =2030kg
M == 361.000 kg cm
M, = 1,209.000 kg cm

REVISTADE LA SOCIEDAD MEXICANA DE INGENIERIA SISMICA, A. C.



M=344 ton cm

N
7T L6 X
V=i,31ton

(b)

Fic. 10. Respuestas sismicas

Caso 3. BASE RIGIDA Y MASA CONCENTRADA

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

Para este caso p* = 608 (rad/seg)? T = 0.325
seg, 0.155, = 92.6 cm/seg®>, V = mS, = 1,930 kg y
qur, = 808,000 kg cm (fig 10c). ,

CONCLUSIONES

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

Concepto Caso ! Caso 2 Caso 3
\% 64.4%¢ 100% 95.0%
M 95.2%, 100% 0 %o
M, 7387 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 interaccién
suelo-estructura La importancia del primer con-
cepto aumentard conforme mavor sea el momento
de nercia de masa de la cubierta con respecto al
eje z. El wltimo concepto es tanto mas importante
cuanto.mas. blando sea el suelo de cimentacion.
En particular puede observarse que en el tipo de
solucion 3 no se obtiene momento flexionante a la
altura’ de C.G. Esto puede traer consigo serios
errores en la cuantia del acero de refuerzo nece-
sario en la umén columna-cubierta que es donde
mas ductihdad necesita desarrollarse.
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- Estudio estadistico de los criterios
para -estimar la respuesta sismice

de sistemas lineales

con dos grados de libertad

Octavio A. Rascon
Augusto G. Villarreat*

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 traslacion, cabeceo y traslacion, y tras-

lacién en dos pisos. Como excitaciones se utilizan ’

sismos simulados y reales; se comparan 1as respuestas
estimadas con las exactas, se hacen recomendaciones
acerca del empleo de dichos métodos, v se obtienen
‘las distribuciones de probabilidades de los cocientes
de las respuestas exactas entre las estimadas.

ABSTRACT

“The purpose of this work is to verify the degree of

approximation of two methods used frequently for -
gstimating the maximum seismic response of linear
systerns with various degrees of freedom. To do this,
the Monte Carlo method is used in the study of three
types of structures with two degrees of freedom:
torsion and translation, rocking and transiation, and
transtation in a two story building. Simulated and real
earthquakes are used as ground excitations; estimated
responses are compared with the exact ones, rect
mendations for the use of such methods are give
and 'the probability distributions of the ratios of
exact to estimated responses are obtained,

* Profesores tawstigedores, Insfaturo de Ingenicria, UNAM

1. INTRODUCCION

En este trabajo se analiza el comportamiento dina-
mice de algunos tipos de estructuras de comporta-
miento lineal de dos grados de libertad cuando se les
sujeta a solicitaciones sismicas. El objeto es verificar
el grado de aproximacion de dos métodos propuesios
por Raosenblueth {refs 1y 2} para estimar la respuesta
médxima total, mediante su comparacion con las res-
puestas maximas exactas obtenidas con el método de
analisis modal, al superponer en el tiempo los efectos
del sismo en los dos modos naturales de vibracidon de
ta estructura.

El metode 1 consiste en estimar la respuesta maxima
total, Q, extrayendo la rafz cuadrada de la suma de
tos cuadrados de la respuesta en cada modo natural de
vibracién, Q,, es decir

a= T Q} (1.1)
90 1=

375
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donde nos el wotal do grados de hbertad del sistoma,

" método 2 consiste en aplicar 1a férmula

n Q, a
Q0= \/E O.’+22—!—-—%— {1.2)
.. i=1 o aF] 1+e¢ B
siendo
c Wi — wj
' € = (1.3)
§hwi T w;
donde
Q; respuesta maxima en el i-ésimo
' modo de vibracidn, tomada con el
mismo signo que el de la corres-
pondiente funcion de transferen-
cia cuando esta alcanza su valor
mdaximo absoluto
w; t-ésima frecuencia circular natural

de vibracion del sisterna sin amor-

tiguamiento
[}

i-ésima frecuencia circular natural
de vibracion del sistema amorti-
guado

w;_=¢~fiv1 — ¢t

& fracciébn del amortiguamiento
critico en el i-ésimo modo natural

fraccién’ del amortiguamiento
critico equivalente

S duracion del sismo con el que s
excita al sistema

El interés primordial al reahizar esta verificacion radi-
ca en que el método 1, actuaimente en uso en varios
reglamentos de construccion {refs 3 y 4), podria lle-
gar a sustituirse por el método 2,

Se han propuesic ¢'tros procedimientos para estimar
Q (ref 8} que son tuncidn no hineal de los resultados
del métode 1, stn embargo, no se discuten en este
trabajo porque han sido estudiados con base en es-
ructuras sin amortiguamiento, las cuales, como se
vera, conducen a conclusiones diferentes de las que
corresponden a estructuras amortiguadas.

Para realizar estadisticamente este estud:o, se emplea-
ron técnicas de reduccidn de variancia del método de
Monte Carlo.

=n cuanto al andlisis, este se imita a tres casos, los
cuales se detallan en el Apéndice.

1. Torsibn en estructuras de un piso, considerando
que las respuestas dinamicas son ta fuerza cortante v
el momento torsionante,

376

2. Cabeceo enestrocturas de un prso, conniderando
como respuestias la fuerso cortante v ol momonto de
cabeceo.

3. Traslacién en estructuras de dos pisos, tomando en
cuenta las fuerzas cortantes en los entrepisos uno y
dos.

v ..

2. CALCULO DE LAS RESPUESTAS MAXIMAS

Las respuestas elasticas maximas de los diversos tipos
de estructuras se calcularon utilizando: :

Ta) Método 1 (ec 1.1, criterio det Reglamento de Cons-
trucciones del Departamento del Distrito Federal, ref
3} :

b) Método 2 (ec 1.2 v nuevo criterio de Rosenblueth,
ref 2)

c) Andlisis modal {respuesta exacta).

Los resultados del andlisis modal sirvieron como.base
de comparacion del grado de aproximacion 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 6 (figs 1 a4), y uno real (fig 5), registrado en la
zona blanda de la ciudad de México (ref 7).

El analisis de los tres casos se realizd empleando el
metodo de Monte Carlo, que consiste en.estudiar el
comportamiento de un modelo matemadtico deter-
minado, mediante la simulacidn de los datos de entra-
da (generalmente en computadora digital) y del
estudio estadistico de |los resultados. Cada vez que se
introduce un conjunto de datos y se obtiene la res-
puesta del modelo, se dice gue se efectua un experi-
mento conceptual del problema; la coleccidn de resul-
tados constituye la muestra que sirve de base para
inferir cudl es el grado de aproximacion con que
dicho modelo matematico representa el fendmeno
para el cual se formuld., B

Conforme aumenta el numero de parametros gue
ntervienen en el modelo matematico, se incrementa
la cantidad de experimentos necesaria para dilucidar
cudles influyen en el problema, es decir, para verificar
si en los resuitados que se obtienen at variar los valo-
res de los parametros existen diferencias estadisticas
significativas, sin embargo. eso representa un cosio de
computacian que en ocasiones hace prohibitvo tal
1ipo de estudios, a menos que se emplee alguna técni-
ca de reduccion de variancia (refs 11 y 12), lo que
permite un ahorro considerable en el nimero de expe-
rimentos necesario para obtener conclusiones adecua-
das.

L.a técnica de reduccidon de variancia gue se emplga en
este trabajo €8 muy comun y consiste en:
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Fig 5. Sismo real registrado en la Alameda Central, México, D. F., el 10 de diciembre de 1961

a) Asignar diversos valores a cada pardmetro que
interviene en el problema, de manera que se cubran
tos intervaios de interés de cada uno.

by Calcular la respuesta maxima exacta v las estima-
das con los métodos 1 v 2 para cada combinacion de
valores de los difrrentes pardmetros.

¢} Obtener las respuestas normalizadas dividiendo {os
vatores exactos entre {os estimados, esto se hace para
cada combinacion de valores de los pardmetros, con
Io cual se elimina ta dispersion en 05 resultados oca-
sionada por la magnitud y variacion con el tempo de
los datos de entrada {se recuce la variancia).

d) Estudiar si existen diferencias estadisticas signifi-
cativas entre los resuitados obtenidos al vanar los

ilores asignados a uno de los pardmetros. Si las hay,
-2 infiere que los resultados logrados con cada valor
de dicho parameiro corresponden a poblaciones esta-
disticas diferentes, en caso contrario, fa poblacidn
estadistica es la misma y, por consiguiente. las mues-
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tras respectivas pueden agruparse en una sola de
mayor tamafio, a partir de la cual es factibie obtener
conclusiones mas generales y confiables acerca del
modelo en estudio, ya que la variancia del promedio
de la estimacion se reduce en proporcion a 1/n (ref
11). Esta etapa se repite sucesivamente para cada uno

de losfparametros restantes, con lo que se realiza, dee -

hecho, un analisis de variancia.

2.1 Resultados del problema de torsion {caso 1)

Para disefio sismico de edificios, i0s.elementos mecs-
nicos que usualmente interesa conocer son las fuerzas
y momentos que obran sobre cada eleamento estruc-
tural. Para simplificar, con objeto de aislar los efectos
de la fuerza cortante y de! momento torsionante, en
este problema de torsion se considerarda una estruc-
tura {fig 6) con masa uniformemente distribuida, con
un solo -muro en direccion Z que resista la fuerza
cortante directa, y dos idénticos en direccion Y {per-
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Fig 6. Estructura tipo considerada en el problema de torsion

pendicular al movimiento), de manera que cada uno

_de estos ultimos resista una fuerza cortante igual a8
'‘M/d, donde M es el momento torsionante dinamico y
d es la separacion de los dos muros. En este caso, la
‘estructura presenta excentricidad solo en direccion
.perpendicular a la de excitacion, Z.

Los pardmetros que se escogieron para estudiar el
‘problema de torsion fueron (fig 6}

A = b/4d

b dimension en ta direccion Y

c = es/b

T, periodo fundamental de vibracion = w, /21 =
=\ /(2nK/m)

t fraccitn de amortiguamiento respecto al critico
en ambos modos de vibracién

n cociente de la frecuencia angular entre ia lineal
= {L/N/(K/m)

. Los valores que se asignaron a A, & y ¢ son los consig-

nados en la tabla 1; losde ¢ son 0, 0.05vy 0.10; los de
n, 05,09, 1.0,11,15,20,25 3y4, ylosdeT,,
0.1, 0.3, 05, 0.7, 1.0, 1.5, 2, 3y 4seg. Los casos de
n = 1, 0.9y 1.1 se estudiaron con especial cuidado
debido a que para valores de n = 1y cercanos, sucede
gue las dos frecuencias naturales de vibracion resultan
mdas proximas entre si {ec A3} y, en consecuencia, el
término e?, de las ecs A.8 y A.9 del Apéndice puede
asumir valores pequefios (ec 1.3), en cuyo ¢aso se
oueden presentar diferencias considerables entre los
resultados de ambos métodos, puesto aue el término
de la doble suma de la ec 1.2 asume valores tanto
mayares cuanto menores son 10s de €1, .

Para cada uno de los casos de !a tabla 1 se obtuvieron

‘las fuerzas cortantes y los momentos torsionantes
masimos correspondientes a todas las combinaciones
de, T, yn.

E_n las figuras que aparecen mas adelante no se hace
distincion de los resultados obtenidos con cada sismo
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ni con cdn combinacidn de A, b y ¢, yva que las
munstias respechivias sc mesclaron  al no haboerse
encontrado diferencias estadisticas signiticativas ¢
un 95 por ciento de nivel de confianza en los misn
a pesar de la marcada diferencia entre los valores ..
dichos parametros y de las caracteristicas de los sis-
mos, tates como duracidn y frecuencia dominante,

' 2'1.1 Momento torsionante

En las figs 7 a 9 se presentan los resultados corres-
pondientes a los casos en los que T, = 2.0segy { =
=0, 0.05y 0.10, respectivamente, En el eje de |as absci-

‘sas se localizan los valores de n, v en el de las orde

nadas los cocientes de los momentos torsionantes
exactos, M, entre los estimados, M y M con los méto—
dos 1y 2, respectivamente {Apéndice).

En la fig 7, en la que el amortiguamiento es nulo, se
aprecia mayor dispersion en 1os resultados de ambos
métodos que corresponden an = 0.9, 1.0y 1.1 que
para los demas valores de 5. En cambio, en las figs 8 v
9, que corresponden a¢ = 0.05 y ¢t = 0.10, respecti-
vamente, se observa que la dispersion de los resul-
tados del método 2 es practicamente la misma para
todos los valores de n {el coeficiente de variacién es
cercano a 0.2), cosa que no sucede con los resultados
del método 1, para los cuales se tiene mayor disper-
sibn cuando n = 0.9, 1.0 vy 1.1. Estas observacir”
llevan a la conclusion de que para el método 1,
pueden mezclar las muestras correspondientes a todos
los valores de i, ya que los resultados dependen de
este pardmetro, mientras gue para el método 2 po-
drian mezclarse las que no se refieren a amortigua-
miento nulo si se verificara que los valores medios
correspondientes a cada n son estadisticamente igua-
les.

Para lograr dicha verificacion, se investigd primero si
fos resuitados del métode 2 son independientes del
periodo fundamental, 7,. Con este fin se trazd un
juege de figuras del mismo tipo que las figs 10 a 12,
que corresponden an = 1.0con ¢ = 0, .05y 0.10,
respectivamente. En la fig 10, que corresponde a ¢ =
= (, se obscrva que los resultados si dependen de T, , va
que los valores medios son sensiblernente mas grandes
para periodos mayores de 1.0 seg que para los meno-
res. Por lo contrario, en las figs 11 y 12 se nota que
los valores medios son précticamente independientes
de T, en el intervalo de periodos estudiado, por lo
que ias muestras de cada periodo pueden agruparse en
una sola (esta conclusidbn también es vélida para los
resultados del método 1}.

Para verificar estadisticamente la conclusidn anterinr,
se realizé una prueba de hipdtesis acerca de si la
ciente de la recta que se ajusta a los datos pue
considerarse nula, habiéndose aceptado con 95 por
ciento de nivel de confianza.
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En la fig 13 se presentan en el eje de las ordenadas los

promedios, (M/M) v (M/M), de los resultados obte- -

nidos respectivamente con los métodos 1 y.2, consi-
derando que estos son independientes de T, ; en el gje
de las abscisas se localizan 10s valores de n. Se observa
que, paran = 0.9, 10 v 1.1, el método 2 sobrestima
ligeramente la respuesta media {en 10 por cienta),
tendiendo a subestimaria en 5 por ciento conforme
los valores de n se alejan de 1.0, cuando t = 0.05y
0.10 .

Con objeto de verificar si con el método 2 ios resul-
tados son independientes de n, se realizaron pruebas
de hipOtesis de igualdad de medias, siendo aceptables
con 95 por ciento de nivel de confianza. Por io con-
trario, los resuitados del método 1 no fueron indepen-
dientes 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 0.66 v 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, presentandose mayores errores
" para valores de n muy cercanos a 1.0, para el cual las
frecuencias naturales de la estructura resultan mas
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préximas entre si {ec A.3), 1o que trae como conse-
cuencia que en muchas ocasiones las respuestas maxi-
mas en ambos modos de vibraciébn ocurran sir 5
neamente y con signo contrario, por 1o que la res,

ta combinada maxima es la suma algebraica de ambas
respuestas, que da resultados menores que ios de la vt
AT,

Otra conclusién inmediata que se obtiene de ia lig 1.3
es que los resultados del método 2 son practicamente
independientes de ¢ cuando § 2 0.05 y que el méto-
do 1 pierde aproximaciéon conforme aumenta ¢, v n
se aproximaa 1

De lo anterior se conciuye también que en estructuras
amortiguadas, que son las de interés practico, el méto-
do 2 proporciona, en promedio, mejores resuitados
que el método 1, aungue el 2 subestime mas y con
mayor frecuencia la respuesta maxima. En estructuras
no amortiguadas, que Udnicamente son de intereés
académico, el método 1 proporciona mejores resulta-
dos.

Otro punto importante de discusion es el del cociente
de la excentricidad dindmica exacta, e4, entre la estd-
tica, &,. En las figs 14 a 16 se tiene n en el eje de las
abscisas, v e4/8, en el gje de las ordenadas.

0.5 \‘/
. ’ Métode | £=0.40 | £=005 | £=0.0 -
1 o C a
B : 2 » [ & 7]
_ |
o ! } | L ! S
1 2 3 4

Fig {3. Variacidn con T} de los promedios de los momentos torsicinantes estimados
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Se observa en la fig 14, que corresponde a amortigua-
wiento nulo, que para n =09, 1.0 v 1.1 hay una

rcada diferencid entre los resuttados obtenidos
wara el caso | con los casos |1y Il {ia de estos ultimos
entre s/ no es tan importante). Asf, cuandon = 1.0,
en el caso | el promedio de ey /e, fue 38.5 v la desvia-
cibn estandar 16.6; en el caso |Ii estos pardmetros
estadisticos valteron 5.4 y 0.6, respectivamente. Para
valores de n separados de 1.0 en 0.5 unidades o mas

hay diferencias menos apreciables entre los resulta-
dos de los tres casos. Ademas, ey /e, dlsmmuye rapi- °

damente conforme n se aleja de 1.0,

eao_ Il , { 1 — ]
w |
50 L ! I i ]
I J _
4 it } 1
N e |
—30 % o J—,A—-]L-—
ST
20 + —-_;
B S s
| | 5 Eatructore T
| |
N |
T T —
- Pl ]
|
L 1 | ]
5 +
o i
RS
3 e s | 4
R %1; b
_ 1 | ]
2 7 I
¥ l
bl
L |
0 05 g5 W 29

Fig 14 Cocientes de la excentricided dmamwa exacte entre la estdtica,
para ( = 0
¥
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Enlas figs 15y 16, para ¢ = 0.05y 0.10, rospectiva
mente, casi no hay diferencias entre los resuitados do
los dos casos, aunque persiste la dependencia respecto
a n. Comparando estas tres tiltimas figuras se nota
también que e4/e; disminuye conforme el amortigua-
miento aumenta, Asi, para § = 0.0 el promedio-fue
4.6y la desviacidbn estandar 1.3, mientras que para{ =
= 0.10, los valores correspondientes fueron 2.7y 0 7.

De las figs 15 y 16 se concluye que la disposicion del
Reglamento de Construcciones dei Departamento del
Distrito Federal de que se tome e;/8, = 1.5 subesti-
ma el valor promedio para todos los valores de n |
mayores de 0.5 y menores de 4.0 {aqui se omitio el
término + (.05b que se agrega a 1.5 en la disposicion
del Reglamento, porque diche término tiene como
finalidad prevenir 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 frecuencias
acumuladas correspondientes a diferentes casos. Las
distribuciones de probabilidades empleadas fueron la
logaritmico normal, la extrema tipo 1} y la normal, de
las cuales, por apreciacién visual, se considerd que
esta ultima daba en general mejores resultados (fsgs
17 a 19} .

Para verificar que ias poblaciones bajo estudio tienen
distribuciones normales, se realizaron pruebas de
hipOtesis estadisticas con un 95 por ciento de nivel de
confianza,

Los resultados fueron:
Método 1

{Con resultados de n
clados; fig 17)

= 15,20, 25 30y 4.0 mez--

¢ =0: se rechaza la hipStests nula de que la distri-
bucion es normal con media 1.16 v desviacidon estan-
dar 0.12 (esta hipOtesis se rechaza también con un 99
por ciento de nivel de confianza)

t = 005y ¢ = 0.10: se aceptan las hipotasis nutas de
gue las distribuciones son normales con med(as 0.96 v
0.85, y desviaciones estandar 0.15 y 0.17, respectiva-
mente. ‘

Método 2

{Con resultados de n = 1.5, 2.0, 2.5, 3.0 v 4.0 mez-
clados; fig 18)

§ =0, 005y 0.10 seaceptan las hipdtesis de que las
distribucionzas son normales con medias 1.15, 1.06 v
1.00, vy desviaciones estdndar 0.15, 0.15 vy 0.15,
respectivamente. Para ¢ = 0.05, la hipdtesis se acepta
con 99 por ciento de nivel de confianza; las otras con
95 por ciento,
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Ademas, para ¢ = (.10 se estudib el caso en que se
mezclaron los resultados de n = 1y p = 1.1 {fig 18],
otteniéndose una distribucion normal con media 0.88
v deswviacion estandar 0.17. También se mezclaron los
resultados de los vatores de n de 1 a 4, para ios cuales
se obtuvo una distnbucidn de gual tipo con med:a
0.95 y desviacion estandar 0.16. Ambas hip&tesis
fasron aceptables, pero con 97.5 por ciento de nivet
de contianza,

tn todos los casos descritos en que se acepta la hipd-
was nula, se observa que la desviacion estandar es
muy semejante, va que variade 0.15380.17, mientras
que la media va de 0.86 a 1.15.

2.1.2 Fuerza cortante

Los resuitados obtenidos con los métodos 1 v 2,
correspondientes an = 1.0y ¢ = 0, se muestran en |a
fig 20. En el eje de las abscisas se tienen los periodos
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fundamentales, T,, vy en el de las ordenadas las fuer-
zas cortantes normalizadas, V/V y V/V, obtenidas al
dividir tas fuerzas cortantes, V, calculadas mediante
analisis modal entre las estimadas con los métodos 1y
2, Vv Wirespectivamente.

De la fig 20 y otras similares se concluyd que las .
fuerzas cortantes normalizadas obtenidas con ambos
métodos son independientes del periodo fundamen-
tal, T,, con 95 por ciento de nivel de confianza.
Ademas, para valores de n menores de 0.9 y mayores
de 1.1, los resultados fueron Independientes de los
pardmetros A, b y ¢, con errores de £ b por ciento.
Esta independencia también se obtuvo para el método
2, inclusive cuando n = 0.9, 1.0 y 1.1, con errores
maximos de 40 por ciento en defecto y 20 por ci

en exceso parat =0, tendiendo a reducirse confou
aumenta el amortiguamiento; asi, para ¢ = 0.05, se
obtuvieron errores maximos de * 20 por ciento, y
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 la estructu-

racién del caso | v 32 por ciento en defecto en los

casos Iy 111, Los erroras medios respectivos fueron
36 y 15 por ciento, ambos en defecto, Paran = 1.1,
la estructuracion del caso | tuvo errores maximos de
+ 5 por ciento, vy las tipo 11 'y 111): 38 por ciento en

defecto y 11 por ciento en exceso,
LIR

Respecto al amortiguamiento; se concluyd que las

fuerzas cortantes normatizadas son practicamente
independientes de este; as(, paran = 1, los promedios
globales de ios métodos 1 y 2 fueron 123 y 1.11,
respectivamente, parat = 0; para {=005de 130y
102, yparat = 0.10de 1.30y 1.0.

Como puede apreciarse mediante ios promedios cita-
dos en el parrafo anterior, los resultados que ss
obtienen con el método 2 son mejores que 1os del 1

cuando n = 1.0. Una conciusion semejante se obtuvo:

cuando 7 = 0.9 y 1.1, aunque ias diferencias se redu-

-jeron en un 10 por ciento. Para valores de n fuera del
intervalo 0.9 € n < 1.1, ios resultados de ambos

métodos fueron practicamente iguales.
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Fig 20. Fuerzas cortantes normalizadas estimadas con los métodos 1 y 2, paan =10y {=0

.. 2.2 Resultados del probiema de cabeceo {caso 2)

Los pardmetros que se escogieron para estudiar et pro-
blema de cabeceo fueron;

m masa total

L distancia del suelo al centro de gravedad .
periodo

Ty periodo fundamental

¢ fraccibn de amortiguamiento respecto al critico
en amhos modos de vibracion

n. cociente de la frecuencia angular entre la lineal

Los valores que se asignaron a T, fueron 0.3, 0.7, 1.0,
15,20 30y40seg,at, 0,005y 010, yan., 02
05 10,15, 20, 25 30y 40 Encuantoamy L,
Gmicamente se usaron 2.0 ton seg? /m y 4 m, respec-
tivamente, ya que por los resuitados (fuerzas vy
mamantos normalizados) que se obtuvieron con estas
SOMBINGCIones se uZgd Innecesario el uso de otros
valares, por 1la misma razon se emplearon dnicamente
tres de los sismos del problema de torsion.

En este problema, igual que en el de torsion, no hubo

diferencias apreciables entre los resultados obtenidos

con los tres sismos que se emplearon como excitacion,
por 1o cual se agruparon tos resultados en una sola
muestra. Ademads, tanto las fuerzas cortantes como

ios momentos de cabecec maximos normalize...
fueron estadisticamente independientes del periodo
fundamental, T,, con. nivel de confianza de 85 por
ciento. ' ) T

Otra conclusidén interesante es que los resultados
obtenidos con los métodos 1y 2 (Apéndice) son prac-
ticamente 1guales, con diferencias maximas entre elios
de 5 por ciento. Esto se debe a que los valores de €7,
{ec 1.3) son grandes porgue las frecuencias de vibra-
cion no resultan con valores muy cercanos entre si,
aun cuando se usaron n. muy pegueias, de manera
que el radical de la ec A.17 fuera también peguefio vy,
por tanto, que las diferencias entre las dos frecuencias
fundamentales fueran minimas. Esto hace que los
1€rminos que contienen a €2, en lasecs A.24 y A.25
resulten muy pequerios y que estas ecuaciones sean
casi iguales a las ecs A.22 v A.23, respectivamente,

Aprovechando las conclusiones antericres, se acumu-
laron las muestras correspondientes a todos ios perio-
das fundamentales, y para cada amortiguamiento se
elaboraron dos gréficas: una de fuerzas cortantes y
otra de momentos de cabeceo normatizados, emplean-
do dnicamente los resultados del método 2. En elias,
el eje de las abscisas representb an,, y el de laso- '~
nadas a los cocientes V/V o M/M, donde Vy M o

tan la [yerza cortante y ei momento de cabeceo ex.
tos, v Vy M los mismos elementos mecdnicos estima-
dos con el método 2.
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Deinddo o rue das conclusiones oblensdas de esas gl |
w son practicainente las mismas, en este riahago solo
repraduce la correspondiente a las fuersas cor-
tantes con ¢ = 0.10 (fig 21). Dichas conclusiones
tueron, ademads de las mencionadas, las siguientes:

— Los resultados son estad(sticamente independientes
de n con 95 por ciento de nivel de confianza, cuando
¢ =005 :

— La respuesta normalizada se subestima con mayor
frecuencia que lo que se sobrestima; en proporcion de
2al :

— El error maximo en defecto fue 29 por ciento, vy en
exceso, 22 por ciento

— El promedio global de los resultados con t > .05 es
-1.05, y ef coeficiente de variacion, 10 por ciento™

Fos resubtados var G bgeramaente al oo
aniortiguamiento o la oslruciura, se hace notn gue
para { = 0, 1a respuesta normalizada promedio se
subestima aproximadamente en 10 por cientc mads
que con ¢ = 0.05 vy 0.10 {fig 22). En estos dos uiti-
mos casos no se aprecia diferencia significativa en tos
promedios de las respuestas ni en las dispersiones.
Asi, los errores maximos que se tuvieron para { =
0.05 alcanzaron 31 por ciento en defecto v 19 por
ciento en exceso; en cuanto a ¢ =, 0.10 fueron, res-:
pectivamente, 27 y 21 por ciento

— Dado que existe gran incertidumbre en otros facto-
res del disefio sismico, tales como magnitud del sismo
de disefio (0 en las amplitudes del espectro de dise-
fio}, contenido de frecuencias, duracidn y variacion

temporal del mismo, se puede concluir que las estima-. |

ciones obtenidas con tos dos métodos son, en prome-
dio, satisfactorias en este tipo de estructuras. '

5 : . | -
- ! . | .
| i* |
VIV b | ! ! l N g '
] +
: | | i ;
! : \ f X T
' ' )é(
. x i '
- i K x * od 9
o 3
d E ; f
(VAT S %—_-_— —— - -__Jg.___f } b .
_ . X‘V,( -
i " ol x ! * b
' r xd X J X
; ! L ‘
I ! ! HEon
B : i ; i 3 _
; F |
B ‘ 1 \ l e Estructurg _]'-
i x Estructurg 2
: | | | i
i i . |
0.5 : ' | r
C 0.5 1.0 1.5 2.0 3.0 4.0

e

Fig 21. Fuerzas cortanres normalizadas esrimadas con el método 2, para § = 0.10. Problema de cabeceo
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0.8

0 Q.5 1.0 1.5 2.0

2.5 3.0 ; 4.0
3.5 7,

Fig 22 Variacidn con 1), de los promedios de las fuerzas cortantes estimadas con el mérodo 2. Problema de cabeceo

2.3 Resultados del problema de traslacién (caso 3}

Para estudiar este problema se escogieron como para-
metros:

™= (ki/mz)/(k,/m,)
T periodo fundamental
¢ fraccidn de amortiguamiento respecto al cri- '

tico en ambos modos de vibracion
m,/m, relacibn de masas
LOS vaiores que se asignaron a n, fueron 0.1, 0.2, 0.5‘,
10,15y 3;,a7,,03, 10y 40seg;a¢, 0 005y
Q10 vam,/m, 0510y 20

Los resultados se anal:zaron mediante graficas con #,
o7, en el ge de ias abscisas, y cocientes de las fuerzas
cortantes exactas entre las estimadas en el gje de las
ordenadas (fuerzas cortantes normalizadas). Debido a
aue ios resultados no difirieron mucho d2 los de cabe-
£eo, se empled dnicamente un siISMo como excitacion.
Las conclusiones a que se tHego son:

—— Las estimaciones gque seé obtienen con los métodos
1y 2 son practicamente iguales, detido a que los
valores de las frecuencias de wvibracion no resultan
miiiy cercanas entre s’ en cada caso, 10 cual hace que
ias €1, (ec 1.3) resulten grandes y, por tanto, que el
término de las ecs A.36 v A.37 que las incluye sea
muy pequefio, en cuyo caso las ecs A.34 y A.35 son
casi iguales a las ecs A.36 v A.37, respectivamente.
£sto se observd aun cuando se estudiaron casos adi-
cionales de /m,/m, v n,, para {os cuales el radical de
tr ec AZ9 fue mintmo, con io cual hubo las dife-

rencias minimas posibles entre las dos frecuencias
fundamentales y, por tanto, los valores mas pequenos
de €} 5. Esto ocurre cuando :

1 —my/m,

m,g m,/m, <1

=

Dichos casos adicionales fueron: m,/m; = 0.2 con
m = 0.555;m,/m, =0bconn, = 0222, ymy/m,
= 0.8 con 5, = 0.062. En estos, la diferencia maxima
que se obtuvo entre |os resultados de los dos métodos
fue de 13 por ciento, siendo mejores los dei meétodo
2

-- Las estimaciones normalizadas son estadfstica-
mente ingependientes del periodo fundamental, 7,,
con nivel de confianza de 95 por ciento '

— En la fig 23 se observa que las estimaciones de -V,
vy V, tienen, en promedio, errores muy parecidos, por -
lo que en las conclusiones No es necesario hacer dis-
tinciones entre elias

— La respuesta se sobrestima solamente en 30 por
ciento de los casos. El error maximo en exceso que se
observo fue 46 por ciento, y en defecto 41 por cien-’
to. £l coeficiente de varlac:én para { = 0.10 alcanzo '
12 por ciento -

— En la fig 24 se observa que los promedios de
estimaciones con ¢ = 0.05y 0.10 son mejores que
que corresponden a { = 0, 10 cual hace pensar que las
conclusiones obtenidas en la ref 5 respectoa ¢ = 0 no
pueden generalizarse para ¢ > 0
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fas promudios qll)h.:lw.itlr‘ b Wiorzas corantes
armalizadas fueron, para { =. 0, 1.15; para § = 0.05,

04, yven cuantto a ¢ o= 0.10, 1.04. /\dcrrm:,scomzr
va que respeclo a o= 0.05y 0,10, los resultados son
muy similares, es decar s0n mdependmmes de t si g
=0.05

— Las medias de los resultados norrnahzadas son esta-
drsticamente independientes de la relacidbn de masas,
m, /m,, con un nivel de confianza de 95 por ciento,
pero los casos especiales de m,/m, vy n. indicados
anteriormente tuvieron mayor dispersion .

Vi /Y, Vol Vs

Para ¢ -- 0.05 v 010, las eslimaciones norniai
sadas son estad isticamente indepaendientes de 5, con
un nivel de confianza de Y5 por ciento, como putde
apreciarse en fa fig 24 on la que aparecen Gnicamente
los resuttados det método 2. Para ; = 0 esta hipbtesis
no se aceptd L.
— Por la misma razon indicada en el Gltimo parrafo
de conclusiones dei problema de cabeceo, las estima-
ciones obtenidas con ambos métodos son en prome-
dtO satasfactorlas en este tipo de estructuras .

i
|
Jf
|
|

4
o /Y, i I
o Vz/Vz
-
Q 0.5 1.0 1.5 2.0 3.0 4.0
K0
Fig 23, Fuerzas cortantes estmadas con el método 2, para { = 6.10. Problema de traslacidén
“ P .
1.4 [
('V_) L
s — ‘1
v L=0 -]
: /f\r/// l*—-—~—"—#ii:§\m_h4
4 "“-*-_._,_________‘“
10 \;‘ — —~K‘ 3
£=010 {=0.05
0.8 .
0 0.5 1.0 | 2.0 ' 2.9 3.0

Ty

Fig 24, Variacidn con T, de los promedios de las fuerzas cortantes estimadas con el método 2. Problema de traslacién

390

105



3. CONCLUSIONES

Yoresumen de las conclusiones ofitenidas de los tres
probiemas estudiados es:

En cabeceo y traslacion:

— En promedio las estimaciones normalizadas de las
respuestas maximas logradas con los métodos 1y 2
son satasfactorlas ¥ practicamente iguales; esto ultlmo
debidoaque el >> 0 .

— La respuesta se subestimd con mayor frecuencia
que o que se sobrestimd, reduciéndose el error al
considerar amortiguamiento en la estructura, Ademas,
los valores exactos divididos entre los estimados fue-
ron estadfsticamente independientesde 7, y n. 0 n¢,
asi como del tipo de respuesta que se trate {(momento
de cabeceo o fuerza cortante)

En torsion;

_ Las conclusiones si difieren al tomar en cuenta el
momentp torsionante o la fuerza cortante, Ademas,

debido a que en algunos casos €%, es pequeiia, los dos
‘meétodos dan resultados diferentes

- Las estimaciones del momento torsionante al consi-
derar amortiguamiento estructural nulo dependen en
gran medida de ia relacion 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 elintervalo 0 0.5 € n< 1.5 0 muy parecidos fuera

de &l

— Para los tres amortiguamientos estudiados, los re-
sultados del método 2 son estadisticamente indepen-
dientesde n, no asi los del 1, son mejores los del méto-
do 2cuando{ =0.05y 0.10

— Cuando se tenga 0.5 < n < 2, se recomienda usar
el matodo 2; en los demas casos es indistinto et em-
pieo de cualquiera de tos dos métodos

— La relacidbn de excentricidad dindmica a excentri-
cidad estatica se subestima en las disposiciones del
Reglamento de Construcciones del Distrito Federal,
siendo esto mds cuando el valor de 7 queda compren-
dido entre 0.8 v 2. En particular, para0.9< 3 < 1.1
esta relacion vale, en promedio, 46 para t = 0.05 y
2.7 para t = 0.10. De lo anterior se concluye que es
necesario realizar estudios exhaustivos sobre este
aspecto, considerando vibracion torsional en estruc-
turas de varios pisos y con comportamiento inelds-
1ico

— Las distribuciones de probabitlidades 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)

106

83-18

APENDICE

A.1 ANALISIS DINAMICO DE UNA ESTRUCTUR
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)} perpendicular a la direccion
del sismo considerado.

En dicha 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
K  rigidez lineal en la direccidn del movimiento
e, excentricidad estadtica
&  dimension de la estructura en direccion Y
c =g/

Considerando que la rigidez torsional reSpecto al cen- -
tro de gravedad es -

L=L,+Ke?

v aplicando el principio de D'Alambert para obt¢

las ecuaciones de equilibrio del sistema en vibracior.»
libres, se llega al siguiente sistema de ecuaciones dife-
renciales lineales de segundo orden {ref 8)

mi+ Klz—e, ®) =0
(A1)

JP+Ld—~Kez=0

Sustituyendoen laec Alaf=—w?lzyd=—0wd
(por ser vibraciones libres), donde wes la frecuencia
circular natural del sistema, y resolviendo el sistema
de ecuaciones algebraicas resultante, se obtiene la
ecuacion caracteristica: '

M- l+g)+n =/ = (A.2)

donde A? = w/k/m),j* =J/imb*} y n = {LISWK/m).
Las raices de la ec A.2 son

{n — 12
M=oty Tt

' 2 4 I:

mientras que los vectores de las configuraciones
modales son

39
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- Z2-egh |
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I Direccidn del
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I

K(Z “858)

Y

Fig A.l. Diagrama de cuerpo libre de una eStructurd sujeta a torsidn y traslacién (vista superior}

— e —

zn - 1
= ':ﬂ$1,2
1—2AZ
ch

{A.4)

En términos de las raices )\21 , de la ec A.3, se puede
demostrar {ref 8) que los coelicientes de participacién
de los modos 1 y 2 {las proporciones en que contri-
buyen los modos a la respuesta total del sistema) se

encueniran dados por
cz

= ;n =1
o+ (,1:”— Ap)? j?

2 {A.D)

n '

Ahora, si se suponen conocidas las aceleraciones
especirales de cada modo, 8, , la fuerza cortante maxi-
. ma vale i
V,=ma, C, ,n=1,2 {A.G)
v el momento torsionante miximo respecto al ceniro
de torsién es

(1-22)J V,,

M, n=1,2

(A7)
' chm

Una vez conocidos los valoresde V|, Vi, M, v M, la

aplicacion de la ec 1.2 conduce a la estimacion de la

fuerza cortante vy def momento torsionante maximos

mediante el método 2; ellos son, respectivamente

392

’ ~\
Vv
V‘—'\/Vf+\/;+2 t Vs

ra, a8
M, M, N
ﬂ=¢4ﬁ+mg_z_;i (A.9)-
e,

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 transferencia de
los momentos en el primero y segundo modos tienen
signo contrarto, ya que el factor {1 - ?\i} que aparece
en la ec A7 es positivo para el primer modo (n= 1} vy
negativo para el sequndo {n = 2}, lo cual se demuestra
como sigue;

Deiaec A3
+ 1 — 1) 2
xj==ﬂ _ /) fn 1)_+J?_
2 4 I?
por to que
g+ 1 n—1
g - =1
! 2 2
Analogamente
+ 1 — 1)? 2
2 =1 fn =1 &
2 2 4 J

de ahique,si g2 1
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nt+1 n-1
W = — =
277 2 "
0,51 <1
+ 1 1 -
x;;" +———"=1
2 2

En consecuencia, {1 =A%) > 0y (i —)\g} <0
Ademas, segun el Reglamento del Distrito Federal
{métado 1} las respuestas dindmicas maximas del
mismo sistema estarian dadas por lec 1.1)

V=_/ Vi+ V2 (A.10)
M=/ M +M (A11)

Finalmente, por el método exacto, las respuestas
maximas totales, V v M, se obtienen localizando los
mdximos en el tiempo, t, de las sumas de las respues-
tas {cortante 0 momento, sequn sea ei caso) en los
modos 1y 2, es decir,

V= Miéx {rnC1 a, ()+mQC, a;(t)} I =

= Max {V, {t) + Vltt)} I {A12)
M= Max| | T, v, (1) + 1, V(0] ) (A.13)
donde v
n=(il")f,n=1,2 (A.14)
chm

A.2 ANALISIS DINAMICO DE UNA ESTRUCTURA
SUJETA A CABECEOD

Es frecuente que en la practica se presenten estruc-
turas constituidas por una hilera de columnas o una
sola columna que sostiene upa losa © un cascaron
{pénduios nvertidos), tal como la que aparece en la
fig A2, La respuesta dindmica de una estructura de
este tipo se debe gbtener {ref 9) considerando el efec-
1o gue la inercia rotacional de la cublerta induce en el
movimiento total del sistema.
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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 W/

g - aceleracion de la gravedad

J.  momento de-nercia de la masa de la cubieria
respecto al eje Z

£ mobduto de elasticidad del material de ta colunmna

/., momento de inercia de la seccion transversal de
ta columna respecto al eje £

i CG centro de gravedad de la cubierta

L distancia del suelo al centro de gravedad

E| diagrama de cuerpo libre de la estructura anterior
aparece en la fig A.3, en la cual se tiene que (ref 9)

K  rigidez por traslacion = 3E/./L3
K. rigidez por rotacién = £/, /L

x  despiazamiento del centro de gravedad de la
cublerta

$  rotacion del centro de gravedad de la cubierta

a = (x-k, v ¢}k

B = (¢-kvyxVk

vy = L*/2 El, ‘

k =1-KL3/4El, =0.25

Las ecuaciones diferenciales de movimiento corres--
pondientes al diagrama de cuerpo libre de la estruc-
tura son

mi+(Kx— KKy k=0 )
) (A.15) -
Jod+IK & — KK, yx}/k=0 :

Considerando que se satisfacen las relaciones X =—
~wixyf =—w?@, donde w es la frecuencia circular
natural de vibracion de la estructura, y resolviendo el
sistema de ecuaciones A, 15, se obtiene la ecuacion
caracieristica

o _KdomK, o KK
..un—_-_-.-w —
«“ m J, k Yimi e

{A.16)
gue €s una ecuacion de segundo grado en w? Si se
efectdan algunas transformaciones algebraicas »
considera que

cuadrado de la irecuencia circular natu-
ral por traslacion

K/m = p*
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KM

T v

=~ ? cundrado de
val por rolacion

A =w?/p?
. =0%/p?

se llega a

(14 m, J (1+419,)? —n? (A7)

Por otra parte, los vectores de las.configuraciones

rmodales son
_xn_ . 1
— ‘n=1,2 {A.18)
® 4-—x,
" L 2L

Se puede demostrar (ref 9} que los coeficientes de
“participacidn correspondientes a ios modos 1y 2se
sncuentran dados por ia expresubn

Xn m
Cp=—>= " _:n

=12
X2 m+o2J.

{A.19)

Partiendo del hecho de que se conocen las acelera-
ciones espectrales de cada modo, 3, , ia fuerza cortan-
te maxima y el momento maximo de cabeceo
correspondientes valen

V,.=ma, Ch, xn =ma, C,;n=1,2 (A.20)
41,
My =Ja, C, o, =Ja, C, =
2L
(4 -2 Je
= —_————— Vn
S Lm (A27)

Las respuestas dindmicas de la esiructura de acuerdo
con los criterios del Regiamento de Construcciones
del D. F. (método 1) y de Rosenblueth (meétodo 2),
se obtienen haciendo uso de las ecuaciones

/V'{+V§
J MM

v

(A.22)

)
[

{A.23)

394

la frecucnod < lr(.ulnr natu.

" -donde €2

- N
_..,.V \/\;7'4-‘/212\/ V2
1 +¢?

12

- AN
M= \/M’ +M’ M M2
1+e12

*, se calcula mediante la ec 1.3. El signo
. menos aparece en la ec A.25 debido a que !a funcién
de transferencia del segundo modo es de signo opues-
to a la del primero, ya que se puede demaostrar, a
partir de laec A17,que ), €4y, > 4, porloque .
--el factor 4 - A,, que aparece en la ec A.21 tiene signo |
positivo en el modo 1, v negativo en el 2. '

{(A24)

(A.25)

La respuesta dindmica exacta se obtiene utnhzando las
expresiones '

V = Méx I{ Cimx,a (1)+C; mx, a, (t)} |(A.26)

M = Max ‘ {C; Jc q)l 31(t)+162 Jc %az(t)} ' (A27)

A.3 ANALISIS DINAMICO DE UNA ESTRUCTURA a

SUJETA A TRASLACION
Consideremos ahora el caso de una estructuré de cor-
tante de dos pisos, en la cual no existe rotacidon en los

planos horizontales en los niveles de los pisos {fig
Ad), .

La ecuacidn matricial de equihbrio de este sistema es
{ref 10)

o -~ - —

my w2 - K] - K2 Kz 2y
=[0) .

K2 my wz—Kz Z3

S o JL (A12_8)._

donde m, y m, son las masas concentradas en los
niveles 1 v 2, v K, v K, son las rigideces de los
entrepisos 1y 2, respectivamente.

Partiendo de este sistema de ecuaciones y haciendo
n, = (Koy/myJ/(K,/my) vy A = w¥(K, /m.) se obtie-
nen las raices

1 .
=§' [ng +(m2/m1)n, +1]¢

2
Al 2
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i e —— \

{A.29)

Ademas, los vectores de configuraciones modaies
resultan ser

n=1,2 (A.30)

1

+ (Ky/my} — w?,
7 (Ky /myHmy/my)

- —d —

Ademds, se puede demostrar (ref 10) que los coefi-
cientes de participacion de los modos 1y 2 se encuen-
tran dados por

_zl,n + (mg/mx)zz,n . ¢

n— ,n=12 {A.31)
zzl,n + (mz/ml)z%'n

Si se conocen las aceleraciones espectrales de cada
modo, a,, la fuerza cortante maxima correspondiente
al entrepiso 1 en cada modo vale

Vi =Chpanlm, 2)n + my Z34) in=1,2 {.02)
en tanto que la fuerza cortante maxima correspon-
diente al entrepiso 2 es

Vz,n =Cp 8, My Zan N = 1,2 {A.33)
Ya conocidos los valores de V', y V3, las respues-
tas maximas dindmicas totales de la estructura esti-
madas con los métodos 1 y 2 se calculan haciendo uso
de las formulas

v, = / Vi, o+ Vi, (A.34)
Vo =/ Vi, + V3, (A.35)
LY 2 v 1 1,2
Vi=/ Vi, +vi, 42 (A.36)
' i +52n
V.= /v + V2 2 Vi Vi {r37)
2 - 2,1 2,2 1 + fiz

donde €3, se calcula mediante laec 1.3
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avshinente, bec respoestay mdbamaes dhndiimicos deba
enlrncdngra o cuesidm sepoeden obiser roediane o
rittodo exaclo haciendo uso de s codaciones

‘ ) ‘
V, = Méx { X C, a,(t) l:m, Zy o+ my zz,njl}l
n=1
{A.38)
2
V,=Max| T C,a,(0m,z,, (A.39)
n=1
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VIGAS DE CORTANTE NO AMORTIGUADAS

SON SISTEMAS CONTINUOS CUYOS CAMBIOS DE PENDIENTE SON PROPOR-
CIONALES AL CORTANTE QUE ACTUA EN LA SECCION.

SEAN m y p LA MASA Y FUERZA EXTERNA DISTRIBUIDAS POR UNIDAD DE
LONGITUD, Y SEA k LA RIGIDEZ POR CORTANTE:

X 4
._.......7;_
m,k p(ﬂ S+a_s...dx
— /;/ : —» 23X
Y T
dx P
X L' _L
A .
dxlé/
_L O
_— S=k3%
kK = FAG
F = FACTOR DE FORMA
A = AREA SECCION TRANSVERSAL
G = MODULO DE ELASTICIDAD DINAMICO AL CORTANTE
2 x
Fy = {mdX) >
Lt

POR EQUILIBRIO:

2
32X+ pdX - m X ax = o

=3 = p(1) (1)
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LA EC HOMOGENEA QUEDA (CON p=0}
W2

A

2
(2) 3~§ - 3—% =0 ; ve = %
3t aX
ESCRIBIENDO x(t) = Z_(X)8_(t), LA EC (2) QUEDA
2 Tt
zn Qn - v Zn Gn =0
8 (t) z 8_(t) . :
n - 2 ____Il F—] - n = 2 _n'. = =
"V o0 D gry c vV 7o T-w, - CONSTANTE
n n _ n n
_ ' .2
A L
> 6 +wie =0 ; 7z +-Dz =0
n n n. n 2 n
v
_ .
Bn = Bn sen wh-(t-tn), Zn = An sen - (X - an)
- W -
X, = An sen[77(k~an)]sen%n(t-tn)}, n=1,2...; An = Bn An

LAS CONSTANTES a,

DE LAS CONDICIONES DE FRONTERA.

CONDICION DE ORTOGONALIDAD:

Y wn“SE DETERMINAN EN CADA PROBLEMA EN FUNCION

L
[ %, 00% 00 = 0, ST #
©
EJEMPLO 1: CUERDA VIBRANTE DE LONGITUD L Y EXTREMOS FIJOS:
[+ L .
EN EL EXTREMO X=0 SE TENDRA
w oa -
(33 x(0,8) =0 =) —F=im; j=0,1,2,...5> a =0



rr b

LN EL EXTREMO X = L SE TENDRA

w. L
(4) x(L,t) =0 =) ‘2r nr 5 moz 1,2,...

PUESTO QUE EN LA EC (3) SE TOMA j=0, YA QUE j=1,2,... DAN LA MISMA

SOLUCION, LO CUAL CONDUCE A a, = 0.

DE LA EC (4): w_ = HEV :n=1,2,...

FRECUENCIA FUNDAMENTAL

b

ST n=15 wy = T .. W =N w,
T

X’ T1=.2....Ii T :-._1
v n n

LAS CONFIGURACIONES MODALES QUEDAN:

_ nnrX | ' e nnX nrv,,
Zn = Ansen T ; x(t,X) Ansen T sen—r—(t tn)

CONDICION DE ORTOGONALIDAD:

17X jrX _ . .
Ai sen—y; Aj senliwdx =0, SI 1i+# j

EJEMPLO Z: VIGA DE CORTANTE APOYADA EN X = 0 Y LIBRE EN X = L,

Z L,
DE x(0,t) = 0 = a_ =0 7 T
6 L

DE x'(L,t) = 0 (PUESTO QUE EN X = L SE DEBE CUMPLIR QUE LA FUERZA

CORTANTE, S, SEA NULA),

w_ X

senwn(t-tn)

w
oy - n
x'(X,t) A.n v cos



' = - 'n__‘-_ = n = L -
x'(L,t) 0 cos —— > v 5 (2n-1)
=¥y T - =
0 Wy T 3 (2n-1) n 1,2,...
- = TV 3 - AL
SI  n=1, w; = 7 > T, -
'111
W, = m1(2n-1) y o T =3nT
'I‘1 T1
ASI: TZ = T M T3 = —5— ’,, ETC.
DISTRIBUCION DE CORTANTES:
X
- oX _ 7 “n “n i
S, ~ k 3% Al k - €05 — senwn(t tn)
AN N ) X AN
\ le—=— % N, il N }
v X L
P 3
] Vs
)‘\ // ./‘ / /A'Lx
/ \ / e /
/! -\c—-z_._s T \Q/
;oA P /Y
/o % [N\
J [ _/\\ \\ \‘c—-z_.—s
e erice . o ﬂ%m !
ler. MODO(FUNDAMENTAL) 2o0. MODO Jer. MODO
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VIBRACIONES FORZADAS EN VIGAS DE CORTANTE

SEA xo(t) LA EXCITACION DEL TERRENO. LA RESPUESTA, x(t), DEL

SISTEMA ES
L a 0 ..
(3) x(t) = ;51 ;;- sen -~ X J xocr)senmn(t-r)dr
o _
‘ L
DONDE ( wpV
Jn sen —y— dx
) = 4
(8 ey =77 .V (In-T)7
2 n
J n sen” —— dx
0

TAREA:  DEMOSTRAR ECS (3) Y (4) Y ESTUDIAR SECCION 3.165.

EJEMPLO: CALCULAR EL LIMITE SUPERIOR DEL CORTANTE EN UNA VIGA DE
CORTANTE A CUYA BASE SE LE SOMETE A UNA ACELERACION CONSTANTE,

a .

EL ESPECTRO DE ESTA EXCITACION ES V = a/w

-

d

a W
POR LO TANTO, S < ktgf-(

Iﬂ sen 7? X)1v
1 “n

N8

n

N

; con voo=

T -
© ka V o w © COS =—(2n-1)X
[-z DB oos B x| = 4K ? E ZLV
= TV n=t (2n-D)p =(2n-1)

=R



EN X = 0: y
2 " 1 _
S < (SaLm!/n ) 7 = alm
n=1 (2n-1)
7,
/]|
//
/
/
/
{ Vi
+0Lm7‘
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VIBRACION DE VIGAS EN FLEXION

AMORTIGUAMIENTO NULO P
M+ g'; dz
*x p(z,1) ME v b ‘\\
e 3ITT3TT 3V
] . - V+—4dz
LA g\ E 2z . +— dz —
e dz EI(i).m(z)
V + pdz - (V+ g%fdz) - £,d2 = 0 (1
.2 .
EN DONDE f dz = (mdz) ﬁ—% ‘ _ (2)
ot .

SUSTITUYENDO (2) EN (1) Y SIMPLIFICANDO:

3V 3’ x

37 - P M3 (3)

2z at2 .
Mo+ vdz - 1+ gy =0, Ay (4)

(DESPRECIANDO LOS TERMINOS DE SEGUNDO ORDEN DE LOS MOMENTOS

DEp Y fI)-

SUSTITUYENDO (4) EN (3} SE OBTIENE

2 2 .
\ .
I (41)
3z ot
M BZX
TOMANDO EN CUENTA QUE"E'IE = 5 SE OBTIENE FINALMENTE
gl
2 2 2
3 3 X 3 X .
(E1 &%) + ni X - p : (5)
322 322 atz
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AMORTIGUAMIéN%O VISCOSO

- FUERZA DE AMORTIGUAMIENTO POR

VELOCIDAD TRANSVERSAL = c(z) ax dz -
Q..Y. = - m __..azx ‘_ C a_x (6)
3z P 2 3t

- FUERZA DE AMORTIGUAMIENTO POR DEFORMACION DE LA VIGA.
ACEPTANDO LA HIPOTESIS DE. NAVIER DE DEFORMACION PLANA

i1 3
(=
gidt . 235
M = Jovda = C I(z)
amort . d a22at
C4= AMORTIGUAMIENTO
; POR DEFORMACION
+dz -+
INCORPORANDO EL MOMENTO DEBIDO AL AMORTIGUAMIENTO EN LA
EC. (5) '
2 2 3 2
> (B1 23 s cr 2 s i S e = p (6)
az” 9z” az"at at

SI LA EXCITACION‘ES POR MOVIMIENTO DE LOS APOYOS, SE PUEDE

DEMOSTRAR (CLOUGH Y PENZIEN, PAG 303) QUE:

2 2 3 2

d 3 x 3 x 9" x gx
— (EI 5> + C. I —=—) +m tc3E =D
6:2 dz"~ d azzat at2 Jt efect
EN DONDE
2
2 3”(5 asxs azxs axs
] = (EI =+ C 1 =) - M - ¢ — (7)
efect 5o o e d 5z%at at2 3t

xt0r(z,t) = x_{z,t) +x(z,t) 120
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L R
Xg = DESPLAZAMIENTO PSEUDOESTATICO OCASIONADO POR EL MOV. DE
1.OS APOYOS DE MANERA ESTATICA
x = DESPLAZAMIENTO DINAMICO

31 SE TIENE UNA ROTACION Y UNA TRAS-

LACION POR APOYO:
4
X = E ﬁiai(t) (8)

5 i=1 ‘
y o 6 .
> R -
_J‘é:eEL‘f‘\ s 8;(2) = CONFIGURACION DE LA VIGA
,L,yf”/’k:“xs=desmuzmnhnm ... DEBIDA A §,=1
‘pseudoestatico

INCORPORANDO (8) EN (7):

4 o . P 20, (o) .
={£1{mﬁidi(t) v Bis(r) e 352 '£I(Z)_~az2 —(8; (t)cy +E)71}
(9

EN LA MAYORIA DE LOS CASOS EL AMORTIGUAMIENTO INFLUYE POCO EN LA FUERZA

pefect

EFECTIVA Y LA EC.(9) SE SIMPLIFICA A

[ [ I

Pefect 1 mﬂi(:)éi(t)

i

EN- EL CASO DE UN VOLADIZO:

o e 3+
§:1 2 4
Bilz) =1 +4 +

Pefect - - m(2) 51(t)
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ANALISIS DE VIBRACIONES LIBRES

CONSIDEREMOS UNA VIGA DE SECCION CONSTANTE (EI= CONSTANTE ; m=MASA

POR UNIDAD DE LONGITUD). .

84x T = azx
DE LA EC.(5): EI—4-+m—2= 0
3z 3t
64 - 62
m
T+t Tr o O . (10).
dz ot

RESCLVIENDO LA EC. (10) POR SEPARACION DL VARIABLES:

x(z,t) = 8(z) Y(t)

o'V(2) Y(1) *%%‘ 8(z) Y(t) = 0 ; 9(53 ET Y(t) O

POR LO QUE
0l V(z) . . m ¥(r) _ ¢ = a% ( C = CONSTANTE)
8{z) ET Y(t) '

PCR LO TANTO OBTENEMOS DOS ECUACIONES DIFERENCIALES ORDINARIAS:

6TV (z) - at 8(z) = 0

Y(t) + w’Y(t) = 0, DONDE o2 =& FEI
m
72—
0 a4 - wEm
LA SOLUCION DE LA SEGUNDA DE ESTAS ES:
ooy L Y(0) ‘
Y(t} = " senwt + Y(0o) coswt (11)
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LA SOLUCION DE LA PRIMERA ES:

6(z) = A, sen az + A, cos az + Ag senhaz + A, coshaz (12)

EN DONDE LAS Ai SE CALCULAN EN FUNCION DE LAS CONDICIONES DE FRON-

TERA DE LA VIGA EN AMBOS EXTREMOS. -
EJEMPLO

VIGA SIMPLEMENTE APOYADA

LAS CUATRO CONDICIONES DE FRONTERA SON:

It
D
L]
Lo

en =z 9(o)=0, M(0)= EI 5(0)

I
(=]

en z=L: 6(L)=0, M(L)= EI8"(L)

SUSTITUYENDO 8(0)=0 Y (0)=0 EN LA EC.(12) Y SU SEGUNDA DERIVADA:

8(o) = A2 + A4 cosh 0 = 0

$A2=A4=0
B(o) = az(- Az + A4 cosh 0) = 0
HACIENDO LO MISHO CON 8(L) = 0 vy  8"(L) = O:
e(L} = A1 sen alL + A, senh aL = 0
" 2 —*A; = 0
B(L) = az(-A1 sen alL + A3 senh al) = 0

POR LO TANTO, (L) = A, sen al = 0

PUESTO QUE A,=0 ES LA SOLUCION TRIVIAL, SE DEBE TENER QUE A1 SEA

1
ARBITRARIA Y QUE

sen aL = 0 - al = n+; n=20, 1, 2,...,=

POR LO TANTO, a = n=/L. RECORDANDO QUE

a% = WwlA/EI, SE TIENL QUE

123



- - 2 2
2 - (an/L)Y Y1/ 0 o = T ET/m

w
n n
L

SON LAS FRECUENCIAS CIRCULARES NATURALES DE VIBRACION DE LA VIGA.

LAS CONFIGURACIONES MODALES SON

= nn
Qn(z) A1 sen - z

2o. MODO

| 2
'/\ ‘ 8..~A;sen SEZ ; owgs 9;2 YEI/m

| NI 3er. MODO
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YIBRACION DE SISTEMAS DISCRETOS DE VARIOQS
GRADCS DE LIBERTAD

A em 7 Joeoces o asce

Ejemplos de sistemas de n GL

Caracteristicas:

concentradas

rigidas

C g +MI\ +-‘-!

- columnas solo se deforman

s lateralmente ’

- masas {

i ! - con una coordenada por ma-
sa queda definida la cenfigu
racidn del sistema

- equivale a:
/

mz MV‘"I My’

)

"W,
e d o=t =1=] oo
rd A Ed Va s -~ g

Ademds, la consideramos eldstica,lineal

s

T Ll

A v 'l

Supongamos:

)(, Z: :‘(z )Zj
f(r,;——iz;;>—-masas concentradas
-~ - —
o O

NI 7
A

|

|

ﬁ@4£f

W, nz w1
N I . 3\
Ly [y | ay

Pi(t) P2(t) Pa(t) fuerzas concentradas exte-
ricres

adislemos una masa:

F'

F = 7 fuerzas resistencia elfsti-
YT rl

ca a la deformacidn

FI = Fu“a—a:.— P i - s



2.

Las ecuaciones condensadas de. movimiento seran:

Frqg + Foy = Py(0)

Fo, + T, = P (1)

Frg t Fpg = Palt) '
e

o Fuerzas ascciadas al. desplazamienteo,.
NO al movimiento

. la- determinacidn de estas. fuerzas es.un.problema.
estitico.

Coeficientes de influencia:

1. De flexibilidad § Q=1
| ////AH' ﬁ' ‘
Py ' A
. £,., = despl. de la coord. i debido a una carga unitaria en
13 . . . !
coord. j (desplazamiento y fuerza en = direccidn)

i posuperposicidn

. Xp % F49 Qp * £ 0+ Fy5 Qg
Xy = Fgq Q@ *+ 55y Qy + 555 Q dnv. (1)
Xg = f39 Q + £455 0y + £ Q, :
2. De rigidez: 1|¢"
. lkél
=T 1\

| ks;

= fuerza en coordenada i por un desplazamiento unitario

K..
1] en coordenada j.



Por superposicidn

Q) = Kyg X4+ Kjy X + Kjg Xg

Qp = Kpg X * Kyp X + Kyg Xy (2)

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

Desde luego Kij = Kji (y fij fji) (Maxwell-Mohr)

La ecuacidn 2 también puede escribirse:

o bien, en notacidn matricial

11 %12 %13 1
Qi = K51 Ky Koy X9 C%B:
K K31 Kgp Kag %3

matriz de ri-
gideces

[ = [
Claro que [K]-1 .= [f] = [fij]

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

mix1 + K11X1 + K12X2 + 1<13 x3 = Pi(t)

myX, + x21x1 + KX, + x23 x3 = P2(t)
L X 4

msx3 + K3131 1_K32X2 + Kaa Xa = Pa(t)

3.



o-bien
m, 0 0 X, (¥4 Kyp Kyg1 (%) [Py(1)
0 m, 0 §2 + | Koq Koy Kog X (P, (t)
0 0 mgf |X, Kay Kgp Koo Xgl [PgC1)

o también:

B« DI - fref GRmas
=:gog (vibracidn
libre)®

1.. VIBRACION.LIBRE:

[M] ] jiz + Ik] {Xf = éof (1.

;:Supongamos la solucidn

{ . .
;{S = r} (A sen pt + B sen pt) = grz Y (t)
constante escalar _g,ffer define:
con t - variacidn armdnica

- - amplitud

Db~enemns :
{xf 2 {r} (A sen pt + B cos pt) = 1  Y(t)
{kf = Zr} {(Ap cos pt - B p sen pt) (1.
{i? = {r} (-Ap2 sen pt - B p2 cos pt) = -:p2 {r] Y(t)

Su...ituyendo 1.2 en 1.1 y dividiendo entre Y(t) nos queﬁa:

-t Tl {ef + [ ff = {of

O sSea:

(T4 - o (i - 4o e

[£]

1)

2}

. 3)
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pre x [ﬁ}_l : | pre x [@]-1' ig
[ [ fe = pf ) 11)_5 {r} = [x]7* [M] {rf

En las dos formas llegamos a un problema de VAC

k] b = A fuf

Problema de valores caracteristicos:

- Dada una matriz cuadrada de orden {(nxn) [L], que representa
una transformacidn lineal de vectores n-dimensionales, debe
encontrarse un vector {u} gque transformado por [Ll resulte
en otro vector A-;“i en la misma "direccidn". O sea,[Ll solo
cambia la magnifud de §uI sin cambiar la direccidn.

El vector es un vector caracteristico (o eigenvector) de [1].
)(escalar) representa la relacidn entre las "longifudes" an-
tes y después de la transformacidon y para llegar a los VEC de-
be tomar -valores de un conjunto de valores caracteristicos
(VAC) (o eigenvalores).

E1 problema de -encontrar frecuencias y modos naturales puede

considerarse un problema de VAC.- - (STD); . a3

Tenenos

[fx] _ 2 Dﬂ_—( {r} = L (;.3)'



Si en el sistema de ecuaciones

(] i fof

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

§XE = gqg)de donde: nos interesa el casoc en que [A] es
singular. En este caso la adjunta¥® [ﬂl existe y puede pre X

por ella, -con el resultado

b fxf - o
porque (2] [A] = [A' [IJ ¥ [4] (nxn)

Puesto que lAl = 0, 3x} no necesariamente es nuleo, pero si

se asigna un valor dado a uno de sus elementos los demis que
dan determinados en forma tinica.

_También notamos gue si §x} es solucidn de [}] {X} = {0]
y X es uné constante, entonces ﬁ{;f es también solucidn.
Por lo tanto, hay un nﬁmefo infinito de soluciones. Todos es-
tds se consideraran juntas y hablaremos de una "solucidn" co-

mo un conjunto de relaciones entre los elementos de ?x}.

_ Volvemos a [Eq [ 2 [&] §?5 = {0} . (1.3)

Al desarrollar [EI = 0 llegamos a una ecuacidn de grado n
en p2, cuyas raices son los VAC.

- Como [K] y [M] son simétricas y positivas definidas%,

*Transpuesta de la matriz de cofactores.

**[}1 es POS. DEF. si {di [A] {&K;>0 para'toéo {é} no nulé

6.
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puede -demostrarse que las ralices de la ecuacidn caracteristica

e 2
son reales y positivas. Las llamamos ¢12, Py sececs pn2.

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

da frecuencia fundamental.

- Para la gran mayoria de los casos de interés las frecuencias

son diferentes entre si.
- Para cada frecuencia P; existe una VEC asociado:

nd fRe = e (] e,

[

o sea para cada p; existe una solucidn érz no trivial

- Normalizacidn (solo conveniencia, sin significado fisico)

Varias formas:

5 o 1.0
2 4 o.4 4
1 4 ' 0.2 - )

1l
Y

{modos normales)

L]

"] $al

=3 [ o=fy
e S S P
- Los modos y frecuencias naturales del sistema son proniedades
caracteristicas derivadas de las propiedades de inercia y ri-

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

- Llamaremos matriz modal [B] a la gue tiene los VEC, o vecto-

res modales, como columnas.



ORTOGONALIDAD DE.MODOS. DE VIBRACION

Se dice que dos vectores %ai y gbg son ortogonales con res

pecto a la matriz simétrica [ﬁ]

SNGES RS ES IR
Demostremos- que- dos vectores:modales-{rfi y'fr}j, asociados a:
frecuencias diferentes (f} 4 rj) son ortogonales con respecto a

las matrices: de inercia y el@3stica..

-~ Cada uno de estos vectores satisface la ecuacidn 1.3

A = (E 095 = L 8

Ll frg37= [xJ {";1 [¥) §f
. [M] £}3 [KJ [M] {I‘?j

i;z[k] {?Ei
;—jsz] {"E 3

1 1

i y 3§ por ;rgj y %r}i respectivamente

of Ply [B] 3, {} [x]§=f s {P} [¥]4+{; = {f [<J¢xf 5
D $ B8 5 (B ;j2 SR
pero «—omo [ﬁ] y 'E%] son simétricas:

“:' 0d fefy - Dﬂfr?;-
} [M] {r} Mjgrgj

‘., restando miembro a mienmbro en ecuaciones (a):

[ T
r_-_

r

S
>
] i

N N e

a)



( R I o UL

2
y como p. ¥ pj
e R i S
P
{”f’i [ fefy = o GRS 0
B e e I et

Tenemos ecuaciones de ortegonalidad:

?"}; Dj] z‘rij )
{r;; [x] {rij = Q

si i # j

La ec

B §5]+ [ §x = o} | @)
¥y la matriz modal [ﬂ]‘
5 = [} {5

v sustituyendo en (a):
Cl 0 5« DI ED §3 -ff
premultiplicando b?r [R]' :

(907 B » W[ [l if - 503 e

g

4\~/_diagonales 7




Llamemos

[&] ' [4] (&l
(&) [x1 [®]

la ec (b) (p. 14) puede pomnerse:

[ne {yf A

que equivale a:

[nsl
[x4]

Teal  {sf

*: k* _ 0
Mg Yqoo 11 Y1 °
& L. . - o
Moo Yy ¥ 22 Y2 %
; ..—. . ‘kp . ‘-"-0
" Yo 7 nn n
de las que
* .
2 _ kii 2 _"'nn
P y P =
m m
n nn
_— e —

Recordar que para

L33
mx + kx =

% + p2x =

0 sea, con la

P
f x§

aplicada a la ecuacidn

(]

s .'/
{
J

<X +

10,

transformacidn

¥

[R1 v

—t

6Y -



11.

hemos descompuesto un sistema de nGL en n sistemas de 1GL in-

dependientes.

Consideremos el producto

i S B Rt R S R S B R D

W7 5 X 0
RT3 [ [R] = T4

Ef] 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 [HJ y [KJ

de acuerdo con

N
Y

[RI0 1G]
[R]* [X1[X]

Las frecuencias naturales se obtendrin de

PR pel - rxd DT o-

Vedmoslo en otra forma

LR S 3 B SR 181
Sustituyendo {xj = [kj {x;

M [’R14y] + [Q[R] 4y} - ;P(tﬁ_




premultiplicando por

‘{P}j. (M} [r] {fj +

(a)

i
ORISR

(b)

escalar

irjj' ,{P(t)z

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

M? K*j

Y para el modo j tenemos:

v+ 2 ¥
i 73T P T Yy
o bien
M* e + K*
5 75 Y5

"8nalega a la ecuacidn de

mx + k x =

En {(1.5) tenemos:

. ecuaciones independientes para nGL

1 ecuvacidn independiente para cada modo

Para vibracidn libre (1GL)

e 2
X

(955 vy

M*
]

NED
j

P;(t)

movimiento para 1 GL:

P(t)

| g

tJ}

—_—

r

Z Pi "ij
&

(2.5)

12.



la solucidn es:
%x = A cos pt + B sen pt ()
y para el modo j tendremos (Pj(t) = 0)

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

Si en {(c) hacemos

- _ i'
¥}t=0 = X %k=0 T Yo

—

llegamos a

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

Esquemdticamente:

esigiica - fr}i Yi + ‘;#?2 Y2 + -§r33 Y3 e
inn . (¥ = ¥()
dindmica :

1}
e
)
rt
S
e

(i



14,

En nuestra expresion

&5 = [x] 3 1.4

ng puede no ser funcidn de t, por ejemplo:

;:LE = [R] e} @

donde {c} es el vector de constantes

' que prex [h] nos da 1la configufacién {{}

ASEEE

S

De 1la ec. (e):
fcf = (®)°? {15 ([R] NQéING)
/
En 1.4 también podriamos hacer

o = [T
. "
pero sigamos otro camino, premultiplicando porgrgj fMl

v por frz; [K]

.{r}j [M] {x} = grf; [M][RJ ij ‘= grgj [M] {rf?li Yq t

¢ ' ¢ '
-+{r;j LM] SPEQ y2 4 oren

e drpy [ gy,

Por ortogonalidad todos estos productos son nulos excepto el

término
M

w_l}

—_—

rz' 3 r Y
1 I 63 3



de donde tenemos

U A TS M I

de donde:
i 5

15.

(93 {3,098 f75 Db

Eﬁj{r}j "

5

)5

(coeficiente de participacidn)

j j Py

———— et

Ejemplo (vigas rigidas)
Wg:f o
mzz 15 } 80 T/cm 2.0 0 0

! 120 T/em [M] = 0 1.5 0 |ton seg?
m,z2.0 |f torf seg
0 o 1.0y ¢
! 180 T/cm
PP
Matriz de rigideces
K;=7

— K, =0 {—> Ky, = =60 ;/r—KZS = 60

> = - =47 = :__7 = -
Kyy = =120 X={ K,g 180 ( Koq 60

XM=l
! e = S = =
Kyq = 300 K, , = 120 2 f Kyg = O
\8e Eldd 77
L[] = 300  -120 0 5 -2 0!
120 180 -60 = 60 -2 3 -1 (T/cm)
0 - 60 60 0 -1 1

5 [Ei{“g

]



Gﬂ = ﬁ?ﬂ_f
= 60 [(5
si d = p2/60
[E] = s0
5) = o -

fz = 60 4d:
Modos:
3.285
.25
pe
Voo
JL//
= 4.58

%3 p?) -2
2 (3-%—5i 92)
0 ~1 (1-%
¢(5-24) -2
-2 (3-1.5 4)
0 -1

d1 = (.35

d2 = 1.61

d3 = 3.54
2 .

fi = 21.0
2

f2 = 96.5
2

433 = 212.4
-1.474

16.

n
o en
[y
Sl
= 00

o -

(1-4d)

60 (d3 - 5.5 d2 + 7.5 d - 2)

=0

frecuencias
naturales

l.0®




R} = L 1.000
2,135
3.285

EXERNE RNy

Ej:

19.6296 ={r}’i [M:f

¥ -

Comprobacidn con

H12 209

T

13 90

Sp

(x1" [¥] [®]

~1.000
0.899

-1.474

It

19.629
0.037

0.006

S UL PR
"6.899
0.042

0.034

0
519.749

] 807.970

0.||
519.060

0.-+ 808.380

1.000

-1.0Ly

0.411

|

0.038

5.386

-0.014

0.042

8.651

-0.040

17

0.007
-0.014

3.804

0.034
=0.040

13.473



18.

T s P T
6.405 + 9.855

"
e,
e
Ll

= | =

'u.l_l
5
o
n
N
o
+

! = 0.9303 cm
“ 19. 629
1
. fr3, (M) 5{"0} 2.0 + 2.687 - 4,422 |
Yoz = x 5,386 = 0.0511
M
2
%53 (] ?xcj 2.0 - 3.132 + 1.233 e
E ME 3.80% = 0.026
Modo Y1(t)
P, = 4.58
P, = 9.82
P, = 14.56
¥n p
0.930 cm
0.051 cm son amplitudes de los

modos
0.026 cm
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Para obtener los desplazamientos de las masas debemos multipli-

car por las configuraciones modales:

1.0
r{ Y. (t) =¢2.135 0.93 cos 4.58 ¢t
11 3.285 :

Ed
(]

il

1.0
) rf 'Y (t) =) 0.899 0.051 cos 9.82 t
12 % 2 2 Ai.u7ul

b
n

1.00
?fa Y,(t) -1.0u4 0.0266 cos 14.56 t
0.411

Xi3

Y sumar. O sea los desplazamientos xi(t) de las masas serin

| {x(t)j = [®] {y(t)}

xi(t) T Yi(t) + Ya(t) + Ya(t)

11 i3

T21
xa(t) TR T Yi(t) +r
N\f’\__.a—\___\_______\/.\__

- Otro ejemplo

iz

xz(t} Yi(t) + T Yz(t) +r Y3(t)

22 23

32 Yo(t) + ryy Y ()

L ) |
e — e
. D -

.

T A A e oo o
d eg:
P(t) P
x + P2 x = = =
m m
y para €I = 0 la solucidn
P



0.

Tenemos ahora - el problema de encontrar la respuesta de

Z(t) =20 Tom P
l
———
Bl r2oTm, ?L&)i
. M *
=
—
R e = seotom
Para el modo j:
A *
. ) P, (t) P,
Yj + f Yj = *l—;—* = —%— cuya solucidn es:
M. M.
h] 3
% ®
P o P.o
Y, = —]—* "(:1 - ¢coSs pjt) = _.]_* (1 - cos p.t)
Ik, pi M
3
*
Célculo de Pj
N . , {360
P. = {rj P(t)} = {r; 120
j 3 i Yeo
modo
{
i *
1 P1 = Pirli + P2r21 + P3 r31 = 360+256.2+197.1 = B813.3
* .
2 P2 = P1r12 + P2r22 + P3 r32 = 360+107.88-88B.4 = 379.48
* +
% P3 = P1P13 + P2 r23 + P3 r33- 360-125.28+24.66 =259.98

Ahora bien, P* P*
RIE T s
J ] 3



. 813.30 _ :
Yi(st) * 21 x 19,628 - 1-973 cm
_ 379.438 o
Yo(st) -~ 965 x 5.386 ~ 0-730 cm
_ 259.38 o .
Y3(st) =~ 7i7.ux3.B0% - 0:321 cm
de donde
*®
P
Y. = ———l;— 1 - cos P.t tenemos :
j p2 ( j S) 4 te
j 73 :

Y, () = Yi(st) (1 - cos pit)
Y2(t) = Y2(st) Ci—cos f2t§
Y3(t) = Yaege) (f - cos ?3%)

ys finalmente:

éx(t)} = {rii v, (e) + §r2]4Y2(t) + gr iY (t) fk] {}]
X, (t) 1.000 1.000

Xz(t) =¢2.135} 1.973 (i-cosfit)+...+ -1.044 0.321(&-cosf3t)
XS(t) 3.285 0.411

21.



EXCITACION SISMICA

A, Sistemas 1iGL
e ¥ //’”4

ke

mx + kx + P(t) (a)

Para P(t) cualqulera y para CI # 0 1la soluc1on de (a) es:
x

x(t) =- x_cos’ pt + Fg- sen: pt- + —-¥ijGZ) sen. p(t-%)dZ

Para. excitacién sismica:.
i :ﬁig _’/"M .
| R m(x% + u) + k x = 0

/| y
w—ﬂ,\ - o sea,
i

s ToITer . mX+kx=-ng (b)
— 7 s

De la comparacidn de (a) y (b), la solucidn completa de ésta
es: f

/

x
x(t) = x_ cos pt + ~% sen pt - %J/ u(z) sen p(t-7) dl

B. Sistemas de nGL:

Pi(t) -m,u
5] 40§ = frof = )Rl = omyd
P;(t) -m;ﬁ
™1 .
- m, u= -fﬁ'u

[ I

22.



Es decir, tenemos:

[v] gx} ¢ <] 3%

Sp(e)f = - dmp W

sust. gxz ER: ;y}

Cr] [R] {gf + [K] [R] 4y} = gP(tg = - dmf H(t)

1

P13 DAL+l DRI - 13 ) - R E

d L__-i/-——-r-—'_‘—-

por ortogonalidad:

gr}; [M]{r} ;j + ;I‘}; [-Kj fr}j yj = P; =U:

Y queda:
N Ko P ol o
+ R = = . = - m u
s BEERA TR R j j j
la solucidn (CI = Q) de esta ecuacidn es:
P P*
ara - e ¥
] T
1 %
y:(t) = —=— [ P. (Z) sen 4.(t-3)dZ
J p.u. ] L .
iy
Par U*
ara U;:

r
1 * :
Yj(‘t) /P M’:‘ /Uj () sen /Pj(‘t-Z)dZ
I VA

23.



2k,
que puede es;ribirse:
® 1
m,
y.(t) = - —1— /3(2) sen .(t-2) 42
] f.M. ' J
ity

vy . : términgd a
+ y_. cos flt + 2J°  gen f.t' para
oJ i - i '
‘ ji CI # 0

Una vez obtenidos los elementos- de ;3} sole falta premul-

tiplicar por'[R] para: obtener: ?x}

%X(t)}= r] 2y(t)} B

GENERALIZACIDN DE LAS CONDICIONES DE ORTOGONALIDAD

Tenenos la ecuacibn:

E’K] - p? ['Mj:l ;x} = {o}
gue convenimos en escribir en la forma:
(K - p2M) x =0

comc los vectores modales la satisfacen:

2
. = 7 Mr. ) (a
K T *3 3 )

' -
y prcmultiplicande por: . MM 1 tenemos:



que puede escribirse

1 -
r., M (M 1

i j

y asi podria seguirse para llegar a:

' -1 4 {ﬂentero
. a -

-0 < ﬂ-c-ﬂ"’

K)ﬂ r. = 0 (E>

en forma andloga podemos obtener

' Q - ’
r. (MFY M rj = Q (c)
o
' 1k _
r, (KM ) K r] = Q
En (b}):
Q=2 2 W% s it it
(en (c), con 4=2) =M Ktk IN=MrMTFN
0 =- M 0™ = Mkt =M oM
f=0 w k) = M
{= Mttt = wmwtx=x
f=2 RN R I S Il

1

f == RS O M B B S Ul ¥ lk- x 1k R




26.

VIBRACION LIﬁRE Y FORZADA DE SISTEMAS DE N GL CON AMORTIGUAMIE. . -

Las ecuaciones de equilibrio dindmico son:

3?1} + ‘{ra} + gf‘r} = gP(t)}
grip = B
i =[] &7

b = [ §+f

-

[eos3]

v c¢.: = fuerza de amortiguamiento en la coordenada i debido a

‘o)
(T
n

una velocidad unitaria en la coordenada j.

?

k3J

&7 indica
"ﬁ . acoplamiento
i i €ij T %34

La ecuacién de movimiento es

(k] {x}

*a
e
+

(] {55+ [<] ¢ Jp(e)]



27.
Hagamos:.__ gx}:[R] {yjpremultiplicando por {1’}; .

el BRI 7+ 80 CARI o+ 4] DALG) = fe)) e

Para desacoplar estas ecuaciones debemos tener

ér}% [ﬁj {?}i =0 i # cierto por
%;}3 [k:l{f]; =0 1i#7j ortogonalidad
{?I; [pl ;%Ei =0 1i# 3 :pero ésta? (a)
1° admitamos que se cumple:
Ya definimos
(c}5 0 ffy = 3

feispeof =2

sds DD {5 =
ST REERs

y ahora

y nuestra ecuacidn para el modo 3j queda:

M#% 3% +28 . P. .My +P2M*y. = P%*
]yJ J+J I]yJ éj ]y] ]

o bien:

. p#
ey 2 = !
Yj"”ﬁ’j”j"*j”j M3



Como las soluciones para un sistema de 4oL (cuya ec. es

i+28p§¥pzx = Bézlj}ya las conocemos, solo.nos falta saber

cdmo debe ser [C] para que se cumpla

{r}l' [cj {r-(jf 0 i? 3

ademis, . claro, de

n
o

ér’};f”] g"jj-
Ml [x] {“fj.

n
o

La ec. (a) se satisface si
i) [b] es proporcionala [HJ o a [k]

ii) [c¢] es una combinacion lineal de [MJ y [k] s O

(] = ay [M] *a; (]

esto es muy restringido.

iii) En forma m3s general:

e = I Iay k]t -z o]
1

pues ya sabemos que todas las posibles formas

M [H—lg}l son satisfactorias y (38.1) es

una C. L de matrices de este tipo.

28,

(a)

(38.1)
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La seleccidn adecuada de a; dara a [Q] las propiedades de-
seadas, © sea,podremos dar valores especificos a les elementos

de [E] . ¢Cu3les le damos?
— e

Asignamos un cierto valor de B a cada modo.

¢y = fr ; (€3 $efy = 28.fms = i{r}; [c,] {rEj Sy G2
2 3 .

De 38.1 y A .

.

C

%r}; o) [k l{r}jal (38.3)

31

Por otra parte, para vibracidn libre:

$M)r. =
(x %j )rq 0

_ b2 1. -
Krj = %erj-H ?g-rj = PMrj

premultiplicando por réM:

1

1 1
 Mp. MFMp .
?%rj 3 7 T3Py

es deciy

R
I ]
h -
[
=
o
t

= prvn iy 1p,
j j

y asi podriamos llegar a que, para cualquier 1:



30.
(‘P)M*'rM(M K)rj=—ji 39.1

De 39.1:

c# ) " M%a
31 (4’3 791

ct, = (432) M a,

y sumando sobre 1:

1
ICE, = L(P3)Mia
111 {717 11

perc ya teniamos que

IC# 28.p.M%
1 31 83433 3

28., %/M* = E(Pz)%al

de donde:
T e T T T T
- 1 3n 2 1
85 7 neprtay .
e e e i e}
Con los n valores de Bj para los n modos podemos resol-
ver para los n valores de a; v formar nuestra [CJ con

la ecuacibn



31.
i el = [m a) [M-llgl

Por ejemplo para nuestra estructura de 3GL asignemos:

B, = 0.10, B, = 0.05, B, = 0.02
8y = 0.10 =‘—2-%—1 [a1<¢§)‘1+a0<’p§)°+aidei)1]
6y = 0:05 = 5 [21 9 42y b2 %sa, h5)
g, = 0.02 = 5%—3 (a-_l(%’g)—lﬁlo(}F3)0+a1(}F§)1]

o, en forma matricial:

] o

o) o [k b b e
0.02 1Py 1k, Ay a,
g 1ﬁf§ lﬁ?3 ’?3 ay

—

al resolver para aq resulta

(el =a_, [ +ab‘[ﬁ] ta, [K]-

D e ]

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

sismica

m#* .
yi(t) = - —41;ft11(lbsen P.(t-B)dd
| P.Mj gu 3 A
. - —— "
coeficiente de participacidn = —ﬁ-,—

L Sy



y ] (t) - C L. (t)
:] ] j.

en la que Cj estd definida arriba

y

1 ,t..
z.(t) = - fou(z)senf.(t-z)dz
] Fj J

(y semejante si B # Q)
yj(t) = Cjzj(t)

Ademas, tenemos

fxf = [*1 ¢y

O sea
X1 r11 r12 . . rij . 'rin
X,
: r21 r22 ..... r2j . .r2n
Xy 0 < . . )
Xn rn1 rn2 .o RS BEREE rnn




++

o n n

. = Ir..y. = I r..C.z.(t)
PR S hE RSPRE S he b

De aquil (sin sumar para todos los modos)

"

|>§ij|max rijcjizj(t)lmax r;4C58q

Sa
75

I

De esta ec. pasamos a:

n S

X. i = I pr..C.8, = L r..C. a
max . d . ~f?
| 11ABS jz1 *9 = ]

33.
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METODOS DE STODOLA-VIANELLO-NEWMARK Y DE HOLZER PARA EL CALCULO
DE FRECﬁENCIAS'Y CONFIGURACIONES MODALES

ENRIQUE DEL VALLE C¥*

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

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

0
tud v w la frecuencia circular del movimiento.

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

- - 4 2 . - -
wt O X=—w2XO sen wt=-w X y las fuerzas de inercia a gue estara

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

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

Por otro lado, la fuerza restitutiva que aparece en ca-
da resorte estard dada por FezRAX, donde R es la rigidez de en-
trepiso, gue podemos definir como la fuerza cortante gue es ne-
cesario aplicar para producir un désplazamiento unitario entre

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

Vemos entonces,; gue las fuerzas a que se verd sujeta

- 2 . .,
cada masa dependerdn de X y de w  {1Unicamente,

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

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

métodos numéricos para el cdlculo de las frecuencias y configu-

raciones modales.

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



El método propuesto por Stodola-Vianello-Newmark, con

siste en:

1. Suponer una configuracién deformada de la estructu

ra:
isupuesta

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

m{in cuyo valor no cohccemos,

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

Vi

AX i - {funcidén de w2).
R1

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

deformacién, de abajo hacia arriba.

n 2
X = I AXi = coef, w

i calc i=1
- L : L} > 2
Esto nos dard un coeficiente multiplicado por w

para cada masa,

6. Si la estructura estid vibrando en un modo la confi- -
guracidn calculada serid proporcicnal a la supuesta,
y el factor de proporcionalidad serd w . Estn es,

para cada masa podremos calcular.

X
supuesta

£

Coef. de X
calc,

En general, los valores de w2 calculados para cada

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



método es de rapida convergencia si se usa como
nueva configuracidn supuesta la obtenida al final
de cada ciclo, de preferencia normalizidndola, es-
to es, haciendo que la deformacidn de una de las
masas, por ejemplo.la primera, tenga siempre el
mismo valor, con obieto de observar comc se modifi-
ca la configuracifn relativa después de cada ciclo,
Los valores de w2 obtenidos 'en cada ciclo nos dan
también un intervalo de valores gue se va cerrando
hasta que se obtiene finalmente los mismos valores

para todas las masas.

El método descrito anteriormente converge siempre ha-

cia el modeo

miés bajo que esté presente en la configuracidn su-

puesta, vy dado gue al suponer una configuracidén &sta estari for

mada por una combinacién lineal de todos los modos pesibles, el

modo més bajo serd el primerc o fundamental, MAs adelante se

indica como

hacer para calcular modos superiores,

Ejemplo. Calcular la frecuencia y configuracidén mo-

dal del primer modo de vibrar de la estructura representada por

el modelo matemitico siguiente.

@ M=2 T““'Seﬁz/un

Q;:BoTanﬁun
& M=2
£ =-too
2 zoc e 210 R: oo R=5e
¢m=2 — ™2 Wmﬁﬂ _M.M.-Z'
0O .58 ©® © o I}
R=-1\%
$r~n=2
ie= o



Para realizar los pasos antes indicados conviene

usar una tabulaci®n como la siguliente:

ler. Ciclo.

ton seg2 ton
cm cm cm¥* 5 v *3 i *kk
Nivel m R Xsup Fi=mw X | V AX=§ Xeale W Xgup
2 4
4 2 4 8w 5 0.52w2 }17.692 = 753 5.2
50 : 8w  0.l6w? . -
2 2
3 2 3 6w , 0.36w° [8.333 = 3 3.6
100 14w™ P.14w? 0.36
2 2 2 4w’ , 0.22w> |9.091 = 0—22—2 2.2
150 18w° 0.12w2 '
2 2
1 2 1 2w ! 0.1w" [0.0 =_1 1
20U 20w2 - p.1w2 6.1
0 0
|

Notese que los valores R, V y AX estin defasados, pues corresponden’

al entrepiso.

* Para iniciar el cllculo puede usarse cualqguier valor de X. En
general, el método convergiri mis ripido entre mas acertada sea -
la configuracidn supuesta, pero si se supone por ejemplo una con-
figuracidn que se parezca & u:i segundo, tercero o cuarto modo, de
cualquier manera, al término de algunos ciclos méas, llegaremos al

primer modo.

- 2 ,
** NStese gque en este caso, el valor de w~ estard comprendido en-

tre
7.692 10 —Eﬁr
) seg? Y seg

. . -
**%* En un segundo ciclo, usaremos com® nueva configuracidn supues

ta la obtenida al final del primer ciclo normalizada de tal modo
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que la deformacidn del primer nivel, sea unitaria, esto es, divi

diendo la configuracidn calculada entre 0.1w2 en cada nivel.

20. Ciclo

Ni-
. 2
vel m R Xsup Fi v AX X w Xsup
4 2 5.2 | 10.4w? 2 ) 0.651w< | 7.988 5.425
50 10.4w" | 0.208w
3 2 ' 3.6 7 .2w2 5 5 0.443w2 | 8.126 3.692
100 17.6w° | 0.176w
2 ‘ 2
2 2 ©2.2 4.4w 5 5| 0.267w 8.240 2.225
150 22w 0.147w
2 ' : 2
1 2 1.0 2. w 5 5| 0-120w" | 8.333 1.0
200 24w 0.120w )
0 0

Obs&rvese gue el intervalo de variacidn de w2 se redu-
jo a 7.988 y 8.333 y gque las variaciones en la configuracidn mo-

dal fueron mucho mencores gque las gue tuvo el primer ciclo.

Tomando como base de partida nuevamente la configura-

cidn calculada, en un tercer ciclo se tiene:

Nivel | m R Xgup F v AX X w? X3
4 2 5.425 | 10.85w2 0.6739w2 | 8.050 | 5.461
50 - |t0.85w% | 0.2170w2
3 2 : 3.692 7.384w> . 5 0.4569w> | 8.081 | 3.703
100 18.234w” | 0.1823w
2 2 2.225 4.45w° 5 5 0.2746w" | 8.103 | 2.225
150 22.684w° | 0.1512w
: 2 2
1 2 1.0 2.0 w ) 0.1234w” | 8.104 | 1.00
200 24.684w” | 0.1234w2
0 0

y finalmente, en un cuarto ciclo, la aproximacidn se considera su-

ficiente:



. : _ 2 .
Nivel R Xsup F v AX 'Xcalc w X1
2 2 A
4 5.461 | 10.922w , ,| 0.6775w° | 8.061 | 5.468
50 10.922w° | 0.2184w
2 2
3 3.703 7. 406w \ ,| 0.4591w% | 8.066 | 3.705
100 18.328w° | 0.1833w
2 2.225 4. 454> , , 0.2758w> | 8.067 | 2.226
150 22.778w> | 0.1519w
2 2
1 1.00 2.00w , ,| 0-1239w% | 8.071 | 1.00
200 24.778w° | 0.1239w
0 T | 12.389 £=| 1.5363w> | 8.064%

. 2 - ..o s o
*E]l valor final de w~ 1lo obtenemos con més precisidn dividiendo la

entre la suma de coeficientes de X Esto es més

calc
de cada nivel.

suma de XS

. . 2
preciso dque promediar los valores de w

27 6.2832

w=/8.064 = 2,8397; T= _";_ - 2.8397

= 2.213 seq.

Cidlculo de modos superiores empleando este mé&todo

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

jo presente en la configuracidn supuesta, y al suponer una combina-
cién cualquiera ésta, estari constituida por-una combinacidn lineal de los distin
tos modos de vibrar:

X = C X, +C. Xi +C.X,.+C X.
1 1

sup ~ C1%111Co% 05X, 4 ¥C X, donde X, a X

1 4 Son las configuraciones

modales y C, son coeficientes de participacidn.

Si gueremos calcular el segundo modo de vibrar empleando
este método, tendremos gue guitar a la configuracidn supuesta la

participacidén del primer modo:Clxil,

1- Xil la calculamos como se indicd antes vy C1

mos - calcular recurriendeo a la preopiedad de orteocaconalidad de los mo-

para lo cual necesitamos cono

cer X., y C lo pode-

Em.X, X

dos de wvibracidn que indica que .
1 1n 1m

=0 si-: n¥m, donde xin b

Xim son configuraciones modales,



Si multiplicamos la expresidn anterior de X por m, X,
. sup iTil

v sumamos para todas las masas, considerando gque los coeficientes

de participacidn son constantes y pueden salir de la sumatoria,

tendremos;:

2
X, = . Im X, X, 6 + Clk R
zmlxllxsup Cf:mlxil G X% C3 mixilxﬂ
donde los términos que multiplican a C2, C3, etc. son nulos por la

propiedad de ortogonalidad de los modos, gquedando entonces

Im,X._ X -
i“il sup

2,
m,X il
i
Esta expresidn es vilida para cualguier modo n.

Por tanto, si gqueremos calcular el segundo modo de vi-
brar, supondremos una configuracidn gque se parezca a este modo,
es decir, que tenga un punto de deflexidn nula, calcularemos el
valor de C1 con la expresidn anterior y restaremos a la configu-
racidn supuesta para el segundo modo la participacidn del primer
modo C1 Xil'
puesta para el segundo modo en la gue el modo mis bajo presente

lo que da por resultado una nueva configuracidn su-

es el segundo y por lo tante, al aplicar el mé&tcdo habra conver-
gencia hacia este modo. A la operacidn antes descrita se le 1la=-

ma "limpia" de modos.

Si gquisiéramos calcular el tercer modo de vibrar, ten-
driamos que conocer de antemano las configuraciones correctas de
primero y segundo mode, y suponer una configuracidn gue se parez
ca al tercer modo, {(que tenga dos puntos de deflexidn nula); cal

culariamos dos coeficientes de participacidn C1 vy C correspon-

2!
dientes a los modos primero y segundo, en la configuracidn supues
ta y la limpiariamos para gue el modoc mds bajo presente en ella

sea el tercero y el métodoc converja a este modo.

Esto es:



X 2

] -c Xi < *x
minXcalc Cl ll chalc ¥ i2sup mxi?_supw v X Xcalc
2 21 . . 2 2 2
4 -0.3653w +0.0062%26w -0.02644w 39.86 -1.3042 ~2.6084w 5 -0.0314w
-2.6084% |-0.05217w
2 2 2 2 .
3 0.0652w 0.00472w 0.01352w | =2.066 0.6669 1.3338w 0.02077w
1.2746w2 |-0.01275+ | .
2 2 2 ' 2 ;
2 0.1362w 0.00284w 0.03344w 59.15 1.6495 3.2990w 5 > 0.0335w
2.0244w 0.01350w
. 2 2 2 p
1 .0376wW 0.00127w? .| 0.02007%w | 49.33 0.990 1.9800wW 5 , | ©0.02002
4.0044w 0.02002w
T -0.1263w2
-0 1263w2 2
Cl = ~59.162 = 70.0012736w
** Normalizando con respecto a 0.99 en el primer nivel, para comparar la evolu-
cidén de la configuracidn.
;i - ¥ *k%k | W b
NIz X ¥ear |9 %0 %) cal v X 2sup i2gWp| ¥ X
vel
A 2 2 2
4 -0.34339 +0.000012w -0.031388w 41 .55 ~1.5520 =3.104w 5 5
-3.104w —0.06208w
2 2 2 2
3 0.153%91w +0.000008w 0.020778w 32.10 1.0274 2.0548w 2 2
' : -1.0492w =0.01049w
2 2 2
2 0.14923w +0.000005w 0.03352&@ 49,20 1.6577 3.3154w 5 5
2.2662w ] 0.01511w
' 2 2
1 0.04004“2 +0.000002w? 0.020022w 49 .45 0.99 1.98w 5 2
) 4.2462w | 0.02123w
2
¥ =-0.00021w LI = 2,1231
T |!5.2271

c

1=

—0.00021w2
99.162

= -0.0000021177w>

*** Notese gue el intervalo de w2 queda comprendido entre 32.1 y 49.4%2 y que el

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

correccidn al limpiar es muy pequefia.

Obsé&rvese . que la
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—— ¥ % k& ——
N1i- Xcalc mxilxcalc —C]xi1 xcalc .*2 Xisup
vel
2 2 2
4 -0.03623w -0.39621w +0,000023 —0.036207w 42,86 -1.705
2 2 2
3 0.02585w 0.19155w . | +0,000015 0.025865w 39,72 1.206
2 0‘.03634w2 0.16179w2 +0.000009 0.036349w2 45.61 1.695
2 2 2
1 0.02123w 0.04246w +Oﬂ000004 0.021234w 46 .62 0.99
2 2
0 0] L-0.00041w £=0.047241w prom.
43.70
44 .24

L =0.119655wZ 43.68

o - =0.00041w% _ 5 (vgls. abs)
i~ —e5 ez — = -0.0000041w

***x*F] ipntervalo de variacién de w2 se ha reducido a 39.72 - 46.62 (dif. =

6.9) v los ajustes en la curva Son menores. En uno o dos ci-
- - 2 -
clos més se llegaria al valor correcto de w ¥ Xi. N&étese que
. 2 . . . .
para estimar un valor de w procediendo como se indicdé anterilior
mente podemos hacer las sumas de Xéup vy de los coeficientes de
Xcalc tomando valores absolutos o tomando en cuenta el signo co
rrespondiente. La variacidn que se obtiene en este caso es de
. . 2 .
3% aprox. S1 sacamos el promedio de w se obtiene un valor ca-

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

mads correcto,

$i no hubiéramos hecho la limpia en ninguno de los ciclos, al
cabo de 8 habriamos llegado a la confiquraciOn del primer modo
(en vez de 4 ciclos que se necesitaron cuando la configuracién

supuesta se parecia a la del primer modo).
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AplicaciSh del Método de Stodola-Vianello-Newmark para

Estructuras .de Flexién

Como se verd mas adelante, cuando las trabes de los marcos son
muy flexibles en comparacidn con las columnas, o cuando las
fuerzas laterales son resistidas por muros que trabajan esen-
cialmente a flexién, la rigidez de entrepiso no es independien-
te de la distribucidn de fuerzas a gue esté sometida la estruc-
tura y por tanto no puede suponerse constante para el cdlculo de
los distintos modos de vibrar. En general, la pseudorigidez
equivalente gque se obtendria para un segundo modo serd mayor que
la correspondiente al primer modo, pues los efectos de flexidn
de conjunto se reducen considerablemente al no tener todas las
fuerzas actuando en el mismo sentido. Lo mismo podria decirse
para modos superiores (ref, 1).

En esos casos, las propiedades elistico geométricas de 1la estruc
tura no gquedaridn definidas por rigideces de entrepiso sino por
la variacidn de los productos EI y GA con los cuales se podran
calcular las deformaciones debidas a flexidn y a fuerza cortante

resnectivamente.

Para calcular las deformaciones por flexidn es conveniente el em
pleo de los teoremas de la viga conjugada, gue es, para el caso
‘de un voladize, otro voladizo empotrado en el extremo cpuesto
cargado c¢on el diagrama de momentos entre EI, y en ei cual los
mementos flexionantes corresponden a las deformaciones de la viga

real, Y,

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

flexidén, sobre todo en los niveles inferiores, se calculan median

. V.:h:
. a iti .
te la expresiodn Axv = c ' donde AXQ es el incremento de de-
i i i
formacidn por cortante entre dos niveles consecutivoes, Vi' hi y

Ai son, respectivamente la fuerza cortante, la altura y el irea
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efectiva de cortante entre es0os mismos niveles v G es el médulo

de elasticidad al cortante del material de la estructura.

Para calcular los modos de vibracidén, se supone una configura-
cidn modal, se calculan las fuerzas de inercia Fi = miwzxi aso-
ciadas a la configuracidn y las fuerzas cortantes correspondien
tes ¥y a partir de ellas se valilan los incrementos de momento de
cada entrepiso y los momentos de volteo acumulados de arriba ha
cia abajo, los cuales se dividen entre EI (habri dos wvalores de
M/EI en un mismo nivel en los casos en gque .haya cambio de sec-
cién de los muros). La integracidn numérica del diagrama de
M/EI nos permitird transformar ese diagrama en una serie de car
gas concentradas equivalentes a &l aplicadas en los distintos
niveles con los cuales es muy fdcil calcular los cortantes equi
valentes correspondientes a cada entrepiso y los incrementos de
momento flexionante en la viga conjugada gque serén iguales a

los incrementos de deformacién por flexidn entre dos niveles con
secutivos (es el egquivalente de 4X = V/R del caso visto anterior
ménte). L estos incrementos de deformacidn por flexidn se suma-
ran los correspondientes a la deformacidn por cortante y con esa
suma se podrd calcular la nueva configuracién, gue serd 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 volver a hacer
otro ciclo tomando como configuracidén de partida la encontrada
anteriormente normalizadndola con respecto a una de las masas pa-
ra poder comparar la evolucién de las configuraciones de cada ci

clo.

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

gura siguiente;
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4 ﬁ_ﬁﬂibffﬁsfﬁég
Im r’?.I=‘4”¢}A'\‘zm2
* Mo 5 «
z
3w /’l_I=&4~#IA’Lb“ 2 2 6 2
* Mz oS E=200 000 kg/cm =2 000 000 Ton/m =2x10" Ton/m
. z
= {om
/I’Z_ I = ®.9 J\’\4 A'
4m ’ G=0.4 E=0.8x10° Ton/m’
Wrisiwaddia
T-sea2 1/m
cm- m4 Ton-—m2 m2 Ton m X;ﬁ mxsu w2 Ton AM=Vh |[Ton-m E_
m T EI 2 | e h p P iy M EI
0.10 . 6 5.0 | 0.50w° 5 , |0 0
5.4 | 12.8x10° [ 1.2 ]0.96x10 3 0.5%" [1.5w :
0.15 6 6 2.5 |0.38w° 5 5 1.5w> | 0.1172x10 %%
5.4 | 12,8%x10° | 1.2 1 0,96x10 3 0.88w | 2.64w
0.15 . . 1 o1 ) Lfa.140%| 0.3234x10"%w"
8.5 117.0x10° 1 1.6 | 1.20x10 a4 1.03w }4.12w 0.2435x10 W
8. 26w2 0.4859x%10 Ow?

Ejemplo de c3lculo de las concentraciones equivalentes al diagra-

ma de M/EI

Para el nivel 3

P = (2x0 + 0.1172 x 107° w2) - 0.0586x10'6w2

eq 3

{Ver aclaracidn al pie de la tabla de la padgina siguiente)
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3 - = n *hk m
s * Veg** AM= Veq h=AX AXY AX X
vel Peq 4 bij tot cal
3 | 0.0586x107%? 6 5 . > 2 ¢ o | 23.0052x107%7
2.23692x10 “w 6,7107x10 "w 1.5625x10 "w B.2732x10 w
0.1172x10" %%?
2 % > 14.732x10 2w
0.2789x10 w
o o | 1-8408x107% | 5.5224x107%7 | 2.75x107%% | 8.2724x107%"
0.3820x10 "w
1 6.4596x10 Ow?
-6 2
0.6486x10 w
0.8102x10" %% | 3.2408x10™%7 | 3.2188x107 %% | 6.4506x107%°
0 | 0.8102x10"%2 0
2
1/seq
* k&%
w X
. < sup
2173.42 3.36 kh
e lﬁal\/z 1_ 5_
1696.99 2.28 34_“[3_,_ I
. v ~— —_
A B
“1548,08 1.0 t% [ TPB
[ 4 L

* Para obtener cargas concentradas equivalentes al diagrama de

M/EI se puede usar la formula siguiente:

P
a

(2a+b)

-—

.
I

h
b~ &

(2b+a)

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

M/EI iguales a a y b respectivamente,

La variacién de M/EI entre

Ay B es lineal, pof lo gue esta expresidn se obtiene consideran-

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

Pa

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

(Ref,

2) .,

** Recuérdese gue el empotramiento de la viga conjugada es el ex~-

tremo superior, por lo gue empieza de abajo hacia arriba el cilcu

lo.
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***Obgérvese gue en el primer entrepiso la deformacidn por cor-
tante es prlcticamente igual a la de flexidn por lo gue despre-
ciarla conducirfa a errores muy grandes, Al ir aumentando la
altura de la estructura la deformacidn por cortante va reducien-
do ,su importancia en comparacién con la de flexidn y puede lle-
gar a ser despreciable, En este caso la deformacidén por cortante

en el tercer entrepiso es 23% de la debida a flexidn.
. . 2
#*** Debe tenerse cuidado con las unidades al valuar w pues es

fadcil equivocarse, obsérvese que Xsup esti en cm y X calc resul-

ta en metros.

Método de Holzer

Como se indicé anteriormente, para conocer completamente un mo -
do de vibrar necesitamos conocer tanto la configuracidn modal co
moe la frecuencia del modo. Hemos visto gque en el método Stodola-
Vianello-Newmark se supone una configuracidn relativa y a partir
de ella se calcula el valor de w2. Holzer procede exactamente
alrevés, esto es), supone la frecuenciay apartir de ella se calcu
la la configuracidn relativa de abajo hacia arriba de la estruc-
tura. Dado gue la configuracidn es.relativa se puede suponer
tambi&n la deformacién de la primera masa (por consiguiente el
incremento de deformacidn entre la base y la primera masa). El

-

método tiene las siguientes etapas: T : -

Los datos son las masas y las rigideces de entrepiso, igual que

antes.
2
1. Suponer un valor de w ,
2
2. Obtener los valores de mw sup para cada masa.
3. Suponer la deformacidn del primer nivel: X1; conviene supo-
ner un valor unitario. Esto equivale tambié&n, como ya se di

jo a suponer Axi.
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Calcular la fuerza cortante en la base de la estructura,’
(Primer entrepiso) que serd por definicidén de rigidez de

entrepiso:

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

2
X
1 m1w sup 1

Por definicidén de fuerza cortante, como la suma acumulativa
de las fuerzas arriba de un ciertec nivel, podremos calcular
la cortante del segundo entrepiso restando a la cortante en

la base la fuerza de "inercia del primer nivel, esto es:

Conocida la fuerza cortante en el entrepiso 2 podemos calcu

lar el incrementec de deformacidn en ese entrepiso dividien-

do la cortante entre la rigidez de entrepiso =V

2

R2
Sumando X2 a la deformacidén del primer nivel obtendremos
la deformacidn del segurdo nivel X_ = X, + AX y podemos

2 1 2
repetir los pasos 5 a 8 para todas las masas hasta llegar

al extremo superior de la estructura,

la frecuencia supuesta corresponde a un modo de vibrar, obten

dremos qgue la fuerza de inercia del {ltimo nivel es igual a la

fuerza cortante del entrepiso correspondiente (por equilibrio di

namico). Si la frecuencia supuesta no es la correspondiente a

un
la
la

51

modo de vibrar, se obtendrd una diferencia entre el valor de

fuerza de inercia y el de la fuerza cortante en el extremo de
estructura. En este caso el método no es convergente, pero

. 2 ,
hacemos otro ciclo con otro valor de w relativamente cercano
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al anterior, eﬁéontraremos otra diferencia,y podremos trazar
una grafica gue nos relacione las frecuencias supuestas (absci
sas) con las diferencias entre fuerza de inercia y fuerza cor-
tante en el extremo superior de la estructura (ordenadas). Una
vez que tenemos dos puntos de esa grifica podremos buscar un
valor de w2 supuesto en la interseccidn con el eje de las abs-
cisas de la linea gue une los puntos antes obtenidos, o su- pro
longacidn si ambas diferencias tienen el mismo signo, Con es-
te tercer valor supuesto para w2 seguramente obtendremos otra
diferencia, menor que las anteriores, que nos definird un ter-
cer punto en la grafica. Podremos entonces trazar una curva
entre los tres puntos y definir asi un nuevo ﬁalor de w2 que
sequramente estard muy prdximo a la frecuencia correcta de uno

de los modos de vibrar de la eétructura.

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
vz IFX
donde wles el valor que debemos suponer en el ciclo siguiente.

El método presentado sirve para calcular cualquier modo natural
de vibracidn teniendo como datos las masas y las rigideces de en
trepiso de la estructura. El modo de gue se trate se obtendréd
de 1la ingpeccién de la configuracién modal, tomando en cuenta
gque en el primero todas las deformaciones tienen el mismo signo,
en el segundo hay un cambio de signo, en el tercerd dos cambios

de signo y asi sucesivamente.

Si se conoce la frecuencia del primer modo de vibrar (por haberio
calculado empleando el métode Stodela-Vianello-Newmark, por ejem-

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

. - . . 2 . 2 .
los modos superiores empleando la relaciédn w, = 9w1 ; wg = 25w?,

etc.
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{Esta aproximacifn puede ser demasiado burda dependiendo de los
valores relativos de las ‘masas y rigideces en cada caso particu

lar, pero sirve como orientacidn).
Ejemplo:

Calculemos el segundo modo de vibrar de la estructura gque se

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

Wo f 9w? =9 x 8 = 72 —r 2
2 1 seg

Usaremos la tabulacifn siguiente:

Ni- 5
vel m R mw AX X* F v
sup
4 2 : 144 -2.751 } «396.1 Dif = 260.7
) 50 -2.707 -135.4
3 2 144 -0,044 | - 6.3
100 -1.417 -141.7
2 2 144 1.373 | =197.7
150 0.373 56
1 2 144 1.0 144
200 | 200

T WZ = 79
sup

*Obsérvese que aungue la diferencia encontrada es fuerte, la configuracién se

parece a un segundo modco, pues tiene un cambio de signo.
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i 2 2
Usando un nuewvo valor de w sup de 5041/seq , tendremos

Ni- 5
vel m R mwsup AX X F v
4 2 . 100 ) -2.334|-233.4 |Dif, 66,7
50 -3.334 -166.,7
3 2 ‘ 100 1.00 100
100 -0.,667 -66.7
2 2 100 1.667 166.7
150 0.667 100
1 2 100 1.00 1.0 100
! 200 200
|
Trazando la gridfica wzsup -diferencias encontramos:
D{ 'Feref\cizb /

}/-260.7

/

/
/

/ \
6.7 ' i iF%ﬁ L.
/ . .

7/

Ay 2
44" 8O 72 Wi

que el valor de w2 gue hace cero las diferenciaé es aproximadamen
te 44 (podria obtenerse por triangulos semejantes, pero sabemos
gque aiin cuando se hiciera asi el valor no nos llevard exactamen-
te a cero diferencia pues la variacidn no es lineal como estamos

suponiendo, excepto en intervalos muy cerrados),
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Suponiendo entonces w2 = 44
Ni- m R |mw2 AX X F v FX VAX
vel
‘ Dif.=3.57
4 2 88 ~1.844 -162,27 299,23
50 -3.174 -158.,7 503.71
3 2 88 _ 1.33 117 155.61
100 -0.417 - 41.7 17.39
2 2 88 1.747 153.7 268,51
150 0.747 112 83.66
1 2 88 1.0 88 88
200 1.0 “ 200 200
0 ’ £811.35 | 804.76
|
-2 804.76 _ 2
w = 44 gﬁ-—SS-— 43,64 1/seg
Usando w- = 43,64 1 2
sup . /seg
Ni-|{m | R mw > AX X F v
vel
4 2 87.28 . -1.809 |-157.89 |bif. = 0.05
50 - -3.159 , |[=157.94
3 2 87.28 1.350 117.83
100 -0.401 - 40.11
2 2 87.28 T 1.751 152,83
150 0.751 112.72
1 2 87.28 1.0 87.28
200 1.0 200
O -
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Como puede verse, la diferencia al final de este dltimo ciclo
es despreciable, por lo gue:
=-43,64 ﬁ/segz, wy = 6,606 1/seqg. Ty, = 0,951 seqg

2
Wy

y la configuracidn modal es la indicada,

suponiendo otro valor mayor que w? podria calcularse el tercero
y cuarto medos. Puede también verificarse gque la frecuencia
del primer modo obtenido con el método Stcdola-Vianello-Newmark

es correcta.

Comentarios adicionales

En los métodos presentaaos para las estructuras a base de mar-
cos rigidos se tiene como datos las masas y las rigideces de en
trepiso. Las masas son relativamente faciles de calcular y de=-
penden exclusivamente del peso de los materiales con gue esté
hecha la estructura y de la carga vivq que se considere para fi
nes de andlisis sismico. Las rigideces seradn funcidén de las pro
piedades eldstico-geométricas de los materiales empleados, gque
no es sencillo definir y de la estructuracidén, sobre todo de 1la
relacidén gque guarden las rigideces relativas de las barras que
forman la estructura, trabes y celumnas,

Dado el modelo®matemitico de un edificio como una serie de masas
unidas por resortes, definimos como sistema estrechamente acopla
do a aquel en que la rigidez de entrepiso es independiente de la
distribucidn de cargas laterales a que se vea sometido el modelo,
esto es, la rididez de entrepiso es invariable independientemen
te de la elastica que adguiera la estructura al ser sometida a
cérgas laterales. Aqul se entiende por rigidez de entrepiso, co
mo se indiecd anteriormente, la fuerza necesaria para éroducir el
desplazamiento unitario de un nivel con respecto al otro, esto
es l

-

R = X i para AX=1, R=V
AX
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En la figura 2 se muestra el modelo matemftice de un edificio
de 4 niveles sometido a distintos sistemas de fuerzas. De

acuerdo con lo antes dicho, la rigidez debe ser independiente
de las fuerzas aplicadas (este tipo de estructuras se conoce

también como estructura "de cortante").

- \ 4?7/ &
CT ""% N r-‘ \\
/r_>. -
| ‘&ﬁff -ijaji K ; )
ﬂszssae - — .,{ | ‘F_ﬁ\ K .
. / \
— —g— ﬁ
—bes Mrj ~qidas ,"
! A pu s 77 ;AV’ raica
Fig =
Para gque esto se cumpla, la rigidez de entrepiso debe ser fun-

¢idn (nica y exclusivamente de las columnas de cada entrepiso,

para lo cual, los giros de los nudos deber ser nulos, lo gue se

logra si las trabes son infinitamente rigidas en comparacién
con las columnas, en cuyo caso la elastica de cada una de las
columnas es la mostrada en la fiqgura 3, v los elementos mecdni-

cos que aparecen son los gue ahi se muestran, para barras de

. B¥%
seccién constante, F F _12EIAX
VA _BEIAX
' M=% Fig.. 3

|

E_ é——F
En la prédctica, es dificil que la rigidez relativa de las trabes
(K=1/%) sea muy grande en comparacidén con la de las columnas, lo
gque hard que los giros de los nudos no seanh cero, relajandose el
sistema y reduciéndose la rigidez del marco para un mismo tamafio
de columnas. Debido a esto, el caso de trabes infinitamente ri-
gidas en comparacidn con las columnas recibe a veces el nombre
de cota superior de rigidez.
Al ser significativos los giros de los nudos, la rigidez de en-

trepiso va no sera independiente del sistema de fuerzas horizon
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tales aplicadas. En el limite inferior, llegaremos al caso del
voladizo mostrado en la figura 4, para el cual no tiene sentido
hablar de rigidez de entrepiso, pues sera diferente para cada

una de las posibles configuraciones de fﬁérzasaplicadas. A es

te caso lo definiremos como sistema remotamente acoplado,

Tc-abe.s MLJ\j -F('exi bles

—>\ Nl -—ar)(, -—
5| -/ Teageste %.,‘_; ,’\ <
. _/ / __}? — .
, —>| ‘ ?‘-'3’ >
. | —

Fig 4

NStese gue en ambos casos se trata de estructuras aparentemente
iguales, constituidas por mafﬁos rigidos formados por trébes 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 superior es vertical, mientras que en la figura 4,

la tangente en el extremo superior tiene la inclinacidn maxima.

La figura 5 ilustra la forma en gue variarian los momentos fle-
xionantes en las columnas del marco en los casos extremos y en
uno intermedio., Ndtese que la aplicacidén de métodos aproxima-
dos para la obtencidén de momentos en trabes y columnas sin veri
ficar cual es la situacidn del marco, puede conducir a errores
muy importantes de subestimacidén de momentcos en las columnas y

de desplazamientos horizontales de la estructura.

b
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marco con trabes ri marco en situa- voladizo
gidas en comparacifn cidn intermedia. (trabes muy flexi-
con las columnas. bles comparadas con

las columnas).

Momentos flexionantes en columnas, Fig. 5

va gue los métodos aproximados en general suponen la formacidn
de articulaciones (puntos de momentc nulo) en cada entrepiso, y
la situacidn puede ser tal que los puntos de inflexidn del dia-

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

Cualquier edificio de la préctica estard en una posicidn interme

dia con respecto a los casos descritos.

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

cién nodal, gue define como:

LI/0) trapes

p_
2(I/Wcols
y se puede valuar en cualguier entrepiso. {Blume lo hace para el
entrepigo medio). Aqui Z(I/ﬂ)trabes es la suma de rigideces rela

tivas de¢ las trabes de un cierto nivel y Z(I/mcols es la suma de rigide
ces relativas de las columnas en gue se apovan las trabes antes

mencionadas.
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Blume encontré.éue si p>0.10 hay puntos de momento nulo en las
columnas de todos los entrepisos mientras gque, para valores de
p menores de 0,01 la estructura se asemeja maAs a un voladizo,
Para valores de p entre 0.01 y 0.10 la situacidn es intermedia
y habrd entrepisos en gue no haya puntos-de momento nulo, por
lo gue los métodos aproximados de andlisis pueden conducir a
fuertes errores del lado de la inseguridad por lo gue respecta
a los valores de los momentos flexionantes para los que 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,

convendri valuar p en distintos niveles.

Efectos de deformacidn axial de las columnas

Hasta aqul se ha considerado gque las deformaciocnes axiales de
las columnas, en el caso de marcos rigidos, son despreciables y
no contribuyen a la deformacidén horizontal, Esto es vdlido sb-
lo si la relacidn entre altura y ancho de la estructura es peque
fia, tal vez menor que 3. Al aumentar el valor de esa relacidn,
el efecto de momento de volteo en el edificio adquiere mayor im-
portancia y se pueden cometer errores importantes al despreciar
los acortamientos y alargamientos .de las columnas debido a fuer-

za ax¥ial.

Cuando las trabes se vuelven muy flexibles en comparacidn con las
columnas, cada una de las columnas trabajari como voladizo y 1la

fuerza axial en ellas serd@ peguefa.

En el casoc de marcos contraventeados, la crujia o crujias contra
venteadas tendran comportamiento similar al de un Muro y deberdn
por tanto considerarse como estructuras de flexidn, calculando
sus periocdeos como se indic® en el método Stodola-Vianello-

Newmark.
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Cuando se tieﬁén marcos y muros trabajando simulti&neamente la
situacién se complica pues la interaccién entre ambos sistemas
estructurales hace que varie la fuerza que toman uno y otro en
cada entrepiso; los muros suelen tomar la mayor proporcién de
la cortante total en los entrepisos inferiores mientras que 1la
situacidn se invierte en los niveles superiores, Ver referen-
cia 1, Estoc hace dificil la aplicacidn de mé&todos numéricos
para calcular los modos de vibracidn de este tipo de estructu-
ras, siendo mas conveniente el emplec de métodos matriciales

para este fin.
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A. EQUILIBRIO DINAMICO.

La ecuacion basica que expresa el equilibrio estatico para sistemas de un grado de libertad, empleada en ef método de
analisis estructural de "desplazamientos’ o ‘rigideces’ tiene la forma:

p=kv {1.1)

donde p es |a fuerza externa aplicada, & es la rigidez de la estructura y v es el desplazamiento resultante. Si la fuerza
aplicada estaticamente se remplaza por una fuerza dindmica dependiente del tiempo pf¢/, la ecuacion de equilibrio
estatico se convierte en una de equilibrio dinamico y es:

plt)y=mi(t)+cv(t)+kv(i) 1.2)

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

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

d av :
f = - m —

p{t) 7 ( 7 ) (1.3)
donde ta rapidez de variacion del desplazamiento con respecto al tiempo, 4v/d?, es |a velocidad, y el momento esta dado
por el producto de fa masa y la velocidad. Recordando que la masa es igual al peso dividido entre la aceleracion de la
gravedad. Siia masa es constante, la ecuacidn 1.3 se convierte en:

d v .
tYy=—{m—)=mvwv(1?

pt) = { " ) (] (1.4)
la cual estabiece que la fuerza es igual al producto de la masa y la aceleracién. De acuerdo con el principio de
D’Alambert, la masa desarrolla una fuerza de inercia que es proporcional a la aceleracion y de sentido opuesto. Por

tanto el primer término del miembro derecho de la ecuacion 1.2 se llama fuerza de inercia.

La existencia de fuerzas disipadoras o de amortiguamiento se infiere de la observac.on . que las uscilaciones en una
estructura tienden a disminuir con el tiempo una vez que la fuerza excitadora cesa. Estas fuerzzs se representan
mediante fuerzas de amortiguamiento viscoso, proporcionales a la velocidad, con una c. istante de proporcionalidad
conocida como coeficiente de amortiguamiento. El segundo miembro del lado derecho de la ecuacion 1.2 se conoce
como fuerza de amortiguamiento. Las fuerzas de inercia son las més significativas de las dos y sor una primera
distincidn entre los analisis dindmicos y ltos estaticos. Cabe senalar que todas las estructuras estan sujetas a cargas
debidas a la gravedad tales como el peso propic { carga muerta } y el de ios ocupantes { carga viva ) ademas del
movimiento de la base. En un sistema elastico, el principio de superposicién es aplicable, de manera que las respuestas
& cargas dindmicas y estaticas pueden considerarse por separado y luego combinarlas para obtener la respuesta
estructural completa. Sin embargo si el comportamiento estructural no es fineal, la respuesta se convierte en
dependiente del mecanismo de cargas y las cargas debidas a la gravedad deben considerarse conjuntamente con los
movimientos dinamicaos.
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Bajo fuertes movimientas sismicos, la estructura desarrollara un comportamiento mas semejante al no lineal, el cual
puede deberse a comportamiento ng lineal de los materiales y/o no Enealidades geométricas. El compartamiento no lineal
del material se presenta cuando los esfuerzos en ciertas regiones criticas de la estructura exceden el limite elastu:u
del material. La ecuacicn de equilibrio dindmico para este caso tiene la forma general:

plt)y=mi(t)y+cv(ty+k(t)v(t) {1.5)

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

Para definir ias fuerzas de inercia por completo, seria necesario considerar |a aceleracion de cada particula de masa
de la estructura y los correspondientes desplazamientos. Tal solucion seria prohibitiva por el tiempo requerido para su
solucion. El procedimiento de analisis puede ser simplificado si la masa de la estructura considerarse concentrada en
un ndmero finito de puntos y la respuesta dinamica de la estructura puede ser representada en términos de este
limitado ndmero de componentes del desplazamiento. El nimero de componentes del desplazamiento requeridos para
especificar la posicidn de los puntos en la masa se conoce como nimero de grados de libertad. El ndmero de grados
de liberta requerides para abtener una solucion adecuada depende de la complejidad del sistema estructural. Para
algunas estructuras un solo grado de libertad puede ser suficiente, mientras que para otras pueden requerirse varios
cientos o miles.

B. SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD.

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

Las fuerzas actuando sobre la masa de la estructura se muestran en la figura 1.1.c. A! sumar las anteriores fuerzas

se obtiene la ecuacion de equilitrio siguiente, la cual debe satisfacerse en todo instante de tiempo: -
FUt)~f (8~ A (1) =p(t) N - 1.6 -
donde: )
f,(t) = fuerza de inercia
fs(t) = fuerza de amortiguamiento {disipadora)
f(t) = fuerza elastica restauradora
p{t) = fuerza externa aplicada, dependiente del tiempo
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Rescribiendo l2 ecuacion 1.6 en términos de los parametros involucrados:
mi(ty+cv(t)«kv(t)y=p(1t) (1.7)
Se observa que las fuerzas de amortiguamiento y la de los elementos resistentes dependen de la velocidad y

desplazamientos relativos, respectivamente, entre los extremos de estos elementos, mientras que la fuerza de inetcia
depende de Ia aceleracion total de la masa. La aceleracidn total de la masa puede expresarse como:

£

B(t)y=4d(t)+v(t) ' (1.8)

donde
¥(t) = aceleracion de la masa relativa a la base
d, (t) = aceleracion de la base

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

mv+cv+ kv=p(t) 1.9)

1. Excitacidn sismica del terreno

Cuando una estructura de un nivel, como fa de la figura 1.1.c, se somete a excitacion sismica del terreng, no se aplican
fuerzas externas a nivel del techo. En lugar de esto, el sistema experimenta una aceleracion de Ia base. La ecuacion
de equilibrio dinamico queda de la forma:

EQt)«f{t)«F(t)=0 (1.10)
Al substituir los parametros fisicos para f,{t), f,(t)y f,{t)enla ecvacion 1.10 la ecuacién de equilibrio dindmico
resulta:

mig{t)y+cv{t)+ kv{t)=0 (1.11}
Esta ecuacion puede ser rescrita en la forma de la ecuacién 1.9 si se substituye la ecuacion 1.8 enla 1.11 y
rearreglando términos se tiene:

mi(t)+cv(t)~kv(t)=p (1) (1.12)

. drnde:
p.{t) = fuerza efectiva dependiente del tiempo = -m &, ( ¢)

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

2. Vihracion libre

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

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

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

vit)+rwlv(t)=0 : (1.14)
donde «f = k/m. Esta ecuacion tiene la solucion general: -

v(t)-=‘Asen(ot+ Beos w ¢t (1.15)

donde las constantes de integracion dependen de las condiciones iniciales:

desplazamiento inicial
velocidad inicial

v(

¢ y =¥,
vt

o) = v(
o) = v ) =¥,

v (

o
o

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

v

v(t) = sem t+ v, 05 W 1! © {1.18)

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

[ P S | 117
w k f

Se abserva en la expresion anterior que si dos estructuras tienen igual rigidez, la que tenga mayor masa tendré el mayor
periodo de vibracidn y la menor frecuencia. Por otra parte, si dos estructuras tienen igual masa, la que tenga mayor
rigidez tendra el menor periode de vibracion y la mayor frecuencia,

b. Sistemas amortiguados.

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

mv(t)y+cv(t)+~kv(t)=0 {1.18)
gsta ecuacion tiene , para las condiciones iniciales ¥, y ¥, , la solucion general:

sen mdt

v{t)=e®0r ( [V, + v, ¢ 0] + v s W, t ) 11.19)

d
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w,=wy 1 - @ = frecuencia circular amortiguada

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

3. Respuesta a cargas de impulso

Con objeto de desarrollar un método de evaluacién de la respuesta estructural de un sistema sujeto a una carga
dindmica cualquiera, es conveniente considerar primero la respuesta de [a estructura a una carga de impulso de corta
duracién como se muestra en la figura 1.2.a. Si la duracién, Ar, del pulso g/ 7/, aplicado en el tiempo 7 es
relativamente corta con respecto al periodo fundamental de vibracion de {a estructura, 7, entonces los efectos del
impulso pueden considerarse como un cambio incremental de la velocidad. Empleando las relaciones del principio del
impulso y cantidad de movimiento:

p{T) Ar=m Av(T) . {1.20)

se obtiene, come velocidad inicial equivalente:

Av{T) = p(1) Af

1
m
. Luego de la aplicacion del impulso, e! sistema se comporta con movimiento en vibracion libre y su respuesta esta dada
por ia ecuacidn 1.16. Aplicando las condiciones iniciales al comienzo de la fase de vibracidn libre,

t

1

vit)=—— [ p(7) snw(t-T)ar (1.21)
m W 0

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

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

t

! fp(T) e®el ") sepw ((-T)ar (1.22)

mw,

vit) =

4. Respuesta a carga general dinamica

El desarrolio anterior de la respuesta dinamica a una carga de impulso de corta duracién puede facilmente extenderse
al caso de sistemas sujetos a una historia arbitraria de cargas. Cualquier historia arbitraria de cargas puede
descompanerse en una serie de impulsos de corta duracion como se muestra en la figura 1.2.b. Considérese uno de
estos impulsos que termina en el tiempo T después de iniciada ta historia de cargas y con una duracion dr. La
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amplitud de este pulso diferencial es p/ 7/ & 7, y produce una respuesta diferencial que esta dada por la expresion:

p(T)senwt' o7

dy (1) = ~— {1.23)
La variable tiempo ¢’ representa la fase de vibracion libre que sigue al impulso y puede expresarse como:

R (1.2
Al sustituir esta expresidn en la ecuacion 1.23 resulta:

dV(T)zp(Tlseﬁw(f-T)dT 11.25)

m w

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

y([}:;

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

o -

la cual se conoce come integral de Duhamel. Al considerar sistemas amortiguados, la respuesta diferencial esta dada
por la ecuacion 1.22 y la integral de Duhamel queda:
t
v(t)= 1 f p(T) e®U " sen (t-T) dT (1.27)
muw,

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

La respuesta a carga debida a sismo puede obtenerse directamente de fa integral de Duhamel si la fuerza dependiente
del tiempo g / ¢/ se remplaza con la fuerza efectiva dependiente del tiempo g,/ ¢/, la cual es el producto de la masa
y la aceleracion del terreno, p,(t/ = m d,(t/. Realizando las sustituciones anteriores en la ecuacién 1.27 se
obtiene la siguiente expresidn para el despiazamiento:

vit) =2 (1.28)
donde el parametro /,/t/ representa la integracion, con unidades de velocidad y esta definida coma: .

!
/y(r)=f5fs(*r)e“"""‘”senwd(r—r)d'r . (1.29)
4]

He

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

a(r)=-,—;#(r)—;"?v(r) (130

Si el término de amortiguamiento puede ser despreciade ya que su contribucidn a la ecuacidn de equilibrio es pequeia,
la aceleracion total es aproximadamente:
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b{t)y=-wlv(t) : 1.31)
La fuerza sismica efectiva esta dada entonces por:
Q(t)y=mwv(t) (1.32)

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

M{ty=hmuw v({t) (1.33)

b. Espectro de respuesta.

El célculo de desplazamientos y fuerzas en cada instante, t, durante la historia de un temblor puede requerir un
esfuerzo computacional considerable, ain para estructuras sencillas. Como se menciono anteriormente, para muchos
problemas practicos y especiaimente en diseno estructural, solo se requieren los valores maximos de la respuesta. El
valor maximo del desplazamiento, calculado conforme la ecuacion 1.28, se denomina desplazamiento espectral:

S,=v(t), (1.34)

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

Oman

n

mw s, (1.35)

M

max

hmw S, {1.36)

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

5,=wS, (1.37)

f4

De manera similar, la ecuacian 1.31 indica que la aceleraciin total puede calcularse aproximadamente como el producto
del desplazamiento espectral y el cuadrado de la frecuencia circular. Este producto se conoce como pseudoaceleracion
espectral y se expresa como;

S5, = w? s, {1.38)

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

6. Coordenadas generalizadas

Hasta ahora solo se han considerado estructuras de un nivel que pueden ser idealizadas como sistemas de un grado
de libertad. El andlisis de {a mayoria de los sistemas estructurales requiere de una idealizacion mas complicada ain si
la respuesta puede representarse en términos de un solo grado de libertad. El método de coordenadas generalizadas
permite representar fa respuesta de sistemas estructurales mas complejos en términos de una sola coordenada
dependiente de tiempo, conacida como coordenada generalizada.
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Los desplazamientos de la estructura se refacionan con la coordenada generalizada como:
v(x,t)=¢(x)Y(t) , (1.39)

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

Aiv{(x, ty=B¢(x)¥(t) | (1.40)

Av(x,t)y=0¢(x)r(t) (1.41)

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

a. Funciones de desplazamiento y propiedades generalizadas.

La formulacion de la ecuacion de movimiento en términos de una coordenada generalizada se restringira a sistemas que
consisten de masas concentradas y elementos discretos. La resistencia lateral esta dada por los elementos discretos
y sus fuerzas son proporcionales a los desplazamientos relativos entre los extremos del elemento. Las fuerzas de
amortiguamiento son preporcionales a las velocidades relativas entre los extremos del elemento discietizado. La
ecuacion de equilibrio dindmico esta dada por fa ecuacion 1.6, la cual representa un sistema de fuerzas en equifibrio
en todo momento. Ei principic del trabajo virtual en la forma de desplazamientos establece que "si a un sistema de
fuerzas en equilibrio se les aphca un desplazamiento wrtual consistente con las condiciones de frontera, entonces el
trabajo realizado es igual a cero”.

Aplicando este principio a la ecuacion 1.6, se tiene una ecuacion del trabajo virtual de la forma:
FLE)d v+ L (t)D v+ L (t)Av-p{t)Dv=0 11.42)

donde se sobrentiende que v = v {x, ¢/ y que los desplazamientos virtuales aplicados a la fuerza de amertiguamiento
y elastica de restitucion son desp!azamlentos relativas virtuales. EI desplazamiento virtual puede expresarse como:

1

Sv(x t)=0(5)8 (1) - (1.43)
y el desplazamiento relativo virtual como: &

SAv(x. 1) =B (x)B (1) 1.4a)
donde:

Avi{ixa, )= (x) V(1) - {(x)V(t)=D0(x) V(1)
Las fuerzas de inercia, amortiguamiento y restauradoras pueden expresarse como:

Flt)y=mi(t)=md V(1)

Flt)y=chAi(t)=ch¢r(t) {1.45)
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flty=hkAv(t)=kD V(1)

Sustituyendo las ecuaciones 1.43, 1.44 y 1.45 en la 1.42 se obtiene la siguiente ecuacion de movimiento en términos
de la coordenada generalizada:
m V(t) s Y(t)+ kY {t)=p" (1) . [1.46)

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

m* =L m &?

e =X ch ¢ (1.47
k=X kb

p=Lpd,

Para una aceleracidn de la base funcidn del tiempo la fuerza generalizada se transforma en:

pr=0.9 (1.48)

' donde:
g =X mdo,= factor de participacion (1.49)

Es conveniente expresar al amortiguamiento generalizado en términos def amortiguamiento critico de la manera que
sigue:

c=XchAd(i¥=209muw {1.50)

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

w=y i /S m {1.51}

El efecto del métedo de coordenadas generalizadas consiste en transformar un sistema dindmico de maltiples grados
de libertad en un sistema equivalente de un grado de libertad en términos de una coordenada generalizada. Esta
transfermacion se muestra esquematicamente en fa figura 1.3. El grado en que la respuesta del sistema transformado
represente al sistema orininal dependera de que tanto se aproame i forma deflectada supuesta a la real. Una vez
obtenida la respuesta di..amica en términos de fa coordenada generalizada, [a ecuacion 1.39 puede emplearse para
determinar los desplazamientrs en la estructura, y estos a su ve: para calcular las fuerzas en los miembros
estructurales. En principio, cua:quier funcion que represente las caracteristicas deformadas generales de la estructura
y satisfaga las condiciones de apoyo podria servir. Sin embargo, cualquier forma deformada distinta de la de la
configuracion natural de vibracién requerira de restricciones externas adicionales para mantener el equilibrio. Estas
restricciones adicionales tienden a rigidizar el sistema y por lo tanto a incrementar la frecuencia calculada. La
configuracion real no tendra restricciones adicionales y por lo tanto tendré fa menor frecuencia de vibracion.

h. Método de Rayleigh.

El método de Rayleigh se emplea para analizar sistemas vibraterios empleando la ley de la conservacion de la energia.
Se emplea para calcular con mucha precisién la frecuencia natural de un estructura. Ademas de estimar el pertodo
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fundamental el procedimiento puede emplearse para estimar la funcion de forma ¢ x /.

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

Y Y
(EP)y =3 X £6,= 52 152
Similarmente, la energia cinética maxima puede expresarse en términos de la coordenada generalizada como:

2 y2 2 y2 .
( & ) o = E_Y m, ¢,~2 = M {1.53)
2 2
De acuerda con el principio de la conservacion de la energia para un sistema elastico no amortiguado, estas dos
cantidades deben ser iguales entre si e iguales a 13 energia total del sistema. Igualando las ecuaciones 1.52y 1.53 se

obtiene la siguiente expresion para la frecuencia circular:

w=yp' /S m Y {1.54)

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

reenym v/ p 11.55)

Multiplicando el numerador y denominader del radical por ¥, y empleanda la ecuacidn 1.39 se obtiene fa expresion para
el periode fundamental:

Lwv

—_ {1.56)
gL pv,

F=2n

. Las fuerzas que deben aplicarse lateralmente para obtener la forma deflectada ¢¥ x/ o el desptazamiento v/ x/ son las
fuerzas de inercia. Si se asume una variacion lineal de |a aceleracion con la altura de un edificio, se tiene una
distribucidn de las fuerzas de inercia en forma de triangule invertido. Las deflecciones resultantes pueden usarse
directamente en la ecuacion 1,56 para estimar el periodo de vibracion o pueden normalizarse en términos de la
coordenada generalizada para obtener la funcion espacial de forma a emplear en el método de coordenada generalizada.

¢. Analisis en el tiempo.

Sustituyendo los parametros generalizados de las-ecuaciores 1.47 y 1.48 en Iz solucion de a integral de Duhamel,
ecuacion 1.27, se obtiene ia solucidn para el desplazamiento:

v(x, 1) = QLI VL) (157)
m W
Empleando la ecuacion 1.31, Ia fuerza de inercia en cualgquier posicion x sobre la base puede calcularse come:
gla, ty=m{x)yi(x, t)=m(x)wivix,t) {1.58)
la que, empleando la ecuacidn 1.57, se convierte en:
qA(x,!)=m(X)¢(x)ng([) {1.59)

m"

El cortante en la base se obtiene sumando las fuerzas de inercia distribuidas en la altura H de la estructura:
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2

ety = [alxtydr=Zwvin) 01.60)
m

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

un grado de libertad en cualguier instante.
d. Analisis de la respuesta espectral.
El valor maximo de la velocidad dado por la ecuacion 1.28, se define como |a pseudovelocidad espectral, 5, , que se

relaciona con el desplazamiento espectral, S, mediante la ecuacion 1.37. Al substituir este valor en la ecuacion 1.57
se tiene la expresion para el desplazamiento maximo en términos del desplazamiento espectral:

Vi), = w {1.61)
m
Las fuerzas en el sistema pugden calcularse de las fuerzas de inercia, y pueden expresarse como:
G (X g =M (X} V(X)) =m(x) 0 v(x)y, (1.62)
Rescribiendo este resultado en términos de la pseudo aceleracion espectral, S, , se tiene
rz(x)mu=¢“)m(”gs"" (1.63)

m"

De considerable interés es la determinacion del cortante basal. Este pardmetro es clave para determinar las fuerzas
sismicas de disefio en |a mayoria de los regiamentes. Ei cortante en la base 4, de la expresion anterior, sumando las
fuerzas de inercia y empieando la ecuacion 1.49:

g¢ s
QA )y = —= (1.84)
m
Es de interés expresar el cortante basal en términos del peso efectivo, definido como
L (Zwe)
W= — {1.65)
Eow
Por lo que la expresion del cortante basal maximo queda de la forma
G = W 5,79 (1.66)
Esta es similar a la ecuacidn basica empleada en los reglamentos, la cual tiene la form
G = CW : {1.67)

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

m. ¢,
g = Omu _Sf— . {1.68}

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

M, =X hqg (1.69)

JOSE LUIS TRIGOS FIUNAM EDUCACION CONTINUA CURSO INTERNACIONAL INGENIERIA SISMICA ANALISIS DINAMICO P 13727

/2



C. SISTEMAS DE VARIOS GRADOS DE LIBERTAD

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

Con objeto de simplificar el problema normalmente se supone para edificios que la masa de la estructura esta
concentrada en el centro de masa de cada nivel individual. Este da por resultado una matriz diagenal de propiedades
de masa. También conviene desarrollar la matriz de rigideces en funcidn de las matrices de rigideces individuales de
los efementos de cada nivel. La mas sencilla idealizacién para un edificio de varios niveles se basa en las siguientes
hipdtesis: (i) el sistema de piso es rigido en su plano; (i) las vigas son rigidas con respecto a las columnas v {iii) las
columnas son flexibles en ia direccidn horizontal pero rigidas en la vertical. Si se emplean estas hipotesis, el edificio
se idealiza con tres grados de libertad para cada nivel: un grado de libertad traslacional en cada una de dos direcciones
ortogonales, y una rotacion alrrededor de un eje vertical que pasa por el centro de masa. Si el sistema anterior se
reduce al plano, este tendra un grado de libertad traslacional en cada nivel. Ver figuras 1.3.a. y 1.3.b.

1. Modos de vibrar y frecuencias.

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

(MY () b+ TR vty b=10) (1.70)

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

tv(t)yt={visenwt? {1.71}
Diferenciando dos veces con respecto al tiempo se tiene:

tv ()Yt -wilv(t)) 1.72)
Substituyendo las ecuaciones 1.71y 1.72 en la 1.70 se ohtiene la ecuacion de valores caracteristicos:
([K)-w? [ M))lv(t)t=t0l : (1.73)

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

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

De donde se cbtiene un polinomio de grado /. Las A raices del polinomio representan las frecuencias de los &/ modos
de vibrar. El modo que tiene la menor frecuencia (mayor periodo) se conoce como primer modo o0 modo fundamental.
Una vez conocidas las frecuencias, se sustituyen una a la vez en la ecuacion de equilibrio 1.73, ta cual puede ser
resuelta para las amplitudes de movimiento de cada componente del desplazamiento del modo particular de vibracion.

2. Ecuaciones de movimiento en coordenadas normales.

El teorema de los trabajos reciprocos de Betti, puede emplearse para desarrollar dos propiedades de ortogonalidad de
los modos de vibrar que simplifican significativamente las ecuaciones de movimiento. La primera de éstas establece
que los modos de vibrar son ertogonales con respecto a la matriz de masas y se expresa en forma matricial como
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o ViMmIle ) =10} - (m=n) (1.75}
Empleando las ecuaciones 1.73 y 1.75, la segunda propiedad puede expresarse en términos de la matriz de rigideces
como:

@, VK] )=10) (m=n) {1.76)

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

b V[ clip, t=1(0)} (m=n) .77

Dado que cualquier sistema de varios grados de libertad teniendo // grados de libertad tiene a su vez Y modos de vibrar
independientes, es posible expresar la forma deformada de la estructura en términos de las amplitudes de estos modos
tratandolos como coordenadas generalizadas (en ocasionesilamada coordenadas normales). Dado que el desplazamiento
de un sitio particular, v;/¢/, puede abtenerse sumando la contribucion de cada modo se tiene:

1

v(t)y=X &,q(¢t) .78}
De manera similar, el vector de desplazamientos puede expresarse como:

N
fvit)l= T lotg(t)={0]lg(t)} (1.79)
ns=l
Es conveniente escribir las ecuaciones de movimiento de manera matricial como
[ M1t ()= [ C o))+ [ KItw(t))=0P(t)) {1.80)
ia cual es similar a ia ecuacion para un sistema de un grado de libertad, ecuacion 1.9. Las diferencias se deben a que
lamasa, amortiguamiento y rigidez se representan ahora por matrices que representan los diferentes grados de libertad,
adicionales, y la aceleracion, |a velocidad, el desplazamiento, y las cargas aplicadas, por vectores que contienen los

grados de libertad adicionales. La ecuacion de movimiento puede expresarse en términos de las coordenadas normales,
q ( t); substituyendo la ecuacidn 1.79 y sus derivadas en la ecuacion 1.80 da como resultado:

(M@ lg(t))+ [ CIEPTig( )i+ [ K] [D)lg(t)t={P(1t)} {1.81)

Multiplicando la ecuacion anterior por la traspuesta de cualgquier vector modal,¢,, se tiene:
PO N MO g ()« 1O VO] [@]ig(r)teto Vih)[@)lig(t))=0(® VIP(s)] (1.82)

tmpleando las condiciones de ortogonalidad de fas ecuaciones 1.75 a 1.77, el conjunto de ecuaciones se reduce a una
reuacion de movimiento similar ala de un sistema de un grado de libertad, en términos de las propiedades generalizadas
para el enésimo modo de vibrar y de la coordenada normal g,/ t /). Asi:

Mg, (1) G g (t)y+ K g (t)="P (1) (1.83)
donde las propiedades generalizadas para el enésimo modo de vibrar son:

M=,V ML)

G=lo, V[ Clto,)=209, 0 M (1.84)
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Las relaciones anteriores pueden emplearse para simplificar ain mas la ecuacion de movimiento a la forma

Pr(t)

g {t)y+2@ w,q (t)+w g (t)= {1.85)

Debe notarse que las expresiones para las proﬁiedades generalizadas de cualquier modo son equivalentes a las definidas
previamente para el sistema generalizado de un grado de libertad. Por tanto el uso de fos modo normales transforma
un sistema de 4/ grados de fibertad en AV sistemas generalizados de un grado de libertad; ver figuras 1.3.c.y 1.3.d. La
solucion completa del sistema se obtiene por superposicion de las soluciones modales independientes. El empleo de este
método implica un ahorro significativo en tiempo, ya que en la mayoria de los casos no es necesario emplear los &/
modos de respuesta para representar con adecuada precision |a respuesta de la estructura. En la mayor parte de las
estructuras los primeros moados son los de mayor contribucidn en la respuesta modal. Por tanto, la respuesta puede
obtenerse con suficiente precisién en términos de un némero limitado de respuestas modales.

a. Analisis de la respuesta sismica. Como en el caso de los sistemas de un grado de libertad, para el andlisis
sismico la fuerza dependiente del tiempo debe reemplazarse por la carga efectiva, la que esta dada por el producto de
la masa en cada nivel, # ;, y la aceleracion del terreno 4 (¢ ). El vector de cargas efectivas se obtiene como el
preducto de la matriz de masas y la aceleracion del terreno:

Pty=[MI{rbd(¢t) (1.86)

e

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

- enésimo modo es

Pty =« d(¢t) (1.87)

donde &, = {¢,}" [MI {T'}.

Sustituyendo |a ecuacion 1.87 en |a 1.85 se obtiene la expresion para la respuesta sismica del enésimo modo de un
sistema de varios grados de fibertad:

gty ~2¢,0, ¢ () ~w q(t)=9¢,d()/M (1.88)
De manera similar a la empleada para el sistema de un grado de libertad, la respuesta de este modo para cualguier
instante ¢ puede obtenerse empleando la integral de Duhamel, asi:

(1) €, 01

qn S —_—

Mo (1.89)

~

donde /,,/ ¢/ representa la integrat:
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, ,_ ,
/m(f)=f g (1) ™) s (t-T) g7 (1.90}
0

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

{V(t)}=gid)n}qn(r):[w]{q(t)} (1.91)

Las fuerzas sismicas resultantes pueden expresarse en términas de la aceleracion efectiva, la cual para cada modo esta
dada por el producto de la frecuencia circular y Ia amplitud del desplazamiento de la coordenada generaiizada:

2 gl.')n': wn /m ( t)
G lt)=w,q (t)s ——— {1.92)
M."l
La aceleracion correspondiente al enésimo modo esta dada por:
o (eyt=1¢,1 g, (¢t) {1.93)
y las correspondientes fuerzas sismicas efectivas:
()= MIto ()Y =ML a, L,/ (t)/ M .94}
La fuerza sismica total se obtiene sumando las fuerzas modales individuales:
N
F(ty=X f(t)=[M][D]w g(?) (1.95)
n=1
El cortante en la base se obtiene sumando tas fuerzas sismicas en toda la altura de ia estructura:
N
Vity=Xf(t)=01V{f())=M w / () {1.86}
~1

donde M, = <%/ M. esla masa efectiva del enésimo modo.

La suma de las masas efectivas para cada modo es igual a la masa total de la estructura. Lo anterior permite
determinar et nimero de respuestas modales necesario para calcular adecuadamente fa respuesta estructural completa.
Si la respuesta total ha de ser representada por un numero finito de modos y la suma de sus correspondientes masas
modales es mayor que un porcentaje predefinida de 'a -sa total, el nimero de modos censiderado en el anélisis es
adecuado. Si este no es el caso, deben considerarse moaas adicionales. El cortante en la base para el enésimo modo,
ecuation 1.%6, puede expresarse en términos de el peso ¢ ‘ective, i, , como:

",
Vit)= 2w / () {1.97)
g
donde
N <
(X #o,)
#, = —— : (1.98)
Tl

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

BYIICRIAT

@ (1.99)

(£ ()}

”

b. Andlisis de la respuesta espectral. -

Las ecuaciones anteriores para la respuesta de cualguier modo de vibracion son exactamente equivalentes a las
expresiones desarrolladas para el sistema generalizado de un grado de libertad. Por tanto, la respuesta maxima de
cualquier modo puede ohtenerse de manera similar. Por analogia con las ecuaciones 1.28 y 1.37 el desplazamiento
modal maximo puede escribirse como:

A
b ey

n

)

Gl ) = o {1.100)

Haciendo esta substitucidn en la ecuacion 1.89 se obtiene

Gomas = Ly 55,/ M) (1.101)
La distribucion de los desplazamientos modales en fa estructura puede obtenerse multiplicando esta expresidn por el
vector modal

(4,12 5
{vn}w=[¢n}¢m=%—ﬁ”ﬂ

n

{1.102)

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

_ [M]{d)n}&E”Smn
Mmax M‘

n

LF ()t

{1.103)

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

= 2 .
Ve = £ 5,7/ M, (1.104)
la cual puede expresarse en terminos del peso efectivo como

Vs = W 500/ 9 o, 41.108)

-
(A

"

donde W ,, se define en Ja ecuacion 1.98.
Finalmente, el momenta de voiteo en la base del edificio para el enésimo modo puede determinarse como
Mo=ih) ML Q YRS, /M (1.10B)

donde {A} es un vectar fila de las alturas de cada entrepiso, por encima de la base.

3. Combinaciones modales.

Empleando ef analisis de la respuesta espectral en un sistema de varios grados de libertad, la respuesta modal maxima
se obtiene con el conjunto de medos que se seleccionaron para representar {a respuesta espectral. La cuestién ahora
es como combinar estas respuestas modales maximas para estimar de la mejor manera la respuesta total. Las
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ecuaciones de |3 respuesta modal come la 1.91 y 1.95 dan resultados precisos en tante que sean evaluadas en el
tiempo. En el anéfisis espectral, el tiempo ha sido substituido por la respuesta modal maxima. Las respuestas maximas
de cada modo no necesariamente ocurren al mismo tiempo; por tanto se deben combinar de manera gue las respuestas
combinadas se aproximen lo suficiente a la respuesta total maxima.

Una comhinacion que se ha empleado es tomar la suma de los valeres absolutos de las respuestas modales {(SVA). Esta
combinacion puede expresarse como:

N
Rou < E} | A, | - (1.107)

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

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

N

Resc= | T RZ (1.108)
Gl

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

W, - W
i 1

2 010

W,
i

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

N N
fac= | T LR, A (1.109)
e

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

_~ 8¢2(1+A)A3f2
P, = — - " (1.110)
(1 -A)Y~4@r{1+)\)

)\=m//w,

q):C/Crr

El empleo del método RCSC para sistemas en dos dimensiones y el método de CCC para sistemas en dos o tres
dimensiones da buenas aproximaciones a la respuesta sismica de sistemas elasticos sin requerir de un analisis completo
de la historia de cargas.

4, Valuacion de fuerzas sismicas.

Una manera de comparar los efectos de los sismos es empleando espectros de respuesta, los cuales muestran las
caracteristicas de los sismos en funcién de sus efectos {desplazamiento, velocidad, aceleracion) sobre Ias estructuras.
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Es evidente que durante la vida Gtil de una estructura, mas de una vez estard sujeta a la accion de sismos. Siinteresan
los espectros para obtener las aceleraciones méaximas, conviene considerar no sélo el espectro de respuesta de un solo
sismo, sino los de todos aquellos que pudieran tener efecto sobre la estructura. Para cubrir esta posibilidad se utilizan
Espectros de Disefio que en combinacian con algdn método de analisis sismico proporciona las fuerzas sismicas de
disefio o revision de la estructura.

Las diferentes métodos para determinar {as fuerzas sismicas que actian en la estructura se especifican en el articulo
203 del REDFY3, en funcidn de las caracteristicas especificadas en |2 seccion 2 de las NTC's de Sismo.

a. Andlisis estatico.

El anélisis sismico estético es aplicable a edificios cuya altura no excede 60 m. Para efectuar el anélisis se grocede de
la manera siguiente :

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

« (ada una de las fuerzas se considera igual al peso de la masa que corrresponde multiplicado por un coeficiente
proporcional a la altura de la masa en cuestion sobre el desplante {0 nivel a partir del cual las deformaciones
estructurales son apreciables).

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

K

@

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

- C, "y (L1t

donde: . I

€,  Coeficente sismico de disrfo, art. 206, RCDFI3 y seccion 3, NTC's de Sismo.

c,=C/aQ
W,  Peso del nivel i.
h Altura del nivef i sobre el desplante.

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

G (t)+29w ¢ (t)~wqg(ty=94d(t)/ M

La amplitud modal maxima esta dada por la expresion 1.101:
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%‘pn :d [ ;‘Pﬂ fcd
qmu n ‘ g
n. w .'12 n‘

Para el primer modo:
=

Tae 1 = ~—on
el

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

Dmu 1 = -¢-1 qmax 1
El vector de fuerzas de inercia correspondiente resulta:
14 ¢, L,
F =KD =Ko L S =MD w? S =M¢p =L 5
max 1 max 1 1 wiz M; Al 1 1 wla M‘_ pa + MI_ ="

El vector de fuerzas cortantes respectivas es:
¢ &
s =9 — 5
"

— T _ T 1
Vmul_ijax1_jM¢|F [l (]
1
de donde:
Vmiul g£I
= 5
g M-z

asi, el vector de fuerzas de inercia es:

Vma.t 1
Fmaxi = M ¢l %E‘
por lo que la fuerza de inercia en la masa / es:
4 w
frm 0, Ll g, S
¢ 1 ¥ ! ¢’U

LI )
Como se menciond en |.B.6.a. se reguiere conocer Ia‘turma deformada de la estructura para conocer las fuerzas que
se generan, en este ni2tc . se supone que la configuracion defarmada correspondiente al primer modo es lineal, ask:

y la fuerza de inercia en la masa ; es:

h
fen 2 WC,,
LA
z o
=1 H
F=C W w h
/ n 7
Y wh
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La expresion anterior es 'equivale_nte a la de la ecuacion 1.111
Los aspectos sobresalientes del método estatico son ios siguientes:

« Solo se considera el modo fundamental.

« La configuracion approximada de este modo es iineal; ¢,; = h,/ H

» La masa equivaiente del primer modo es 'igual’ al total de la estructura (Carga Muerta + Carga Viva Maxima)
« Seempleala ordenada espectral maxima 'C' del espectre de diseiio, independientemente del periodo estructural.

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

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

 La relacion entre longitud y ancho en planta es menor que 2.0

« Larelacion ente la altura y el ancho de la base no excede de 1.5 y la altura del edificio es menor que 13 m.

La razon de las limitaciones anteriores cbedece al buen comportamiento sismico que en general han tenido fas
estructuras que cumplen con estos requisitos. Con este método solo se necesita verificar que la resistencia al corte
en cada direccidn es suficiente; no es necesario calcular la distribucién de elementos mecénicos en los distintos muros
que formen la cosntruccién, tampoco se hace necesario verificar desplazamientos, torsiones y momentos de volteo.

Los coeficentes de diseiio para ohtener las fuerzas cortantes en cada nivel se presentan en las NTC's de Sismo. Estos
se obtuvieron de acuerdo con el método estético, aplicando la reduccién que alli se permite en funcidn del valor de G
y del periode fundamental de vibracion del inmueble. Se tomdé Q =1 6 1.5 segin el tipo de muros. El periodo
fundamental se estimd en funcion de la altura y del tipo de suelo de cimentacion. Los coeficientes para edificios en las
zonas Il y Hl resultaron muy praximos entre si, asi que se adopto su promedio para ambas zonas a fin de simphificar las
tablas { Instituto de Ingenieria, UNAM, comentarios a las NTC's de Sismo ).

¢. Anélisis sismico dinamico modal.

Conforme con las NTC's de Sismo toda estructura’pues2 asdlizarse-cor un método dinamico, pero con caracter
ohligatorio aguellas cuya altura exceda 60 m. Los métodos aceptados de analisis dinamico son el anélisis sismico
dinamico modal espectral, ASDME y el calculo paso a paso de ruspuesta a temh!ores especificos, -

(1). Analisis sismico dindmico modal espectral.

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

Da acuerdo con las NTC's de Sismo en este métode de anélisis debe incluirse el efecto de todos fos modes naturales
de vibracion con periodo mayor o igual 3 0.4 segy es obligatorio considerar los tres primeros modos de translacion en
cada direccion de analisis.
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Una vez que se han determinado los modos de vibrar de la estructura, es necesario combinarlos para conocer su
comportamiento ante una excitacion dinamica especifica, tomando en cuenta la contribucion de cada modo. La
respuesta final serd la combinacion de las respuestas independientes de cada uno de los modos, multiplicadas par un
factor, denominado coeficiente de participacién, ec. 1.88, que al desarrollarla, se convierte en la siguiente expresion:

&.En f=E1 m’ ¢”
€, = P e— (1.112)
! L m; q)rxz
i=1
donde:
m, Masa del nivel /.

!

¢, Amplitud del modo » parala masa /.
n Numero de niveles, grades de libertad.

Con este coeficiente de participacion se calculan las respuestas modales y se combinan como se establece en las
NTC's de Sismo, para calcular las respuestas totales con las expresiones 1.108 o 1.109:

Rose = N
=1
N N

Ree= | L X Rp;k
=1 =1

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

(2). Analisis paso a paso.

Para aplicar este método las NTC's de Sismo exigen que se usen por io menos cuatro movimientos representativos.
Con esto se pretende evitar gue se adopten disefios que puedan resultar inseguras porque la estructura en cuestion
sea poco sensible a las caracteristicas detalladas de un temblor particular, pero responda en condiciones mas
desventajosas ante otro, que difiera en los detalles, pero que sea representativa de ‘a misma intensidad, duracion y
contenido de frecuencia que el primero.

En general no se aplica para fines de disefo, por los tiempos de computadora requendas, sino mas bien para fines de
revision del comportamiento de edificios que han sido semetidos a sismos intensos y han tenido o no dafios importantes.

En este método se puede suponer comportamiento etastico de la estructura o bien comportamiento ne lineal, segin
diversas idealizaciones.

Al igual que en el método anterior, la fuerza cortante basal calcutada con este método no deberd ser menor que 80
porciento de la que predice el analisis estatico.
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EJEMPLOS SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD VIBRACIONES LIBRES SIN AMORTIGUAMIENTO

'VIBRACIONES LIBRES CON AMORTIGUAMIENT
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EJEMPLDS SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD VIBRACIONES LIBRES CON AMORTIGUAMIENTO

VIBRACIONES LIBRES SIN AMORTIGUAMIENTO -
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1.- INTRODUCCION

Uno de los temas del Curso Internacional de Ingenieria Sismica que cada afo organiza la
Division de Educaciéon Continua de la Facultad de Ingenieria, UNAM, es la cuantificacién de las
fuerzas que un sismo de diseno le ocasiona a un edificio, de acuerdo con los métodos que
recomienda algun coédigo que refleje las experiencias del comportamiento de tales
edificaciones ante la ocurrencia sistematica de dichos fendmenos naturales de magnitudes
significativas, como el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal Vigente
(RCDF87).

El hablar de edificios implica una geometria muy especial (trabes, columnas, muros, losas,
etc.) construida con determinados materiales (concreto acero, mamposteria, etc.) que durante
su vida util va a estar sometida a una serie de solicitaciones que tiene que resistir, entre las
gue se cuenta las debidas a fos sismos. Durante el desarrollo de la tecnologia que conduce a
construir edificaciones seguras y econdémicas, el ingeniero ha desarrollado una seria de
metodo que involucran los conceptos senalados (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 precision se tiene que relacionar cada vez mas con los otros
dos (geometria y material).

El tratar de cuantificar a uno (fuerzas) de los tres conceptos que definen a las estructuras
{geometria, material y fuerzas) independientemente de los modelos estructurales del cual
forman parte, es practicamente imposible sin involucrar hipétesis simplificadoras que
necesariamente deben conducir a resultados conservadores.

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

En este tema se presentan los conceptos que permiten aplicar los métodos que el RCDF87
recomienda para la cuantificacién de las fuerzas que un sismo de disefio le ocasiona a un
edificio, a fin de determinar los elementos mecanicos y cinematicos que dicho sismo de diseno
provoca y poder asi determinar los estados limites de falla de servicio que el mismo RCDF87
establece para lograr un disefio racional de dichas edificaciones. 3



2.- MODULACION ESTRUCTURAL DE LAS EDIFICACIONES

De acuerdo con el analisis estructural, que es la teoria que involucra a los conceptos de
geometria, material y cargas con las leyes de la mecanica newtoniana, se puede construir
modeios que son extraordinariamente simples ¢ bien extraordinariamente refinados, segun la
herramienta de trabajo (calculadora, computadora, etc.) de que se disponga para su manegjo.
Desde luego que los modelos refinados (grandes geometria, fuerzas dinamicas, no-linealidad
geométrica, no-linealidad material, etc.) implican necesariamente el uso de la computadora.

El Art. 189 de RCDF87 establece que : “Las fuerzas internas (elementos mecanicos) y las
deformaciones (elementos cinematicos) producidas por las acciones se determinaran mediante
un analisis estructural realizado con un meétodo reconocido que tome en cuenta las
propiedades de los materiales ante el tipo de carga que se consideren. *

Las normas técnicas complementarias ( NTC ) para diseno y construccién de estructuras de
concreto y de estructuras metdlicas del RCDF87, establecen que dichas estructuras se pueden
analizar con métodos que supongan un comportamiento elasticos , lineal.

Con base en lo anterior el RCDF87 permite utilizar el modelo mas simple del analisis
estructural: Material Elastico Lineal (material de Hooke) , desplazamientos pequenos (tensor

de deformaciones infinitesimales) , que es un modelo matematico lineal basado en la teoria de
la elasticidad lineal y la teoria de la mecanica de materiales.

2.1 Representacién Esquematica

A fin de tener una referencia de los elementos que definen a un edificio, en la figura 2.1 se
representa, de manera esquematica, a los siguientes elementos:
2.1.1 Elementos de la Superestructura

De acuerdo con ia figura 2.1 los elementos que conforman a la superestructura son aquellos
que sobresalen del suelo en el que se apoya el edificio, y son:

a) Trabes ({elementos barra tridimensionales contenidos en planos horizontales
denominadas losas). 2

b} Columnas (elementos barra tridimensionales contenidos en planos verticales ).

c) Muros (elementos sdlidos tridimensionales contenidos en wuno solo o en

varios planos verticales).

d) Losas (elementos tridimensionales contenidos en planos horizontales, idealizados ya
como diafragmas flexibles o bien como diafragmas rigidos).

Los elementos de la superestructura se construyen con materiales especificados y controlados

por el ingeniero.



2.1.2 Elementos del Suelo
El soporte de la estructura lo constituye el suelo, material de dos fases ( fase sdlida,

denominada esqueleto, y fase fluida, generaimente agua y gas ) construido de manera natural,
por lo que el ingeniero ha desarroliado la tecnologia apropiada para su modulacién.

2.1.3 Elementos de la Cimentacién

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

a) Contratrabes (elementos barra tridimensional contenidos en planos horizontales
denominadas losas de cimentacion, trabes de liga, etc.).

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

c) Muros verticales co.ntenidos 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 seccion 2.1, en esta secciones resumen ios conceptos formales de tales
elementos estructurales en relacion con su participacion en la construccion de las ecuaciones
de equilibrio de la edificacion.

El método mas versatil y poderoso para formular, resolver y manejar las ecuaciones de
equilibrio de las estructuras, es el método de las rigideces o de los desplazamientos (para ios
elementos barras, asociados a las estructuras esqueletales o marcos) y el método del
elemento finitc en su formulacidn de los desplazamientos {para los elementos soélidos
bidimensionales , placas plar.as y cascarones de las estructuras denominadas continuas). La
versatilidad y poderio de los métodos anteriores estan asociados a su adecuacion al uso de
las computadoras. ’

Las ecuaciones de equilibrio de los elementos estructurales se establecen en término 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 (numero de componentes de
desplazamiento lineales y angulares).

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



8 _ .0
;g—f + ku (24)

- fO +fl.l
donde los vectores y la matriz de la ecuacion anterior estan asociados a los elementos

mecanicos y cinematicos de los puntos nodales del elemento estructural, y los nombres mas
comunes que reciben son los siguientes:

: fg = Vector de fuerzas equilibrantes
VA = Vector de fuerzas de empotramiento
f¥ = ku = Vector de fuerzas de desplazamiento (2.2)
k = Matriz de rigideces

Vector de desplazamiento

=
il

En las ecuaciones 2.1 y 2.2 la magnitud y el numero de los componentes de los vectores y de
la matriz dependen del numero de puntos nodales y de sus correspondientes grados de
libertad que definen al elemento estructurat.

2.2.1 Elementos Barra

Son elementos tridimensionales para representar 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 mecanica de
materiales y para su integracion 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
libertad, tres lineales y tres anguiares. Se presentan casos. particulares.como son ias barras
con tres grados de libertad por nudo (dos lineales y un angular),.las barras_de-reticula con
entrepisc con tres grados de libertad por nudo (uno lineal y dos angulares), las barras de
armadura (barras axiaies o barras doblemente articuladas) con tres (tridimensionaies) y dos
(bidimensionales) grados de libertad por nudo (que son desplazamiento lineales, ya que los
angulares seon linealmente dependientes por corresponder a articulaciones). En general, los
vectores tienen seis componentes,

2.2.2 Elementos sélidos bidimensionales (muros planos)

Son elementos tridimensionales que unicamente pueden soportar cargas y desplazamientos
contenidos en su superficie media (plana). Geométricamente se pueden definir mediante un

)



tridngulo (tres o mas puntos nodales) o un cuadrilatero (con cuatro o mas puntos nodales),
segun se indica en la figura 2.2 . A cada punto nodal normaimente se le asignan dos
componentes de desplazamiento lineal. Las ecuaciones de equilibrio se establecen mediante
algunas de las tecrias de la mecanica del medio continua (como la teoria de ia elasticidad
lineal) y para su solucién se utiliza el MEF,

2.2.3 Elementos placas planas {losas)

Son elementos tridimensionales que generalmente se utilizan para soportar cargar
transversales a su superficie media (plana) . Geométricamente se pueden definir mediante un
triangulo (tres o mas puntos nodales) o un cuadrilatero (con cuatro o mas puntos nodales),
segun se indica en i{a figura 2.2 . A cada punto nodal normaimente se le asignan dos
componentes de desplazamiento (uno lineal y angulares). Las ecuaciones de equilibrio se
establecen mediante algunas de Ias teorias de la mecanica del medio continua (como |a teoria
de la elasticidad fineal) y para su solucién se utiliza el MEF.

2.2 .4 Elementos cascarones (muros tridimensionales)

Son elementos tridimensionales que generalmente se utilizan para soportar tanto cargar
transversales a su superficie media (plana) como cargar transversales en su superficie
(membrana) . Geométricamente se pueden definir mediante un triangulo (tres o mas puntos
nodales) o un cuadrilatero (con cuatro o mas puntos nodales), segun se indica en la figura 2.2
Ademas de los tres componentes de desplazamiento correspondientes a los elementos losas
se lo adicionan los tres desplazamientos del elementc membrana (dos lineales contenidos en
su superficie y uno angular normal a su superficie). Las ecuaciones de equilibrio se establecen
mediante algunas de las teorias de la mecanica del medio continua (como la teoria de la
elasticidad lineal) y para su solucion se utiliza el MEF.

2.2 .5 Diafragmas flexibles

Los diafragmas son elementos planos {en los edificios) gue unen a varios elementos
estructurales que los obliga a despiazarse en conjunto, como si fuera una membrana. Desde
luego que existen desplazamientos relativos entre los elementos unidos por i diafragma. A
cada punto nodal de los elementos estructurales contenido en el diafragma le corresponden
dos desplazamientos lineales y un angular, que desde luego son independieni2s para cada
punto nodal (fig. 2.2) .Los diafragmas flexibles se modelan mediante el elemento finito
cascaron del inciso 2.2.4.

2.2.6 Diafragmas rigidos

Cuando los desplazamientos relativos entre los elementos unidos por el diafragma (descrito en
el inciso 2.2.5) son pequenios y se pueden considerar nulos, se dice que el diafragma es rigido
y , por tanto, los desplazamientos de los puntos nodales contenidos en el diafragma son
linealmente dependientes de los tres desplazamientos del diafragma (dos lineales y uno



angular) . Desde luego que el numero de desplazamientos independientes  del diafragma
rigido (unicamente tres, fig. 2.2) resulta ser mucho menor que el correspondiente a los del
diafragma flexible (seis por el numero de puntos nodales contenidos en dichos 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 analisis estructural de
ios edificios. Independientemente de los elementos estructurales que participan en el
ensamble, las ecuaciones de equilibric de los modelos estructurales sometidos a cargas
estaticas resultan ser:

kU = F (23)
Los vectores y la matriz de ios modelos estructurales dados por la ec. 2.4 se denominan .
U
F

Vector de desplazamiento de la estructura (desconocido)

Vector de fuerzas de la estructura (conocido) (24)

k = Matriz de rigideces de la estructura (conocida)

El numero de componentes de los vectores de la estructura {Ec. 2.4) es igual al numero de
compenentes de desplazamiento (lineales y angulares) desconocidos, linealmente
independientes, de los puntos nodulares de la estructura (grados de libertad de la estructura) .
los modelos estructurales mas comunes se describen a continuacion .

2.3.1 Marcos Tridimensionales

[ M T, - - - - 4 R
Es un modelo estructural formado exclusivamente con ifos elementos barra descritos en el
incisc 2.2.1 o necesanamente debe contener barras tridimensionales, pero también pueden
existir combitiaciones de barras pianas, barras de reticula de entreplso y barras axiales.

2.3.2. Muros tridimensionales
Este modelo se construye con el ensamble de elementos sélidos bidimensionales (inciso 2.2.2)

, elementos placas planas (inciso 2.2.3) y elementos cascarones (inciso 2.2.4) , segun €l tipo
de carga que actua en sus respectivas regiones.



2.3.3 Muromarcos Tridimensionales

El modelo de muromarcos tridimensionales es una combinacion de ios modelos marcos
tridimensionales y muros tridimensionales.

2.3.4 Marcos planos

Este modelo es un caso particular de los marcos tridimensionales y se obtiene mediante el
ensamble de barras planas, por lo que su geometria y cargas estan contenidas en un plano.
2.3.5. Muros planos

Este modelo es un caso particular de los muros tridimensionales y se obtiene mediante el
ensamble de elementos soélidos 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 combinacién de los modelos marcos planos y muros
planos.

2.3.7 Rigideces de entrepiso

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

Comoe se muestra en la figura 2.3, la estructura plana original {(marce, muro, 0 muromarco) se

reemplaza por la estructura a base de resortes. La constante del resorte, denominada rigidez
de entrepiso, se cuantifica de acuerdo con la siguiente expresion:

Los elementos de ta Ec. 2.5 se muestran en la figura 2.8 y se definen como :

Au.

i = Desplazamiento relativo del i-esimo entrepiso



U, = Desplazamiento horizontal del i-esimo nivel (2.6)
U_, = Desplazamiento del (i-1)-esimo nivel
V, = Fuerza constante del i-esimo 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 ngideces del entrepiso se hacen hipétesis respecto a los
desplazamientos angulares y fuerzas constantes en los entrepisos y niveles adyacentes (como
en el caso de las férmulas de Wilbur).

Por supuesto que las rigideces de piso se pueden cuantificar mediante el uso de las
computadoras al estimar las fuerzas horizontales que actuan en las estructuras planas, pero
resulta mucho menos eficiente que utilizar los métodos de analisis que existen y que fueron
disefados para ser manejados por una computadora.

2.4 Modelos estructurales para el analisis de edificios ante fuerzas sismicas

Un concepto basico para cuantificar las fuerzas sismicas en ias edificaciones es el modelo
estructural utilizado. En este inciso de describen, de manera esquematica, los modelos
estructurales que se utilizan en el analisis sismico de las edificaciones.

2.4.1 Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragma flexibles

El modelo estructural del edificic se forma con los modelos estructurales correspondientes a
marcos y muromarcos tridimensionales (incisos 2.3.1 y 2.3.3.) unidos mediante un diafragma
flexible (inciso 2.6) segun se muestra en la figura 2.4.

El numero de ecuaciones de equilibrio esta asociado a los componentes del desplazamiento
(lineales y angulares) linealmente independientes de los puntos nodales del edificio, que aun
para edificios relativamente pequeros, resulta ser un numero grande comparado con otros
modelos Este modelo puede provocar problemas de aproximacion debido a que la
modulacion de la ngidez en el plano del '1|afragma resulta ser muy grande. b

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

2.4.2. Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragma rigidos

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

2,43 Subestructuras formadas con marcos y muromarcos tridimensionales unidos con
diafragma rigidos (ETABS).

Existen programas de computadora de propositos especiales (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, etc.).

La construccion de este modelo se basa en considerar a los marcos y muromarcos
tridimensionales como una subestructura, segun se observa en la fig. 2.5 .De las ecuaciones
de equilibrio de los 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 una triangulacidon parcial . El numero de ecuaciones de equilibrio de este modelo es
igual a tres veces el numero de diafragmas rigidos, que es mucho menor que el modelo
descrito en el inciso 2.4.1 y también que en el 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 0O mas subestructuras que, desde luego, se proporcionan
despiazamientos independientes, a menos que se establezca un criterioc que pueda reducir
este problema caracteristico de este modelo. Otra forma de evitar este problema es considerar
una sola subestructura que resulta del tamano del edificio.

2.4.4 Subestructuras formadas con marcos y muromarcos planos unidos con diafragma
rigidos (TABS)

Este modelo corresponde a la version original del modelo anterior (inciso 2.4.3.) en donde se
utilizan como subestructuras a las estructuras pIanas (marcas, muros y muromarcos) , como se
muestra en a fig. 2.6 . TABS se refiere a : Threediimensional Analysis of Building System.

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

2.45 Subestructuras formadas con rigideces de entrepiso (resortes) unidas con diafragma
rigidos
Este modelo es una simplificacion del modelo anterior (incisc 2.4.4) en donde ias

subestructuras resultan ser las rigideces de entrepiso asociadas a cada murge o muromarco,
segun se indica en la fig. 2.7
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Las rigideces de entrepiso se consideran que estan orientadas en dos direcciones ortogonales
que forman dos modelos estructuraies (unidireccionales) independientes, segun se muestra en
la figura 2.9. Los grados de libertad de cada modelo estructural independiente esta formado
por los desplazamientos horizontales de cada diafragma en la direccién que le corresponde al
modelo (el numero de ecuaciones es igual al numero 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 subyacen y se le aplica |la fuerza contante de dicho entrepiso. La fuerza cortante es la
que se distribuye entre las rigideces de entrepiso que subyacen al diafragma, al considerar el
equilibrio de cada diafragma independiente de los demas.

Con la fuerza cortante que a cada rigidez de entrepiso le corresponde, se cuantifican las
fuerzas sismicas de cada nivel, que son las que se aplican a las estructuras planas
correspondientes a las rigideces de entrepiso (marcos, muros y muromarcos).

2.4 6 Método simplificado del RCDF87

En este método, las Normas Técnicas Complementarias (NTC) para disefo y construccion de
estructuras de mamposteria establece que, es admisible considerar que la fuerza cortante que
toma cada muro es proporcional a su area transversal e ignorar los efectos de torsién. Las
fuerzas sismicas con las que se obtienen las fuerzas cortantes se cuantifican de manera
independiente del modelo estructural del edificio.

3. PARAMETROS QUE DEFINEN LA MAGNITUD DE LAS FUERZAS
SISMICAS

A continuaciéon se resumen los parametros que el Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal (RCDF87) considera para cuantificar la magnitud de las fuerzas que un sismo
de diseno ocasiona a una estructura.

3.1 Uso de las edificacicnes

:5“ - - T - r -~
De acuerdo con el RCDFB7 se tiene que:

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

I. GRUPQ A. Construcciones cuya falla estructural podria causar:
[ a pérdida de un numero elevado de vidas, o

Pérdidas econémicas o culturales excepcionalmente altas, o
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Que constituyen un peligro significativo por contener sustancias téxicas o explosivas,

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

Hospitales y escuelas,

Estadios,

Templos,

Salas de espectaculos y hoteles que tengan salas de reunidn que pueden alojar mas
de 200 persocnas;

Gasolinerias,

Depdsitos de sustancias inflamables o téxicas,

Terminales de transporte,

Estaciones de bomberos,

Subestaciones eléctricas y centrales telefénicas y de telecomunicaciones, .
Archivos y registros publicos de especial importancia & juicio del DDF,
Museos,

Monumentos y

Locales que alojen equipo especialmente costoso

II. GRUPQ 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.  Construccicnes de mas de 30 m de altura o con mas de 6,000
m’ de area total construida, ubicadas en las zonas | y Il segun
se define en el articulo 175, y
Construcciones de mas de 15 m de altura o 3,000 m® de area
total construida, en zona lil y

b) SUBGRUPQ B2.. Las demas de este grupo.

3.2 Coeficiente sismico

De acuerdo con el RCDF87 se tiene:

Art. 206 El coeficiente sismico c, es el consiente de la fuerza cortante horizontal que debe
considerarse que actua en la base de la construccion 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 de partir el cual sus
desplazamientos con respecto al terreno circundante comienzan a ser significativos.
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Para calcular el peso total se tendran en cuenta cargas muertas y vivas que
correspondan segun ios capitulos IV y V de este Titulo (VI).

El coeficiente sismico para las construcciones clasificadas como grupo B en el articulo
174 se tomaran los siguientes valores:

Zona No. Coeficiente sismico (¢}
I : 0.16
Il 0.32
1] 0.40

A manos que se emplee el metodo simplificado de analisis en cuyo caso se aplicaran
los coeficiente que fijen las NTC, y a excepcion de las zonas especiales en las que
dichas NTC especifiquen otros valore de c.

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

De acuerdo con lo anterior se puede escribir

|4 . _—
¢ =— = Coeficiente sismico
Q0
donde
No niv
Vo = F; = Fuerza cortante en ia base

i=1

No my

Wo= D

=1

W, = Peso de la construccién

F; = Fuerza sismica en &l i-ésimo nivel

W, = Peso de ia construccion en el i-ésimo nivel

3.3 Zonificacién sismica

De acue

Art. 175.

rdo con el RCDF87 se tiene

Para fines de estas disposiciones, el DF se considera dividido en las zonas I, Il y Il
dependiendo del tipo de suelo.
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Las caracteristicas de cada zona y los procedimientos para definir la zona que
corresponde a cada predio se fijan en el capituio VIl {Disefic de cimentaciones) de
este Titulo {VI. Seguridad estructural de las construcciones).

Art. 219 Para fines de este Titulo (VI) el DF se divide entres zonas con las siguientes
caracteristicas generales:

Zonall.

Zona .

Zona lll.

LOMAS, formadas por rocas o suelos generalmente firmes que fueron
depositados fuera del ambiente lacustre, pero en los que pueden existir,
superficialmente o incrustados, depdésitos arenosos en estado suelto o
cohesivos relativamente blandos. En esta zona, es frecuente Ia
presencia de oquedades en rocas y de cavernas y tuneles excavados
en sueios para explotar minas de arena.

TRANSICION, en la que los depositos profundos se encuentran a 20 m
de profundidad o menos, y que esta constituida predominantemente por
estratos arenosos y limoarenosos intercalados con capas de arcilla
lacustre; el espesor de éstas es variable entre decenas de centimetros
y pocos metros, y

LACUSTRE, integrada por potentes depodsitos 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 depédsitos lacustres suelen estar cubiertos superficiaimente por
suelos aluviales y rellenos artificiales; el espesor de este conjunto
puede ser superior a 50 m.

La zona a que corresponda un periodo se determinara a partir de las investigaciones que se
realicen en el subsuelo del predio objeto de estudio, tal y como io establecen las NTC. En caso
de construcciones ligeras o medianas, cuyas caracteristicas se definirdn en dichas normas
(NTC para cimentaciones) podra determinarse la zona mediante el mapa incluido en las
mismas (ver fig. 1 NTC para cimentaciones), si el predio esta dentro de la porcidén zonificada;
los predios ubicados a menos de 200 m de las fronteras entre dos de las zonas antes
descritas se supondran ubicados en la mas desfavorable.

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

Los parametros de diseno de la cimentacion.

La variacion de los mismos en la planta del predio.
Los procedimientos de construccion.

Ademas debera ser tal que permita definir

En la zona | a que se refiere el articulo 219 del RCDF, si existen en
ubicaciones de interés matenales sueltos superficiales, grietas,
oquedades naturales o galerias de minas, y en caso afirmativo su
apropiadc tratamiento, y
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il. En las zonas Il y Il del articulo mencionado en la fraccién anterior, la
existencia de restos arqueolégicos, cimentaciones antiguas, grietas,
variaciones fuertes de estratigrafia, historia de carga del predio o cualquier
ofro factor que pueda originar asentamiento diferenciales de importancia,
de modo que todo ello puede tomarse en cuenta en el diseno.

Las NTC para cimentaciones en su capitulo 2 {Investigaciones de! subsuelo) establecen la
tabla Y tos requisitos minimos para la investigacidn del subsuelo para las construcciones
ligeras o medianas de poca extension y con excavaciones someras, y para las construcciones
pesadas, extensas o con excavaciones profundas.

Las NTC para sismo en su capitulo 3 (Espectros para disefio sismico) establecen que e!
coeficiente, ¢, que se obtiene de! Art. 206 del RCDF87 salvo en |la parte sombreada de la zona
Il (ver fig. 3.1 de dichas NTC) toma los siguientes valores:

¢ = 0.4 para las estructuras del grupo By

¢ = 0.6 para las estructuras del grupo A.

3.4 Condiciones de regularidad

De acuerdo con Jas NTC para el disefo por sismo, en su capitulo 6, para que una estructura
pueda considerarse regular debe satisfacer los siguientes requisitos:

1. Su planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales por [0 que toca a
masas, asi como a muros y otros elementos resistentes.

2. La relacion de su altura a la dimension menor de su base no para 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 saliente cuya dimension exceda de 20 por ciento de la
dimension de la planta medida paralelamente a la direccion que se considera de la entrante
o la saliente.

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

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

7. El peso de cada nivel, gue incluye la carga viva que debe considerarse para disefo sismico,
no es mayor que el del piso inmediato inferior, ni excepcion hecha del ultimo nivel de la
construcciéon, es mencer que 70 por ciento de dicho peso.

8. Ningun poso tiene un area, delimitada por los panos exteriores de sus elementos
resistentes verticales, mayor que la del piso inmediate inferior ni menos que 70 por ciento
de ésta. Se exime de este Ultimo requisito Unicamente al Ultimo piso de la construccion.

8. Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en dos direcciones ortogonales
por diafragmas ortogonales y por trabes o losas planas.
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10.La nigidez al corte de ningun entrepiso excede en mas de 100 por ciento a la del entrepiso
inmediatamente mnferior.

11.En ningtin entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente, e,, excede del 10
por ciento de la dimensién en planta de ese entrepiso medida paralelamente a la
excentricidad mencionada.

NOTA:

En el capitulo 4 (Reduccion de fuerzas sismicas) de las NTC para disefio por sismo
(inciso 4.4.2 de estas notas) se especifica que: “... En el disefio sismico de las
estructuras que no satisfacen las condiciones de regularidad que fija la seccion 6

1 n

de estas normas, se multiplicara por 0.8 el valor de Q'

3.5 Factor de comportamiento sismico

De acuerdo con el RCDF87 se tiene que

Art. 207.

Cuando se aplique el método estatico o un método dinamico para analisis sismico,
podran reducirse con fines de disefio las fuerzas sismicas calculadas, empleando
para ello los criterios que las NTC, en funcién de las caracteristicas estructurales y
del terrenc. Los desplazamientos calculados de acuerdo con estor métodos,
empleando las fuerzas sismicas reducidas, deben multiplicarse por el factor de
comportamiento sismico que marquen dichas Normas.

Los coeficientes que especifique las NTC para la aplicacidn del método
simplificado de analisis tomaran en cuenta todas las reducciones que procedan por
los conceptos mencionados. Por ello las fuerzas sismicas calculadas por este
meétodo no deben sufrir reducciones adicionales.

De acuerdo con las NTC para sismos del RCDF87 en su capitule 5, los valores de los factores
del comportamiento sismico, Q, se especifican a continuacion:

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

1.

La resistencia en todos los entrepisos es suministrada exclusivamente

Por marcos no contraventeados de acero o concreto reformados, ¢ Gien

Por marcos contraventeados o con muros de concreto reforzados en los que cada
entrepiso los marcos son capaces de resistir, sin contar muros i contravientos,

-cuando menos 50 por ciento de la fuerza sismica actuante.

Si hay muros ligados a la estructura en la forma especificada en el caso Y del articulo
204 del RCDF87, éstos se deben tener en cuenta en el analisis, pero su contribucion
a la capacidad ante fuerzas |laterales s6lo se tomara en cuenta si estos muros son de
piezas macizas, y los marces, sean o no contraventeados, y los muros de concrefo
reforzado son capaces de resistir al menos 80 por ciento de las fuerzas l|aterales
totales sin la contribucién de los muros de mamposteria.
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3. El minimo cociente de la capacidad resistente de un entrepiso entre la accion de
disefio no difiere en mas de 35 por ciento del promedio de dichos cociente para todos
los entrepisos. Para verificar el cumplimento de este requisito, se calculara la
capacidad resistente de cada entrepiso teniendo en cuenta todos los elementos que
puedan contribuir a la resistencia, en particular los muros que se hallen en el caso i a
gue se refiere el articulo 204 del Reglamento.

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

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

Il. Se adoptara Q = 3 cuando se satisfacen las condiciones 2, 4 y 5 del caso | y en cualquier
entrepiso dejan de satisfacerse las condiciones 1 6 3 especificadas para el caso | pero ia
resistencia en todos los entrepisos es suministrada:

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

Por marcos rigidos de acero,

Por marcos de concreto reforzado,

Por muros de concreto reforzado,

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

Las estructuras con losas planas deberan cumplir los requisitos que sobre el particular
marcan las normas técnicas comentarias para estructuras de concreto.

IIl. Se usara Q = 2 cuando la resistencia a fuerzas laterales es suministrada

Por losas planas con columnas de acero o de concreto reforzado,
Por marcos de acero o de concreto reforzado, contraventeados o no,
Por muros o columnas de concreto reforzado,

que no cumplen en algun entrepiso fo especificado por los casos | y Il de esta seccién, o

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

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

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

18



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

Por combinaciones de dichos muros como elementos como los descritos para los casos
Il 'y lll, o por marcos y armaduras de madera.

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 satisfaccion 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 toda la estructura en la direccién de analisis el valor minimo que
Q que corresponde a los diversos entrepisos de |a estructura en dicha direccion.

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

3.5.1 Condiciones para marcos ductiles de concreto

Con base en los puntos 1.4 y Il del inciso 3.5, se reproduce el Capitulo 5, Marcos ductiles, de
las NTC para disefo y construccion de estructuras de concreto del RCDF87.

3.5.1.1 Requisitos generales

Los requisitos de este capituio se aplican a marcos colados en el lugar, disefados por sismo
con un factor de comportamiento sismicoe, Q@ = 4. También se aplican a los marcos de
estructuras colocadas en el lugar disefadas con Q = 4, formadas por marcos y muros de
concreto reforzado que cumplan con el inciso 4.5.2 (de las NTC para disefio y construccion de
estructuras de concreto del RCDF87), que debe incluir el inciso b) de esa seccion, o marcos y
contravientos que cumplan con el inciso 4.6 (de las NTC para diseno y construccion de
estructuras de concreto del RCDF87), en las que la fuerza cortanie resistida por los marcos
sea, al menos, el 50 por ciento del total y, asi mismo, a los marcos de estructuras coladas en
el lugar, disefiadas con Q = 3 y formadas por marcos y muros o contravientos que cumpian
con el inciso 4.5.2 (de las NTC para diseftio y construcciéon de estructuras de concreto de
RCIDFR7), que debe incluir el inciso B) de esa seccion, o ‘el inciso-4.6 (de las NTC para disero
y construccidon de estructuras de concrete del RCDF87), en las que la fuerza cortante resistida
por los marcos sea menor que el 50 por ciento del total. En todos los casos anteriores, los
requisitos se aplican también a los elementos estructurales de la cimentacion.

Sea que la estructura esté formada solo de marcos ¢ de marcos y muros o contravientos,
ningun marco se debe disenar para resistir una fuerza cortante horizontal menor que el 25 por
ciento de la que le corresponderia si trabajara aislado del resto de la estructura.

La resistencia especificada del concreto, f'c, no debe ser menor de 200 Kg/cmz.

" Las barras de refuerzo deben ser corrugadas de grado no mayor de el 42 y deben cumplir con
los requisitos de las normas NOM-B6. Ademas, las barras longitudinales de vigas y columnas
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deben tener fluencia definida, bajo un esfuerzo que no exceda al esfuerzo de fluencia
especificado en mas de 1,300 Kg/cm’, y su resistencia real debe ser, al menos, igual a 1.25
veces su esfuerzo real de fluencia.

Se deben aplicar ias disposiciones de estas normas (NTC para disefio y construccion de
estructuras de concreto del RCDF87) que no se modifiquen en este capitulo.

3.5.1.2 Miembros de flexién
Los requisitos de este inciso se aplican a miembros principales que trabajan esencialmente a

flexién. Se incluyen vigas y aquellas columnas con cargas axiales pequenas, tales que:

Pu < 01 Ag f,c (32 )

3.5.1.2.1 Requisitos geometricos
a) El claro libre debe ser menor que cuatro veces el peralte efectivo.

b) En sistemas de viga y losa monolitica, la relacién entre la separacién de apoyos que
eviten el pandeo lateral y el ancho de la viga no debe exceder de 30.

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

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

e) E! eje de la viga no debe separarse horizontalmente el eje de la columna mas de un
décimo de la dimensién transversal de la columna normal a la viga.
3.5.1.2.2 Refuerzo tongitudinal

En toda seccion 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

07 |7 (33)

Y debe constar, al menos, por dos barras corridas de 12.7 mm de diametro (No. 4). El area de
acero a tensidén no debe exceder de 75 por ciento de |la correspondiente a la falla balanceada
de la seccion.

1
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El momento resistente positivo en la unién con un nudo no debe ser menor que la mitad del
momento resistente negativo que se suministre en esa seccion. En ninguna seccién a to largo
del miembro el momento resistente negativo, ni ei 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 trastapes solo si en la longitud del traslape se suministra
refuerzo transversal de confinamiento (refuerzo helicoidal o estribos cerrados); el paso o la
separacion de este refuerzo no debe ser mayor que 0.25 d, ni que 10 cm. Las uniones por
traslapes no se permiten en |os casos siguientes:

a) Dentro de los nudos

b) En una distancia de dos veces el peralte del miembro, medida desde el parno del nudo,
y

c) En aquellas zonas donde e! 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 mecanicos, que cumplan con los requisitos
del inciso 3.9 (NTC para disefo y construccidon de estructuras de concreto del RCDF87), a
condicion de que en toda seccién de unién, cuando mucho, se unan barras alternadas y que
las uniones de barras adyacentes no disten entre si menos de 60 cm en la direccion
longitudinal del miembro.

3.5.1.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento

Se debe suministrar estribos cerradeos de , al menos, 7.9 mm de diametro (No. 2.5) que
cumplan con los requisitos de tos parrafos que siguen, en las zonas siguientes:

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

b) En la porcion del elemento que se halle a una distancia igual a dos peraltes (2h) de
toda seccién donde se suponga: o''el anadlisis lo indique, que se va a formar una
articulaciéon plastica (si la articulacion se forma en una secmon intermedia, los dos
peraltes se deben tomar a cada lado de la seccidh).

El primer estribo se debe colccar a no mas de 5 cm de fa cara del miembro de apoyo. La
separacion de los estribos no debe exceder los valores siguientes:

a) 0.25d

b) Ocho veces el diametro de la barra longitudina!l mas delgada
c) 24 veces el diametro de la barra del estribo

d) 30cm
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Los estribos a que se refiere esta seccién 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
diametros de largo. En cada esquina del estribo debe quedar, al menos, una barra longitudinal.
Los radios de doblez deben cumplir con los requisitos del inciso 3.8 (NTC para disefio y
construccion de estructuras de concreto del RCDF87). La localizacion del remate del estribo
debe alternarse uno a otro.

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

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

3.5.1.2.4 Requisitos para fuerza cortante

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

Como opcién, pueden dimensionarse con base en la fuerza cortante de disefio obtenida del
analisis, si el factor de resistencia Fg, se le asigna un valor de 0.8, en lugar de 0.8.

El refuerzo para fuerza cortante debe estar formado por estribos verticales cerrados de una
pieza, de diametro no menor de 7.9 mm (No. 2.5), rematados como se indica en el inciso
3.56.1.2.3.

3.5.1.3 Miembros a flexocompresién

Los requisitos de esta seccion se aplican a miembros en los que la carga axial de disefio sea
tal que. - T -5 PR -

P, > 0.1 Af. ‘ (3.4)

3.5.1.3.1 Requisitos geometricos

a) La dimensién transversal minima no debe ser menor que 30 cm.
b) El area Ay, debe cumplir con la condicion. -
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P

A z2—= (3.5)
8 '
057",
C) La relacion entre la menor dimensién transversal y la dimension transversal
perpendicular no debe ser menor gue 0.4.
d) La relacidn entre la altura libre y la menor dimensién transversal no debe exceder de

15.
3.5.1.3.2 Resistencia minima a fiexion

Las resistencias a flexién de las columnas en un nodo deben satisfacer la siguiente condicion.

> Me>15> M

donde:

Z Mg = Suma de los momentos resistentes de disefio de las columnas que
llegan a ese nodo, referidas al centro del nudo

Z M, = Suma de los momentos resistentes de disefio de las vigas que

lliegan al nodo, referidas al centro de éste

Las sumas anteriores deben realizarse de modo que 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 caicular la carga axial de diseno para la cual se value el momento resistente, My, de una
columna, la fraccion 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 mencionada. El factor de
resistencia por flexocompresién se debe tomar igual a 0.8.

Como opcidn, ias columnas pueden dimensionarse con los momentos y fuerzas axiales de
diseno obtenidos del anaiisis, 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 satisface la siguiente condicién.

0.01< p < 0.04 (3.7)
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Solo se deben formar paquetes de dos barras.

El traslape de barras longitudinales solo se permite en la mitad del elemento; estos traslapes
deben cumplir con los requisitos del inciso 3.9 (NTC para diseno y construccién de estructuras
de concreto del RCDF87). Las uniones soldadas o con dispositivos mecdnicos que cumplan
con los requisitos del inciso 3.9 (NTC para disefio y construccion de estructuras de concreto
del RCDF87), pueden usarse en cualquier localizacién con tal de que en una misma seccion
cuando mas se unan barras alternas y que las uniones de barras adyacentes no disten entre si
menos de 80 cm en la direccién longitudinal del miembro.

El refuerzo longitudinal debe cumplir con las disposiciones del inciso 3 (NTC para disefio y
construccion de estructuras de concreto del RCDF87) que no se madifican en este inciso.

3.5.1.3.4 Refuerzo transversal

Debe cumplirse con los requisitos del inciso 3.3 (NTC para disefio y construccién de
estructuras de concreto del RCDF 87) y los de | inciso siguiente (inciso 3.5.1.3.5), y con los
requisitos minimos que aqui se establecen. No debe ser de grade mayor que el 42.

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

a) La mayor dimensidn transversal de ésta
b) Un sector de su altura libre
c) 60 cm

En la parte inferior de columnas de pantalla baja este refuerzo debe llegar hasta media altura
de la columna, y debe continuarse dentro de la cimentacion, al menos, una distancia igual a la
longitud de desarrollo en compresion de la barra mas gruesa (en los nudos se debe cumplir
con los requisitos del inciso 3.5.1.4 que se indican posteriormente.

a) En columnas de nucleo circular, la cuantia, volumétrica de refuerzo helicoidal o de
estribos circulares, Ps, debe cumplir con la siguiente relacion.

Ps > 0.45 (%-1) fe

c
fY
(3.8)
ps> 012 LC
i
b) En columnas de nucleo rectangular, la suma de las areas de estribos y grapas, Aq, en

cada direccion de la seccion de la columna debe cumplir con la refacion.
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(3.9)
Agn = 0.12 sh,
donde:
A. = Area transversal del nucleo, hasta la orilla exterior del refuerzo transversal
A. = Area transversal de 1a columna
f, = Esfuerzo de fluencia del refuerzo transversal
h. = Dimensién del nucleo, normal al esfuerzo de area Ay,

s = Separacion del refuerzo transversal

Este refuerzo transversal debe estar formado por estribos de una pieza, sencillos ©
sobrepuestos, de diametre no menor de 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 valla fongitudinal de la periferia con doblez de 135 grados, seguido de un tramo recto
de, al menos, 10 diametros de |la grapa.

La separacion del refuerzo transversal no debe exceder de la cuarta parte de la menor
dimension transversal del elemento, ni de 10 cm.

La distancia centro a centro, transversal al eje del miembro, entre 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 sencilios, la mayor dimension
de éste no debe exceder de 45 cm.

En el resto de la columna el refuerzo transversal debe cumplir con fos requisitos del inciso 3
(NTC para disefo y construccion de estructuras de concreto de! RCDF87).

3.5.1.3.5 Regquisitos para fuerza cortante

Los elementos a flexccompresion 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 diseno 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 columnas de planta baja se debe usar el momento resistente de disefio de
la columna obtenido con |a carga axial de disefic que conduzca al mayor momento resistente.
En el extremo superior de columnas del tltimo entrepiso se debe usar 1.5Zmg,
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Cuando las columnas se dimensiones por flexocompresion con e! 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 diserio obtenida del analisis, y utilizar un factor de resistencia igual a 0.5.

En elementos a flexocompresion en que la fuerza axial de disefo, incluyendo los efectos del
sismo, sea menor que A,f' /20, al calcular el refuerzo para fuerza cortante, si la fuerza cortante
de disefio causada por el sismo es igual 0 mayor que la mitad de la fuerza cortante de disefo
calculada segun los parrafos anteriores, se puede despreciar la contribucion del concreto V..

El refuerzo para fuerza cortante debe estar formado por estribos cerrados, de una pieza,
rematados como se indica en el inciso 3.5.1.2.3, o por hélices continuas, ambos de diametros
no menor que 9.5 mm (No. 3) y de grado nc mayor que el 42,

3.5.1.4 Uniones viga-columna

3.56.1.4.1 Requisitos generales

La fuerza que intervienen en el dimensionamiento por fuerza cortante de la union se debe
determinar al suponer que el esfuerzo de tension en las barras longitudinales de las vigas que

llegan a la unién es 1.25f,.

El refuerzo longitudinal de las vigas que llegan a ta unién debe pasar dentro del nucleo de la
columna.

En los planos estructurales deben incluir 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.

3.6.1.4.2 Resistencia a fuerza cortante
Se debe admitir revisar la resistencia del nodo a fuerza cortante en cada direccidén principal de

la seccion en forma independiente. La fuerza cortante se debe calcular en un planc horizontal
a media altura del nodo. 4 - - - Coe

-

En nudos confinados como se dice en el inciso 3.5.1.4.2, |a_resistencia de disefo a fuerza
cortante se debe tomargual a ’ )

5.5Fraf f'bh (3.11)

En otros nodos se debe tomar igual a.
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4.5Fr.[ fobeh (3.12)

be es el ancho efectivo del nodo
h es la dimension transversal de la columna en la direccion 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 dei refuerzo

Toda barra de refuerzo longitudinal de vigas que termine en un nudo debe prolongarse hasta
la cara lejana del nucleo de la columna y rematarse con un dobles a 90 grados, seguido de un
tramo recto n menor de 12 diametros. La seccidn critica para revisar el anclaje de estas barras
debe ser el plano externo del nucleo de la columna. La revision se debe efectuar de acuerdo
con la seccion 3.1.1c (NTC para disefio y construccion de estructuras de concreto RCDF87),
donde es suficiente usar una longitud de desarrollo del 90 por ciento de la alli determinada.

Los diametros de las barras de vigas y columnas que pasen rectos a través de un nudo deben
selecionarse de modo que cumplan las relaciones siguientes;

h(columna)/d, (barras de viga) > 20
: (3.13)
h(viga)/d, (barras de columna) > 20 N
donde :
h (columna es la dimension transversal de la columna en la direccion de las barras de viga
consideradas.

Si en la columna superior del nudo se cumple que:

Pu_ 503 (3.14)
Agf'(.‘ s

se puede tomar la relacion siguiente:

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

27



La relacién dada por la Ec. 3.15 también es suficiente cuando en la estructura los muros de
concreto reforzado resisten mas del 50 por ciento de la fuerza lateral total.

3.5.1.5 Sistemas losa plana-columnas para resistir sismo

Si la altura de la estructura no excede de 20 m y, ademas, existen al menos tres crujias en
cada direccion o jay trabes de borde, para el disefio por sismo se puede usar Q = 3; también
puede apiicarse este valor cuando el sistema se combine con muros de concreto reforzado
que cumple con 4.5.2, incluyendo el inciso b de esa seccion (NTC para disefio y construccion
de estructuras de concreto del RCDF87), y que resistan no menos del 75 por ciento de la
fuerza lateral. Cuando no se satisfagan las condiciones anteriores, se debe usar Q = 2. Con
relacion a los valores de Q, debe cumplirse, ademas, conrrespondientes incisos anteriores
(que es el Cap 5 del las NTC para disefio y construccion de estructuras de concreto del
RCDF87). En todos los casos se deben respetar las disposiciones siguientes:

| Las columnas deben cumplir con los requisitos de 3.5.1.3 para columnas de marcos
dtictiles, excepto en lo referente al dimensionamiento por flexocompresion, el cual sélo
se debe realizar mediante el procedimiento optativo que se estabiece en el inciso
3.5.1.3.2.

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

No es necesaria la revision de la resistencia del nodo o 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
nucleo 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 cumpian las relaciones siguientes:

h(columna)/dy(barras de losa) > 20
(3.16)
h(losa)/dy(barras de columna) > 15

donde h(columna) es la dimension transversal de |la columna en la direccidon de las barras de
losa consideradas,

3.5.2 Condiciones para estructuras ductiles de acero

Con base enios puntos 1.4 y || del inciso 3.5, se reproduce el Capitulo 11, Estructuras ductiles,
de las NTC para disefio y construccion de estructuras metalicas del RCDF87.

3.5.2.1 Alcance

En este capitulo se indican los requisitos que deben cumplirse para que puedan adoptarse
valores del factor de comportamiento sismico Q igual a 4.0 o 3.0.
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3.5.2.2 Marcos ductiles
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 ductil. Estos requisitos se aplican a marcos rigidos desenados con
un factor de comportamiento sismico Q igua a 4.0 o 3.0, que formen parte del sistema
estructurales que cumplan las condiciones enunciadas en e! capitulo 5, partes | y Il, de las
NTC para disefio por sismo, necesarias para utilizar ese valor del factor de comportamiento
sismico.

Tanto en los casos en que la estructura esta formada sélo por marcos como por aquellos en
que esta compuesta por marcos y muros o contravientos, cada uno de los marcos se debe
disenar para sisistir, como minimo, fuerzas horizontales iguales al 25 por ciento de las que le
corresponderian si trabajase asilado del resto de la estructura.

La grafica esfuerzo de tensidn-deformacion del acero empleado debe tener una zona de
cedencia, de deformacion creciente bajo esfuerzo practicamente constante, correspondiente a
un alargamiento maximo no menor de uno por ciento, seguida de un endurecimiento por
deformacién. El alargamiento correspondiente a |a ruptura no debe se menor de 20 por ciento.

3.5.2 2.2 Miembros de flexion

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

3.5.2.2.2.1 Requisitos geométricos

Todas las vigas deben ser de seccion transversal | 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 seccion
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 dimension transversal de la columna normal a la viga.

Las secciones transversales de las vigas deben ser tipé 1, de manera gque han de satisfacer
los requisitos geometricos quw se indican en los incisos 2.3.1 y 2.3.2 (NTC para disefo y
construccién de estructuras metdlicas del RCDF87). Sin embargo, se permite gue la relacion

ancho/grueso del alma Hegue hasta 5300/«,|."F_y si en fas zonas de formacion de articulaciones

plasticas se toman las medidas necesarias (refuerzo del alma mediante atiesadores
transversales o placas adosas a ella, soldadas adecuadamente) para impedir que el pandeo
local se presente antes de ta formacidn del mecanismo de colapso.
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Ademas, las secciones transversales deben tener dos ejes de simetria, una vertical, en el
plano en que actuan las cargas gravitacionales, y otro horizontal. Cuando se utilicen cubre
placas en los patines para aumentar la resistencia del perfil, debe conservarse los dos ejes de
simetria.

Si las vigas estan formadas por placas soldadas, la soldadura entre almas y patines debe ser
continua en toda la longitud de la viga, y en las zonas de formacion de articulaciones plasticas
debe ser capaz de desarrollar |a resistencia total de cortante de las almas.

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

En estructruras soldadas deben evitarse los agujeros, siempre que sea posible, en las zonas
de formacién de articulaciones plasticas. En estructuras atornilladas o remachadas, los
agujeros que sean necesarios en la parte del perfil que trabaje en tension se deben punzar a
un didmetro menor y se agrandan después, hasta darles el diametro completo, con un tatadro
o un escarificador. Este mismo procedimiento se debe seguir en estructuras soldadas, si se
requieren agujeros para montaje o con algun otro objeto. Para los fines de los dos parrafos
anteriores, las zonas de formacidn de articulaciones plasticas se consideran de longitud igual a
un peraite, en los extremos de las vigas, y a dos peraltes, medios uno a cada lado de Ia
seccidn en la que aparece, en teoria, la articulacion plastica, en zonas intermedias.

En aceros cuyo esfuerzo minime especificado de ruptura en tension, F,, es menor 1.5 veces el
esfuerzo de filuencia minimo garantizado, F,, no se debe permitir la formacién de articulaciones
plasticas en zonas en que se haya reducido el area de los patines, ya sea por agujeros para
tornos o por cualquier otra causa.

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

3.5.2.2.2.2 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos que trabajan principaimente en flexién se deben dimensionar de manera que
no se presenten fallas por cortantes antes de que se formen las articulaciones plasticas
asociadas con el mecanismo de colapso. Para ello, al fuerza cortante de disefic se obtiene del
equilibrio del miembro entre |las secciones en que se forman las articulaciones plasticas, en los
que se supone que actuan momentos del mismo sentido y de magnitudes igualea a los
momentos plasticos reistentes del elemento en esas secciones, sin factores de reduccion, y
evaluados al tomar el esfuerzo de fluencia del material igual a 1.25 F,. Al plantear la ecuacion
de equilibrio para calcular [a fuerza cortante se deben tener en cuenta las cargas transversales
que obran sobre el miembro, multiplicadas por el factor de carga.

Como una opcidn se permite hacer el dimensionamiento al tomar como base las fuerzas
cortantes de diseno obtenidas en el analisis, pero utilizar un factor de resistencia Fr = 0.7, en
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lugar del valor de 0.9 especificado en el articulo 3.3.3 (NTC para disefio y construccion de
estructuras metélicas del RCDF87).

Las articulaciones plasticas se forman, en |la mayoria de los casos, en los extremos de los
elementos que trabajan en flexién. Sin embargo, hay ocaciones 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
posicion real de la articulacion plastica.

3.5.2.2.2.3 Contraventeo lateral

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

L, = 1250—2 (3.17)

75

Este requisito se aplica a un solo lado de la articulacién cuando ésta se forma en un extremo
de la viga, y en ambos lados cuando aparece en una seccion intermedia. La expresion anterior
es valida para vigas de seccion transversal | 0 H, flexionadas alrededor de su eje de mayor
momento de inercia.

En zonas que se conservan en el intervalo elastico al formarse el mecanisme de colapso, la
separacién entre puntos no soportados lateralmente puede ser mayor que la indicada en el
parrafo anterior, pero no debe excer el valor de L, , calculado de acuerdo con el inciso 3.3.2.2
(NTC para disefio y construccion de estructuras metalicas del RCDF87).

Los elementos de contraventec deben proporcionar soporte lateral, directo o indirecto, a los
dos patines de las vigas, Cuando el sistema de piso proporcione soporte lateral al patin
superior, el desplazamiento lateral del patin inferior puede evitarse por medio de atiesadores
verticales.de rigidez adecuada, soldados a los dus patines y al alma de la viga. :

15

3.5.2.2.3 Miembros de flexocombresién

Los requisitos de la seccion se aplican a miembros que trabajan en flexocompresion, en los
gue la carga xial de disefio, P,, es mayocr que P,/10. La mayoria de estos miembros son
columnas, pero pueden ser de algun otro tipo; por ejemplo, vigas que forman parte de crujias
contraventeadas de marcos rigidos han de desefarse, en general, como elementos
flexocomprimidos.
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3.5.2.2.3.1 Requisitos geométricos

Si la Seccion transversal es rectangular hueca, la relacion 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 totai,
la relacidén peralte-ancho det patin no debe exceder de 1.5 y el ancho de los patines debe ser
mayor ¢ igual a 20 cm.

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

3.5.2.2.3.2 Resistencia minima en flexion

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

Como una opcidn, se permite hacer el dimensionamiento al tomar como base los elementos
mecanicos de disefo obtenidos en el andlisis, y reducir el factor de resistencia Fg utilizado en
flexocompresibn de 0.9a 0.7.

3.5.2.2.3.3 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos flexocomprimidos se deben dimensionar de manera que no failen
prematuramente por fuerza cortante. Para ello, la fuerza cortante de disefio se obtiene del
equilibrio del miembro, al considerar su longitud igual a la altura libre y suponer que en sus -
extremos obran momentos del mismo sentido y de magnitud igual a los momentos maximos
resistentes de las columnas en el plano de estudio, que valen Z. (F.-f.). El significado de ias
lieterales que aparecen en esta expresion se explica con referencia a la Ec 5.8.5 del inciso
5.8.5 (NTC para disefo y construccion de estructuras metalicas del RCDF87).

Cuando las columnas se dimensionen por flexocompresion con el procedimeinto optativo del
inciso 3.5.2.2.3.2, la revision por fuerza cortante se debe ralizar con la fuerza de disefio
obtenida en el analisis y utilizar un factor-de resistencia de 0.7. T -

3.5.2.2.4 Uniones viga-columna

Las uriones viga-columna deben satisfacer las recomendaciones de la seccion 5.8
“Conexiones rigidas entre vigas y columnas” (NTC para disefo y construccion de estructuras
metalicas del RCDF87), con las meodificaciones pertinentes cuando las columnas sean de
seccion transversal rectangular hueca.

3.5.2.2 4.1 Contraventeo

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

3.5.2.2.4.2 Vigas de alma abierta (armaduras)

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

Las armaduras pueden utilizarse como miembros horizontales en marcos ductiles, si se
disenan de manera que la suma de las resistencias en flexiéon ante fruerzas sismicas de las
dos armaduras que concurran en cad nudo intermedio sea igual o mayor 1.25 veces la suma
de las resistencias en flexion ante fuerzas sismicas de las columnas que llegan ai nudo. En
nudo extremo, el requisito anterior debe ser satisfecho por la Unica armadura que forma parte
de ellos.

Ademas, deben cumplirse las condiciones siguiente:

a) Los elementos de las armaduras que trabajan en compresion o en flexocompresion,
sean cuerdas, diagonales o montantes, se deben disefar con un factor de resistencia,
Fr, igual a 0.7. Al determinar cuales elementos trabajan en compresién o en
flexocompresion deben tomarse en cuenta los dos sentidos en que actua el sismo de
disefo.

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

c) En edificios de mas de un piso, el esfuerzo en las columans producido por las fuerzas

axiales de disefio no deben ser mayore de 0.30 F,, y la relacién de esbeltez maxima de
las columnas no debe exceder de 60.

3.6 Espectros para diseno sismico

De acuerdo con las NTC para disefo por sismo, cuando se aplique el analisis dinamico modal
que especifica la seccidon 9 de sus normas, se adoptan las siguiente hipdtesis para el analisis
de la estructira:

La ordenada del espectro de aceleraciones para disefio sismico, a, expresada como raccién
de la aceleracion de |a gravedad, esta dada por las siguientes expresiones:

arl[l+31]c VI<T
4 T
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(3.18)

vT>1,

T es el periodo natural de interés ; T, T, y T, estan expresados en segundos; ¢ es el
coeficiente sismico, y r un exponente que depende de la zona en gue se halla la estructura, y
se expecifica en la tabla 3.1 de las NTC para disefio por sismo, reproducida a continuacion.

El coeficiente sismico c se obtiene del Art 206 de! RCDF87, salvo que la parte sombreada de
la zona Il 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 Valoresdec, T,, Tuyr

Zona C TJ(s) Th(S) r
Y 0.16 0.2 0.6 Va
I 0.32 0.3 1.5 2/3
I 0.40 0.6 3.9 1

Notas: Coeficiente sismico para construcciones del Gupo B
* No sombreada (Fig 3.1, NTC-sismo)
* Y parte sombreada de zona |l (Fig 3.1, NTC-sismo)

4. FUERZAS SISMICAS

En este capitulo se describen los métodos que considera el RCDF87 para cuantificar las
fuerzas que se deben considerar en &l diserio de una edificacion para soportar los efectos de
un sismo. )

4.1 Analisis dinadmico

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

a) El modal (modal espectral)
b) El paso a paso de respuestas a sismos especificos

A fin de explicar los métodos para analizar las estructuras ante cargas dinamicas, se
presentan los siguientes desarrollos:
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4.1.1 Ecuaciones de equilibrio dinamico de las edificaciones

Las ecuaciones de equilibrio dinamico de los modelos estructurales lineales para edificaciones
se pueden expresar como.

d? d
M:it_z u(t) + CE u(t) + Ku(t)y = F(1) (4.1)

Con las siguientes condiciones iniciales

d
— u(Dl,_o= W
= Dl =0= Vo

il

vecior de velocidad conocido (4.2)

=

”(’)lrzo = vectordedesplazamientosconocido

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

M = Matriz de masa
C = Matriz de amortiguamientos
K = Matriz de rigideces
u(t) = vector de desplazamientos (4.3)
d
- u(t) = vector de velocidades
1
2
u(t) = vector de aceleraciones
dr?
F(y) = vector de cargas

En el caso de fuerzas sismicas, el vector de cargas se puede expresar en términos del vector
de aceleraciones del terreno (acelerograma), ug(t), de acuerdo con las expresion siguiente:

F = =Mlug(1) (44)
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donde

1" =111 ] ' (4.5)
u = Vectorcon componentes unitarias

4.1.2 Métodos directos de integracién paso a paso

Los metodos que actualmente se utilizan para integrar paso a paso las ecuaciones de
equilibrio dinamico de las edificaciones se agrupan en;

a) métodos directos
b) métodos de superposicidon modal

El metodo directo que mas se uliliza es el denominado método de Newmark. Este método se
basa en la aproximacién lineal de la aceleracion en el tamano del paso de integracién, segun
se muestra en la Fig. 4.1.

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

d? . d? )

dt?_ 1+ At dlz {+ A

d d 1 [ d? d?

—d7u[+m = -d—t—u, + EAt{Zf Uppar T ;?utj (46)

d 1 z[d d _.]
=u + AM—u + —(At)|—u + 2—u
Up o At t P 6( ) dt 14+ A o

La aproximacion de Newmark consiste en:
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d d d? d?

—Uu = — 1, + (1 — At———‘-u+At—u
di t+ AL dt t ( }/) d[2 1 e d[2 1+ At
2
5 5 (4.7)
d (1 ] 2 d 2 d
u =u + At —u, +|— - At) —u, + BIAY —u
T+ At t dt ! D ( ) dlz ! ﬁ( ) dtz 1+ Ar
2
2 d
:b+ﬂ(At) Fut_*_A{
donde:
d d?
a=—un + (1 - v At —u
2 (1-7) P
5 {4.8)
dt 2 dr?

El parametro 3 esta relacionado con la estabilidad del método ( para B = 1/4, el método es
incondicionaimente estable ) y el parametro se relaciona con la estabilidad y convergencia del
método debido al amortiguamiento matematico que puede inducirse ( para f§ = 1/2, no se
presenta el amortiguamiento matematico ). Para el casoenque B =1/6y B = 1/2, las Ec 4.7 se
reducen a las correspondientes £c 4.6.

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

d? d? 2 d
M?III+N+ a+yAt?u,+N + K b+ BA) ?u,ﬂ, =K n (4.9)

La Ec 4 9 puede escribirse como.:
K i (4.10)
Wonr = P :
a7

donde
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*

K' = M +y MC + BAYK
p = Fin-Ca-Kb

(4.11)

La Ec 4.10 permite cuantificar la aceleracion al final del paso es un sistema de ecuaciones
algebraicas lineales, simétricas, de coeficientes constantes si el paso de integracion se
conserva constante durante el proceso de integracion.
En la dinamica estructural se acostumbra cuantificar a la matriz de amortiguamientos de Ia
estructura de acuerdo con el criteric de Rayleigh, expresado mediante la siguiente ecuacion

C = oM+ u kK (4.12)

Al sustituir la Ec 4.12 en |las Ec 4.11 se obtiene.

(1 + ay AM + (m At + ﬁ(At)z)K
Fon - aMa - K(u.a + b)

e
I

(4.13)

E!l algoritmo del método de integracion paso a paso de Newmark, resumido por las Ec 4.10 y
4.13, necesariamente se debe llevar 2 cabo en una computadora debido al numero- de
operaciones que invelucra.

4.1.3 Método directo paso a paso de superposicién modal

Otra forma de integrar paso a paso las ecuaciones de equilibrio dinamico de las estructuras
(Ec 4.1) es mediante la solucion del problema de eigenvalores, segun se indica a
continuacion.

4.1.3.1 Solucion del problema de valores caracteristicos (eigenvalores) de las ecuaciones de
equilibric dinamico

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

~

Md

2
=

w(ty + Ku(t) = 0 (4.14)

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

u(t) = - o u(t) (4.15)

dr*

y las ecuaciones de vibracion libre resultan ser

Ku = o°Mu (4.16)

que es el clasico problema de eigenvalores comunmente expresado como:

Ax = A Bx (4.17)

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

» Elde Jacobi
s El de la iteracion del subespacic

Cuando se emplean calculadas de escritorio para los modelos estructurales mas simples
(rigideces de entrepiso y masas con movimientos unidireccionales) se utilizan los metodos de:

¢ Stodolla-Vianelo-Newmark

+ Holzer

4.1.3.2 Desacoplamiento de las ecuaciones de equilibrio dindmico

La transformacién que permite desacoplar las ecuaciones de equilibric dindmico se puede

expresar como.

u = Ry (4.18)

donde
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<
It

vector del nuevo sistema coordenado

=
1
-
3

(4.19)
Matriz mod al
n

n — e'simo eigenvector

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

d
';,-"(t) = Rzy(f) (420
d* d> '
—5 u(t) = R—5 y()
dt d

De acuerdo con las Ec 4.18 y 4.20 las ecuaciones de equilibrio dinamico (Ec 4.1) en el sistema
de referencia transformado se expresa como

2

MR el y() + RTCRC% y(6) + KTdydy(£) = F(1) (4.21)

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

d? d
RTMR = y(1) + RTCR () + RTKRaydy(t) = RTF(1) (4.22)
dr’ -
Al definir los siguiente conceptos
M" = RTMR = Matriz de masa transformada
C* = RICR = Matriz de amortiguamientos  tranasformados (4.23)
K = RTKR = Marriz de rigideces transformadas —
F*(t) = RTF(t) = Vector de cargas transformado
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De acuerdo con las propiédades de ortogonaiidad de los eigenvectores respecto a las matrices
de masas y de rigideces, la matriz de masas transformada sea una matriz diagonal, las
ecuaciones de equilibrio dinamico transformadas (Ec 4.22) se pueden escribir como.

« d? d
M 7 y(t) + CE y(t) + Ky(t) = F(1) (4.24)

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

d? d
m o i)+ — i)+ kYD) = f© (4.25)
dr? dr

La Ec 4.25 representa la ecuacién de equilibrio dinamico de un sistema de un grado de
libertad. Por io anterior se puede decir que un sistema de N grados de libertad se transforma
en N sistemas de un grado de libertad. Los coeficientes de las ecuaciones de un grado de
libertad resultan ser:

. u 2

m o= Y m(r) (4.26)
k=1

¢ = 2w (4.27)

ko= wim (4.28)

—u (1) (4.29)

en donde:

41



m, = masa asociada al grado de libertad k - esimo
r, = componente k —esimo del i-esimo eigenvector (modo)
o, = frecuencia natural de vibracion del i-esimo modo {(4.30)

§. = fraccion del amortiguamiento critico del i-esimo modo

‘\f

kar,:
k=1

¢, = ————— = coeficiente de parficipacion del i—esimo modo

;mk(’};)z

4.1.3.3 Integracion paso a paso de las ecuaciones de movimiento desacopladas

Como las ecuaciones de movimiento desacopladas (Ec 4.25) corresponden a las de un grado
de libertad, los métodos de integracién son los tradicionales.

e Exacto, para el casc de aproximar la funcidn f*4(t} en tramos seccionalmente continuos con
una variacion lineal (que es lo usual).

* Aproximado, mediante un método numérico como el método de Newmark-Wilson.

El paso de integracion se define en el inciso 4.1.2

4 1.3.4 Cuantificacion de la respuesta de la estructura

De acuerdo con el inciso anterior para el tiempo de integracién considerado se cuantifican,
para cada paso de integracion, los siguientes vectores.

y(f) = vector de desplazamientos transformado

d
= y(t) = vector de velocidades transformado (4.31)
r -

gl

<

= y(#)= vector de aceleraciones transformado

-

Al sustituir las Ex 4.31 en las Ec 4.18 y 4.20 se obtiene la respuesta de la estructura
representada por los vectores de desplazamiento relativo, de velocidad relativa, y de
aceleracion relativa, es decir.

42



u(t) = Ry)
d d
2 2

d
u(t) = Rz 0

dr

4.1.3.4 Obtencion de los elementos mecanicos y cinematicos de la estructura debidos al sismo
Conocida la historia del vector de desplazamiento de la estructura {(segun se indica en el inciso
anterior) se puede determinar la historia de los elementos mecanicos y cinematicos en los
puntos que se requieran de la estructura.

4.1.4 Método de la respuesta espectral

Este método corresponde al denominado analisis de tas NTC para disefio por sismo. Su
secuencia se resume a continuacién.

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

El procedimiento en el mismo que el descrito en el inciso 4.1.3.1 del método directo de
superposicion 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
superposicion modal.

4.1.4.3 Obtencion de la respuesta espectral de cada una de las ecuaciones de equilibrio
desacopliadas

De acuerdo con el RCDF87 se calcula mediante la siguiente expresion.
Voar = 6 (4.33)

donde;

!

Yo = respuesta espectral de desplazamientos

transformados del modo i-ésimo
w = Frecuencia natural de vibracion del modo i-ésimo (4.34)
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A= Ordenada det espectro de aceleraciones de
disefio asociada al periodo natural de vibracidn

==

w

c.= Coeficiente de participacién del modo i-ésimo
4.1.4.4 Cuantificacion de los vectores de respuesta maximos de la estructura para cada
modo

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

1o
Umae = T Ymax (4.35)

donde

r' = 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
mecanicos y cinematicos (fuerzas normales, fuerzas cortantes, momentos flexionantes,
momentos de voiteo, desplazamientos relativos, etc.)
4.1.4,5 Obtencion de la respuesta total de la estructura
Una vez conocidos los elementos mecanicos y cinematicos (fuerzas normates, 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 continuacion.

4.1.4.5.1 Método de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados (SRSS)

§ = ZS (4.37)

4.1.4.5.2 Metodo de la combinacion cuadratica completa (CQC)

S = 122555, (4.38)
=

i=1 1
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donde:

H PC,C,w,w;(C @, +§,w,)w,w, (4.39)

(co,2 - a)f)2 + 4§,§Ja),a)1(a)f + a):) + 4(‘:,2 +§f)wfa)f

Py, =

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

o Frecuencia natural de vibracion del modo i-€simo.

4.2 Analisis estatico

Las NTC para Diseno por Sismo del RCDF87 proponen un método relativamente simple para
cuantificar las fuerzas horizontales que un sismo de disefio ocasiona a una edificacion cuya
altura no exceda de 60 m.

4.2.1 Distribucién de las aceleraciones horizontales
De acuerdo con el incisoc 8.1 de las NTC para Disefioc por Sismo del RCDF87, la hipotesis
sobre la distribucion de aceleraciones en las masas de las edificaciones se muestra en la Fig.

4.2. Para la masa del nivel i-ésimo, |a fuerza que la distribucién de aceleraciones le ocasiona a
la masa se puede escribir como

= muy = ﬂuj (4.40)

donde se definen los compaonentes respectivos.

n
1

Fuerza horizontal del nivel 1-ésimo
m, = masa del nivel i-ésiio

W, =myg = peso del nivel i-ésimo

i, = aceleracion del nivel i-ésimo

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

w = L (4.42)
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Al sustituir l1a Ec 4.42 en la Ec 4.40 se obtiene.

= —2 Wi hi (443)

4.2.2 Fuerzas sismicas horizontales

De acuerdo con la definicion de fuerza cortante basal, se puede expresar la siguiente
ecuacién.

N u N
Vo = E = n Z Wik, (4.44)
i=1 8 \/ 21

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

U N
. [Zm}
Yy g (D
c = — = (4.45)
W N
S W

i=]

Con base en la Ex 4.45 se obtiene {a expresion siguiente.

i o= izl . (4.46)

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

¥
P

F = c=2—Wh (4.47) —

A Ehl 4

S wh

[}
1=t
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4.2.3 Estimacion del periodo fundamental de |a estructura

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 recomienda una expresién para estimar el
periodo de vibracion del primer modo, Ty, de acuerdo con la modelacion estructural a base de
rigideces de entrepiso, segln se indica a continuacion.

a)

b)

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

k; = Rigideces del entrepiso i-ésimo
W, = Peso del nivel i-ésimo {4.48)

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

Cuantificacion de las fuerzas cortantes, V, de cada entrepiso.
N
Vv, = D F (4.49)
k=1

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

Au = — (4.50)

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

x = 0

(4.51)
x, = x_ +Au Vr=2... N

Obtencidén de las aceleraciones armodnicas correspondiente a los desplazamientos del
Inciso anterior (inciso ), ascciadoes a ia frecuencia natural de vibracién,

7 7
X, = wix] (4.52)
Obtencion de las fuerzas dinamicas asociadas a las aceleraciones armonicas del inciso
anterior (inciso f).

W x:
F, = mx, = -2 g7 (4.53)

g
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h} Cuantificacion de los trabajos que realizan las fuerzas F (Ec 4.47) y F,, (Ec 4.53) debido
a los desplazamientos x; (Ec 4.51).

N
W =2 FX,
= (4.54)
@) . p 2
Wy === 3 W,
g 1=1
i) Obtencidn de la frecuencia natural de vibracién T,, al igual los trabajos dados por ias
Ec4.54.
(4.55)

7/

4.2.4 Reduccion de las fuerzas cortantes estaticas

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que las fuerzas sismicas descritas en

el incisoc 4.2.2, obtenidas con la Ec 4.55, pueden adoptarse valores los menores gque se indica
a continuacion.

a) El periodo fdhdamental de vibracion se obtiene con la Ec 4.55.

b) Si Ty < T, el valor del coeficiente sismico, c. en la Ec 4.47 se sustituye por el valor de
la ordenada del espectro de aceleraciones, a, dado por la Ec 3.38, y resulta ser.

F=aq=Wh (4.56)
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c)

SiT, > T, las fuerzas sismicas se cuantifican con las expresiones siguientes.

v
Hilo

F, = aW(kh, + k,h}) Va (4.57)

donde

Aﬁ
N4
k, = q[1-r(1- g)]2—
D> Wh
hxr=]
W
k, =15rq(1-q)—=— (4.58)
wh
_[gY
- [T]

!
t=1

4.3 Método simplificado

Las NTC para disefio por sismo establece el cumplimiento simultdneo de las siguientes
condiciones para que sea aplicabie el denominado método simplificado de analisis.

4.3.1 Consideracicnes generales

En cada planta, al menos el 75 por ciento de las cargas verticales estan soportadas por
muros ligados entre si mediante losas monoliticas u otros sistemas de piso suficientemente
resistentes y rigidos al corte. Dichos muros tendran distribucion sensiblemente simétrica con
respecto a dos ejes ortogonaies y deben satisfacer las condiciones que establecen las NTC
correspondientes. Es admisible cierta asimetria en la distribucidén de los muros cuando
axistan en todos los pisos dos muros de cargas perimetrales paralelos, cada uno con
longitud al menos igual a la mitad de la dimensidon mayor en planta del edificio. Los muros a
que se refiere este parrafo pueden ser mamposteria, concreto reforzado o madera; en este
ultimo caso deben estar arniostrados con diagonales.

. La relacién entre longitud y ancho de la planta del edificio no excede de 2.0 a menos que,

para fines de analisis sismico, se pueda suponer divida dicha planta en tramos
independientes cuya relacién longitud a anchura satisfaga esta restriccién y cada tramo
resista segun el criterio que se indica en |a tabla 7.1 de las NTC para disefio por sismo.
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lll. La relacion entre la altura y la relaciéon minima de la base del edificio no excede a 1.5y la
altura del edificio no es mayor de 13 m.

4.3.2 Consideraciones especificas

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

Se debe verificar anicamente que en cada piso la suma de las resistencias al corte de los
muros de carga, proyectados en ia direccidon en que se considera la aceleracion, sea cuando
menos igual a la fuerza cortante total que obre en dicho piso, caiculada segun se especifica en
el inciso 4.2.2.

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

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

MURQS DE PIEZAS MACIZAS O|MUROS DE PIEZAS HUECAS O
DIAFRAGMAS DE . MADERO|DIAFRAGMAS DE DUELAS DE
CONTRACHAPEADA MADERA*
ZONA |ALTURA DE CONSTRUCCION (m) JALTURA DE LA CONSTRUCCION
M)
H<4 4<H «7|7<H<13 4<H 4<H<7[|[7<H<13
| 0.07 0.08 0.08 0.10 0.1 0.11
by [l 013 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.

4.3.3 Consideraciones de-las NTC para disefio y construccién de estructuras de mamposteria

En el inciso 4.1.3 de las NTC para disefio y construccion de estructuras de -mamposteri? se
establece la siguiente.

El analisis para la determinacion de los efectos de las cargas laterales debidas a sismo se
hace con base en las rigideces relativas de los distintos muros. Estas se determinan tomando
en cuenta las deformaciones de cortante y de flexion. Para estas dltimas se considera la
seccion transversal agrietada del muro cuando la relacion de carga vertical a momentos
flexionante es tal que se presentan tensiones verticales. Se debe tomar en cuenta la
restriccion que impone a la rotacidn de los muros de a rigidez de los sistemas de piso y techo
y la de los dinteles.
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Es admisible considerar que la fuerza cortante que toma cada muro es proporcional a su area
transversal, ignorar los efectos de torsion de momento de volteo.

La contribucion a la resistencia a la fuerza cortante que toma cada muro es proporcional a su
area transversal, ignorar los efectos de torsion y de momento de volteo.

La contribucion a la resistencia a fuerzas cortantes de los muros cuya relacion de aitura de
entrepiso, H, a longitud, L, es mayor que 1.33 se debe reducir al multiplicar la resistencia por el
coeficiente (1.33 L/H)®.

4.4 Reduccion 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.

Q =Q si T se desconoce
Q =Q VT2T, (4.59)

Q 1+7£(Q—1) YT<T,

a

donde:

a) T esigual al periodo fundamental de vibracion (inciso 4.2.3) cuando se emplee el método
estatico (inciso 4.2.2) es igual al periodo natural de vibracién del modo que se considere
cuando se emplee el método de analisis modal (incisos 4.1.4).

b) T, es un periodo caracteristico del espectro de disefo utilizado (incisc 4.2.6).

c) Los desplazémientos de disefo?sismics se obtienen al muitiplicar por et 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 inelastico, se pueden emplear criterios de disefno
sismico que difieran de los aqui especificados, pero congruente con ellos, con la
aceptacion del DDF.

4.4.2 Estructuras irregulares

Para las estructuras que no satisfacen las condiciones de regularidad indicadas en el inciso
4.2.4, Q" se obtiene con las expresiones del incisc anterior {Ec 4.59) multiplicado por 0.8.
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4.5 FEfectos de torsijoén

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
ta excentricidad que para cada marco o muro resulte mas desfavorable de las siguientes

de=1.5e.+ 0.1b
(4.60)
de= e.-0.1b '
donde:

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

b= Dimension de |la planta que se considera, medida en la direccién de es.

La excentricidad de disefo, e, en cada sentido no se debe tomar menor que la mitad del
maximo valor de la excentricidad calculada, e, para los entrepisos que se hallen abajo del que
se considera, ni se debe tomar el momento torsionante de ese entrepiso menor que |la mitad
del maximo calcuiado para los entrepisos que estan arriba del considerado.

4.6 Efectos de segundo orden

Las NTC para disefo por sismo del RCDF87 establecen que se deben tomar en cuenta
explicitamente en el analisis los efectos de segundo orden, esto es, los momentos y cortantes
adicionales provocados por las cargas verticales al obrar en la estructura despiazada
lateralmente, en toda estructura en que la diferencia en desptazamientos laterales entre dos
niveles consecutivos, u,, dividida entre |la diferencia de altura correspondientes, h,, es tal que:

14
h W Qoo ot : =

i

donde
(4.61)
V = Fuerza cortante en el entrepiso considerado
W = Peso de la construccién encima del entrepiso

El peso de la construccién incluye cargas muertas y vivas.
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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
direccion en que se analice la estructura, el 100 % de los efectos del componente que obra en
esa direccion y el 30 % de lis efectos del que obra perpendicularmente a ella, con los signos
que para cada concepto resulten mas desfavorables.

5. FUERZAS SISMICAS EN LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES
RESISTENTES DE LAS EDIFICACIONES

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

5.1 En los modelos estructurales donde se utilizan las ecuaciones de equilibrio dinamico
de las edificaciones

En los modelos estructurales que formulan las ecuaciones de equilibric a través del concepto
de subestructuras unidas a un diafragma (nivel), rigide o no, la informacién que se maneja de
manera sistematica es el equilibrio de cada uno de los elementos estructuraies que la forman.
Entonces, el concepto de fuerzas sismicas en los elementos estructurales es trasparente ya
que se cuenta con la informacion, al establecer las ecuaciones de equilibrio. '

5.2 En los modelos estructurales donde se utiliza el concepto de rigidez de entrepiso

El modelo donde se emplea el concepto de rigidez de entrepiso es el modelo mas simple
donde se utiliza el concepto de diafragma rigido. Es un modelo en extincion ya que los
modelos a que hace referencia el inciso 5.1 son mas generales. Se presenta porque i
RCDFB87 hace referencia a algunos conceptos que utiliza. Se basa en las siguientes hipétesis:

a) Se considera el equilibrio en un solo diafragma (nivel) rigido en donde la carga que actua
es la fuerza cortante en el entrepiso correspondiente, localizada en su centro de masas.

b) Las fuerzas que resisten a la fuerza cortante las proporcionan las rigideces de entrepiso
(resortes) del entrepiso correspondiente que definen el centro de torsion (o de

rigideces).

c) Las rigideces de entrepiso las forman los marcos (¢ muromarcos) planos, sensiblemente
paralelos en dos direcciones ortogonales.
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i

d) En los desarrollos que siguen se considera que el edificio tiene una distribucion de
rigideces regular en elevacion. Es decir, que las columnas de un diafragma (nivel)
unicamente estan unidas con niveles consecutivos.

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

5.2.1 Centro de rigideces (de torsidn) 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 torsion) al punto en donde al actuar las
fuerzas cortantes Unicamente provocan desplazamientos lineales.

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

Con base en la Fig. 5.2, la fuerza que soporta cada resorte (rigidez de entrepiso) paralelo al
eje y resulta ser

Vi="kV (5.1}

De acuerdo con la condicion de equilibrio de fuerzas paralelas al eje y se puede escribir como.
NX p NX
Vy = ZVJJ = "ijy (5.2)
. =1 1=l
Con base en las Ec 5.1 y 5.2 se obtienen las siguiente expresiones.

V= e . (5.3)

. k.
yi=__2 : (54)

5.2.1.2 Fuerzas cortantes directas enios resortes paralelos al eje x de referencia

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

Ve=K.u (5.5)
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V.=2Vi=u)k, (5.6)
=1 1=1
v
U= === (5.7}
k,
1=l
Ve = Nf“ v, (5.8)
k

5.2.1.3 Coordenadas del centro de torsion

Se denomina centro de torsion (CT) o centro de rigideces (CR) al punto localizado sobre el
diafragma rigido donde al actuar la fuerza cortante correspondiente Unicamente le provoca
desplazamientos lineales.

Al aplicar la definicion del CT a la fuerza cortante paralela al gje y, al establecer el equilibrio de
momentos resulta.

De acuerdo con la Ec 5.9 se obtiéne |a expresién de la abscisa del centro de torsién.

NY
fok}y
= J=!
£ ONY

Z kJ)'
1=1

X (5.10)

Al aplicar la definicion del CT a la fuerza cortante paralela al eje x, se obtiene la siguiente
expresion de la ordenada al centro de torsion.
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NY
LIk
_ =}

y! - NY
2 k.
=1

(5.11)

5.2.2 Excentricidades

Las fuerzas sismicas asociadas a los diafragmas rigidos actuan en el punto denominade
centro de masas (CM) y no en el centro de torsién, que pueden ser diferentes. A las distancias
paralelas a la direccion de las fuerzas cortantes se les denominan excentricidades.

5.2.2.1 Excentricidades calcutadas

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

esx = |xm - x!l
donde L
es. = Excentricidad de la fuerza Cortante V, (5.12)
Xm = Abscisa del centro de masas
x, = Abscisa del centro de torsidn

Eqy = |ym - yrl
donde
es, = Excentricidad de la fuerza Cortante Vx _ (56.13)
¥m = Ordenada del centro de masas
y; = Ordenada del centro de torsién

5.2.2.2 Excentricidades de disefo

Las NTC para disefo por sismo del RCDF87 establecen que a cada excentricidad calculada se
le debe asociar dos excentricidades de disefo, segun se indica a continuacién.

aj Excentricidades asociadas a |la fuerza cortante Vy.

.
wal
-

eq = 1.5e, + 0.1b,
(5.14)
€4 = e, - 0.1b,
donde;

b, es la dimensién de la planta que se considera medida en la direccién de esx
(perpendicular a la fuerza cortante Vy).
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b) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante Vx

edy = 1.5e4 + 0.1b,
{6.15)
8y = €4y-0.1b,

donde:
by es la dimensidén de la planta que se considera medida en la direccion de ey

(perpendicular a la fuerza cortante V,).

5.2.3 Fuerzas cortantes debidas a ia torsion

De acuerdo con el inciso 5.2.2 para efectos de disefio se deben considerar los efectos de un
momento torsionante, M, cuantificado como las siguientes expresiones.

M = M[y = edey
(5.16)
= Mbg = edyvx

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

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

u =40y,
{ (5.17)
vJ = g'xl
donde
f: =X X, -
— e {5.18)
yj = y] - yr ’
Las fuerzas cortantes debidas al par torsionante resultan ser.
Vf.’i’ = kixui = 9 k]xJ_)I
(5.19)

I/}i = ki}'vJ = g'kl)’fl

Al establecer el equilibrio de pares respecto al centro de torsion se obtiene que:
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< TCNY NY
M= 2 V.5 +2 V%,

.=l =
= (5.20)
NY NX

= 9.[2 k ¥+ Zk}y?cf}
1=1 J=1

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

g = M

=Nr I3
-2 =2
Zkﬂr 1 +Zkﬂtx1
1= =l

(5.21)

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

k5
vie——h (5.22)
DRSS A
1=1 1=1
V! Ao, M
w oA NX (5.23)
}E:kl“pf +-:E:k5y32?
=1 =1

5.2.4 Fuerzas cortantes de diseno en los resortes (rigideces de entrepiso)

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

V, =Vi+Vi

(5.24)
_1rd
V»’ - VJ.V +I/;;

Para cuantificar ia Ec 5.24a se hace uso de las Ec 5.8 y 5.22, mientras que para la Ec 5.24b
se utilizan las Ec 5.4 y 5.23,
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5.3 En el método simplificado

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

Las NTC para disefio y construccion de estructuras de mamposteria establece que es

admisible considerar que la fuerza cortante que toma cada muro es proporcicnal a su area
transversal.

6. EJEMPLOS DESARROLLADOS PASO A PASO

En este capitulo se presentan los ejemplos que permiten aplicar los conceptos descritos en
este curso. L.os ejemplos, por tratar de aplicar paso a paso ios aspectos operativos de los
métodos, corresponden unicamente a métodos que se pueden desarrollar sin un ndmero
exagerado de operaciones, de tal manera que se pueden llevar a cabo con calculadora, lapiz y

papel.

6.1 Edificacion utilizada

En {a Fig. 6.1 se muestra la planta y elevacién de un edificio de interés social que sirve de
base para llevar a cabo los ejemplos de aplicacion. 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 edificaciéon es vivienda, por lo que ie corresponde el
Grupo B.

Por tratarse de una edificacion de 867 m? < 6000 m?, con una altura de 125 m < 30 m, se
ubica en el subgrupo B2.

6.1.2 Zonificacion sismica
La edificacion se localiza en ta zona |
6.1.3 Coeficiente sismico

De acuerdo con el inciso 3.2, y los datos especificados en los incisos 6.1.1 y 6.1.2, el
coeficiente sismico que le corresponde a la edificacion es ¢ = 0.16.
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6.1.4 Condiciones de regularidad

Con base en los tatos de la edificacion (Fig. 6.1) se obtienen los siguientes parametros en
relacion con ef inciso 3.4, a fin de definir el coeficiente de reduccion de las fuerzas sismicas,
Q.

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

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

C) Largo/ancho=159/84=19<25,
d) De acuerdo con la tabla 6.1 la relacién entre los pesos de los niveles superior a inferior
es igual a uno, con excepcion det quinto nivel (Ultimo) que es igual a 0.88.

e) Todos los pisos tienen ta misma area, rgual a 133.56 m?.

f) En relacién con los conceptos de rigidez al corte y excentricidades de 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 ta altura

c) de 15 cm de espesor

d) resistencia al esfuerzo cortante de 2.5 kg/cm2

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

Q,=1.5

Q=15

6.1.6 Espectro de disefo :
Con base en el inciso 3.6 y la tabla 3.1 de la NTC para disefio por sismo, 10s parametros del
espectro de respuesta de diserio en la zona | junto con el coeficiente sismico especificado en
el inciso 6.1.3, resultan ser.

T, = 0.2s
Ts = 06s
r = 12
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6.2 Anadlisis estatico

De acuerdo con el inciso 4.22 las fuerzas horizontales que un sismo de disefio ocasiona a una
edificacion estan dadas por la Ec 4.39, reproducida a continuacion

F=ct—Wh (4.39)

1=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 |a tabla 6.1

TABIA 6.1 Fuerzas sismicas (método estatico)

Nivel W; h; Wihj F| Vi

) (m (tm) (t) )
5 91.2 12.5 1140.0 24.73 24.73
4 104.0 10.9 1040.0 22.57 47.3
3 104.0 7.5 780.0 16.92 64.22
2 104.0 5.0 520.0 11.28 75.50
1 104.0 2.5 260.0 5.64 81.14

) 507.2 3740.0

De acuerdo con los valores de las columnas 2 y 4 de ia tabla 6.1 se puede cuantificar el

siguiente coeficiente.

N
A
1

:—
Z W:hl
=]

C

=016

* 50720 = 00217

6.2.2 Estimacion del periodo fundamental de Vibracion

De acuerdo con el inciso 4.2.3 la estimacion del periodo fundamental se obtiene mediante la

Ec 4.47b, reproducida a continuacion.

(6.1)




(4.47b)

Los valores especificados en las tablas 6.1, 8.5 y 6.6 sirven de base para |la cuantificacion de

la Ec 4.47b.

6.2.2.1 En la direccion del eje x

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

tabla 6.2

Tabla 6.2 Estimacion del periodo fundamental, Ty,, en la direccién del eje x
Nivel Kue Uie X; Fix Wix*
(tem) (m) (m) (tm) (tm?)

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 0.000860 0.00080 0.00338 0.00004

z 0.29328 0.00546

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

1, =628

0.00546

2736 s

(8.2)

981+029328
6.2.2.2 En la direccion del eje y

Las operaciones numericas para determinar tos elementos de la Ec 4.47b se resumen
tabla 6.3

en la
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Tabla 6.3 Estimacién del periodo fundamental, T,,, en la direccién del eje y
Nivel kiy Uiy X; Fix; Wixiz
{t/cm) (m) (m) (tm) {tm’)

5 65.93 0.0037 0.159 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 0.00186 0.0016 0.0091 0.0003

)3 0.8699 0.0483

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

{ 0.0483
T =628 (———— =04724 s
¥ 981*0 8699 (6.3)

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 pericdo fundamental T;, con el valor de T, resulta.
T=0.2736 > T,=0.2
donde: (6.4)
Qy =Q,=15
6.2.3.2 Factor reductivo para fuerzas paralelas al eje y
Al comparar el periodo fundamental T4, con el valor de T, resulta.
' Ty=04724 > T,=0.2

donde: (6.5)
Q,=Q;=15



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 la tabla
6.4

Tabla 6.4 Fuerzas sismicas sin reducir y reducidas
Nivel F \'/ Fixr Vixr Fiyr Viye
(t (t) (t) (t) (t) (t)
5 24.73 24.73 16.48 16.48 16.48 16.48
4 22.57 47.30 15.05 31.53 15.05 31.53
3 16.92 6422 11.28 42 81 11.28 42 .81
2 11.28 75.50 7.52 50.33 7.52 50.33
1 564 81.14 3.76 54 .09 3.76 54.09

6.2.5 Reduccion de las fuerzas conantes con base en el periodo fundamental de vibracion

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 fundamentaies de vibracion.

6.2.5.1 En la direccién del gje x

Al ubica el periodo fundamental en el espectro de disefo sismico se tiene que
Ta=02<T,=02736<T,=0.6 (6.6)

De acuerdo con la Ec 6.6 se concluye que no deben reducirse las fuerzas estaticas en la

direccion del eje x de la tabla 6.4.

6.2.5.2 En la direccion del eje y

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

Ta=02<T4,=04724<T,=06 (6.7)

De acuerdo con la Ec 6.7 se concluye que no deben reducirse las fuerzas estaticas en la
direccion de! eje y de la tabla 6.4. -
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6.3 Método dinamico {anilisis 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 el recomendable, pero se utiliza porque permite ejemplificar algunos
conceptos del RCDF87 y el niumero de operaciones gue se tienen que realizar resultan ser
mucho menor que el de los modelos donde se utiliza una computadora.

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

En la Fig. 6.2 y 6.3 se muestran las idealizaciones de |los muros planos mediante rigideces de
entrepiso, y en la Fig. 6.4 se representan los dos modelos estructurales del edificio asociados
a las dos direcciones ortogonales. Cada estructura unidimensicnal tiene 5 grados de libertad.

La rigideces de entrepiso de los muros planos se determinaron con el método del elemento
finito, al considerar que actua un sistema de fuerzas horizontales igual al que proporciona el
método estatico (inciso 6.2). Los vaiores que resultan se muestran en las Fig. 6.2 y 6.3, asi
como en las tablas 6.5 y 6.6.

6.3.2 Solucion det problema de valores caracteristicos

L as formas modales (eigenvectores) y ias correspondientes frecuencias naturales de vibracion
(eigenvalores), segun 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
resolvié al utilizar el método matricial de Jacobi. Las matrices de rigideces y de masas para
cada modelo unidimensional se construyen como se indica en las Ec 6.8 y 6.9.

Tabla 6.5 Rigideces de entrepiso de los muros paralelos al eje x (t/cm)
Entrepiso 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
3 144.189 41.07 31.58 31.58 31.58
4 104.88 28.21 21.25 21.25 21.25
5 59.04 15.06 11.09 11.09 11.09
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Tabla 6.5 Rigideces de entrepiso de los muros paralelos al eje x {t/cm) {cont.)
Entrepiso 6-x 7-X 8-x 9-x . )
1 97.53 97.53 127.57 310.45 1363.69
2 47.74 47.74 60.92 194.45 749.62
3 31.58 31.58 41.07 144.19 528.42
4 21.25 21.25 28.21 104.88 372.46
5 11.09 11.09 15.08 59.04 203.65
Tabla 6.6 Rigideces de entrepiso de los muros paralelos al eje y (t/cm)
Nivel 1-y 2-y 3-y z
1 249.88 14.32 151.08 515.28
2 125.33 53.84 73.98 253.15
3 87.23 3596 50.66 173.85
4 63.14 2512 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 equilibrioc de los modelos estructurales mostrados en las Fig.
6.4 se obtiene |a sigutente matriz de rigideces.

6.3.2.2 Matriz de masas de los modelos unidiménsionales

_kl + k2
_kl

_k2
k'_a -+ k3

0 0
~ ks 0
ky  —kg4
—kg kg + ks
0 —ksg

(6.8)

Al establecer las ecuaciones de equilibrio de los modelos estructurales mostrados en las Fig. ¢

6.4 se obtiene la siguiente matriz de masas (concentradas).
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w0 0 0 0
10 wm o0 0 0
M=Xlo o wm o o (6.9)
Elo o o m o
(0 0 0 0 ]

6.3.2.3 Eigenvalores y eigenvectores

Al sustituir los valores de la tabla 6.1, 6.5 y 6.6 en las Ec 6.8 y 6.9, para cada uno de los
modelos estructurales asociados a las dos direcciones ortogonales, y resolver los
correspondientes problemas de valores caracteristicos, se obtienen los eigenvectores (formas
maodales) mostradas en la Fig. 6.5.

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

Tablia 6.7 Periodo y frecuencias naturales de vibracion de los modelos
estructurales del edificio
Mo Modelo estructural, eje y Modelo estructural, eje x
do Tiy Iy iy Tix jx e
{s) (rad/s) (rad/s) (s) (rad/s) (rad/s)?
1 4719 13.31 177.28 2735 22.97 527.77
2 .20086 31.32 981.06 .1158 54.26 294403
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 2455110

6.3.3 Respuesta espectral -de desplazamientos de cada modo para el modelo estructural
paralelo a eje y :

Con base en los incisos 4.1.4.3 y 4.1.4.4 |a 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
particion se obtiene con la Ec 4.22e, que se reproducen a continuacion.

Af
S
¢ === (4.22e)

: N

kglmi (r,(')
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Viax = €, (4.25)

YES

Ure = ' Voare . ' (4.27)

6.3.3.1 Primer modo

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en {a tabla 6.8. La columna 2 de dicha
tabla se obtiene de la columna 2 de la tabla 6.1.

Tabla 6.8 Respuesta espectral de desplazamientos: Primer modo
Nivel my e Myl my(r ) Ukmix
K-ésimo ts’/cm ts/cm ts’/cm cm
1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.1127
2 0.106 2.9613 0.3139 0.9295 0.3337
3 0.106 5.4973 0.5827 3.2034 0.6195
4 0.106 8.2805 0.8777 7.2681 0.9332
5 0.093 11.0399 10.0267 11.3348 1.2442
T 2.9070 22.8418

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

29070

¢ = = 01273 (6.10) ,
228418

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

Ta =02 "= T1 = 04719 < Tb = 06 Cem . .
®.11)

-t

A, = ag = cg = 0.16*981 = 156.96 cm/s®

La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas para e! primer modo, de
acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

A
y..o= = = 0.1273]5696 = 01127 cm (6.12)
177.28

] 2

2h
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La secta columna de la tabla 6.8 es la expresion 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 cobtiene de la columna 2 de la tabla 6.1.

Tabla 6.9 Respuesta espectral de desplazamientos: Segundo modo
Nivel my I'k2 M2 mk(rkz )2 Ukmaxz
K-ésimo ts’/cm ts’/cm ts’/cm cm

1 0.108 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 participacion del modo 2,
que resulta ser.

05249

¢, = ———— = 0.1303 (6.13)
*T 40270

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del segundo modo de vibracion, de
acuerdo con el inciso 3.6 y6.1.6, es

T.=02 < T, = 02006 < T, = 0.6
(6.14)

A; = ag = ¢g = 0.16*981 = 156.96 cm/s®

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

4,
Vi = G— = 01303 = 00208 cm (8.15)
@, 17728
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La sexta columna de la tabla 6.9 es la expresion de la Ec 4.27
6.3.3.3 Tercer modo

Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla 6.10. La columna 2 de dicha
tabla se obtiene de la columna 2 de la tabla 6.1.

Tabla 6.10 Respuesta espectral de desplazamientos: Tercer modo.
Nivel My l'? myr3 mk(rk3 )2 Ukméxa
K-ésimo ts’/cm ts’cm ts’/cm cm

1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0074
2 0.106 2.0606 0.2184 0.4501 0.0152
3 0.106 0.6797 0.0720 0.0490 0.0050
4 0.106 -2.6831 -.02844 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 t se obtiene el valor del coeficiente de participacion del modo 3,
que resulta ser.

02213
¢, = —— = 01479 (6.18)
14967

La ordenada del espectroc de aceleraciones de disefio del tercer modo de vibracion, de
acuerdo con el inciso 3.6 y6.1.6, es

7, = 01302 < T, = 02

A, ag = g{l + 3?:)

c
- 6.17
y (6.17)
01302)016
4

= 11588 cm/s

981[ 1+3

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

A 11588
Viw = ¢ — = 02213 = 00110 cm (6.18) -
w5 232883
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La sexta columna de la tabia 6.10 es la expresidn de la Ec 4.27.

6.3.3.4 Cuarto modo

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

Tabla 6.11 Respuesta espectral de desplazamientos: Cuarto modo
Nivel my re myrd me(r’ ) Ukmax
k-ésimo ts’/cm ts’/cm ts’/cm cm

1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0039
2 0.106 1.1851 0.1256 0.1489 0.0046
3 0.106 -1.7383 -0.1843 0.3203 -0.0068
4 0.106 0.7849 0.0832 0.0653 0.0031
5 0.093 -0.1501 -0.0140 0.0021 -0.0006
z 0.1165 0.6426

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

01165
0.6426

= 0.1813

(6.19)

c, =

La ordenada de! espectro de aceleraciones de disefo del cuarto modo de vibracion,
de acuerdo con elinciso 3.6 y 6.1.6, es.

T, =00945 < T =02

)

00945j %:-9 = 9486 cm/§*

A, =ag= g[l +3 (6.20)

hh‘i IL.:‘.:“
e

= 981(1-!—3

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

= 000389 cm

A 948
: 6 (6.21)
4

! =, =01813
Ymax = G 442075

La sexta columna de la tabla 6.11 es la expresion de ta Ec 4.27.
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6.3.3.5 Quinto modo

Las operaciones de ias Ec 4.25 y 4.27 se presentan en l|a tabla 6.12. La columna 2 de dicha
tabia se obtiene de la columna 2 de la tabla 6.1.

Tabla 6.12 Respuesta espectral de desplazamientos: Quinto modo
Nivel My l'ks mkl'gs mk(rk"’ )2 Ukmaxs
k-ésimo ts’/cm ts¥icm ts’/cm cm

1 0.106 1.0000 0.1060 0.1060 0.0038
2 0.106. -0.5787 -0.0613 0.0355 -0.0022
3 0.106 0.1678 0.0178 0.0030 0.0006
4 0.106 -0.0282 -0.0030 0.0001 -0.0001
5 0.093 0.0025 -0.0002 0.0000 0.0000
z 0.0597 0.1446

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

00577
0.1446

G

= 04129 (6.22)

La ordenada del especiro de aceleraciones de diseno del quinto modo de vibracién, de
acuerdo con el inciso 3.6 y 6.1.6, es.

7,=00676 < T,=02

T\e
= =g 1+3=2|= 6.23
4 = ag g{ 7;]4 (6.23)

0.0676) 0.1
= 981[1 + 3-__)0_§ = 7903 cm/s*
0.2 4 .

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

Vo= o 5 = 04120 28 - 0003777 cm (6.24)
’ 8639.06

La sexta columna de la tabla 6.12 es la expresidon de la Ec 4.27.
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6.3.4 Respuesta espectral de fuerzas cortantes de cada modo para el modelo estructural
paralelo al eje y

Con base en la respuesta espectral de desplazamientos de cada modo (cuantificados en la
columna 6 de las tablas 6.8 a 6.12, que se repiten en la columna 2 de las tablas 6.13 a 6.17)
se pueden cuantificar las fuerzas cortantes correspondientes, al utilizar los conceptos
relacionados con la definicidn de rigidez de entrepiso (Ec 2.5 y 2.6), reproducidos en ia forma
en que se utilizan.

Vk = kkAUk
(2.5)
AUy = Uy - Uy

Los valores de las rigideces de entrepiso para el modelo estructural paralelo al eje y se
muestran en {a 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 a2 6.17.

En la revisidon del cumplimiento de las condiciones de regutaridad del edificio respecto a la
rigidez al corte (inciso 3.4), la relacién de rigideces entre el primer y segundo entrepiso es igual
a 2.035. Aunque excede de 100 por ciento {103.5), se considera que la rigidez del primer
entrepiso esta sobrevaluada por la condicidon de frontera de empotramiento. Por tanto, el
edificio es regular y ios Factores reductivos Q" no sufren reducciones adicionales.

6.3.4 1 Primer modo

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

Tabla 6.13 Respuesta espectral de cortantes : Primer modo
Nivel/ ukmax1 kky ukmax1 Vkmax1 Vimax1
Entrepiso cm t/cm cm t t

1 0.1127 515.28 0.1127 58.12 38.75
2 0.3337 253.15 0.2210 55.95 37.30
3 0.6185 173.85 ~ 0.2858 49.68 33.12 |
4 0.9332 121.28 0.3137 38.05 25.37
5 1.2442 . 6593 0.3110 20.50 13.87

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

Ty =04719 > T, =0.2
(6.25)
Q’1y = Qy = 1500
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6.3.4.2 Segundo modo

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4 y 5 de la tabla 6.14.

Tabla 6.14 Respuesta espectral de cortantes : Segundo modo
Nivel/ Ukmax2 Kiy ukmax2 Vkmax2 Vimax2
Entrepiso cm ticm cm t t

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 0.0185 2.87 1.91
4 0.0339 121.28 -0.0372 -4.51 -3.01
5 -0.0882 65.93 -0.1221 -8.05 -5.37

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

T,y =02006 > T, =02

(6.26)
QIZy = Qy = 1500

6.3.4.3 Tercer modo

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

Tabla 6.15 Respuesta espectral de cortantes : Tercer modo
Nivel/ Ukmax kky l-'kma::3 Vkmax3 Vimax3
Entrepiso cm t/icm cm t t

1 0.0074 515.28 0.0074 3.81 2.87
2 0.0152 253.15 0.0078 1.97 1.49
3 0.0050 173.85 -0.0102 -1.77 -1.33
4 -0.0197 121.28 -0.0247 -3.00 -2.26
5 0.0086 65.93 0.0283 1.87 1.41

-

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante reducida al dividir los valores de :
la quinta columna entre el factor reductivo Q5,, queé resulta ser.

T,,=01302 < 7,=02

a

(6.27)

4 j}'
Q}y = 1+ T

a

(@,- 1) = 1326

s
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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 |a tabla 6.16.

Tabla 6.16 Respuesta espectral de cortantes : Cuarto modo
Nivel/ ukmax4 Ky Ukmax Vkmax‘ Vimaxd
Entrepiso cm t/em cm t t

1 0.0039 515.28 0.0039 2.00 1.62
2 0.0046 253.15 0.0007 0.18 0.15
3 -0.0068 173.85 -0.0114 -1.98 -1.60
4 0.0031 121.28 0.0099 1.20 0.97
5 -0.0006 65.93 -0.0037 -0.24 -0.19

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante reducida al dividir ios valores de
la quinta columna entre el factor reducido Q’4,, que resulta ser.

T, =00945 < T, =02

6.3.4.5 Quinto modo

',=1+

’;

T
X (0, -1) = 1236

(6.28)

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en |las columnas 4 y 5 de la tabla 6.17.

Tabla 6.17 Respuesta espectral de cortantes : Quinto modo
Nivei/ ukma::5 Kiy l-lkmax5 vkmax5 Vimaxd
Entrepiso cm ticm cm t t

1. 0.0038 515.28 0.0038 1.94 1.66
2 -0.0022 253.15 -0.0060 -1.52 -1.3
3 0.0006 173.85 0.0028 0.49 0.42
4 - -,0001 121.28. -0.0007 -0.08 -0.07
5 0.0000 65.93 0.0001 0.01 0.01

La sexta columna representa los valores de |a fuerza cortante reducida al dividir los valores de
la quinta columna entre el factor reductivo Q’s,, que resuita ser.
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T, = 00676 < T, =02
(6.29)

I
0, = 1+% (0, -1) = 1169

a

6.3.5 Respuesta total para el modelo estructural paralelo al eje y

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

Las NTC para disefo por sismo del RCDF87 establecen que debe incluirse el efecto de todos
los modos naturales de vibracion con periodo mayor o igual a 0.4 s, pero en ningun caso se
pueden considerar menos que los tres primeros modelos de translacidn en cada direccion
analisis.

Las NTC para diseno 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 cuestion difieran al menos 10% entre si, que es el caso. El
método SRSS se indica mediante la Ec 4.29, que se reproduce a continuacion.

S = /252 (4.29)

6.3.5.1 Respuesta total de desplazamientos

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

E! primer elemento de cada casillero representa el componente de‘i'des'plazamiento total
mientras que el segundo elemento representa el cociente de ese desplazamiento entre el .
desplazamiento total obtenido con la combinacion de todos los modos del modelo estructural, -
dados por la columna 6.
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Tabla 6.18 Respuesta total de desplazamientos {(cm)
Nivel 1 modo 2 modos 3 modos 4 modos 5 modos
1 0.1127 0.1146 0.1148 0.1149 0.1150
0.98 0.99 1.00 1.00 1.00
2 0.3337 0.3381 0.3385 0.3385 0.3385
0.97 1.00 1.00 1.00 1.00
3 0.6195 0.6236 0.6263 0.6236 0.6236
0.99 1.00 1.00 1.00 1.00
4 0.9332 0.9338 0.9349 0.9340 0.9340
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
5 1.2442 1.2473 1.2474 1.2474 1.2474
1.00 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 4.292 para los vectores de
fuerzas cortantes maximos de cada modo mostrados en la columna 6 de las tablas 6.13 a
6.17. El ordenamiento de esta tabla es enteramente similar al de |a tabta 6.18.

Tabla 6.19 Respuesta total de fuerzas cortantes (t} V,
Escala
Entrepiso | 1 modo 2 modo 3 modo 4 modo 5 modo
1 37.75 38.42 38.53 38.56 38.60 43.28
0.98 0.99 1.00 1.00 1.00
2 37.30 37.73 37.76 37.76 37.79 42.37
0.99 1.00 1.00 1.10 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 56.37 2567 28.78
3% 1.00 1.00 1.00 1.09] 1.00
5 13.67 14.69 14.75 14.76 14.56 16.55
0.93 0.99 1.00 1700 ~ 1.00

6.3.5.3 Revisidén por cortante basal

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que si con el método de andlisis
dinamico que se haya aplicado se encuentra que, en la direccidn que se considera, |a fuerza
cortante basal calculada, VO, debe ser tal que debe cumplir con la siguiente condicion,
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W, 5072
v, > 0_805‘: = (08)(016)——= = 4328 ¢ (6.30)

En caso de no cumplirse la condicién anterior, las fuerzas de disefio y los despiazamientos
laterales correspondientes se deben incrementar en la proporcidén para que el cortante basal
calcuiado, VO, cumpla con la igualdad.

De acuerdo con la tabla 6.19, el cortante basal que proporciona el método dinamico es, V0 =
38.60 t, por o que las fuerzas cortantes que proporciona el método dinamico (columna 6 de la
tabla 6.19) se debe multiplicar por el coeficiente, 43.28/38.6 = 1.12. El escalamiento se indica
enla columna 7 de la tabla 6.19.

6.3.6 Comparacion de las fuerzas cortantes obtenidas con los métodos estaticos y dinamicos

A fin de tener una idea comparativa de los valores de las fuerzas cortantes que cada método
proporciona se construye ia tabla 6.20 donde se estabiecen tales comparaciones.

Tabla 6.20 Comparacién de fuerzas cortantes sismicas
Entl'epiSO Vesi Vdm VeslNdin
® (t)
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 edificacion

6.4.1 Resumen de las ecuaciones utilizadas

En el inciso 5.2 se presenta el procedimiento para cuantificar las fuerzas sismicas para el
modelo estructural que utiliza el concepto de rigideces de entrepiso. Las ecuaciones que se
utilizan se reproducen a continuacion.

6.4.1.1 Coordenadas del centro de torsién
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k
d v
V;y = ij V v
Zk_ry
=1
klx
V,rj = Nr V.

6.4.1.3 Excentricidades calcuiadas

€ = Xm - X
donde
e« = Excentricidad de la fuerza Cortante V,

Xm = Abscisa del centro de masas
= Abscisa del centro de torsion

X
esy = ym - yl
donde
e,, = Excentricidad de |la fuerza Cortante V,

vm = Ordenada del centro de masas
= Qrdenada del centro de torsion

(5.10)

(5.11)

(5.54)

(5.8)

(5.12)

(5.13)
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6.4.1.4 Excentricidades de diseno

edx = 1.5 esx + 01 bx

(5.14)
edx = esy - 01 bx

bx es |la dimension de la planta que se considera medida en |a direcciéon de esx (perpendicular
a la fuerza cortante Vy). :

edy= 1.5 esy+ 01 by
— (5.15)
edy = 65y = 01 by

by es la dimension de |la planta que se considera medida en la direccidon de esy (perpendicular
a la fuerza cortante Vx).

6.4.1.5 Fuerzas cortantes debidas a |a torsion

M = My = eqV,
(5.16)
I k —x
A L S V (5.22)
[y —
Z kg + Z k}yxf
1=] 71=1
’ kX,
VJy = NY M - (5.23)

NY , R
2RI D k]
1=1 3=l B

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

V= Vi + V',
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) (5.24)
1]
Vy =V +V

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 paraleio 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 distribuciéon de las
rigideces de entrepiso que ltegan a dicho nivel y la posicidon del centro de masas. Con base en
dicha figura y las ecuaciones resumidas del capitulo 5 se construyen las tablas 6.21y 6.22.

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

1084134 _

_ - 795 6.31
Y= 36369 " (8:31)

Con los elementos de la columna 3 de |a tabla 6.21, |a fuerza cortante correspondiente y ia Ec
5.8 se obtienen los elementos de la columna 5 de dicha tabla.

Los elementos de la columna 6 de la tabla 6.21 se obtiene mediante la Ec 6.31 y la columna 2
de dicha tabla.

Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso 1, paralela ai eje x
Eje i kix yiKix
i-X (m) (t/m) (t)
1-x 0.00 31045.00 0.00
2-X 2.85 12757.00 36357.00
3-x 420 9753.00 40963.00
4-x 6.60 9753.00 64370.00
5-x . 7.95 9753.00 77536.00
B-X 9.30 §9753.00 90703.00
7-X 11.70 9753.00 114110.00
8-x 13.05 12757.00 166479.00
9-x 15.80 31045.00 493616.00
z 136369.00 1084134.00
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Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso 1, parailelas al eje x
(cont.)’

Eje 1ix Yi ¥ ik 7 i ki

i-X (t) {m) (t) (tm)
1-X 12.31 -7.95 -246808.00 1962121.00
2-X 5.06 -5.10 -65061.00 331810.00
3-x 3.87 -3.75 -36574.00 137152.00
4-x 3.87 -1.35 -13167.00 17775.00
5-x 3.87 0.00 0.00 0.00
6-x 3.87 1.35 13167.00 17775.00
7-X 3.87 3.75 36574.00 137152.00
8-x 5.06 5.10 65061.00 331810.00
g-x 12.31 7.95 246808.00 1962121.00
z 54.09 4897715.00

A fin de cuantificar {a abscisa del centro de torsion y los demas elementos de las restantes

ecuaciones del capitulo 5 se construye la tabla 6.22, con base en la figura 6.6

Con base a ias columnas 3 y 4 de la tabla 6.22 y la Ec 5.10 se obtiene el siguiente valor de la

abscisa del centro de torsion.

Con los elementos de la columna 3 de la tabla 6.22, |a fuerza cortante correspondiente y la Ec

5.4 se obtienen los elementos de la columna 5 de dicha tabla.

N

(6.32)

Los elementos de la columna 6 de |a tabla 6 22 se obtiene mediante |la Ec 6.32 vy la columna 2

de dicha tabia.

Tabla 6.22  Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso 1, paralelas al eje y
Eje X, Kiy xiKiy
Iy (m) (t/m) {t
1-y 0.00 24988.0 0.0
2-y 4.20 11432.0 48014.0
3-y 8.40 15108.0 126907.0
X 51528.0 174921.0
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Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso 1, paraleias al eje
(cont.)

Eje 1y X X iKyy x Jzkiv
kY M (m) () (tm)
1-y 26.23 -3.40 -84458.00 288861.00
2-y 12.00 0.80 9146.00 7316.00
3-y 15.86 5.00 75540.00 377700.00
z 54.09 673877.00

De acuerdo con las coordenadas dentro de masas especificado en la Fig. 6.6 ylas Ec 6.31 y
6.32 se obtienen los siguiente valores de las excentricidades calculadas, de acuerdo con las
Ec5.12y5.13.

€1ax = |Xim - X1| = [4.20-3.40|=0.80m
(6.33)
gy = 1y1m - Y11| = f795 - 795' =0.00m

Con base en las Ec 6.33, 514
correspondientes.

y 515 se obtienen las excentricidades de disefio

€1ax = 1.5€4 + 0.1by = 1.5(0.8) + 0.1(8.4) = 204 m

(6.34)
Gax = €1 - 01b, = 08 - 0.1(8.4) = -0.04 m
iy = 1.5e15, + 0.1b, = 1.5(0.0) + 0.1(15.9) = 159 m
(6.35)
Gy = €1y - 016, = 00 - 01(15.9) = -1.59 m

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

My = €1Vqy, = 2.04 (54.09) = 110.34 tm -
(6.36).
= eV = 0.04(54.09) = 2.20 tm N
Mix = €14,Vix = 1.59 (54.09) = 86.00 tm
(6.37)

e1gVax = 86.00 tm

1.59 (54.09) =

De acuerdo con las Ec 5.22, 5.23 y la columna 8 de las tablas 6.21 y 6.22 se obtienen los
siguientes coeficientes.
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Las NTC para disefio por sismo, en su inciso 8.6, establece que de los dos momentos
torsicnantes de disefio en cada direccion (Ec 6.36 y 6.37) se debe tomar para cada marco o
muro el que resulte mas desfavorable. Para cuantificar las fuerzas cortantes debidas a la
torsion 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.

L/QV —

lix

VD«‘

1y

lee

Ve =

iy

kY

~ NY NX
=2 =2
DI+ 2R,
=1 J=1

= 0.000019804k,7,

k x

»J

= NY NY
-2 =2
PILNRD IS

i=1 =1

k.Y,

= 00000154354k
k X

v

=NF X
=2 =2
z k., + Z kf,vx,'
1=1 1=1

11034

v = 7897715+ 673877 =

M, = 0000019804k %,

86.00

M,, = 0.0000154354k 7,

- = V.
NY NY ley xs 1
Zku-z + Zk;yff 4897715+ 673877
=1 =1

(6.38)

(6.39)

(6.40)

(6.41)

En la Fig. 6.7 se presentan las fuerzas cortantes, cuando el sismo de disefo actia en uno de
sus sentidos, dadas por las Ec 6.38 a 6.41 al utilizar ios 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.

Las columnas 13 de las tablas 6.21 se cuantifican de acuerdo con la Ec 5.24, de tal manera
que se obtenga la fuerza cortante mayor.
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Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso 1m paralelas al eje
x (cont.)

Eje VY - VWi V¥ - V¥, Vi
X (t) (t) {t) t) (t)
1-X -4.89 4.89 3.81 -3.81 17.20
2-X -1.29 1.29 1.00 -1.00 6.35
3-x -0.72 0.72 0.56 -0.56 4.59
4-x -0.26 0.26 0.20 -0.20 413
5-x 0.00 0.00 0.00 0.00 3.87
B-x 0.26 -0.26 -0.20 0.20 4.13
7-x 0.72 -0.72 -0.56 0.56 4.59
8-x 1.29 -1.29 -1.00 1.00 6.35
9-x 4.89 -4.89 -3.81 3.81 17.20
S .

Tabla 6.22  Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso 1, paralelas al eje y

(cont.)

Eje Vtyﬁx - Viyﬂx vtxﬁx - Vuﬁx Viix
j-X (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
Z

85



:!!’.’.1!!. L e '.:]Hﬂ.. . .-:1,'!’"! ..... A Mt ianes

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

CURSOS ABIERTOS

XXV CURSO INTERNACIONAL DE INGENIERIA SiSMICA

MODULDO II:

ANALISIS ESTATICO Y DINAMICO DE ESTRUCTURAS SUJETAS
A SISMO

TEMA

ANALISIS SiSMICO DE EDIFICIOS CON FUNDAMENTO EN EL
REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES PARA EL D.F. (FCDF87)

PRESENTADO: M. EN |. RAMON CERVANTES BELTRAN
PALACIO DE MINERIA
AGOSTO DE 1999

Palacio de Mineria Calle de Tacuba 5 Primer piso Deleg. Cuauhtemoc 060G0 México, DF. APDO. Postal M-2285
Teléfonos.  512-8955  §12-5121  521.7335  521-1987 Fax  510-0573  521-4020 AL 26



ANALISIS SISMICO DE EDIFICIOS CON FUNDAMENTO EN EL REGLAMENTO DE
CONSTRUCCIONES PARA EL DISTRITO FEDERAL (RCDF87)

1. INTRODUCION _ 1
2. MODELACION ESTRUCTURAL DE LAS EDIFICACIONES 3
3. PARAMETROS QUE DEFINEN LA MAGNITUD DE LAS FUERZAS

SISMICAS 13
4. FUERZAS SISMICAS ) 38
5. FUERZAS SISMICAS EN ELEMENTOS ESTRUCTURALES RESISTENTES

DE LAS EDIFICCIONES 58
6. EJEMPLOS DESARROLLADOS PASO A PASO 66

FIGURAS



1. INTRODUCCION

Uno de los temas del Curso Internacional de Ingenieria Sismica que
cada afio organiza la Divisién de Educacién Continua de la Facultad
de Ingenieria, UNAM, es la cuantificacién de las fuerzas gque un
sismo de disefio le ocasiona a un edificio, de acuerdo con 1los
métodos gue recomienda algin cbdigo que refleje las experiencias
del comportamiento de tales edificacions ante la ocurrencia
sistemdtica de dichos fenémenos naturales de magnitudes
significativas, como es el Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal vigente (RCDF87).

El hablar de edificios implica una geometria muy especial (trabes,
columnas, muros, losas, etc.) construida con determinados
materiales (concreto, acero, mamposteria, etc.) que durante su vida
itil va a estar sometida a una serie de solicitaciones que tiene
gue resistir, .entre las que se cuenta las (iebidas 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), gque en conjunto conducen al
concepto de estructura; y ,desde luego, que el concepto de cargas,
a medida que se define con mayor precisién se tiene que relacionar
cada vez mas con los otros dos (geocmetria y material).

El tratar de cuantificar a uno (fuerzas) de los tres conceptos que
definen a las estructuras (geometria, material vy fuerzas)
independientemente de los modelos estructurales del cual forman
parte, es practicamente imposible sin involucrar hipétesis
simplificadoras que necesariamente deben conducir a resultados
conservadores.



Los métodos basados en hipotesis simplificadoras y modelos
estructurales simplificados se utilizaron con mucha frecuencia
cuando la herramienta para operarlos consistia idnicamente, en
calculadora, papel y lapiz. Todavia existen algunos métodos y
modelos que aiin 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 disefio le ocasiona a un edificio, a fin de
determinar los elementos mecanicos y cinematicos que dicheo sismo de
disefio provoca y poder asi determinar los estados limites de falla
y de servicio que el mismo RCDF87 establece para lograr un disefio
racional de dichas edificaciones.

.
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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 mecanica newtoniana, se pueden construir modelos que
son extraordinariamente simples o bién extraocrdinariamente
refinados, seglin la herramienta de +trabajo (calculadora,
computadora, etc) de que se disponga para su manejo. Desde luego
gue 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
mecdnicos) y las deformaciones (elementos cinemadticos) producidas
por las accicnes se determinardn mediante un andlisis estructural
realizado con un método reconocido gque tome en cuenta las
propiedades de 1los materiales ante el tipo de cargas-.que se
consideren”.

Las normas técnicas complementarias (NTC) para disefio y
construccién de estructuras de concreto y de estructuras metdlicas
del RCDF87, establecen que dichas estructuras se pueden analizar
con métodos que supongan un comportamiento elastico, lineal.

Con base en lo anterior el RCDF87 permite utilizar el modelo mas
simple del andlisis estructural: Material elastico lineal (material
de Hooke), desplazamientos pequefios ({tensor de deformaciones
infinitesimales), que es un modelo matemidtico lineal basado en la
teoria de la elasticidad lineal y la teoria de la mecdnica de
materiales.



2.1 Representacién esquematica

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

2.1.1 Elementos de la superestructura
De acuerdo con la Fig 2.1 los elementos que conforman a la

superestructura son aquéllos que sobresalen del suelo en el que se
apoya el edificio, y son:

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

planos verticales).

c) muros (elementos sélidos tridimensionales contenidos en uno
solo o en varios planos verticales).

d) Losas (Elementos tridimensionales contenidos en planos
horizontales, idealizados ya como diafragmas flexibles o bien
como diafragmas rigidos).

Los elementos de la superestructura se construyen con materiales
especificados y controlados por el ingeniero.

2.1.2 Elementos del suelo

El soporte de la estructura lo constituye el suelo, material de dos
fase- (fase sdélida, denominada esqueleto, vy fase fluida,
generalmente agua y gas) construido de manera natural, por lo que
el ingeniero ha desarrollado la tecnclogia apropiada para su
modelacidn.

2.1.3 Elementos de la cimentacién

Los elementos de  la cimentacidn se construyen con materiales
especificados y controlados por el ingeniero y pueden ser los
siguieutes.

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 seccidén 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 edificaciébn.

El método mas versatil y poderosoc para formular, resolver y manejar
las ecuaciones de equilibrio de las estructuras, es el método de
las rigideces o de los desplazamientos (para los elementos barras,
asociados a las estructuras esqueletales o marcos) y el método del
elemento finito en su formulacién de los desplazamientos (para los
elementos s6lidos bidimensionales, placas planas y cascarones de
las estructuras denominadas continuas). La versatilidad y poderio
de los métodos anteriores estdn asociados a su adecuacién al uso de
las computadoras.

Las ecuaciones de equilibric 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 elementc fimito
le corresponden diferentes grados de 1libertad (nimero de
componentes de desplazamiento lineales y agulares).

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

Fe FO + ko

fo + Fv

(2.1)

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

£? = Vector de fuerzas equilibrantes
o o= Vector de fuerzas de empotramiento
fY = Ki = Vector do fuerzas de desplazamiento  (4:2)
E = Matriz de rigideces
g = Vector de desplazamientos

En las Ec 2.1 y 2.2 la magnitud y el nimero de los componentes de
los vectores y de la matriz dependen del nimero de puntos nodales
Y de sus correspondientes grados de libertad que definen al
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 gque definen un eje (casi siempre recto) y sus
secciones transversales (casi siempre constantes y, por tanto, con
una basta). Sus ecuaciocnes de equilibrio se obtienen con base en la
teoria de la mecéanica de materiales y para su integracidén no se
requiere del método del elemento finito (MEF), para las barras de
eje recto y seccidén constante. A cada punto nodal se le consideran
seis grados de 1libertad, tres lineales y tres angulares. Se
presentan caso particulares como son las barras planas con tres
grados de libertad por nudo {dos lineales y un angular), las barras
de reticula de entrepiso con tres grados de libertad por nudo (uno
lineal y dos angulares), las barras de armaduras (barras axiales o
barras doblemente articuladas) con tres (tridimensionales} y dos
(bidimensionales) grados de libertal por nudo (que son
desplazamientos lineales, ya que los angulares son linealmente
dependientes por corresponder a articulaciones). En general, los
vectores tienen seis componentes.

2.2.2 Elementos sblidos bidimensionales (muros planos)

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

2.2.3 Elementos placas plaﬁas (losas)

Son elementos tridimensionales que generalmente se utiizan para
soportar cargas transversales a su superficie media (plana).
Geométricamente se pueden definir mediante un tri&ngulo (tres o mas
puntos nodales) o un cuadrildterc’ (coh- cuatro o mas’ puntos
nodales}), seglin 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 tecorias de la mecanica del medio continuo
(como la teoria de la elasticidad lineal) y para su solucién se
utiliza el MEF.

2.2.4 Elementos cascarones {muros tridimensionales)

Son elementos tridimensionales que generalmente se utiizan para
soportar tanto cargas transversales a su superficie media (losa)
como cargas contenidas en su superficie (membrana). Geométricamente
se pueden definir mediante un tridngulo (tres o mas puntos nodales)

6



o un cuadrilidteroc (con cuatro o mas puntos nodales), segiin se
indica en 1la Fig 2.2. Ademas de 1los tres componentes de
desplazamiento correspondientes a los elementos losas se le
adicionan 1los tres desplazamientos del elemento membrana(dos
lineales contenidos en su superficie y uno angular normal a su
superficie). Las ecuaciones de equilibrio se establecen mediante
alguna de las teorias de la mecénica del medic continuo (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 gque 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
puntc nodal (Fig 2.2). Los diafragmas flexibles se modelan mediante
el elemento finito cascarén del inciso 2.2.4.

2.2.6 Diafragmas rigidos

Cuando los desplazamientos relativos entre los elementos unidos por
el diafragma (descrito en el inciso 2.2.5) son pequefios y se pueden
considerar nulos, se dice que el diafragma es rigido y, por tanto,
los desplazamientos de los puntos nodales contenidos en el
diafragma son linealmente dependientes de los tres desplazamientocs

del diafragma {(dos lineales y un angular). Desde luego gque el
niimero de desplazamientos independientes del diafragma rigido
(dnicamente tres, Fig 2.2)) resulta ser mucho menor gque el

correspondiente a los del diafragma flexible (seiss por el numero
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 estructurelies
que participan en su ensamble, las ecuaciones de equilibrio de los
modelos estructurales sometidos a cargas esté&ticas resultan ser.

-

K = F (2.3)

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

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

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

estructura (conocida)

es igual al niimero 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

Es un modelc estructural formado esclusivamente con los elementos
barras barra descritos en el inciso 2.2.l1. 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 tridimensiocnales

Este modelo se construye con el ensamble de elementos sdlidos
bidimensionales (inciso 2.2.2), elementos placas planas (inciso
2.2.3) y elementos cascarones (inciso 2.2.4), segin el tipo de
carga gque actila en sus respectivas regiones.

2.3.3 Muromarcos tridimensionales

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

2.3.4 Marcos planos

Este:modelo es un caso particular de los marcos tridimensionales y
se obtiene  mediante el ensamble de barras planas, por lo que su
geometria y cargas estan contenidas en un plano.

[P .
LG

2.3.5 Murés planos

Este modelo es un caso particular de los muros tridimensionales y
se obtiene mediante el ensamble de elementos sb6lidos
bidimensionales, por lo que su geometria y cargas estén contenidas
en un plano. '

2.3.6 Muromarcos planos

El modelc de muromarcos planos es una combinacién de los modelos
marcos planos y muros planos.



2.3.7 Rigideces de entrepiso (resortes)

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

Como se muestra en la Fig 2.3, la estructura plana original (marco,
muro © 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 expresidn.

Rl
]
]

Rigidez de entrepiso (2.5)

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

Au; = Desplazamiento relativo del i-ésimo entrepiso
= Uy =~ Uy,
uy = Desplazamiento horizontal del i-ésimo nivel (2.6)
u;, = Desplazamiento horizontal del (i-1)-ésimo nivel
vy = Fuerza cortante del i-ésimo entrepiso

Desde luege gue 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 hipotesis respecto a 1los
desplazamientcs angulares y fuerzas cortantes en los entrepisos y
niveles adyacentes (como es el caso de las férmulas de Wilbur).

Por supuesto que las rigideces de entrepisc se pueden cuantificar
mediante el wuso de la computadora al estimar las fuerzas
horizontales que actian en las estructuras planas, pero resulta
mucho menos eficiente que utilizar los métodos de andlisis que
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 modele estructural utilizado. En este inciso se
describen, de manera esquemdtica, los modelos estructurales gque se
utilizan en el andlisis sismico de las edificaciones.

2.4.1 Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragmas
flexibles

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

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

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

2.4.2 Marcos y muromarcos tridimensionales unidos con diafragmas
rigidos

Algunos programas de propésitos 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 niimero de
ecuaciones que genera el modelo del inciso anterior (inciso 2.4.1)
Yy elimina los problemas de aproximacién debido a lasurlgldeces
grandes en el plano del diafragma. =

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

Existen programas de computadora de propfsitos especiales (La sigla
ETABS se refiere a: Extended Three dimensional Analysis of Building
System) en los que se toma en cuenta las particularidades de los
elementos que conforman a un edificio (muros, trabes, columnas,
juntas, diafragma rigido).

La construccién de este modelo se basa en considerar a los marcos
Yy muromarcos tridimensicnales 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 tridimensiconales se condensan las ecuaciones de
los grados de libertad gue no estadn asociados a los tres
desplazamientos del diafragma rigido, mediante un triangulacidn
parcial. El1 nGmero de ecuaciones de equilibrio de este mecdelo es
igual a tres veces el niimero 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 luego, se proporcicnan 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 gque resulta del tamafio del
edificio.

2.4.4 Subestructuras formadas con marcos y murcmarcos planos unidos
con diafragmas rigidos (TABS)

Este modelo corresponde a la version original del modelo anterior
{inciso 2.4.3) en donde se utilizan como subestructuras a las
estructuras planas (marcos, muros y muromarcos), 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, seglin se indica en la
Fig 2.7.

Las rigideces de. entrepiso se consideran gue estdn orientadas en
dos direcciones ortogonales que forman dos modelos estructurales
(unidireccionales) independientes, segiin 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 direccién que le corresponde al modelo (el nimero
de ecuaciones es igual al nimero de diafragmas rigidos).

Una vez calculadas las fuerzas sismicas asociadas a cada modelo
unidireccional independiente, se procede a unir cada diafragma
rigido aislado con las rigideces de entreplso 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 1la fuerza cortante que a cada rigidez de entrepiso le
corresponde, se cuantifican las fuerzas sismicas de cada nivel, que
son las que se aplican a las estructuras planas correspondientes a
las rigideces de entrepiso (marcos, muros © 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 que toma cada muro
es proporcional a su area transversal e ignorar los efectos de
torsién. 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 parametros 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, ©

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,

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

reunidén que pueden alojar mas de 200 personas;
Gasolinerias,

Depdsitos de sustancias inflamables o téxicas,
Terminales de transporte,

Estacijones de bomberos,

Subestaciones eléctricas y centrales telefdnicas y de
telecomunicaciones,

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

Museos,

Monumentos y

Locales que alojen equipo especialmente costoso

B. Construcciones comunes destinadas a:

Vivienda,

Oficinas y locales comerciales,

Hoteles y

Construcciones comerciales e industriales no incluidas en
el grupc A, las que se subdividen en:

a) SUBGRUPO Bl. Construcciones de mas de 30 m de
altura o con mas de 6,000 m2 de area
total construida, ubicadas en las
zonas I y II segiin se define en el
articulo 175, y
Construcciones de mas de 15 m de
altura o 3,000 m2 de A&area total
construida, en zona III, y

b) SUBGRUPO B2. Las demas de este grupo.

3.2 Coeficiente sismico

De acuerdo con el RCDF87 se tiene:

Art 206.

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

Con este fin se tomard como base de la estructura el
nivel a partir del cual sus desplazamientos con respecto
al terreno circundante comienzan a ser significativos.
Para calcular el peso total se tendran en cuenta las
cargas muertas y vivas que correspondan segin 1los
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 .32 - -
III 0.40

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

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

De acuerdo con lo anterior se puede escribir

donde::

v . . .
i; = Coeficiente sismico

0

No niv
Fuerza cortante en la base

X Fuc | (3.1)

No niv

I
=1

Fuerza sismica en el i-ésimo nivel

Pesc de la construccién

Peso de la construccién en el i-ésimo nivel

3.3 Zonificacién sismica

.

De acuerdo con el RCDF87 se tlene

Art 175.

Art 219.

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

Las caracteristicas de cada zona y los procedimientos
para definir la zona que corresponde a cada predio se
fijan en el capitulo VII (Disefio de cimentaciocnes) 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 gque fueron depositados
fuera del ambiente lacustre, pero en los que
pueden existir, superficialmente o
incrustados, depbsitos arenosos en estado
suelto o cohesivos relativamente blandos. En
esta zona, es frecuente la presencia de
oquedades en rocas y de cavernas Yy tineles
excavados en suelos para explotar minas de
arena.

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

Zona III. LACUSTRE, integrada por potentes 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

- rellencs artificiales; el espesor de este
conjunto puede ser superior a 50 m.

La zona a que corresponda un predio se determinaréd a partir de las
investigaciones que se realicen en el subsuelo del predio objeto de
estudio, tal y comc ‘lo establecen las NTC. En caso de
construcciones ligeras o medianas, cuyas caracteristicas se
definirdn en dichas normas (NTC para cimentaciones) podra
determinarse la zona mediante el mapa incluido en las mismas (ver
fig 1 NTC para cimentaciones), si el predio estd dentro de la
porcidén zonificada; los predios ubicados "a menos de 200 m de las
fronteras entre dos de las zonas antes descrltas se supondran
ubicados en la mas desfavorable. 5: : : - .

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

Los pardmetros de disefio de la cimentacidn.

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

Adem&s debera ser tal que permita definir:
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I. En la zona I a que se refiere el articulo 219
del RCDF, si existen en ubicaciones de interés
materiales sueltos superficiales, grietas,
oquedades naturales o galerias de minas, y en
caso afirmativo su apropiadc tratamiento, y.

I1. En las zonas II y III del articulo mencionado
en la fraccibén anterior, la existencia de
restos arqueoldgicos, cimentaciones antiguas,
grietas, variaciones fuertes de estratigrafia,
historia de carga del predioc 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 subsueloc para las construcciones 1ligeras o
medianas de poca extensidn y con excavaciones someras, y para las
construcciones pesadas, extensas o con excavaciones profundas.

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

c 0.4 para las estructuras del grupo B, y

c 0.6 para las estructuras del grupo A.

3.4 Condiciones de regularidad

De acuerdo con las NTC para el disefio por sismo, en su capitulo 6,
para gque una estructura pueda considerarse regular debe satisfacer
los siguientes requisitos:

1. BSu planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes
ortogonales por lo que toca a masas, asi como a muros y otros
elementos resistentes.

2. La relacidn de su altura a la dimensién menor de su base no
pasa de 2.5.

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

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

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

11.

NOTA:

L

No tiene aberturas.en sus sistemas de techo o piso cuya
dimensién exceda de 20 por ciento de la dimensidn en planta
medida paralelamente a la dimensién que se considere de la
abertura, las Areas huecas no ocasionan asimetrias
significativas ni difieren de posicién de un piso a otro y el
drea total de aberturas no excede en ningfin nlvel de 20 por
ciento del &rea de la planta.

El peso de cada nivel, que incluye la carga viva gque debe
considerarse para disefio sismico, no es mayor gue el del piso
inmediato inferior ni, excepcidén hecha del dGltimo nivel de la
construccidn, 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
inmediatc inferior ni menor que 70 por ciento de ésta. Se
exime de este {iltimo requisito {inicamente al {iltimo piso de la
construccion.

Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en
dos direcciones ortogonales por diafracmas ortogonales y por
trabes o losas planas.

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

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

En el capitulo 4 (Reduccién de fuerzas sismicas) de las
NTC para disefic por sismo (inciso 4.4.2 de estas notas)
se especifica que: "... En el disefio sismico de las
estructuras que no satisfacen 1las condiciones de
regularidad que fija la seccidén 6 de estas normas, se
multiplicara por 0.8 el valor de Q’."

. i

I . . .
3.5 Factor de comportamiento sismico

De acuerdo con el RCDF87 se tiene que

Art 207. Cuando se aplique el método estédtico o un método dindmico

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

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

valores

de 1los factores del comportamiento sismico, Q, se

especifican a continuacidn:

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

1.

la resistencia en todos los entrepisos es suministrada
exclusivamente
Por marcos no contraventeados de aceroc © 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 andlisis, pero su
contribucién a la capacidad ante fuerzas laterales sdlo
se tomara en cuenta si estos muros son de piezas macizas,
Y los marcos, sean o no contraventeados, y los muros de
concreto reforzado son capaces de resistir al menos 80
por ciento de las fuerzas laterales totales sin la
contribucién de los muros de mamposteria.

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

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

Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos

para marcos dictiles que fijan las normas técnicas
complementarias correspondientes.

19



II. Se adoptard Q=3 cuando se satisfacen las condiciones 2,4 y 5

IIT.

Iv.

del caso I y en cualquier entrepiso dejan de satisfacerse las
condiciones 1 & 3 especificadas para el caso I pero la
resistencia en todos los entrepisos es suministrada:

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

Por marcos rigidos de acero,

Por marcos de concreto reforzado,

Por murcs de concreto reforzado,

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

lLas estructuras con 1losas planas deberdn cumplir Jlos
requisitos que sobre el particular marcan las normas técnicas
complementarias para estructuras de concreto.

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

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

Por marcos de acero o de concreto reforzado,
contraventeados o no,

Por muros o columnas de concreto reforzado,

gque no cumplen en algiin entrepiso lo especificado por 1los
casos I y II de esta seccifn, ©

Por muros de mamposteria de piezas macizas confinados por
castillos, dalas, columnas o trabes de concreto reforzado
o de acero gue 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 usaré 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. Lo

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, gue satisfacen los requisitos de

las normas técnicas complementarias respectivas, o

Por combinaciones de dichos muros con elementos como los

descritos para los casos II y III, o por marcos Y
+ armaduras de madera.
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V. Se 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 satisfaccidén del Departamento del
Distrito Federal, que se puede emplear un valor mas alto gue
el que aqui se especifica.

En todos los casos se usarid para toda la estructura en la direccidén
de analisis el valor minimo de Q que correspende a los diversos
entrepisos de la estructura en dicha direccién.

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

3.5.1 Condiciones para marcos dictiles de concreto

Con base en los puntos I.4 y II del inciso 3.5, se reproduce el
Capitulo 5, Marcos dictiles, de las NTC para disefio y construcidn
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,
©=4. También se aplican a los marcos de estructuras coladas en el
lugar disefladas con Q=4, formadas por marcos y muros de concreto
reforzado que cumplan con el inciso 4.5.2 (de las NTC para disefic
y construcion de estructuras de concreto del RCDF87), que debe
incluir el inciso b) de esa seccidn, o marcos Yy contravientos que
cumplan con el inciso 4.6 (de las NTC para disefio y construcion de
estructuras de concretoc del RCDF87), en las que la fuerza cortante
resistida por los marcos sea, al menos, el 50 porciento de la total
y, asimismo, a los marcos de estructuras coladas en el lugar,
disefiadas. con Q=3 y formadas por marcos y muros o contravientos que
cumplan con el inciso 4.5.2 (de las NTC para disefio y construcion
de estructuras de concreto del RCDF87), que debe incluir el inciso
b) de esa seccidn,--0 marcos Yy contravienics gue cumplan con el
inciso 4.5.2 (de las NTC para disefio y construcion de estructuras
de concreto del RCDF87), que debe incluir 21 inciso b) de esa
seccidn, o el inciso 4.6 (de las NTC para disefio y construcion de
estructuras de concreto del RCDF87), en las que la fuerza cortante
resistida por los marcos sea menor que el 50 porciento de la
total. En todos los casos anteriores, los requisitos se aplican
también a los elementos estructurales de la cimentacién.

Sea que la estructura esté formada sélo de marcos o de marcos ¥y
muros © contravientos, ninglin 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.
Ademds, las barras longitudinales de vigas y columns deben tener
fluencia definida, bajo un esfuerzo que no exceda al esfuerzo de
fluencia especificadoen mas de 1300 kg/cm?, y su resistencia real
debe ser, al menos, igunal a 1.25 veces su esfuerzo real de
fluencia.

Se deben aplicar las disposiciones de estas normas (NTC para disefio
y construcion de estructuras de concreto del RCDF87) que no se
modifiquen en este capitulo.

3.5.1.2 Miembros a flexién

Los requisitos de este inciso se aplican a miembros principales gque

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

P, < 0.1Af: (3.2)

3.5.1.2.1 Reqguisitos geométricos

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

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

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

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

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

3.5.1.2.2 Refuerzo longitudinal

En toda seccidn se debe disponer de refuerzo tanto en el lecho
inferior como en el superior. En cada lecho el drea de refuerzo no

debe ser menor que.
bd '
Y EL== .
0 ‘/fc 7 (3.3)
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y debe constar, al menos, por dos barras corridas de 12.7 mm de
didmetro (No 4). E1 area de acero a tensidén no debe exceder del 75
por ciento de la correspondiente a la falla balanceada de 1la
secciodn.

El momento resistente positivo en la unién con un nudo no debe ser
menor que la mitad del momento resistente negativo dque se
suministre en esa seccidén. En ninguna seccidén 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 flexidén se permiten traslapes solo si en la
lJongitud del traslape se suministra refuerzo transversal de
confinamiento (refuerzo helicoidal o estribos cerrados); el paso o
la separacidon de este refuerzo no debe ser mayor que 0.25 d, ni que
10 com. 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 indigue que se forman

articulaciones pléasticas.

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

Se permiten uniones soldadas o con dispositivos mecanicos, gque
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 seccién de unidén, cuando mucho, 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.

3.5.1.2.3 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 porcidén del elemento que se halle a una distancia igual

a dos peraltes (2h) de toda seccidén 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 la
seccidn).
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El primer estribo se debe colocar a no mas de 5 cm de la cara del
miembro de apoyo. La separacidn de los estribos no debe exceder los
valores siguientes:

a) 0.25 d

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

d) 30 cm

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

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

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

3.5.1.2.4 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos que trabajan principalmente a flexién se deben
dimensionar de manera que no se presente falla por cortante antes
que puedan formarse las articulaciones pléasticas en sus extremos.
Para ello, la fuerza cortante de disefio se obtiene del equilibrio
del miembro entre caras de apoyo; se debe suponer que en los
extremos actian momentos del mismo sentido valuadados con 1las
propiedades del elemento en esas secciones, sin factores de
reduccidn, y con el esfuerzo en el acero de tensidén, al menos,
igual a 1.25 f. A lo largo del miembro deben actuar las cargas
correspondlentes multiplicadas por el factor de carga.

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

El refuerzo para fuerza cortante debe estar formado por estribos

verticales cerrados de una pieza, de 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 flexocompresiodn

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

P, > 0.1A.f; (3.4)

3.5.1.3.1 Requisitos geométricos

a) La dimensidén transversal minima no debe ser menor que 30 cm.
b} El area A, debe cumplir con la condicidn.
PIJ
A, 2 —E. (3.5)
0.5f;
c) La relacién entre la menor dimensidén transversal y la

dimensidn transversal perpendicular no debe ser menor que 0.4.
d) La relacidén entre la altura libre y la menor dimensién
transversal no debe exceder de 15.

3.5.1.3.2 Resistencia minima a flexidén

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

Yu, 2 1.5 M,

donde.

Y M, = Suma de los momentos resistentes de

digefio de las columnas que llegan a
ese nudo, referidas al centro del nudo

Suma d2 los momentos resistentes

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

)DL

Las sumas anteriores deben realizarse de modo que 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 flexocompresidén se
debe tomar igual a 0.8.
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Comc 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 condicién.

0.01 s ps 0.04 (3.7)

Sclo se deben formar paquetes de dos barras.

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

El refuerzo longitudinal debe cumplir con las disposiciocnes del
inciso 3 (NTC para disefio y construcion de estructuras de concreto
del RCDF87) que no se modifican en este inciso.

3.5.1.3.4 Refuerzo transversal

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

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

a) La mayor dimensidén transversal de ésta
b) Un sexto de su altura libre
C) 60 cm

En la parte inferior de columnas de planta baja este refuerzo debe
llegar hasta media altura de la columna, y debe continuarse dentro
de la cimentacién, al menos, una distancia igual a la longitud de
desarrollo en 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 nficleo circular, la cuantia volumétrica de
refuerzo helicoidal o de estribos circulares, P, debe cumplir
con la siguiente relacién.

A F.

Py 2 0.45(—-2 - 1]——'3
AC

(3.8)

0.12 £
Dy 2 . qi

b) En coclumnas de nicleo rectangular, la suma de las areas de
estribos y grapas, A,, en cada direccidén de la seccidn de la
columna debe cumplir con la relacion.

A £
Ay 2 o.B(A—g - l]—c-shc

£
¢ Y (3.9)
fl
Ay 2 0.12?"311,:
b 4
donde:
A, = BArea tranvsversal del nucleo,hasta la
orilla exterior del refuerzo transversal
A, * Area tranvsversal de la columna
£, = Esfuerzo de fluencia del refuerzo transversal
h, = Dimensién del nicleo, normal al refuerzo de
area A, '
s = Separacién del refuerzo transversal

Este refuerzo transversal debe estar formado por estribos de una
pieza, sencillos o sobrepuestos, de diametro no menor que 9.5 mm
{No 3) y rematados como se indica en el inciso 3.5.1.2.3. Puede
complementarse con dgrapas del mismo didmetro que los estribos,
espaciados igual que éstos a lo largo del miembro. Cada extremo de
una grapa debe abrazar a una barra longitudinal de la periferia con
doblez de 135 grados, seguido de un tramo recto de, al menos, 10
diadmetros de la grapa.

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

En el resto de la columna el refuerzo transversal debe cumplir con
los requisitos del inciso 3 (NTC para disefio y construcion de
estructuras de concreto del RCDF87).

3.5.1.3.5 Requisitos para fuerza cortante

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

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

En elementos a flexocompresidén en que la fuerza axial de disefio,
incluyendo 1los efectos del sismo, sea menor que 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 disefio calculada segiin los parrafos anteriores,
se puede despreciar la contribucidn del concreto V_.

El refuerzo para fuerza cortante debe estar formaddo por estribos
cerados, de una pieza, rematados como se indica en el inciso
3.5.1.2.3, o por hélices continuas, ambos de diametros no menor que
9.5 mm (No 3) y de gradc noc mayor que el 42.

3.5.1.4 Uniones viga-columna

3.5.1.4.1 Requisitos generales

Las fuerzas que intervienen en el dimensionamiento por fuerza
cortante de la unidn se deben determinar al suponer que el esfuerzo
de tensidén en las barras longitudinales de las vigas que llegan a

la unién es 1.25 ff

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

Una unidén viga-columna o nudo se define como aquella parte de 1la
columna comprendida en el peralte de las vigas que llegan a ella.

3.5.1.4.2 Refuerzo transversél

En un nudo debe suministrarse el refuerzo transversal minimo
especificado en el inciso 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
ia 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 direccidn principal de la seccién en forma independiente.
La fuerza cortante se debe calcular en un plano horizontal a media
altura del nudo.

En nudos confinados comoc se dice en el inciso 3.5.1.4.2, 1la
resistencia de disefio a fuerza cortante se debe tomar igual a

5.5F/fs bh | (3.11)

En otros nudos se debe tomar igual a.

4.5F4£; b.h (3.12)

be es 21 ancho efectivo del nudo
h es la dimensién transversal de la columna‘en la direccién- 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 nificlec de la columna y
rematarse con un doblez a 90 grados, seguido de un tramo recto no
menor de 12 didmetros. La seccién critica para revisar el anclaje
de estas barras debe ser el planoc externo del nficleoc de la columna.
La revisién se debe efectuar de acuerdo con la seccidén 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 90 por
ciento de la alli 'determinada.

Los didmetros de las barras de vigas y columnas que pasen rectos a
través de un nudo deben selecciocnarse de modo que cumplan 1las
relaciones siguientes:

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

Py 2 0.3
: (3.14)

Af}

se puede tomar la relacidén siguiente:

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

La relacidn dada por la Ec 3.15 también es suficiente cuando en la
estructura los muros de concreto reforzado resisten mads 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 seccidén (NTC
para disefio y construcion de estructuras de concreto del RCDF87),
Y que resistan nc menos del 75 por ciento de la fuerza lateral.
Cuando no se satisfagan las condiciones anteriores, se debe usar
@=2. Con relacibén a los valores de Q, debe cumplirse, ademds, con
los correspondientes incisos anteriores (que es el Cap 5 de las NTC
para disefio y construcion de estructuras de concreto del RCDF87).
En todos los casos se deben respetar las disposiciones siguientes:

I Las columnas deben cumplir con los requisitos de 3.5.1.3 para
columnas de marcos diictiles, excepto en lo referente al
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dimensionamiento por flexocompresidn, el cual sdlo se debe
realizar mediante el procedimiento optativo que se establece
en el inciso 3.5.1.3.2.

I1 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 revisién 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 nficleo de una columna. Los didmetros de
las barras de la losa y columnas que pasen rectas a través de un
nudo deben seleccionarse de modo que se cumplan las relaciones
siguientes:

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

donde h{columna) es la dimensidn transversal de la columna en la
direccidén de las barras de losa consideradas.

3.5.2 Condiciones para estructuras diictiles de acero

Con base en los puntos I.4 y II del inciso 3.5, se reproduce el
Capitulo 11, Estructuras dfictiles, 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 cumplirse para
gue puedan adoptarse valores del factor de comportamlento sismico
Q iguales:a 4.0-0 3.0. i

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 dactil. 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,
ngce§arias para utilizar ese valor del factor de comportamiento
sismico.
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Tanto en los casos en que la estructura estd formada sélo por
marcos como por aquellos en-que estad compuesta por marcos y muros
¢ 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 tensidén-deformacién del acero empleadoc debe
tener una zona de cedencia, de deformacidédn creciente bajo esfuerzo
practicamente constante, correspondiente a un alargamiento maximo
no menor de uno por ciento, seguida de un endurecimiento por
deformacién. El alargamiento correspondiente a la ruptura no debe
ser menor de 20 por ciento.

3.5.2.2.2 Miembros en flexidn

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

3.5.2.2.2.1 Requisitos geométricos

Todas las vigas deben ser de seccidn 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 gue 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 2.3.1y 2.3.2 (NTC para disefio y construcién
de estructuras met&licas del RCDF87). Sin embargo, se permite "que

la relacidn ancho/grueso del alma llegue hasta 5300//F, si en las

zonas de formacidn de articulaciones plasticas se toman las medidas
necesarias {refuerzo del alma mediante atiesadores transversales o
placas adosadas a ella, soldadas adecuadamente) para impedir que el
pandeo local se presente antes de la formacién del mecanismo de
colapso.

Ademas, las secciones transversales deben tenes dos ejes de
simetria, una vertical, en el plano en gue actian las cargas
gravitacionales, y otro horizontal. Cuando se utilicen cubreplacas
en los patines para aumentar la resistencia del perfil, deben
conservarse los dos ejes de simetria.
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Si las vigas estan formadas por placas soldadas, la soldadura entre
almas y patines debe ser continua en toda la longitud de la viga,
Y en las zonas de formacién de articulacicnes plésticas debe ser
capaz de desarrcllar la resistencia total en cortante de las almas.

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

En estructuras soldadas deben evitarse los agujeros, siempre gue
sea posible, en ls zonas de formacidn de articulaciones pléasticas.
En estructuras atornilladas o remachadas, los agujeros gque sean
necesarios en la parte del perfil que trabaje en tensidén se deben
punzar a un diametro menor y se agrandan después, hasta darles el
diametro 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 formacién 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 seccién en la gue aparece, en teoria, 1la
articulacién plastica, en zonas intermedias.

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

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

3.5.2.2.2.2 Requisitos para fuerza cortante

Los elementos gque trabajan principalmente en flexidn se deben
dimensionar de manera que no se presenten fallas por cortante antes
de que se formen las articulaciones plasticas asociadas con el
mecanismo de colapso. Para ello, la fuerza cortante de disefio se
obtiene del equilibrio del miembro entre las secciones en que se
forman las articulaciones pléasticas, en los gque se supone gque
actllan momentos del mismo sentido y de magnitudes iguales a los
momentos plasticos resistentes del elemento en esas secciones, sin
factores de reducidn, y evaluados al tomar el esfuerzo de fluencia
del material igual a 1.25 F . Al plantear la ecuacién 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 opcidén se permite hacer el dimensionamiento al tomar como
base las fuerzas cortantes de disefio obtenidas en el andlisis, pero
utilizar un factor de resistencia F, igual a 0.7, en lugar del
valor de 0.9 especificado en el articulo 3.3.3 (NTC para disefioc y
construcién de estructuras metalicas del RCDF87).

las articulaciones plésticas se forman, en la mayoria de los casos,
en los extremos de los elementos que trabajan en flexidén. Sin
embargo, hay ocasiones frecventes 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 posicidén real de 1la
articulacién plastica.

3.5.2.2.2.3 Contraventeo lateral

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

I
L, = 1250—X (3.17)
4

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

En zonas gue se conservan en el intervalo elédstico al formarse el
mecanismo de colapso, la separacidén entre puntos no soportados
lateralmente puede ser mayor que 1la indicada en el parrafo
anterior, pero no debe esceder el valor de L, , calculado de
acuerdo con el inciso 3.3.2.2 (NTC para disefio y construc: 5r de
estructuras metdlicas del RCDF87). '

Los elementos de contraventeo deben proporcionar soporte later.il,
directoc o indirecto, a los dos patines de las vigas. Cuando el
sisteme de piso proporcione soporte lateral al patin superior, el
desplaz..niento 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 flexoccompresidn
Los requisitos de esta seccidn se aplican a miembros que trbajan en
flexocompresidn, en los gue la carga axial de disefio, P,, es mayor

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

3.5.2.2.3.1 Requisitos geométricos

8i la Seccidn transversal es rectangular hueca, la relacidn de la
mayor a la menor de sus dimensiones exteriores no debe exceder de
2 ¥ la dimensidén menor debe ser mayor o igual a 20 cm.

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

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

3.5.2.2.3.2 Resistencia minima en flexidn

La resistencia en flexién de las columnas gue concurren a un nudo
.deben satisfacer la condicidén dada por la Ec 5.8.5 del inciso 5.8.5
(NTC para disefio y construcién de estructuras metdlicas del
RCDF87), con las excepciones gque se indican en este inciso.

Como una opcidn, se permite hacer el dimensionamiento al tomar como
base los elementos mecanicos de disefio obtenidos en el an&lisis, 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 disefio se otiene del equilibrioc del miembro, al
considerar su longitud igual a la altura libre y suponer gue 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 expresion se explica con referencia a la Ec 5.8.5
del inciso 5.8.5 (NTC para disefio y construcidn deé estructuras
metdlicas del RCDF87).

Cuando las columnas se dimensionen por flexocompresién con el
procedimiento optativo del inciso 3.5.2.2.3.2, la revisidn por
fuerza cortante se debe realizar con la fuerza de disefio obtenida
en el andlisis y utilizar un factor de resistencia de 0.7.

3.5.2.2.4 Uniones viga-columna

Las uniones viga-columna deben satisfacer las recomendaciones de la
seccidén 5.8 "Conexiones rigidas entre vigas y columnas" (NTC para
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disefio y construcidén de estructuras met&licas del RCDF87), con las
modificaciones pertinentes cuande las columnas sean de seccion
transversal rectangular hueca.

3.5.2.2.4.1 Contraventeo

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

3.5.2.2.4.2 Vigas de alma abierta {(armaduras)

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

Las armaduras pueden utilizarse como miembros horizontales en
marcos dictiles, si se disefian de manera que la suma de las
resistencias en 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 flexién ante fuerzas sismicas de ls
columns gque llegan al nudo. En nudos extremos, el requisito
anterior debe ser satisfecho por la finica armadura que forma parte
de ellos.

Ademds, 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, Fos igual a 0.7.
Al determinar cuales elementos trabajan en compresidén o en
flexocompresitn deben tomarse en cuenta los dos sentidos en
gue actia el sismo de disefio.

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

c) En edificios de mas de un piso, el esfuerzo en las columnas
producido por las fuerzas axliales de disefio no deben ser

mayores de 0.30 F, y la relacidén de esbeltez midxima de 1s
columnas no debe exceder de 60.

3.6 Espectros para diseflo sismico

De -:cuerdo con las NTC para disefio por sismo, cuando se aplique el
anaiisis dinamico modal que especifica la seccién 9 de sus normas,
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se adoptan 1las siguientes hipStesis para el analisis de 1la
estructura:

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

1 T
a = =|1+3=]c VI<T
i 7 ,
a = ¢ VT, <TsT, (3.18)
I r

T es el periodo natural de interés; T, T,, y T, estdn expresados
en segundos; c es el coeficiente sismico, y r un exponente que
depende de la zona en que se halla la estructura, y se expecifica
en la tabla 3.1 de las NTC para disefio por sismo, reproducida a
continuacién.

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

Tabla 3.1 Valores de ¢, T,, T,, Y I

Zona c T.(8) T.(8) r
1 0.16 0.2 0.6 1/2
11’ 0.32 0.3 1.5 2/3

111" 0.40 0.6 3.9 S

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-s8ismo)
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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 edificacidén para soportar los efectos de un sismo.

4.1 Analis dinamico

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

a) E1 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 dindmicas, se presentan los siguientes desarrollos:

4.1.1 Ecuaciones de equilibro dinadmico de las edificaciones

Las ecuaciones de equilibrio diné::co de los mcdelos estructurales
lineales para edificaciones se pu=zaen expresar como:

..d2

M ""d

dt?a(t) + C—cﬁﬁ(t) + Rty = F(t) ~(4.1)
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Con las siguientes condiciones iniciales

d =
"&ﬂ(t) Ic-o = ‘70

vector de velocidades conocido (4.2)
2(t) |euo

0
vector de desplazamientos conocido

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

M = Matriz de masas
¢ = Matriz de amortiguamientos

K = Matriz de rigideces

g{t) = vector de desplazamientos
(4.3)

-a%ii(t) = vector de velocidades

4 g(t)

pre vector de aceleraciones

F(t) = vector de cargas

En el caso de fuerzas sismicas, el vector de cargas se puede
expresar en términos del vector de aceleraciones del terreno

(acelerograma), ﬂg(t),de acuerdo con la expresidén siguiente:

-+

F = -Mig (t) - . (4.4)

donde

o}
-
]

1...1 (4.5)

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

Los métodos que actualmente se utilizan para integrar paso a paso
las ecuaciones de quilibrio dindmico de las edificaciones se

agrupan en:
a) métodos directos
b) métodos de superposicidn modal

El método directo que mas se utiliza es el denominado método de
Newmark. Este método se basa en la aproximacién 1lineal de 1la
aceleracidén en el tamafio del paso de integracidn, segin se muestra

en la Fig 4.1.

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

d? d*
‘a—t‘;acmc = d_tzﬁnAc
d . d 1,,, d
Gelear = Ggle t FAE( S Tone ¢ S50 -0
Qe = O+ 8t2 a —(At)z( daMc 2%35)
La aproximacién de Newmark consiste en:

d - d d:

dtﬁt:onc = ?Eat * (1 -7 _Zacmt
. = g
= a + YAtFﬁC"AC B
. (4.7)
= d - 1 2 i

doopy = 4, + Ataut + (2 -p)an? ;L . p(At)z Beons

1]

5+ﬁ(At)‘

r:+A t

donde:
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3 2
a= Lo +a-nae-Lg,
(4.8)
= d 1 d?
5 = ﬂt'*At?—tﬁc'* (E "ﬁ) (At)zdtzac

E]l parametro B estd relacionado con la estabilidad del método (para
8 = 1/4, el método es incondicionalmente estable) y el parametro
se relaciona con la estabilidad y convergencia del método debido al

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

Al valuar las ecuaciones de equilibrio diné&mico (Ec 4.1) al final
del paso .de integracidén (en t = t + t) y al sustituir en 1la
ecuacidén resultante a las Ec 4.7 se obtiene la siguiente ecuacidn.

M——-——(iz HP t{é’ + YAt :tzacfnc) + {5 +pag? Cg:z u"-*“) = Fene  (4-9)

La Ec 4.9 puede escribirse como:

1 d2
donde:

K.

M+ yAtC + P(AL)*K
) Y P (4.11)

.'ﬂzpt*at-ég-i&-;

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

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

(1 + ayAt)M + (ypAt + B(AE)I)E

-

B = Fc*ac‘tlﬁa'f(l-lé'*a

I‘Et
{(4.13)

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 niimero de operaciones gque
involucra.

4.1.3 Método directo paso a paso de superposicién modal
Otra forma de integrar paso a paso las ecuaciones de equilibrio
dinidmico 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 dinamico

Este caso corresponde a un problema de vibraciones 1libres no
amortiguadas, cuyas ecuaciones resultan ser.

79 a(e) + Race) = 0 (4.14)
dt?

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

d2

[

P

g(t) = -e?u(t) (4.15)

Y las ecuaciones de vibracié.. libre resultan ser

Ki = w*Md (4.16)

que es el clasico problema de eigenvalores comunmente expresado
como:

-

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

. E1 de Jacobi

. E1 de la iteracifén del subespacio

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

. Stodolla-Vianelo-Newmark

. Holzer

4.1.3.2 Desacoplamiento de las ecuaciones de equilibrio dinamico

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

g = Ry {4.18)
donde
¥ = vector del nuevo sistema coordenado
R o= [FrPr?... P17
_ (4.19)
= Matriz modal
r? = n-ésimo eigenvector

De acuerdo con la transformacidén de coordenadas anterior {Ec 4.18)
las expresiones de los vectores de. velocidad y .de acelaracién
resultan ser:

d - g d
(4.20)
d¢ = d
g(t) = R t
() ()

De acuerdo con las Ec 4.18 y 4.20 las ecuaciones de equilibrio
dinamico (Ec 4.1) en el sistema de referencia transformado se
expresan como:
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s (2 n= d = -
m_a?z.y(t) + di‘d—t}?(t) + KrRdydy(t) F(e) (4.21)

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

RaR -9 preRd RTR - BT 4.22
R MRdtz?(t) + RTCR—=7(t) + RTRRdydf (&) RTF(¢) ( )

Al definir los siguientes conceptos

- -

TMR = Matriz de masas transformada

&S
n
o

- -

TCR = Matriz de amortiquamientos transformada

i
s

) (4.23)
= RTKR = Matriz de rigideces transformada

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

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

L gy« & Ly + R'pe) = F(o) (2.24)
dt* de

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

2
m; d
de?

y(t) + ci'-acityi(t) v kly (t) = £1(t) (4.25)
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La Ec 4.25 representa la ecuacién de equilibrio dinamico de un
sistema de un grado de libertad. Por lo anterior se puede decir que
un sistema de N grados de libertad se transforma en N sitemas de un
grado de libertad. Los coeficientes de las ecuaciones de un grado
de libertad resultan ser:

N
m; = Y mfriy (4.26)
k=1
cf = 20, (4.27)
ki = oim (4.28)
N
m '
£{ = ‘Z; u,(t) = -ciiz_u (t) (4.29)
5 i d ¢ 9 de: 7

1

en donde:

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

rd = componente k-ésimo del
i-ésimo eigenvector (modo)
W; = frecuenc1a natural de
. vibracién del i-ésimo modo b
{; = fraccién del amortigua.miento (4.30)

. critico del i-ésime modo
N

g; mzy

¢y = ——— = coeficiente de

2 mdrx)’

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

Como 1las ecuaciones de movimiento desacopladas (Ec 4.25)
corresponden a las de un grado de libertad, los métodos de
integracidon son los tradicionales.

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

. Aproximado, mediante un método numérico comc el método de

Newmark-Wilson.
El paso de integracidén se define en el inciso 4.1.2
4.1.3.4 Cuantificacidén 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.

y(t) = vector de desplazamientos transformado
-é%?(t) = vector de velocidades transformado (4.31)
2
;izi(t) = vector de aceleraciones transformado

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

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

d(ty} = Ry(r)
d = g4
E’Eﬁm Rdt?(t) (4.32)
d2 ' - d2
g(t) = R
Sz 000 ot A

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

Conocida la historia del vector de desplazamientos de la estructura
(segin se indica en el inciso anterior) se puede determinar 1la
historia de los elementos mecanicos y cinemdticos en los puntos gue
se requieran de la estructura.
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4.1.4 Método de la respuesta espectral

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

4.1.4.1 Solucidén 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 dinémico

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

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

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

b _ A1
Ymix = C3—3 (4.33)
wW;
donde:
yﬁu = respuesta espectral de

desplazamientos transformados
del modo i-ésimo

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

. aceleraciones de diseflo
. asociada al periodo natural

de vibracién T, = 2E

i
c; = Coeficiente de participacién
del modo i-ésimo

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

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

Uimax = <fiY;k (4.35)
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donde:

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

De acuerdoc con la Ec 4.36, a cada modo de 1la estructura le
corresponde un vector de desplazamientos maximo. Con base en la
formulacidn de las ecuaciones de equilibrio de las estructuras, a
cada vector de desplazamientos le corresponden un conjunto de
elementos mecédnicos y cinemadticos (fuerzas normales, fuerzas
cortantes, momentos flexionantes, momentos de volteo,
desplazamientos relativos, etc.)

4.1.4.5 Obtencidén de la respuesta total de la estructura

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

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

(SRSS)
o o2 (4.37)
s=.‘s .

21

4.1.4.5.2 Método de la combinacidn cuadritica completa (CQC)

S = Jéisipijsj (4.38)

donde:

8y/C:{ w05 ({0, + {,0)) w0, (4.39)

(07 - 017 + 4{, 0,0 (0f + @) + 4((d + {5 oled

Piy =

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

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

Las NTC para Disefio por Sismo del RCDF87 proponen un método
relativamente simple para cuantificar las fuerzas horizontales gue
un sismo de disefio ocasiona a una edificacién cuya altura no exceda
de 60 m.

4.2.1 Distribucién de las aceleraciones horizontales

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

del nivel i-ésimo, la fuerza que la distribucidén de aceleraciones
le ocasiona a la masa se puede escribir como.

W
F.l = miﬁi = _g-:!ﬂ-i (4.40)

donde se definen los componentes respectivos.

F; = Fuerza horizontal del nivel i-ésimo
m; = masa del nivel i-ésimo
. (4.41)
W, = = myg = peso del nivel i-ésimo
iy = aceleracién del nivel i-ésimo

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

ﬂi = —Qn (4‘42)

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

a,
gh

F, W.h, (4.43)

n _
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4.2.2 Fuerzas sismicas horizontales

De acuerdo con 1a definicién de fuerza cortante basal, se puede
expresar la siguiente ecuacidn.

N 4 N
Vv = F = 2 w.h (4'44)
0 2 E{ ghn(E K i]

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

AL
2|y g
g\ " (4.45)

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

N
Wy
-1 (4.46)

= C—

1
gh w
i z:ﬂﬁbx

1=l

Uy

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

>

P, = c-i: __wh, (4.47)

N
z:nﬁbi

1=

=

N
1

4.2.3 Estimacién del periodo fundamental de la estructura

Las NTC para disefic por sismo del RCDF87 recomienda una expresion
para estimar el periocdo de vibracién del primer modo, T,, de
acuerdo con la modelacidén estructural a base de rigideces de
entrepiso , segiin se indica a continuacién.
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b)

c)

d)

e)

f)

g)

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

k, Rigideces del entrepiso i-ésimo
(4.48)

Pesos del nivel i-ésimo

in -

W,

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

Cuantificacidon de 1ls fuerzas cortantes, V., de cada entrepiso.
v, = L F (4.49)

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

Vi

' (4.50)

Au, =

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

x, =0
(4.51)

n-

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

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

a la frecuencia natural de vibracién, .

ki = wixi ‘ (4.52)

obtencién de las fuerzas dinamicas asociadas a las

aceleraciones armdnicas del inciso anterior (inciso f).

W, (4'53)

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

:f
!
w1
2

(4.54)

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

N
Fix;
01 = g
Wﬁf
-1
(4.55)
2%
T = 2R =
1 wl

4.2.4 Reduccidn de las fuerzas cortantes estaticas

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

aj

b)

o)

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

Si T, £ T, el valor del coeficiente sismico, ¢, en la Ec 4.47
se susti%uye per €. “2lor de la ordenaca del espectro de

aceleraciones, a, dado por la Ec 3.38, y resulta ser.
N
PILS
1

N
z:“ﬁhi
e

8i T, > Tb las fuerzas sismicas se cuantifican con las
expresiones siguientes.
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Fy = aWfkhy + ki) vaz: < (4.57)

donde:

N
Wy
k= q1-1(1-q]-=3=
Wih;
=1
N
W, (4.58)
k, = 1.5rg(1 - g N"
Wihi

4.3 Método simplificado

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

4.3.1 Consideraciones generales

I.

II.

En cada planta, al menos el 75 por ciento de las cargas
veticales estan soportadas por muros ligados entre si mediante
losas monoliticas u otros sistemas de piso suficientemente
resistentes y rigidos al <corte. ~Dichos muros tendran
distribucién sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes
ortogonales y deben satisfacer las condiciones gue establecen
las NTC correspondiéntes. Es admisible cierta asimetria en la
distribucién de los muros cuando existan en todos los pisos
dos muros de cargas perimetrales paralelos, cada uno con
longitud al menos igual a la mitad de la dimensidn mayor en
planta del edificio. Los muros a que se refiere este parrafo
pueden ser de mamposteria, concreto reforzado o madera; en
este ltimo caso deben estar arriostrados con diagonales.

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

III. La relacién entre la altura y la relacién minima de la base
del edificio no excede a 1.5 y la altura del edificioc no es

mayor de 13 m.
4.3.2 Consideraciones especificas

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

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

Los coeficientes sismicos gque 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 grupoc A
dichos coeficientes se deven multiplicar por 1.5.

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

MUROS DE PIEZAS MACISAS O |[MUROS DE PIEZAS HUECAS O
DIAFRAGMAS DE MADERA DIAFRAGMAS DE DUELAS DE
CONTRACHAPEADA MADERA"
ZONA i ‘
ALTURA DE LA CONSTRUCCION {ALTURA DE LA CONSTRUCCION
(m) (M)
H<4 4=H=L7 7<H<13 4<H 4<H=7 l 7j =13
I 0.07 0.08 0.08 0.10 0.11 0.11
ITyIIX 0.13 0.16 0.19 0.15 0.18 .23
* Diafragmas de duelas de madera inclinadas o sistemas de muros

formados por duelas de madera verticales u horizontales
arriocstradas con elementos de madera maciza.
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4.3.3 Consideraciones de las NTC para disefio y construcc1on de
estructuras de mamposteria

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

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

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

La contribucibén a la resistencia a fuerzas cortantes de los muros
cuya relacién de altura de entrepiso, H, a 1ongitud L, es mayor
que 1.33 se debe reducir al multiplicar la r951stenc1a por el
coeficiente (1.33 L/H)?.

4.4 Reduccidén 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 gque satisfacen las condiciones de regularidad

indicadas en el inciso 4.2.4, Q' se obtiene con las siguientes
expresiones.

o' = 0 si T se desconoce e

'L - .

e = @ v T2I, (4.59)
O/ =1+ Z(0-1) VT<T,

&
donde:
a) T es igual al periodo fundamental de vibracidn (incisc 4.2.3)
cuando se emplee el método estdtico {inciso 4.2.2) e igual al

periodo de natural de vibracién del modo que se considere
cuando se emplee el método de andlisis modal (inciso 4.1.4).
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b) T, es un periodo caraceristico del espectro de diseilo
utilizado (inciso 4.2.6).

c) Los desplazamientos de disefio sismico se obtienen al
multiplicar por el factor de comportamiento sismico, Q, a los
desplazamientos obtenidos con las fuerzas sismicas reducidas.

d) Cuando se adopten dispositivos especiales capaces de disipar
energia por amortiguamiento o comportamiento inelédstico, se
pueden emplear criterios de disefio sismico gque difieran de los
aqui especificados, pero congruentes con ellos, con la
aceptacion del DDF.

4.4.2 Estructuras irregulares

Para las estructuras -ue no satisfacen 1las condiciones de
regularidad indicadas er el inciso 4.2.4, Q' se obtiene con las
expresiones del inciso anterior (Ec 4.59) multiplicado por 0.8.

4.5 Efectos de torsién

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

e; = 1.5, +0.1b
. (4.60)
ed = eB—O-lb
donde:

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

b = [.mensidén de la planta que se considera, medida en la

direccidn de e.

La excentridicidad de disefio, e, en cada sentido no se debe tomar
menor que la mitad del madximo valor de la excentricidad calculada,
e, para los entrepisos que se hallen abajo del que se considera,
nl se debe tomar el momento torsiocnante de ese entrepiso menor que
la mitad del méximo calculado para los entrepisos que estén arriba
del considerado.
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4.6 Efectos de segqundo orden

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

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

donde (4.62)

V = Fuerza cortante en el entrepiso considerado

X
[}

Peso de la construccién encima del entrepiso

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

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que los efectos
de ambos componentes horizontales del movimiento del terreno se
deben combinar al tomar en cada direccidén en que se analice la
estructura, el 100 % de los efectos del componente que obra en esa
direccidén y el 30 % de los efectos del que obra perpendicularmente
a ella, con los signos que para cada concepto resulten mas
desfavorables.
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5. FUERZAS SISMICAS EN LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES RESISTENTES DE
' LAS EDIFICACIONES

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

5.1 En los modelos estructurales donde se utilizan las ecuaciones
de eguilibrio dinamico de las edificaciones

En los modelos estructurales gque formulan las ecuacicnes de
equilibrio a través del concepto de subestructuras unidas a un
diafragma (nivel), rigido o no, la informacién gue se maneja de
manera sistemética es el equilibrio de r~a?- uno de los elementos
estructurales que la forman. Entonces, el concepto de fuerzas
sismicas en los elementos estructurales es ftransparente ya que se
cuenta con la informacidén integral de cad- uno de los elementos
estructurales de la edificacién, al establecer las ecuaciones de
eguilibrio.

5.2 En los modelos estructurales donde se utiliza el concepto de
rigidez de entrepiso

El modelo donde se emplea el concepto de rigidez de entrepiso es el

modelo mas simple donde se utiliza el concepto de diafragma rigido.

Es un modelo en extincidén ya que los modelos a que hace referencia

el inciso 5.1 son mas generales. Se presenta porque el RCDF87 hace

referencia a algunocs conceptos que utiliza. Se basa en las
--siguientes hipdtesis:
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a) Se considera el equilibrio en un solo diafragma (nivel) rigido
en donde la carga gque actia es la fuerza cortante en el
entrepiso correspondiente, localizada en su centro de masas.

b) Las fuerzas que resisten a la fuerza cortante las proporcionan
las rigideces de entrepiso (resortes) del entrepiso
correspondiente que definen el centro de torsién (o de
rigideces).

c) Las rigideces de entrepiso 1las 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 distribucidén de rigideces regular en elevacidn. Es
decir, que 1las columnas de un diafragma (nivel) fGnicamente
estén unidas con niveles consecutivos.

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

5.2.1 Centro de rigideces (de torsidn) del entrepiso

Debido a que 1los elementos resistentes de un entrepiso se
representan mediante las rigideces del mismo, se define como centro
de rigidez (o de torsidén} al punto en donde al actuar las fuerzas
cortantes (nicamente provocan desplazamientos lineales.

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

Con base en la Fig 5.2, la fuerza que soporta cada resorte (rigidez
de entrepiso) paralelo al eje y resulta ser

L vi = kyv - L (5.1)

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

§

NX
v, = vy o= v;ker (5.2)

(5]
=]
™

Con base en las Ec 5.1 y 5.2  se obtienen las siguientes
expresiones.
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v
v = - (5.3)

NX
; kyy
=1

k

3

NX z Vy
; kyy
-1

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

d
Viy

(5.4)

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

V& = kyu (5.5)
. NY . NY
Vv, = Vj = u k (5-6)
x 2 X ;1 ix
V.
u = d
NY {5.7)

k
7 —

NY
;:}Hx
=1

5.2.1.3 Coordenadas del centro de torsidn

{5.8)

Se denomina centro de torsidn (CT) o centro de rigideces (CR) al
punto leccalizado sobre el diafragma rigido donde al actuar la
fuerza cortante correspondiente dnicamente le provoca
desplazamientos lineales.
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Al aplicar la definicifén de CT a la fuerza cortante paralela al eje
y, al establecer el equilibrio de momentos resulta.

= d
x.V, = ;;;52”,

X,y v,
;; j?:kjy (5.9)

EQX}KW
NX VY
5y
=

De acuerdo con la Ec 5,9 se obtiene la expresidn de la abscisa del
centro de torsién.

n

;Xjkjy
(5.10)

E kyy

7=

.Al aplicar la definicién de CT a la fuerza cortante paralela al eje
x, se obtiene la siguiente expresidn de la ordenada del centro de
torsidn.,

;Yikix
(5.11)

; kix

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
torsidn, que pueden ser diferentes. A las distancias paralelas a la
direccidn de las fuerzas cortantes se les denominan
excentricidades.
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5.2.2.1 Excentricidades calculadas

Las excentricidades correspondientes a las dos fuerzas cortantes

ortogonales se pueden escribir como.

€ = Xz =~ Xl
donde
Cex = Excentricidad de la fuerza Cortante v,
Xg = Abscisa del centro de masas
X, - Abscisa del centro de torsién
€y = |¥a - ¥l
donde .
Coy = Excentricidad de la fuerza Cortante vV,
Yo = ordenada del centro de masas
Y. = oOrdenada del centro de torsién

5.2.2.2 Excentricidades de disefio

(5.12)

(5.13)

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

disefic, segiin se indica a continuacién.

a) Excentricldades asccizdas a la fuerza cortante V&.

€ax = 1.5, +0.1b,
, (5.14)
edx = eax "O.lbx
donde: T
b es la dimensidén de la planta que se considera medida en la

direccidn de e (perpendicular a la fuerza cortante Vy).
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b) Excentricidades asociadas a la fuerza cortante V..

€4 = 1l.5e., +0.1b
¥ ~ d (5.15)
edy = egy _0-1by

donde:

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

direccién de e, {perpendicular a la fuerza cortante V ).
5.2.3 Fuerzas cortantes debidas a la torsién
De acuerdo con el inciso 5.2.2 para efectos de disefio se deben

considerar los efectos de un momento torsionante, M, cuantificado
con las siguientes expesiones.

M

(5.16)

M= e4V,
M=

€y Vx

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

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

u; = 6?1 -
. _ (5.17)
donde:
X; = X - X,
(5.18)
yj = Y_j yt
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lLas fuerzas cortantes debidas al par torsionante resultan ser.

Vie = kyu = 8k.y,
(5.19)

Vi = kyvy = BkyX;

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

X
i

— 4 i t—
‘ ;:‘Gﬂﬁ *;E‘Gﬁ%
=) -]
NY NX

zgkléﬁ +;;19§§?

i=

(5.20)
]

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

8 = M
— —2 — =2
LI S
=] w]

(5.21)

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

g
VE = g M (5.22)
;kiﬂ_’f *?:kjyf;
=1 -1
-
vE = %5 M
i NE (5.23)

NY —
;;*&xﬁf*';:jﬁyi?
- =]
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5.2.4 Fuerzas cortantes de disefio en los resortes (rlgldeces de
entrepiso)

Con base en los desarrollos de los incisos anteriores, la fuerza
cortante gue cada resorte (rigidez de entrepiso) soporta es la suma
de la fuerza cortante directa mas la fuerza cortante debida a 1la
torsibén, como se expresa a continwacidn.

‘3; = Vi + Vi

(5.24)

I ¢
ij - VJY + VJJ’

Para cuantificar la Ec 5.24a se hace uso de 1ls Ec 5.8 y 5.22,
mientras que para la Ec 5.24b se utilizan las Ec 5.4 y 5.23.

5.3 En el método simplificado

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

Las NTC para disefio y construccidn de estructuras de mamposteria

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

En este capitulo se presentan los ejemplos que permiten aplicar los
conceptos descritos en este curso. Los ejemplos, por tratar de
aplicar pasc a paso los aspectos operativos de los métodos,
corresponden inicamente 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 Edificacidén utilizada

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

6.1.1 Jg- de las edificaciones

Con base :n el inciso 3.1 , €l uso de la edificacidén es vivienda,
por lo que le corresponde el Grupo B.

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

6.1.2 Zonificacidn sismica

La edificacidn se localiza en la zona I.
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6.1.3 Coeficiente sismico

De acuerdo con el inciso 3.2, y los datos especificados en los
incisos 6.1.1 y 6.1.2, el coeficiente sismico gque le corresponde a
la edificacién es ¢ = 0.16.

6.1.4 Condiciones de regularidad

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

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

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

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

d) - De acuerdc con la tabla 6.1 la relacidn entre los pesos de los
niveles superior a inferior es igual a uno, con excepcién del
quinto nivel (d4ltimo) que es igual a 0.88.

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

f) En relacién con 1los 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/cmz.

Con base en el inciso 3.5, el factcer de-comportamiento asociado a
las dos direcciones cortogonales resultan ser.

Q, = 1.5

Q

; 1.5

6.1.6 Espectro de disefic

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

6.2 An&alisis estatico

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

h, (4.39)
Wb,

I=]

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 estatico)
Nivel W, h, W.h F, \Z
(t) (m) (tm) (t) (t)

5 91..2 12.5 1140.0 ~i.73 '24.73
4 104.0 10.9 1040.0 22.57 47.30
3 104.0 7.5 780.0 -6.92 64.22
2 104.0 5.0 520.0 11.28 75.50
1 104.0 2.5 260.0 5.64 81.14
) 507.2 3740.0

De acuerdo con los valores de las columnas 2 y 4 de la tabla 6.1 se
puede cuantificar el siguiente coeficiente.
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For 1%l - 0-16* 507.2

—_—— = 0.0217
N 3740.0

(6.1)

6.2.2 Estimacién del periode fundamental de vibracidn

De acuerdo con el inciso 4.2.3 1la estimacién
fundamental se obtiene mediante la Ec¢ 4.47b,
continuacién.

del periodo
reproducida a

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

6.2.2.1 En la direccidén del eje x

Las operaciones numéricas para determinar los elementos de la Ec

4.47b se resumen en la tabla 6.2.

6.5 y 6.6 sirven de

(4.47b)

Tabla 6.2 Estimacién del. periodp fundamental, Tub“en la
direccién del eje’'x

i 2

wived (/8 [ (of (m) (tm) (i
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
z 0.29328 0.00546
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Al sustituir los valores de las columnas 5 y 6 de la tabla 6.2 en
la Ec 4.47b resulta.

0-005486
= 6. = 0.2736 (6.2)
Tix =06 28\[9.81*0.29328 s

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, Tu' en la
direccién del eje y

2

el | el () () (im) (in)
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 0.051% 0.0022

1 515.28 0.0016 0.00186 0.0091 0.0003

z 0.8699 0.0483

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

T 0.0483 ;
T,., = 6.28 = (0.4724 6.3
1y \/9.81*0.8699 ol ‘ )

6.2.3 Factores reductivos de las fuerzas sismicas

De acuerdo con el incise 4.3 los factores reductivos de las fuerzas
slismilcas resultan ser.

6.2.3.1 Factor reductiveo para fuerzas paralelas al eje x

Al comparar el periodo fundamental T, con el valor de T, resulta.
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T,. = 0.2736 > T, =0.2

1ix

donde: (6.4)

'6.2.3.2 Factor reductivo para fuerzas paralelas al eje y

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

T, = 0.4724 > T, = 0.2

donde' (6.5)

6.2.4 Fuerzas sismicas reducidas

Al dividir las fuerzas sismicas estdticas de la tabla 6.1 entre los
correspondientes factores reductivos dados por las Ec 6.4 y 6.5 se
obtienen las fuerzas sismicas reducidas de la tabla 6.4.

Tabla 6.4 Fuerzas sismicas estiticas sin reducir y reducidas
Nivel F, v, F.. A\ Fyy \'4

(t) (t) (tJ (£ (& (£

5 24.73 24.73 16.48 16.48 16.48 16.48

4 « 22.57 47.30 15.05 -} 371.53 "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

£.2.5 Reduccidn de las fuerzas corfantes con base en el periodo

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

fuerzas sismicas de la tabla 6.4, con base en el valor de los
periodos fundamentales de vibracidn.
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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 < T3, = 0.2736 < T, = 0.6 (6.6)

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

6.2.5.2 En la direccion del eje y

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

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

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

6.3 Método dinamico (andlisis modal espectral)

Este método se describe en-el inciso 4.1.4 y su 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
incisc 2.4.5, construido a base de subestructuras formadas con
rigideces de entrepiso (resortes) unidas con diafragmas rigidos.
Este modelo no es el recomendable, pero se utiliza porque permite
ejemplificar algunos conceptos del RCDF87 y el nimero de
operaciones que se tienen gue realizar resultan ser mucho menor que
el de los modelos dorde se utiliza una computdora.

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

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

6.3.2 Solucidén del problema de valores caracteristicos

Las formas modales (eigenvectores) <y las correspondientes
frecuencias naturales de vibracidén (eigenvalores), seglin 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 resolvié al utilizar el método matricial de

Jacobi.

Las matrices de rigideces y de masas para cada modelo

unidimensional se construyen como se indica en las Ec 6.8 y 6.9.

Tabla 6.5 Rigideces de entrepiso de los muros paralelos al eje
X (t/cm)

Entrepis 1-x 2-x 3-x 4-x 5-x
1 310.45 127.57 97.53 97.53 97.53
2 194.45 60.92 47.74 47.74 47.74
3 144.19 41.07 31.58 31.58 31.58
4 104.88 28.21 21.25 21.25 21.25
5 59.04 15.06 11.09 11.089 11.09

Tabla 6.5 Rigideces de entrepiso de los muros paralelos al eje
x (t/cm) (continfia) — L

Entrepis 6-x T-x 8~-x 9-x z
1 97.53 87.53 127.57 310.45 1363.69
2 47.74 47.74 60.92 194.45 749.62
3 31.58 31.58 41.07 144.19 528.42
4 21.25 21.25 28.21 104.88 372.46
5 11.08 11.09 15.06 59.04 203.65
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Tabla 6.6 Rigidéées de entrepiso de los muros paralelos al eje
Yy (t/cm)
Nivel 1-y 2-y 3-y z
1 249.88 114.32 151.08 515.28
2 125.33 53.84 73.98 253.15
3 8§7.23 35.96 50.66 173.85
4 63.14 25.12 33.02 121.28
5 33.86 13.04 15.03 65.93

6.3.2.1 Matriz de rigideces de los modelos unidimensionales

Al establecer

las

ecuaciones de

equilibrio de

modelos

estructurales mostrados en las Fig 6.4 se obtiene la siguiente

matriz de rigideces.

(k, + k, -k 0 0 0 |
-k, K, +k -k ¢ 0
F=] o -k, k,+k, -k, 0O (6.8)
0 0 -k, k, + k; -k
0 0 0 -k k; |
6.3.2.2 Matriz de masas de los modelos unidimensionales
Al establecter las ecuaciones de equilibrio de 1lor modelos

estructurales mostrados en las Fig 6.4 se obtiene la siguiente

matriz de masas {concentradas).

=
1

Qqle
o o o o ¥
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6.3.2.3 Eigenvalores y eigenvectores

Al sustituir los valcres de la tabla 6.1, 6.5 y 6.6 en las
ecuaciones 6.8 y 6.9, para cada uno de los modelos estructurales
asociados a las dos direcciones ortogonales, y resolver 1los
correspondiente problemas de valores caracteristicos, se obtienen
los eigenvectores (formas modales) mostradas en la Fig 6.5.

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

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

Mo Modelo estructural, eje y Modelo estructural, eje x
do T, 2 - 2
(a3 (rad?s) (rad’?s)2 (33 (rad?s) (rad73)2
1 .4719 13.31 177.28 .2735 22.97 527.77
2 .2006 31.32 981.06 .1158 54.26 2944.03
3 .1302 48.26 2328.83 .0752 83.55 6981.10
4 .0945 66.49 4420.75 .0548 114.66 13146.15
5 .0676 92.95 863%9.06 .0401 156.69 24551.10
6.3.3 Respuesta espectral de desplazamientos de cada modo para

el modelo estructural paralelo a eje y

Con base en los incisos 4.1.4.3 y 4.1.4.4 la respuesta espectral
desplazamientos de cada modo se obtiene con las Ec 4.25 y.4.27, y
de acuerdo con el inciso 4.1.3.3 el coeficiente de participacién se
obtiene con la Ec 4.22e, que se reproducen a continuacién.

a 4
?:H%Ik
— =]

N
;:m,,(rk‘)z
-1

<y (4.22e)
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1 _ Ay
Yasx = C1—5 (4.25)
wj
Oogx = TVoge | (4.27)

6.3.3.1 Primer modo

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

Tabla 6.8 Respuesta espectral de desplazamientos: Primer modo
k-l%:ir]ﬁo tsg}cm rkl tl:‘Erf c::lm lil:ks("’r f ::2: ugTiXI
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 5.4873 0.5827 3.2034 0.6185
4 0.106 8.2805 0.8777 7.2681 0.9332
5 0.093 11.0399 1.0267 11.3348 1.2442
X 2.9070 22.8418

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coeficiente
de p.r' cipacién del mode 1, gue resulta ser.

c, = —=2:2070 . g 1273 (6.10)

1 22.8418

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

T, = 0.2 < T, = 0.4719 < T, =0.6
(6.11)
A = ag =cg =0.16+981 = 156.96 cm/s?
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La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas
para el primer modo, de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

Vi = 23 = 0.1273136.96

=222 = 0.1127 cm
) 177.28

(6.12)

La sexta columna de la tabla 6.8 es la expresidon de la Ec 4.27.
6.3.3.2 Segundo modo

Las operacicnes de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla 6.9.
La columna 2 de dicha tabla se obtiene de la columna 2 de la tabla

6.1.
Tabla 6.9 Respuesta espectral de desplazamientos: Segundo modo
Nivel r,? 2 m(r?)? Uy
k-&simo ts"l'l}cm ) tl:lir/‘ cm ts?/cm cm
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
L 0.5249 4.0270

Con base en las columnas 4 y 5 se obtiene el valor del coef1c1en;g_
de participacién del modo 2, cue resulta’ser.. . -

_ 0.52:3 =

0.130 = 6.13
4.0270 ¢ 3 ( )

Ce

La ordenada del espectro de aceleraciones de disefio del segundo

modo de vibracién, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6.1.6, es.
T, = 0.2 < T, = 0.2006 < T, =0.6
(6.14)
A, = ag =cg =0.16+981 = 156.96 cm/s*
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La respuesta espectral de las ecuaciones de equilibrio desacopladas
para el segundo modo, de acuerdo con la Ec 4.25 resulta ser.

Vi = 22 = 0.1303238:96 - 4 0208 cm

(6.15)
ol 961.06

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

6.3.3.3 Tercer modo

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

tabla 6.1.

Tabla 6.10 Respuesta espectral de desplazamientos: Tercer
modo '
Nivel r’ r,3 m (xr.2)? U’

k-é8simo ts?fcm tn;'&/‘ cm ts?/em om
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 0.10732 0.1285 0.0086
X 0.2213 1.4967

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

de participacién del mode 3, gque result: ser.
0.2213
c — .1479 6.16
? 1.4967 0 ( )

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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T, = 0.1302 < T, =0.2
- N T, ¢

A, = ag =g{1 "3'1_',)'2' (6.17)
= 9g1(1 + 30'013202) °'416 115.88 cm/g?

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

3 -

Vi = o2 = 0.2213-333:88

o —22:88 = 0.0110 am .
e 2328.83 (6.18)

La sexta columna de la tabla 6.10 es la expresidon de la Ec 4.27.
6.3.3.4 Cuarto modo
Las opéraciones 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

kfé‘s?io tsgycm 5 tl:'&?:m nt‘:ks(f / ;1): u'c“:"ih‘ -
1 0.106 1.0000 0.1069 0.1060 - 0.0039
2 0.106 1.1851 0.1256 0.1489 | 0.0046
3 0.106 T -1.7383 -0.1843 0.3203 -0.0068
4 0.106 0.7849 0.0832 0.0653 0.0031
5 0.093 -0.1501 -0.0140 0.0021 ~-0.0006
) 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 ( }

e = 0.1813

La ordenada del espectro de aceleracionas de disefio del cuarto modo .
de vibracién, de acuerdo con el incisos 3.6 y 6 1.6, es.

0.2

T, = 0.0945 < T,

A, = ag =g(1 + 3—’)-3-' (6.20)

981 (1 + 3°°°92‘5) "‘1‘ = 94. 36 cn/a=

La respuesta espectral de las ocuaciones de<aquilibrio dasacopladas '
para el cuarto modc, de acuerdo con la Ec 4 25 resulta ser. )

94.86

« . ~-A .o _94.86 _ g4- ‘ '
Videx c‘wi 0.1813 3555 = 0.00389 @  (6.21)

La sexta columna de la tabla 6.11 es la expresidn de la Ec 4.27.
6.3.3.5 Quinto modo
. Las operaciones de las Ec 4.25 y 4.27 se presentan en la tabla

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

Tabla 6.12 E:gpuesta espectral de desplazamientos: Quinto
o

. Nivel b 1 5 n&(r’)2 - WP

k-é8simo ‘..sbcm ) tycn Ccm cm
1 0.106 1.00900 0.1060 0.1060 0.0038
2 0.106 -0.5787 -0.0613 0.0355 { -0.0022
3 0.106 0.1678 0.0178 0.0030 0.0006
4 0.106 -0.0282 -0.0030 0.0001 -0.0001
5 0.093 0.0025 -0.0002 0.0000 0.0000
I 0.0597 '0.1446




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

0.0577
= 0.0577 . o, 6.22
& = siags - 04129 (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
e ae = Ty ¢
A, = ag =g(1 +322) ¢ (6.23)

8

0.0676, 0.16
1(1 +
981 ( 3 G.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.

79.03
= — = 4129 =" "= _ = . 777 R
Vmsx Cq 0 9 8639 06 0.003 cm (6.24)

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

6.3.4 Respuesta espectral de fuerzas cortantes de cada modo
para el medelo 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 ceclumna 2 de las tablas 6.13 a 6.17) se pueden
cuantificar las fuerzas cortantes correspondientes, al utilizar los
conceptos relacionados con la definicién de rigidez de entrepiso
(Ec 2.5 y 2.6), reproducidos en la forma en gque se utilizan.

Ve = kAu, (2.5)

Au, = u, - up, (2.6)

Los valores de las rigideces de entrepiso para el modelo
estructural paralelo al eje y se muestran en la columna 2 de la
tabla 6.2 o bien en la columna 12 de la tabla 6.5, y se repiten
sistem&ticamente en la columna 3 de las tablas 6.13 a 6.17.

81



En la revisién del cumplimiento de las condiciones de regularidad
del edificio respecto a la rigidez al corte (inciso 3.4), la
relacién de rigideces entre el primer y segundo entrepisos es igual
a 2.035. Aunque excede del 100 por ciento (103.5), se considera que
la rigidez del primer entrepisc estd sobrevaluada por la condicidn
de frontera de empotramiento. Por-tanto, el edificio es regular y
los factores reductivos @’ no sufren reducciones adicionales.

6.3.4.1 Primer modo

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

Tabla 6.13 Respuesta espectral de cortantes: Primer modo
Nivel/ U k, u ! \A /|
Entrepis cm t/ém cm Tt R

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 H 173.85 0.2858 49.68 33.12

4 0.9332 H 121.28 0.3137 38.05 25.37

5 1.2442 ” 65.93 0.3110 20.50 13.67

La sexta columna - a2presenta los valcores de la fuerza cortante

reducida al dividir los valores de la quinta columna entre el

factor reductivo Q' iy dque resulta ser.

3
1

.y = 0.4719 > T, = 0.2

(6.25)

b
<

©, = 1.500

6.3.4.2 Segundo modo

Las operaciones de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las cclumnas 4
Yy 5 de l1la tabla 6.14.
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Tabla 6.14 Respuesta espectral de cortantes: Segundo modo
mnrepis | ov | ot | e | Ve | Ve
1 0.0208 515.28 |  0.0208 10.72 7.15
2 0.0546 253,15 0.0338 8.56 5.71
3 0.0711 173.85 0.0165 2.87 | 1.91
4 0.0339 121.28 -0.0372 -4.51 -3.01
5 -0.0882 65.93 -0.1221 -8.05 -5.37

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

T

y = 0.2006 > T, = 0.2

Ly

(6.26)

Q, = 1.500

6.3.4.3 Tercer modo

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

Tabla 6.15 Respuesta espectral de cortantes: Tercer modo -
Nivel/ u? || K, U A Ve 3
Entrepis cm t/cm cm t g
1 0.0074 515.28 0.0074 3.81 2.87
2 0.0152 253.15 0.0078 1.97 1.49
3 0.0050 173.85 -0.0102 -1.77 -1.33
4 -0.0197 121.28 -0.0247 -3.00 -2.26
5 0.0086 65.93 0.0283 1.87 1.41
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la sexta columna representa los valores de la fuerza cortante
reducida al dividir los valores de la quinta columna entre el

factor reductivo Q’,, que resulta ser.

T, 0.1302 < T, = 0.2

¥
(6.27)

: r
Qiy = 1+%’(9y—1) = 1.326
a

6.3.4.4 Cuarto modo

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

Tabla 6.16 Respuesta espectral de cortantes: Cuarto modo
Eﬂti:;:;la:{s s 4 “ tlf'é’m I::%?"“ vng‘ Viogesd
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 n 121.28 0.0099 1.20 0.97
5 -0.0006 H 65.93 -0.0037 -0.24 -0.19

La sexta columna representa los valores de la fuerza cortante
reducida 21 dividir los valores de la quinta columna entre el
sactor reductivo Q‘,, que resulta ser.

i

T, = 0.0945 ¢ T, = 0.2
: T, (6.28)
Qiy = 1+ TY(Qy-l) = 1.236

e

£.3.4.5 Quinto modo

Las operacicnes de las Ec 2.6 y 2.5 se presentan en las columnas 4
Yy 5 de la tabla &.17.
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Tabla 6.17 Respuesta espectral de cortantes: Quinto modo
mirepte | o | o | W | Ve | Ve
1 0.0038 515.28 0.0038 1.94 1.66
2 -0.0022 253.15 -0.0060 -1.52 -1.3
3 0.0006 173.85 0.0028 0.49 0.42
4 -0.0001 121.28 *=0.0007 -0.08 -0.07
5 0.0000 65.93 0.0001 0.01 0.01

La sexta columna representa 1os valores de la fuerza cortante
reducida al dividir los valores de la quinta columna entre el
"factor reductivo Q’h' gue resulta ser.

Ty = 0.0676 < T, = 0.2
T, (6.29)
r — Y — —
iy = 1+ T;(C; 1) = 1.169
6.3.5 Respuesta total para el modelo estructural paralelo al

eje y

Conocidos los elementos cinematicos (incise 6.3.3) y los elementos
mecdnicos (inciso 6.2.4) del modelo estructural en estudio para
cada modo de vibracién, se procede a determinar la respuest& total
de dicho modelo estructural. S

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen gue debe
incluirse el efecto de todos los modos naturales de vibracién con
periodo mayor o igual a 0.4 s, peroc en ningiin caso se pueden
considerar menos dque los tres primeros modos de traslacién en cada
direccidén de andlisis.

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 recomienda utilizar el
método de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados (SRSS), para
calcular la respuesta total, siempre que los periodos de los modos
naturales en cuestidn difieran al menos 10% entre si, que es el
caso. el métodc SRSS se indica mediante la Ec 4.29, que se
reproduce a continuacidn.
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N
5 = I 52 (4.29)
; f

6.3.5.1 Respuesta total de desplazamientos

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

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

Tabla 6.18 Respuesta total de desplazamientos (cm)
Nivel 1 modo 2 modos 3 modos 4 modos 5 modos

1 0.1127 0.1146 0.1148 0.1149 0.1150
0.98 0.99 1.00 1.00 1.00

2 0.3337 0.3381 0.3385 0.3385 0.3385
0.97 1.00 1.00 1.00 1.00

3 0.6195 0.6236 0.6236 0.6236 0.6236
0.99 1.00 1.00 1.00 1.00

4 0.9332 0.9338 0.9349 0.9340 0.9340
1.¢0 1.00 _11.00 1.00 1.00

5 1.2442 1.2473 1.2474 1.2474 1.2474
1.00 1.00 ..00 1.00 1.00

6.3.5.2 Respuesta total de fuerzas cortantes

En la tabla 6.19 se resumen las operaciones indicadas por la Ec
4.29 para los vectores de fuerzas cortantes maximos de cada modo
mostrados en la columna 6 de las tablas 6.13 a 6.17. E1
ordenamientoc de esta tabla es enteramente similar al de la tabla
6.18.
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Tabla 6.19 Respuesta total de fuerzas cortantes v,

(t) Escala
Entrepi |1 modo 2 modos |3 modos (4 modos (5 modos

1 37.75 38.42 38.53 38.56 38.60 43.28
0.98 0.99 1.00 |, 1.00 1.00

2 37.30 37.73 37.76 37.76 37.79 42.37
0.99 1.00 1.00 1.00 1.00

3 33.12 33.18 33.20 33.24 33.24 37.27
0.99 1.00 1.00 1.00 1.00

4 25.37 25.55 25.65 25.67 25.67 | 28.78
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00

5 13.67 14.69 14.75 14.76 14.56 16.55
0.93 0.99 1.00 1.00 1.00

6.2.5.3 Revisidén por cortante basal

Las NTC para disefio por sismo del RCDF87 establecen que si con el
método de andlisis dindmico que se haya aplicado se encuentra que,
en la direccidén que se considera, 1la fuerza cortante basal
calculada, V , debe ser tal que debe cumplir con la siguiente
condicién.

W
v, : O'BEEO = (0.8) (0.16) 527'2 = 43.28 t (6.30)

.5

C e -

———

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

De acuerdo con la tabla 6.19, el cortante basal que proporciona el
método dinamico es, V., = 38.60 t, por lo que las fuerzas cortantes
gue proporciona el método dinamico (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 Comparacidén de las fuerzas cortantes cbtenidas con los
métodos estitico y dinamico

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

Tabla 6.20 Comparacién de fuerzas cortantes sismicas
Entrepiso Yﬁ yg, g Veet/Vain
1 54.09 43.28 1.25
2 50.33 42,37 1.19
3 42.81 37.27 1.29
4 31.53 28.78 1.10
5 16.48 16.55 1.00

6.4 Fuerzas sismicas en los elementos estructurales de 1la
edificacién

6.4.1 Resumen de las ecuaciones utilizadas

En el inciso 5.2 se presenta el procedimiento para cuantificar las

fuerzas sismicas para el modelo estructural que utiliza el concepto

de rigideces de entrepiso. Las ecuacicnes gue se utilizan s-

reproducen a continuacién.

6.4.1.1 Coordenadas del rentro de torsidn

NX
;:*ﬁkw
x, = =S (5.10)

NX
3 kyy
T
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NY
;:5Qkix ~
y, = & (5.11)

NY
; kix
w1

6.4.1.2 Fuerzas cortantes directas

d _ kﬁ'
iy T m (5.4)
;kj,,
=1
d k.!x
v = V.
= Y x (5.8)
;kix
=1
6.4.1.3 Excentricidades calculadas
€ax = |xm -.:-rXCI-~ -
donde
€ax = Excentricidad de la fuerza Cortante Vy  (5.12)
X, = Abscisa del centro de masas
x,. = Abscisa del centro de torsién
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€y = |¥Ya~ ¥l
donde .
es = Excentricidad de la fuerza Cortante V, (5.13)
VYo = Ordenada del centro de masas
¥, = Crdenada del centro de torsién

6.4.1.4 Excentricidades de disefio

€y = 1l.5e, +0.1b_
(5.14)

edx '= E'sx _O- lbx

b es la dimensién de la planta que se considera medida en 1la
direccién de e (perpendicular & la fuerza cortante V).

e. = 1.5e. +0.1b
¥ & v (5.15)
edy = eay -Oulby. '

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

6.4.1.5 Fuerzas cortantes debidas a la torsién

M = eV,

M =
v d (5.16)
= M.,= ehyV;
>
Vix = - L M (5.22)
] . .
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. k. X
e _ -y Xq
Viy = o — _?bl
| ; ko yi+ }2 kx5
a] -]

(5.23)

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

Vix Vi o+ Vi

(5.24)

€]

d ... qst
)4 Vﬁ’+ KW

Las fuerzas cortantes que se utilizan son las obtenidas con el
método estatico, ya que con el método dindmico se obtuvieron para
el modelo estructural paralelo a la direccidén 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 posicibén del centro de masas. Con base en dicha
figura y las ecuaciones resumidas del capitulo 5 se construyen 1las
tabla 6.21 y 6.22 ’

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

1084134
- = -~ = T, 6.
Ve 136369 95 m (6.31)

& o
Con los elementos de la columna 3 de la tabla 6.21, la fuerza
cortante correspondiente y la Ec 5.8 se obtienen los elementos de

la columna 5 de dicha tabla.

Los elementos de la columna € de la tabla 6.21 se obtiene mediante
la Ec 6.31 y la columna 2 de dicha tabla.
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Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje x
i () (:/;n) 121}:;,(
1-x 0.00 31¢45.00 0.00
2-x 2.85 12757.00 36357.00
3~x 4.20 9753.00 40963.00
4-x 6.60 89753.00 6437 .00
5-x 7.95 9753.00 775..-.00
6-x 9.30 9753.00 90703.00
7-X 11.70 9753.00 114110.00
B-x 13.05 12757.00 166479.00
9-x 15.90 31045.00 493616.00
3 136369.00 1084134.00
Tabla 6.21 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje x (cont)
1% i 7 7k, 2
(t) (m) (t} (trs

1-x 12.31 -7.95 -246808.0 1962121.0
2-x 5.06 -5.10 -65061.0 331810.0
3-x 3.87 -3.75 -56574.0 137152.0
4-x 3.87 -1.35 -131¢€ .0 17775.0
5-x 3.87 0.00 0.0 0.0
6-x 3.87 1.35 13167.0 17775.0
7-x 3.87 3.75 36574.0 137152.0
8-x 5.06 5.10 65061.0 331810.0
9-x 12.31 7.95 246808.0 1962151.0
) 54.09 4897715.0
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A fin de cuantificar la abscisa del centro de torsidén y las deméas
elementos de las restantes ecuaciones del capitulo 5 se construye
la tabla 6.22, con base en la Fig 6.6

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

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

X1¢ <

174921
51528

3.40 m

(6.32)

la fuerza

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

Los elementos de la coclumna 6 de la tabla 6.22 se obtiene mediante

la Ec 6.32 y la columna 2 de dicha tabla.

Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del
Entrepiso 1, paralelas al eje y
32 (x) (e /) ey
l-y 0.00 24988.0 0.0
2~y 4.20 i1432.0 48014.0
3~y 8.40 15108.0 126907.0
z 51528.0 174921.0
Tabla 6.22 Fuerzas sismicas en las rigideces del Entrepiso
1, paralelas al eje y (cont)
1;2; V:‘S'y J_'rJ' EJ Ky sz k;,
(t) (m) (t) (tm)
- 26.23 ' ~3.40 -84459.0 288861.0
-y 12.00 0.80 9146.0 7316.0
3-y 15.86 5.00 . 75540,0 377700.0
I 54.09 673877.0
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De acuerdo con las coordenadas del dentro de masas especificado en
la Fig 6.6 y las Ec 6.31 y 6.32 se obtienen los siguientes valores
de las excentricidades calculadas, de acuerdo con las Ec 5.12 y
5.13.

n

€ = |%,- %, = |4.20-3.40] = 0.80 m

: (6.33)
€1y = Y~ Yael = [7.95-7.95] = 0.00m

Con base en Jlas Ec¢ 6.33, 5.14 y 5.15 se obtienen las
excentricidades de disefio correspondientes.

€ax = 1.5€,,+0.1b, = 1.5(0.8) +0.1(8.4) = 2.04 m

: (6.34)
€ax = €,5¢ - 0.1b, = 0.8 -0.1(8.4) =-0.04 m
€19y = 1.5, +0.1b, = 1.5(0.0) +0.1(15.9) = 1.59 m (6.35)
ey = €4 - 0.1b, = 0.0 - 0.1(15.9) = -1.59 m

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

M, = egV, = 2.04(54.09) = 110.34 tm
. (6.36)
= e uVy, = 0.04(54.09) = 2.20 tm

M, = €4V, = 1.59(54.09) = 86.00 tm
. (6.37)
= e4Vi, = 1.59(54.09) = 86.00 tm

De acuerdo con las Ec 5.22, 5.23 y la columna 8 de las tablas 6.21
-y 6.22 se obtienen los siguientes coeficientes.
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Las NTC para disefio por sismo, en su inciso 8.6, establece que de
los dos momentos torsionantes de disefio en cada direccidn {(Ec 6.36
y 6.37) se debe tomar para cada marco o muro el gque resulte mas
desfavorable. Para cuantificar las fuerzas cortantes debidas a la
torsién se utilizan las Ec 5.22 y 5.23, que de acuerdo con las
columnas 8 de las tablas 6.21 y 6.22 y las Ec 6.36 y 6.37
resultan ser.

kY. : 110.34 -
2 4 =
Viix w o & _ZMW 4857715 ¥ 673877 4
2 kui ?:kjyxj. (6.38)
=1 -] .
= 0.000019804k,7,
| k —
ty _
v, Jyxf Mo T 0.000019804k%,
;kixY.! ;kjyxj A
VX Kix¥s M, = 86 .00 57
ix N M I 4397715 + 673877 Kea¥
;kixY-i + ;kjyxj (6.40)
=] =1
= 0.0000154354k,,7,
£x Jr“J = =
Ve, Moo = 0.000015435aky%; o

?: kiyi + ?: ky x5

En la Fig 6.7 se presentan las fuerzas cortantes, cuando el sismo
de disefio actlia 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) ’
Eii vite - ik Vite Viix Viix
(t) (t) (t)- (t) (t)
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 0.586 4.59
8-x 1.29 -1.29 -1.00 1.00 6.35
9-x 4.89 -4.89 -3.81 3.81 17.20
z
Tabla 6.22 Fuerzas sirmicas en las rigideces del Entrepiso
1, paraleias al ?je Y (cont) -
3y A I R |
(t) (t) (t) (t) (t)
- ~-1.67 1.67 1.30 -1.30 27.90
-y 0.18 -0.18 -0.14 0.14 12.18
3-y 1.50 -1.50 -1.17 1.17 17.36
z

g6




12

‘\ LOSA (dla

COLUMNAS

-

~

pd

777777777777,

-~

— TRABES

fragmao ).

}SUPERESTRUCTURA

"2 7/

7
-/
LA |

Tl

N =
N —
=~
== IR 7

/
XAl

CAJON DE
CIMENTACION

PILOTES

l&\‘

"
s

i
T~
i

R

wel
iy

“ ://'J/ /;
el 7/

SN

N

N
NIRRT

lg
—
IU
I
oy
&)
=
i

A
\

)

FIG 2.| Representacion esquematica de una edificacién

¢1-

SUELO



PLACAS PLANAS

DIAFRAGMA

i

MUROS (SOLIDOS
BIDIMENSIONALES,

; CASCARONES), 7 L
/4,_____%)_____; TRABE  (BARRA)

|_COLUMNA  (BARRA).

., L

MURO : SOLIDOS BIDIMENBIONALES
o CASCARONEC

FI6 2.2 ELEMENTOS ESTRUCTURALF DE UNA EDIFICACION.



O

Vz‘-’ F2+ Fs

Fi

FIG 2.3

IDEALIZACION DE MARCOS
DE ENTREPISO.

PLANOS MEDIANTE

4

RIGIDECES

NIV.3

NIv, 2



FLEXIBLE
DIAFRAGMACRIGIDO

/T

MURO
Marco _—" MARCO
~
/
X d
O— \
\._ J_ [P o ——

\r

RIG24 Muruos y Muromarcos Tridimensional es

unidos con diafragmas

/00



SUBESTRUCTURA ‘ DIAFRAGMA RIGIDO

ESQUELETAL . :
TRIDIMENSIONAL  (2) SUBESTRUCTURA
z ESQUELETAL
TRIDIMEN SIONAL

: MARCO
MUROMARCO :
\\\ ; -

X

f— \\

\......_ R — f— —-l— W
\\\Y
R 2.5 Subestructuras formadas con marcos

.y muromarcos tridimensionales unidos

con diafragmas rigidos



AT
\\\\\\\\\\\ \ ,

DIAFRAGMA RIGIDD

_/

AR - 7
\N\ \\\\\\ \\\\\\ ‘ N
By 7 A i 4 =
b N/ S/ A A/ R \I\ .l\ 7 ||V.\v\ \ w\ "
Va 7 7 p \\\\ Py \\ <
iz i AN _ S
; 7 =~ W °
e
T il i i ki A B
b \\\\\\\\\\\\N\N\n\\ P
” ) \\\ o 2
' isrisisirrs AN
) ~ 5
5 Q- -
¥ \\\\\\\\\\\\\\ .
o
[ 37
N :
N -
YO
_ 1 - g
__|_1r4 =TT I_I_ll_l,JiJlJla._.,lmlli_r.._ S
.fwmm__umw.___“m.h.l_m | .
PET .+_|_.JMIJT,._._:."._ THHTTT T u_nnlﬂ.. - -
. .:..m..._l__l.l, 1 | _h*_.L_Tu_ L_L _T,_ L ~N o
it m.ﬂ_jTJ_“_-#j,m_-:ﬂﬂ._qa.&.ﬂr ﬂ L _ x5
i DT
b i bt e g bl ot L s
e R e R I TR -
5 P 1 0 £ T R L 64 7 A V0 4 Y PR A 1 s
e R i ki _.i 3
g A AT e R N
i T 1 T T 7
e R RO RN R RS R | e 4
g + ! ' i ' 1 ] g
-2 L8 ¢y ey s Sk i <
| ‘_ i ! | i { i_ [ m-F.-

1
—— ~

[

-t.

|

DIAFRAGMA RIGIDO

P

/02~

diafragmas rigidos



cay

DIAFRAGMA RIGIDO

M}

. DIAFRAGMA RIGIDO

A

I
|
3 3
1 =,
—
AN 1
A Y
i T 1
N ! { o
> 1
1 y 4 c4
LY i T 4
3 N | jd
1 hY b ]
I ¥ 3
N I
3 Y
Ay
[ N
1 1
: Q2 I ¥
1T Y b % 5.
4 ¥ N L4
3 T ] Ly
ALY I
1 g 3
J T L4
X ] ¥
oY AN 1
3 5 b
[ P LY
> i
N hY
i b1
1 T
L —
N
1
LY
X
T

At et

\r

RE
3
FiG 2.7

Rigideces de entrepiso (resortes} unidos

con diafragmas rfigidos




DIAFRAGMA

N \\\\
— =TI ===~ \
13 NN
N TN NN
| {JI._ \\ S \\
. @ — TN
ISJ!_ \\\\
- - N
Q i =
AN 3 OO\
TR T T T \
N ______IL |__ \\ \\\\
SN TN SN

|
i
|
!
4-..1..—
Y]
—'-—
|
)
Vd
Fd
V4
/s
’/

tx

e e e e —

a8
S S
- Al

AN

Plono porolelo al

XZ

N

FIG 2.8 : MODELOS UNIDIRECC!

RIGIDECES DE EN

RIGIDO

RSN
\\\\ \\\

S AN
N -Lﬁ ~ ——\\‘_\\‘ \\\
S (AN
NN NN

N,
SRR
] NN

h
[P a————— S ____.—\ Y .
X ¥ NI

I \\
NEERNNN

Plano paralelo

\v

al YZ

S INDEPENDIENTES FORMADOS CON LAS
SO. .



59/

Vs

> X

L
[ chd sl
e S

4

FIG 2.9 DIA‘FRﬂGﬁIA RIGIDO UNIDO SOPORTADO LATERALMENTE POR LAS RIGIDECES bDE
ENTREPISO QUE LE SUBYACEN.



2 2 —>
__g,_éU d” ptsat
dr2
_d2ut
dte :
. i
— 1
t=t tzt+At
1 At L]
: ( Tomano del paso) -'
iy
w
4 07 -
Valores conocidos a! inicio del paso at
e
42 ¢
at2
Ut+at
d —
_ —_— Utildt
Vaicres por conocer al final del paso d;
- Ut+dt
dt
FIG. 4.1 Variacion lineal de la aceleracion en el

intervato de integracion , At.

‘104

/0



Za/

/

" RIGIDEZ DE

ENTREPISO ACELERACION " NIVEL ALTURA PESO MASA

Us N-5 hg Wy  mg=——
ks 4
N-4 h w m, =a__
9 q 4°73
kg
W
N-3 hy Ws my = ng__
ks
w2
k2 |
‘ . w
hipotesis "
N -1 h, W, m =—5—
ky

Fi6 4.2 Distribucién de Aceleraciones |
" ondiisis estdtico.




\d
~
—T-_"__“___

—— 1

COLUMNAS DEL

L | ; , , ENTREPISO m
DIAFRAGMA (NIVEL m-1)

REPRESENTACION ESQUEMATICA DEL MODELO ESTRUCTURAL CON

- RIGIDECES DE ENTREPISO.

21 "3l V=DESPLAZAMIENTO

°Z| o3 | ol °3 v DEL DIAFRAGMA
o -9 ) . > .
;T ;u CM J? > ;r JP
o I .
CT
—- — -
X[ x2 X3 X4 XS X
I~y 2-y 3y 4-y 5-y
X4 ]

FIG. 5 -2 FUERZAS CORTANTES DIRECTAS, vd iy PARALELAS AL EJE y.

2

/'o,}7



A ' “I"LV%x:"a,x“-

|
l
l
cM |
l
I
!

|
I
I
I ®
F § N
f Bgy i ' cT Vy
Ym T ok &l
v zx . d
2-X — . =
y Y2 { | V2x kaxu'
k - |d
l ’ IX
1= X-yj L — V= iy L

DESPLAZAMIENTO DEL DIAFRAGMA uw ‘

.F1G.5.3  FUERZAS CORTANTES DIRECTAS, V?x , PARALELAS AL EJE X, /
/

-

FIG.5.4. . FUERZAS CORTANTES DE TORSION, vy Y Vjy-

/3

/09



3

o~

O

0

i -

of

~

.

-

o

o~

o R
_—% (AL LY Ll '_—‘"
b) ELEVACION ESQUEMATICA DE

I ' NIVELES.

i 35 | za0

b

AG 6.1 EDIFICIO PARA DESARROLLAR
LOS EJEMPLOS.

{a PLAMTA  TI1 PO _CESC riao



N-5 Kix (t/cm)

54.04
N-4
104. 88
N-3
- 144.19
N-2 -

44

~ MUROS: =X y 9-X

@Z‘ 2 3

S

jE73|0A5
Y e -
=

N-5 'Kix {tem)

15.06
N-4

2821
N-3 1.

4107
N-2

60.92 -
N-1 ’

127.57
——

7”7

TIT777777 777777777
MUROS 2-X y BX

N

@ @ N-5 Kig (._t/c!

11.09

N-4
2|.25_'.

= .38

-~ .

= 4774

97 .53

777777777077 T % i |
MUROS' 3-X,4-X , 5-X,6-X y 7-X.

FIG 6.2 REPRESENTACION
ESQUEMATICA MEDIANTE
RIGIDECES DE ENTREPISO
DE LOS MUROS
;I_\ZRALELOSAL PLANO



4D 00 600 00 ® O 00 PO ©0 O

-

24.50 13.04

27 777777777707

MURD {-Y

T/

3
N

2498 12533 @123 657 3386
<« WA Ay

7777777777 77

2/

ﬁWﬂ?’
MURO 3=Y

N
Bl.O8 73.98 5066 32.20 BO3

MWW

IITTITTTIERI

14.32 53.84 35.96

V. L A . /7777;77}

Y

FIG 6.3 REPRESENTACION

ESQUEMATIEA MEDIANTE
RIGIDECES DE ENTREPISO
DE LOS MUROS PARALELOS
Al. PLANO y z.



74

1 44

Wl (t) hi(m)
K iz (t/cm)

g 91.2 12.5 ' Kiy (t/ecm)
203.65 l

65.95
1 104.0 10.0 :'__
2 37246 =< 2128
1 . 104.0 7.5 1
= 52842 = 7365
1 104 .0 5.0 a4
§, 749.62 = 253.15
S . . 104.0 2.5 1

1363.69 515.28

a) PARALELO AL EJE X b) PARALELO AL EJE Y

AG 6.4 MODELOS ESTRUCTURALES UNIDIMENSIONALES DEL EDIFICIO
A BASE DE RIGIDECES DE ENTREPISO,



FORMAS ., ODnLES DE LOS MUROS °:

DIRECCION

X

Za

V74

9.60 376 -016 0.00
L29 -241 h 0.78 -0.04
é 2907 0.4 -1.63 é 021
2.40 ? 0.96 -0.65
100 100 100
T, -0.2735 s T,:0.1158 s z0.0752 s 00548 s Tg=0.040! s
FORMAS NODALES DE LOS MUROS : DIRECCION Y
‘4.24 o.'s 0.00
63 -zoa,<1/ o7g 0034 °
3492 0.68 -1.74 o7
2.62 206 .19 -038
V:.oo 00 Lo0 {.00
‘l" s0.4719 s T.20.2006 s Tys0302 s 7,500043 s 'ra:aoon- s

AG 65 FORMAS MODALES (EIGENVECTORES)DE LOS MODELOS ESTRUCTURALES UNIDIMENSION?® ~S

DEL EDIFICIO.



yé

yd RIGIDECES DE
ENTREPISO {t/cm)
Yg=15.90 9-x 210.45
127.57
=13.05 B-x A
ya esx=4.2-3.4
97.53
=11.70 T-x =0.8m
Y7 e
@ ik 97.53 [0 L
Yg= 930 6-x|g i : = €gy =7.95-7.95
o ™ = =0.0m
V)y 2 54.09t _ i 97.53 - -
Ix* 23BN y5=7.95 5-x c?‘," 2
i ) 97.53
Y =6.60 4-x |
' I
Y3=4.20 3-x f 87.53
™99 | 127.57
y,=2.85 2-x l
|
l
~—Yy =000 1-x L5035 R
{-y *—}—E-y © 3y
% =0.0 x74.20  x578.40
.'-X”=3.40—01 -
CM (Xm,ym)=(4.2,7.95) bx=8.4 m
CT (X4, yy) =(3.4,7.95) T by=15.9m
Viy = 54.091

FIG 6.6 DISTRIBUCION DE LAS RIGIDECES DE ENThEPISO QUE
LLEGAN AL NIVEL 1

&4

zs



: .67 0.18 .50 .
~ . .
\\ //,‘T
g
o .« 4.89 .
/
/
-« - .29
— -—/ 0.72
7/ 0.26
- CTeo (- 0.00
" 0.26
|V|y \
—é\ 0.72
‘—-\\ 1.29
\
. : » 4.89

a) MOMENTO TORSIONANTE IGUAL A 1lI0.34 tm.

130 0.14 ST
\\
~ —
- \\’?// ’T
_ - ; 3.81
/
/
- /! 1,00
-7 0.56
Vix +—.——~—~ /— 0.20 .
_ 1 oeT 4 b 0.00
= 0.20
\ .
—A\ 0.56
— 1.00
\
o\ .
& 3.8]

b) MOMENTO TORSIONANTE IGUAL A 86.00 im.

FIG 67 FUERZAS CORTANTES DEBIDAS A LA TORSION
EN EL NIVEL 1. : 20

/6



s = A ~ B SRkl [k —
mrs - mmr- rTmr"‘“‘" pnmlu i me " T e [T _[;_nmmu N

FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CURSOS ABIERTOS

........

XXV CURSO INTERNACIONAL DE INGENIERIA SiSM‘ICA

MODULO I

ANALISIS ESTATICO Y DINAMICO DE ESTRUCTURAS SUJETAS
A SISMO

TEMA

NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS PARA DISENO POR SISMO

PRESENTADO: M. EN I. JOSE LUIS TRIGOS SUAREZ
PALACIO DE MINERIA
AGOSTO DE 1999

Palacio de Mineria Calte de Tacuba 5 Primer piso Deleq Cuauhtemoc 06000 México, D F. APDQ Postal M-2285
Teletonos: 5128955  512-5121  521-7135 5211387  Fax  510-0573  521.4020 AL 26



e ae

-~ Gaceta Oficial
del Distrito Federal

CIUDAD DE MEXICO
DF

Organo de Dilusion del Distrito Federal

-

v SEXTA EPOCA H 27 DE FEBRERO DE 1995 No. 300 TOMO Il

.
T
13

SECRETARIA DE OBRAS Y SERVICIOS

NORMAS TEéNICAS COMPLEMENTARIAS PARA DISENO POR SISMO

16

"!::‘{‘I .




GACETA OFICIAL DEL DISTRITO FEDERAL

27 de febrero de 1995

Normas Técnicas Complementarias para 8.8. Lfcctos bidircecionnles ...veeenerarssesen
Diaciio por Sismo ... e rerenneens rassnesssarsaas 3 5.9, Fulbit de CHNCIICION +ooooooeoseeerssssssesesemssssensens
'. 8.10. Revisién por rotura de VIGROS ...c.cecsceeiecsvscnsnsnon 9
1. NOTACION coovrononrecciressrssssinirinrinses B — 4 8.1, Comportamiento asimCinicn .. e i 93
2. ELECCION DEL TIPO DE ANALISIS ...........d 9. ANALISIS DINAMICO ...coocooorerrereessrers e y
2.1, Anilisit eStAtico y dindmico .oovocerroercrsimserins: 4 0.1, Andlisis MOl ..ol erer e s e O
=2. Método simplificado de aRdlisis w....umuscrern. 4 9.2, ANlISIS PUSO B PUNO coveeersrevreeeeenesseseseessessosesasos 9
3. ESPECTROS PARA DISENO SISMICO........... § . ' o
4. REDUCCION DE FUERZAS SISMICAS ... § 9.3. Revisidn por conante basal .......eeevrvernsniscnee. 10,
4.1, Factor teductive .......comerccscrnennesasssrsstnsnsens 5 74, Bfectos bidirecciomles . oo 10
5. FACTOR DE COMPORTAMIENTO 10. ANALISIS Y DISENO DE OTRAS
SISMICO .ot crereenersa rmesesnissrsess vearans b CONSTRUCCIONES NUEVAS v 10:
6 CONDICIONES DE REGULARIDAD oo 6 10.1. Tanques. péndulos invertidos y chimencas ...... ]
7. METODO SIMPLIFICADO DE 0.2, Mures de Fetencion .......vcmrimmicsssinss seerne 10
ANALISIS ..itnieeerercstrecrnee s cerensenisssssassasenaes 7 11. ESTRUCTURAS EXISTENTES ..cooccercrn 10
8. ANALISIS ESTATICO wooooeoooeeoesevessensnenins 1 APENDICE ...t cvtercamnnnssasssssnssetsns 10
5.1, FUCTZUS COMIUES mrvrrerreresersessensessessesesressssssensss T Al. ALCANCE........ocvrereemmnnsannas erssaesrsaraeones 10
&.2. Reduccion de las fuerzas coruntes ... 8 A2. NOTACION ADICIONAL ... n
E.3, Péndulos inverntidos ..eccisnennsessicssonne 8" AJ. DEL TIPO DE ANALISIS ..corvovenserrsrssnssesnien i
8.4, APENICES ovrrererorssrsne ceeeesrsenesonen eereneneeee 8 A4. ESPECTROS PARA DISENO SISMICO .......11
25 Nomentode voleo ..o e cnesrsersssensens B A5, ANALISIS ESTATICO .....ovenrncrsissisrinsisnn 12
5.6, EIeclos ge Lorsion .......ccoevviriecinic e ensrassnsseonnsns 8 A6. ANALISIS DINAMICO .. SRRROROTPRNG
8.7, Lfectos de segundo orden ........ceeniisssinscnnnee 9 A7. INTERACCION SUELO- ESTRUCTURA _______ 12
|
o

INDICE

NORMAS TECNICAS COhIl’LEMENi'ARIAS PARA DISENO POR SISMO

17



27 da febrero de 1995 GACETA OFICIAL DEL DISTRITQ FEDERAL 3

-

' OSCAR ESPINOSA VILLARREAL, Jefc del Departamento del Distrito Federal, con fundamento en los
articulos 122, Fraccién VI, de la Constitucion Politica de los Estados Unidos Mexicanos, en relacién con
el quinto Transitorio del Decreto que reforma a la propia Constitucion, publicado ¢n ¢l Diario Oficial de
fu Federacian el 25 de octubre de 1993; 67. Fraccion X X1, del Estatuto de Gobicrno del Distrito Federal;
4.12y 24 de la Ley Organica de la Administracién Piblica det Distrito Federal; 3o., Fraccion XV y Séptimo
Transitorio del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, y el Acuerdo por ¢l que deberin
expeditse las Normas Téenicas Complementarias del Regiamento de Construcciones para el Distrito Federal,

publicado en la Gucera Oficial del Departamenin del Distrito Federal €1 7 de noviembre de 1994, he tenido
a bien expedir las siguientes: _

NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS PARA DISENO POR SISMO
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Normas Técnicas Complementarias para Disciio por Sismo .
1. NOTACION T (segundos) = periodo nawral de vibracion
Cuda simbolo empleado cn estas normas se define donde  T,T, (scgundos) = periodos caracteristicos de Jos espex
aparece por primera vez. Los mas importantes son: , tros de discho
a {adimensional) = ordenada de los espectros de diseio, V (toncladas) o= fuerza contante honzontal en el nive
como fraccién de Ja aceleracién de la ‘ gue se analiza
gravedad, sin reduccidn con fines de
discio
., V. (wncladan) = fuerzaconante honizontal en la based
b {metros) = dimensiondel entrepiso que se analiza, la construceion
medida perpendicularmente a §a direc-
cidn de andlisis W (toneladas) = pesode la construccion arriba dcl nive
que se considera, incluyendo la carg
c ladimensional) = coeficiente de disciio sismico viva que sc especifica en el capitulo V
titulo V1 del Reglamento
d wdimensional) = dilercencia en valores de la aceleracion
horizontal expresada como fraccidn de W (loncludas) = valor de W en la base de la estructur

la gravedad, que seria necesarioaplicar
cn cada uno de los dos sentidos opucs-
tos de una direccion dada, para que
fallara la estructura

excentricidad torsional

¢ tmetros)

1 Ladimensional}

peclo a la ventical

g imfseg’) accleracion de la gravedad

h tmetros)

altura, sobre el terrenao. de la masa para
1a que se calcula una fucrza horizon-
tal

) {adimensional)

L]

factor de componamiento sismico, in-
dependiente de T v

Q (udimensional) fuctor reductivo de fuerzas sismicas
' con fines dedisefio, funcidn del periodo

natural

g (adimensional)

(/7Y -

r tadimensional)

exponenic en lus expresiones para cil-
cule de las ordenadas de los especiios

de diseiio

S = respuesia de la estructura como combi-
nacion de las respuestas modales

8 = respuesta de la estructura en ¢l modo

natura) de vibracion i

inclinacién de una estructura con res-

2. ELECCION DEL TIPO DE ANALISIS
2.1, Andlisis estdtico v dindmico

Todaestructura podri analizarse mediante un método dindmi
co segun s¢ establece en la seccitn 9 de estas normas, La:
estructuras que no pasen de 6{) m de allo podrdn an se
como alternativa, mediante el método estitico que des ¥
seccion 8. Con la misma limitacion, para estructuras ubicada;
cn las zonas II o IH como se definen en ¢l Anticulo 219 dc
Reglamento, también serd admisible emplear lox métodos de
andlisis que especifica el apéndice a las presentes normas, ¢1
-los cuales se ticnen en cuenta los periodos dominantes de
terreno en el sitio de interés y la interaccion suelo-estructura

2.2. Méiado simplificado de andlisis

Ei método simplificado a que se reficre 1a seccidn 7 del presents
cuerpo hormativo serd aplicable al andlisis de edificios que
cumplan simultincamente fos siguientc . requisitos:

1. En cada planta, al menos cl 75 por ciento de la
cargas verticales estarin soponadas pur muros liga
dos cnlrc si mediante losas monoliticas u otro:
sistemas de piso sulicientemente resistentes y rigi
dox al corte. Dichos muros tendrén distribucidr
sensiblcrnente simétrica con respecto a dos gjes
ortogonales y deberdn satisfacer las condiciones que
establecen las normas complementarias correspon.
dienies. Serd admisible cierta asimetria en la distri.
bucidn delos muros cuando existaentodos los pisos
dos mures de carga perimetrales paraielos cada ung
con longitud al menos igual a la miwad de la dimen.

19
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sion mayor en planta del edificio. Los muros a qué
se refierc este pirrafo podrin scr e mamposteria,
concrelo reforzado o madera; en este dltimo caso
estardn arnostrados con diagonales.

IL Larelaci6n entre longitud y anchura dela planta det
- edificio no excederd de 2.0, a menos que, para
fines de anilisis sismico, se pueda suponer dividida
dicha planta en tramos independientes cuya relacion
entee longitud y anchura satisfaga esta restriccion y
cada tramo resista segiin el cnitcrio que marca la
scccién 7 de Jas presentes normas.

Hl. Larclacidn eatre la altura y la dimensidn minimade |

la base del edificio noexcederd de 1.5 y la altura del
edificio no serd mayor de 13 m.

3. ESPECTROS PARA DISENO SISMICO

Cuando se aplique el andlisis dindmico modal que especifica
Ia teccion 9 de estas normas, sc¢ adoptarén las siguientes
hipdiesis para e] andlisis de la estructura:

Laocdenada del espectro de aceleraciones para disefiosismico,

a, expresada como fruccion de la aceleracidn de la gravedad,
esud dada por las siguientes expresiones:

a2 (143T/T )/4, si T es menor que T,

ascsiTesthenre T,y T,

asqe,siTexcedede T,

q = (T/TY

T es ¢l periodo natural de inteeés; T, T, y T, estdn expresados
en segundos; c es el coeficiente sismico, y r un exponente que
depende de 1a zuna en que se halla la estructura.

El coxcficiente ¢ <e obticne del Articulo 206 del Reglamento,
lvo que en la parte sombreada de la zona I en la figura 3.1
selomaric = 0.4 para Jas estructuras del grupoB,yc= 0.6 para
las dei A,

T, T,y rscconsignan cn la tabla 3.1.

Tabla 3.1 Valores de T.T yr

Zona T, T, - r

1 02 0.6 12

e 03 1.5 )
e 0.6 39 l

* No sombecada cn la tigusa 3.1,
* ¥ pante ombreada de la zona tl en la tigura 3.1,

2C

" "4.REDUCCION DE FUERZAS SISMICAS

4.1. Fuctor reductivo

Con fines de discilo, las fuerzas sismicas para andlisis estitico -
¥ las obtenidas del andlisis dindmico modal empleando los
métodos que fijan estas normas se podrin reducir dividiéndo-
las entre el factor reductivo Q. En el disefio sismico de

. estructuras que satisfagan las condiciones de regularidad que
fija la seccidn 6 de estas normas, Q' se calculard como sigue:

Q' = Qsi secdesconoce T o si éste es mayor o igudd que T,
Q' =1 +(T/IT)(Q-1),5i T es menor que T,

T se tomarid igual al periodo fundamental de vibracién cuando
se emplee el método estitico ¢ igual al periodo natural de
vibracién del modo gue se considere cuando se emplee ¢l
método de andlisis modal de la seccién 9, y T, es un periodo
caractetistico del espectro de diseilo que sc define en la
seccidn 3.

En ¢l diseilo sismico de las estructuras que no satisfagan las
condiciones de regularidad que fija la seccidén 6 de estas
normas, se multiplicard por 0.8 ¢] valor de Q.

Las deformaciones laterales se calcularin multiplicando por
Q las causadas por las fuerzas sismicas reducidas cuando se
emplee ef método estitico de andlisis que se detalla en la
seccion 8 de las presentes normas o ¢l de anélisis modal de la
seccion 9.

Cuando se adopten dispositivos especiales capaces de disi-
par encrgia poramortiguamiento 0 comportamiento ineldstico,
podrin emplearse criterios de disciio sismico que dificrn de
los aqui especificados, pero congruentes con cllos, si se
demuestran a satisfaccion del Depanamento tanto la eficacia
de los dispositivos o soluciones estructurales como la validez
de los valores de amortiguamiento y de Q' que se propongan.

5 FACTOR DE COMPORTAMIENTO SISMICO

Se adoptarin los siguicntes valores del Factor de comporta-
miento sismico a que se refieren la scecion 4 de estas normas
y ¢l Articulo 207 del Reglamento:

I. Se usani Q =4 cuando se cumplan los requisitos siguicn-
tes:

1. Laresistcncia en todos los entrepisos es suministra-
da exclusivamente por marcos no contravenicados
de acero o concreto reforzado, o bien por marcos
contraventeados v con muros de concreto reforza-
Jdu en los que en cada catrepiso los marcos son
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capaces de Fesislin, sinconlar munos pi contravientos.
cuando menos S0 por ciento de la fucrza sisinica
acluantc.

2. Si hay muros ligados a la estructura en la forma

especificada en e} caso | del Articulo 204 del Regla-

Jnentp, éstos se deben tener en cuenta en el andlisis,

pere su contribucion a la capacidad ante fucrzas

iaterales sélo xe tomuard en cuenta Si €5LOS UTLS SO0
de piczas mucizas, y los marcos. scan 0 no
* contravenieados. y Jos muros dc concreto reforzado
son capacex de resistir al menos 80 por ciento de las

fuerzas laterales wotales sin la contribucidon de los -

muros de mamposteria.

3. Eiminimo cocicnie de la capacidad resistente de un
enlirepiso entre la accién de disefio no difiere en més
de 15 por ciento del promedio de dichos cocientes
para todos Jos entrepisos. Para verificar ¢) cumpli-
miento de estc requisito s¢ calculard la capacidad
resistente de cada enuepisoteniendoen cuentatodos
lox clementos que puedan contribuir a laresistencia,
en particular los muros que se hallenen el caso 1 a
que se refiere el Articulo 204 del Reglamento.

4. Los marcos y muros de concreto reforzado cumplen

con Jos requisitos que fijan las normas complemen-
tanas comrespondientes para marcos y muros ductiles.

5. Losmarcosrigidos de acerosatisfacenlos requisitos
piara marcos ductiles que fijan las normas com-
piementarias correspondientes.

Il. Se adopiard Q = 3 cuando se satisfacen las condiciones 2,
4y Sdel casoly encualquierentrepisodejan de satisfacerse
las condiciones 1 0 3 especificadas para el caso § pero la
resistencia ¢n todos los entrepisos es suministrada por
columnas de acero o de concreto reforzado con losas
planas. por marcos rigidos de acero, por marcos de concre-

. lu relorzado, por muros de este matenal, por combinacio-
nes de éstas y marcos o por diafragmas de madera
contrachapada. Las estructuras con losas planas deberin
ademiin satisfacer los requisitos que sobre ¢l panticular
marcan las normas técnicas complementarias para cstruc-
turas de concreto. .

1. Sc usard Q = 2 cuando la resistencia o fuerzas laterales
cs suministrada por losas planas con columnas de acero
ode concreto reforzado, por marcos de acere o de concreto
reforzado, conlraventeados o no, o muros o columnas de
concreto reforzado, que no cumplen cn algin entrepiso
lo especificado pot los casos 1 y 1} de esta seccion, o por
muros de mampostetia de piczas macizas confinados por
cadtillos, dalas, columnas o trabes de concreto reforzado

o de acero que satisfacen los requisitos de | ™mas
complementarias respectivas, o dialragmas ¢ idos
con duclas inclinadas o por sistemas de muros formados
por duelas de madera horizontules o venticales combina-
dos con clementos diagonales de madera maciza. Tam-
bién sc usard Q = 2 cuando la resistencia es suministrads
por clementos de concreto prefabricado o presforzado
con las excepeiones que sobre el particular marcan las
nurmas tecnicas complementarias para estrucluras de
concreto,

1V.Sc usard Q = 1.5 cuando la resisiencia a fuerzas luterales
es suministrada en todos los entrepisos por muros de
mamposteria de piezas huccas. confinados o con refucrza
interior, que satisfacen Jos requisitos de las normas com:
plementarias cespectivas, o por combinaciones de dichos
muros con elementos como Jos descritos para los casos 1
y HI, o por marcos v armaduras de madera.

V. Se¢ usard Q = 1 en estructuras cuya resistencia a fuerza
laterales es suministrada al menos parciatmente por ele-
mentos o materiales diferentes de los amiba especificados,
a menos guc 5¢ haga un estudio gue demuestre, a satisfac-
cidn det Departamento, que se puede emplear un valor més
alto que el que aqui se especifica.

En todos los casos se usard para toda la estrv- =nla
direccion de anilisis el valor minimo de Q que ¢ nde
a los diversos entrcpisos de la estructura en di.  airec-
cidn.

El factor Q pucde diferir en las dos direcciones ortogonalesen
que se analiza la estructura, segiin scan las propiedades de ésta
en dichas direcciones,

6. CONDICIONES DE REGULARIDAD

Para que una estructura pueda considerarse repular debe
satisfacer los siguientes requisitos;

}. Su planta ¢s sensiblemente simétrica con respecio s
dos cjes unogonales por lo que toca a masas, asi
COmMD a Mmuros y otros clemenlos resistentes.

4

2. Larclacién de su altura a la dimensién menor de s
basec no pasa dc 2.5.

3. Larelacion de largo a ancho de la base no excede de
2.5.

4. Enplantanoliene entranies ni salientes cuya dimen-
sidn exceda de 20 por ciznto de la dimension de ls
planta medida paralelamente a la direccion que se
considera de la entrante o saliente.
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En cada nivet ticne un slsu:madc lu.hou pisorigido
y resistente.

. No tiene aberturas en sus sistemas de lecho o piso

cuya dimension exceda de 20 por ciento de la
dimensién en planta medida paralelamente a la
dimension que se considere de |a abertura, las dreas
huecas no uocasionan asimetrias significativas ni

difieren en pusicidn de un piso a otro y ¢l drea tolal

de abertura no cxcede en ningin nivel de 20 por
ciento del drea de la planta.

El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva
que debe considerarse para disciio sismico, no es
mayor que el del piso inmediato inferior ni, excep-
cidn hecha del iltimo nivel de la construccién, es
menor que 70 por cieato de dicho peso.

. Ningin piso tiene un irea, delimitada por los paitos

exleriores de sus clemertos resistentes verticales,
mayor que la del piso inmediato inferior ni menor
que 70 por ciento de ésta, Seexime de este tiltimo re-

* quisito Unicamente al iltimo piso de la construccién,

10.

il

. Todas las columnas estsn restringidas en todos los

pisos en dosdirecciones ortogonales por diafragmas
horizontales y por trabes o losas planas,

La rigidez al cone de ningin entrepiso excede en
mis de 100 por ciento a la del entrepiso inmediata-
mente inferior.

En ningin entrepiso Ja excentricidad torsional cal-

culuda estiticamentce, e . excededel 10 porcientode
la dimension en planta de ese cntrepiso medida
paralelamentc a Ia excentricidad mencionada.

7. METODO SIMPLIFICADO DE ANALISIS

Para aplicar este método se hard caso omiso de fos desplaza-
mientos horizontales, torsiones y momentos de volteo. Se
verificard \nicamente que en cada entrepiso la suma de las
resistencias al corte de los muros de carga. proyeciados en la
direccion en que se considera la aceleracién, sea cuando
menos igual a la fuerza contante total yue obre en dicho
entrepiso, calculada segiin se especifica en el inciso | de la
seccion 8 dc las presentes normas, pero cmpleando los
cocficicntes sismicos reducidos que se establecen cn la
tabla 7.1 para construcciones del grupo B. Tratindose de
las clasificadas en el grupo A estos coclicientes habrin de
multiplicarse por 1.5.

8. ANALISIS ESTATICO
8.1. f‘uer:as cortantes

Para calcular las fucrzas cortantes a diferentes niveles de una
estructura, se supondrd un conjunto de fuerzas horizontales
actuando sobre cada uno de los puntos donde se supongan
concentradas las masas. Cada una de estas fuerzas se tomard
igual al peso de ia masa que corresponde multiplicado por un
coeficiente proporcional a b, sicado b Ia altura de la masa en
cuestién sobre el desplante {o nivel a panir del cual las
deformaciones estructurales pueden scr apreciables). El coefi-
ciente se tomard de tal manera que la relacion V /W _scaigual
a c/Q; siendo V- la fuerza cortante basal, W, ¢l peso de la
construccién incluyendo las cargas muertas que fija el capi-
tulo 1V, titulo VI del Reglamento y las vivas que especificael
capitulo V, titulo VI, Q ¢l factor de comportamiento que se fija

‘en la seccidn 5 de estas normas y el ¢ el coeficiente sismico

que cstablece el Articulo 206 del Reglamento, salvo que en
la pane sombreada de la zona li en la figura 3.1 sc tomari
¢ = 0.4 para estructuras del grupo B y 0.6 para las del A,

Tabla 7.1 Coeficientes sismicos reducidos para el método simplificado, corrcspoﬁdicnlcs a estructuras del grupo B

.MUR()S DE PIEZAS MACIZAS : MURQS DE PICZAS HUECAS_
O DIAFRAGMAS DE MADERA i, O DIAFRAGMAS DE DUELAS
CONTRACHAPADA e DE MADERA *

ZONA ALTURADELACONSTRUCCION 77 ALTURA DE LA CONSTRUCCION
Mcnor Entrc 4 Entee 7 Menor Entrc 4 Entre 7
dedm yTm yldm . dedm yTm ylim

| 0.07 0.08 0.08 0.10 0.1 0.11

iyl 0.13 0.16 0.19 0.15 0.19 0.23

* Diafraymas de duelas de madera inclinadas o sistemas de muros formados por duetas de madera verticales u horu.omnlcs

ammlr.ul;u con elementos de madem maciza,
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R.2. Keduccrin de la-rjucr:a: cortantes .

Podrén adopiarse fuerzascorantes menores que las calculadas
sepin cl inciso anterion. zicmpre que se tome en cuenta el valor

aproximudadel periodo fundamental de vibracion delaestruc-

tura. de acuerdo con lo siguiente:

a) El perindo fundamental de vibracion, T. se tomard
igual a

0.3 (EWx"1gEPx )"

donde W, es el peso de fa masa i, P, la fucrra
horizonial yue aciia sobre ella de acucrdo con el
inciso 8.1, x_el correspondiente desplazamiento en
la dircccion de la fuerza, y g la aceleracidn dc la
gravedad.

b Si T es menor o igual que T, s procederd como cn
el inciso 8.1, pero de tal manera que la relucion V /
W, scaigual a 2/Q'. calculindose a y Q' como se
cspecifica respeciivamentce en las secciones 3y 4 de
tas presentes normas,

¢} SiTesmayorqueT, seprocederd comoen'el pirralo
b pero de tal manera que cada“una de las fuerzas
laterales se tome proporcional al pesode Jamasaque
courresponde multiplicado por un ux:ﬁcnentc igual a
kh, + kb2, siendo

k= q[l - {1 - QIWAIWh)

k= 1.5rq(} - QEWATWH')

YW yh respectivamentc ¢l peso v la alturade la
i-ésima masa sobre el desplante. Ademas ano se
1omard menor de c/4.

8.1, Pendulus invertidos

Ln ¢l andlisis de péndulos-inventidos {estructuras en que 30
por cienlo o mids de su masa se halle en el extremn superior
y tengan un solo elemento resistemie en la dircecion  de
anilisis o una sola hilera de columnas perpendicular a ésta).
ademiis de ls fuceza lateral estipulada se lendrin en cuenta
fas sceleraciones verticales de la masa superior asociadas al
gir de dicha masa con respecto o un eje horizontal normal
u lu dircecion de andlisis ¥ que pase por el punto de unidn
entie lu masa y el elemento resisiente, El efecto de dichas
aceleraciones se tomard equivalente a un par aplicado cn ¢l
exiremn superior del elemento sesistenie, cuyo valor es
1.5Psl wx siendo P la fuerza lateral actuante sobre la masa
de acuerdo con ¢l incisv 8.1, r, el radio de piro de dicha masa
vodrespecto al eje horizontal en cuestion y u y x ¢l giro

y ¢l desplarzamicnto lateral, respectivamente, del ¢ '
superior del elemento resistente bajo la aecion de 4
lateral P,

8.4. Apéndices

Para valuar lus fuerzas sismicas que obran en tangues.
apéndices y denuis elementos cuya estructuracion difiera
radicalmente de Ja del resto del edificiv, se supondri actuando
sobre ¢l elemento en cuestion la distribucién de aceleraciones
que e corresponderia si se apoyara directamente sobre el
terrenue. multiplicada por | + 4¢/¢ donde ¢ e ¢l factor por ¢l
que se muluplican los pesos a la ahwra de desplanie del
elemento cuando se valdan las fuerzas laterales sobre la
construccion, y sin alectario del faclor reductivo Q 0 Q' Se
incluycst en este requisito los parapetos, pretiles. anuncios,
ofmamenios, ventanales, muros, reveslimientos ¥ otfos apén-
dices. Seincluyen. asimismo, los elementos sujetos aesfuersos
que dependen principalinente de Su propia aceleracion (no
de 1a fuerza cortante ni del momento de volteo). como las
losas que transmiten fuerzas de inercia de Jas masas que
soportan.

8.5. Momenta de volieo

Ei momento de volteo para cada marco o grupo de clementos

" resistentes en un mvel dado podrd reducirse, tomidndolo i=++-1

al calculado multiplicado por 0.8 + 0.2z (sicndo z la re

" entre la alura a la que se calculu c} facior reductive

momentode volteo y laaltura total de la construccion), perona
menor que el producto de la fuerza cortante en el nivel en
cuestidn multiplicada por sudistancia al centro de gravedad de
la parte de la estructura que se encuentre por encima de dicho
nivel. En péndulos invertidos no se permite reduccion de
momento de volteo.

R.6. Efecios dv torsion

La excentricidad torsional de rigideccs calculada en cadu
entrcpisu, €. s¢ tomari como la distancia entre ¢l centro de
torsion del =ntre;iso corrcxpondn.nle v la fuerza cortante en

dicho entrepiso.

Para fines de dizeio, ¢l momento tarsionante se tomard

" por lo menos igual a la fucrza cortante de entrepiso

multiplicada por la excentricidad que para cada marco
o muro resulie mas desfavorable de las siguicntes:
1.5¢+ 0.1b 6 e - {.1b, cn que b ex la dimensidn de lu
planta que sc considera medida en la direccion e, Ade-
mis la excentricidad de diseno en cada sentido no se
tomari mcnor que lu mitad del miiximo valor de ¢
culculado para los eatrepisos que s¢ hallan abajo del gue
sc consideri. ni se tomurd ¢l momentoe torsionunte de ese
entrepiso menor que la mutad del miisimo caleulado para
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los entrepisos que extin arriba del considerado.

En las estructuras para las que ¢l factor de comportamiento
sismico, Q. que se especiticaen la seecion 5. sea igual o mayor
de 3, en ningin entrepiso la excentricidad torsional calculada
estiticamente, ¢, deberd exceder de 0.2b. Pasa estas estruciu-
ras deberd considerarse que ¢l efecto de la torsién se puede
incrementar cuando alpunus de sus elementas resistentes que
significativamente contribuyan a la rigidez total incursionen
en ¢! rango no lineal o fallen.

8.7. Efectos de segundu orden

Deberdin tenerse en cuenta explicitamente en el andlisis los
efecios de segundo onden, esto es, los momentos y cortantes
adicionales provocados por las cargas verticales al obraren la
estructura desplazada lateralmente, en toda cstructura en que
la difcrencia en desplazamientos laterales entre dos niveles

consecutivos, divididaentre ladiferenciade alturas correspon-

dientc, exceda de 0.08V/W_ entre cada par de niveles conse-
culivos, sicndo V la fuerza cortante calculada y W cl peso de
la construccion incluyendo cargas muertas y vivas que obran
encima de la clevacion que se considera, multiplicado por el
factor de casga comrespondiente.

8.8. Efectos bidireccionales

Los efectos de ambos componentes horizontales del movi-
miento del terreno se combinardn tomando, en cada direccion
en que se analice la estructura, ef 100% de lus efectos del
componente que obra en esa direccidn y el 30% de los efectos
delque obra perpendicularmente aella, con los signos que para
vada concepto resulten mis desfavorables.

$9. Fulla de cimentacion

S¢ verificard que ni la estructura ni su cimentacién alcanza
ainguno de lus estados limite de falla o de servicio a que s¢
retiere el capitulo V1, titulo Vi del Reglamento. Al revisar con
respecto a estados limite de falla de la cimentacion se tendra
en cucnta la fuerza de increia horizoatal que obra en el
volumen de suslo que se”halla bajo los cimicntos ¥y que
potencialmente se desplazaria al faltar e} suclo en cortante,
estando dicho volumes syjeto a una aceleracion horizontal
ivual 4 o4 veces la aceleracién de fa gravedad.

3.10. Revisuin por rotura de vidrios

Al revisar con respecto al estado limite pur rotura de vidrios se

8.11. Comportumiecnto asimétrico .

En ¢l disefio de estructuras cuyas relaciones fuerza-deforma-
cion dificran en sentidus opucestos se dividirin los factores de
resistencia eatre | + 2.5dQ, en que d es la diferencia en los
valores de o/QQ", expresados como fraccion de la gravedad, que
causarian la falla o Muencia plastica de la estructura ecp uno y
olro sentido.

9. ANALISIS DINAMICO

Se aceprardin como métodos de andlisis dindmico cl analisis
modal y el cilculo paso a paso de respuestas a temblores
especificos.

9.1. Andlisis modal -t

) Si se usa el andlisis modal, deberd incluirse el efecto de todos

los modos naturales de vibracién con periodo mayor o igual
2 0.4 seg, pero en ningun caso podrin considerarse menos que
los tres primeros modos de translacion cn cada direccion de

.. aniilisis. Puede despreciarse el efecio dindmico torsional de

" excentricidades estiticas. En tal caso, el efecto de dichas

excentricidades y de la excentricidad accidental se calculard
como lo especifica el articulo comrespondiente al andlisis
estdtico,

Para calcular la participacién de cada modo natural en las
fuerzas laterales que actian sobre la estructura, se supondrdn
las aceleraciones espectrales de diseio cspecilicadas en la
seccion J de estas normas reducidas como se establece en lo
seccion 4 de las mismas.

Las respucstas modales S, (donde S, puede ser fuerza cortante,
Jespliazamiento lateral, momento de volteo, etc.), se combina-
rin para calcular las respuestas totales S de acucedo con la
expresion

11

s=(Lsh

sicmpre ue los periodos de Jos modoes naturales en cuestién

- difieran al menos 10% entre si. Para las respuestas en modos

verificard que alrededor de cada tablero de vidrivo cada marco -

exista una holgura no menor que el desplazamicnto relativo
ence los extremos del tablerv 0 marce, caleulado a partir de la
deformacion por cortanie de entrepiso y divididoentee | +H /
B . donde B_cn la buse del tablero o marco y H su altura,

24

naturales que no cumplen esta condicion se tendrid en cuenta
¢l acoplamicnto gntre clios. Los desplazamicntos laterales asi
caiculados hnbran de multiplicarse porQ para caicular efectos
de scgundo orden, asi como para verificar que fa estructura no

_alcanza ninguna de los estados limite de servicio a los que se

retiere ¢l capituio VI, titulo V1 dei Reglamento,
4.2, Andlisis paso a paso
Si se emplea el método de cileulo pasy a paso de respuestas a

temblores especificos, podri acudirse a acelerogramas de
temblores reates o de movimientos simuludos, o a combinacio-
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nes de Esto, SICHIPIC que s¢ usen no menos de cuatro movi-
Micains reprexentalivos, independicnics entre 5i, cuyas inten-
sidades sean compalibles con lus demds criterios que consig-

_nan ¢l Reglamento y extas normas, y gue sc 1€DEaN en cucata
¢l comportamiento o lineal de 1a estructura y lus mcerudum-
bres que haya en cuanto a sus parimetros.

9.3, Revisidon por cortunic basal e

Si con ! método de andlisis dinimico que se haya aplicado se
encucntra que, en fa dircccidn que se considera, la fucrza
cortantc basal V_es menor que 0.8aW /', sc incremeatardn
todas las fuerzas de diseiio y desplazamientos laterales corres-
pondientes en una proporcidn wal que V_ igualc a este valor.

9.4. Efectos bidireccionales

Cualquiera que sea ¢l método dindimico de andlisis que xe
emplec, los efecios de movimientos horizontales del terrenoen
direcciones ortogonales se combinaran como se especifica en
relacidn con el método estiticode andlisis sismico. [gualmente
aplicable son las demds disposiciones de la seccion 8 de
estas normas en cuanto al célculo de fuerzas internas y
desplazamicntos laterales, con las salvedades que scilala Ia
presente seccidn.

10. ANALISIS Y DISEROQ DE OTRAS
CONSTRUCCIONES NUEVAS

Lus prescntes normas complementarias sdio son aplicables
cn su integridad a edificios. Tratindose de otras estructuras
se aplicaran mélodos de andlisis apropiados al tipo de estruc-
wrs en cuestion siempre que tales métodos respetenm:las
disposiciones de la presente seccidn, scan congruentes con
csie cuerpo nermativo y reciban la aprobacion del Deparu
mento. E

10.1. Tanyues, péndulos inveriidos v chimeneuas “

£n cl discio de lanques, péndulos invertidos y chimeneas las
fuerzas internas debidas al movimientodel ierrenoen cadauna
%« Jas direcciones en que se analice se combinarin con el 50%
de las que produzca ¢l movimiento del terreno en la direccion
perpendicular a ella, tomando estas ulumas con ¢l signo que
para cada elemento estructural resulte mis dcsfavorablc

Eneldisefiode lanques deberdn lenerse encuenta las presiones
hidrostiticas y las hidrodinimicas del liquido almacenado, asi
vasne lus momentos que obren en el fondo del recipiente,

102, Muros de retenciin

Los empujes que gjercen Jos sellenos sobre los muros de
- retepcion, debidos a la acciin de los sismos, se valuardn

supaniendo que cl muro y la zona de rellene-por cacima de
lu superficiv critica de deslizamicnto sc cacuentran cn
equilibrio Ifmite bajo a accion de Jas fucrzas debidas a carpa
vertical y a una aceleracién horizontal igual a ¢/3 veces b
gravedad. Podrin asimismo emplearse procedimicntos dife-
rentes siempre gque scan previamente aprobados por ¢
Departamento,

1L ESTRUCTURAS EXISTENTES 3

En la revision dc la seguridad de un edificio existente s
adoptard el valor del faclor de componamicnto sismico Q que,
en los términos de la seccion 5 dc las presentes normas,
conresponda al caso cuyos requisitos scan esencialmente satis-
fechos por la estructura, a menos que se justifique a satisfac-
citn del Departamente la adopcién de un valor mayor gue éste.

Tratdndose de estructuras cuyo comportamiento en scntidos
opuestos sea asimélrico por tnclinacién de la estructura con
respecto a 1a vertical, si el desplome de la construccién excede
dc 0.01 veces su alwra, se tomard en cuenta la asimetria
muliplicando las fucrzas sismicas de disefio por ! 4 10
cuando se use el métodosimplificadode andlisis sismico, opor
1 + 5Qf cuando se use el estitico o ¢l dindmico modal. siendo
f el desplomedela construccidn divididoentre la aliurade ésta,
Sise empleael métododindmico de andlisis pasoa pasose had
consideracion explicita de la inclinacion.

!
Cuando se refuerce una construcci6n del grupo B con elemen-
tos estructurales adicionales serd vélido adoptar Ios valores de
Q que corresponden a estos clementos sicmpre que sean
cupaces de resistir en cada entrepiso al menos 50% de la fuerza
cortante de diseiio, resistiendo la estruciura exislente al resto,
y cacada nivek las resistencias de los elementos aiiadidos sean

- compatibles con las fuereas de disciio que les correspondan.

Deberi comprobarse que los sistemas de piso tienen la rigides
y resistencia suficientes para transmitir Jas fuerzas que s
geacran en elios por los elementos de refuerzo que xc han
colocado y. de no ser as/, deberin reforzarse los sistemas de
piso para lograrlo,

APENDICE

Al ALCANCE Con

: .
Para ¢l disefio de estructuras ubicadas en las zonas 1 o Il serd
permisible tener en cuenta los efecios de las periodos domi-
nuntes del lerreno en el sitio de interés y de la interaccidn
suclo-estructura. Cuando asi se proceda s¢ aplicardn al cucrpo
principal dc las presentes normas 1éenicas complementarias
las modificaciones que conticne ¢l presente apéndice. En
todos los aspecios que na cubre este apéndice son aplicables
las demids d:\pow.mnc: de las normas técnicas comple-
mentarias,

25 Cd
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A2 NOTACION ADICIONAL

Se erlllplean aqui los simbolos del cuerpo principal de estas nor-
mas, as{ como otros, entre los cuales los mds importantes son:

A (m?)
G (Vm?)

H {metros)

1{m')

J{ton m?)

K, (V)

" K, (t-m/radidn}

K, wim)
- K, wm)

R
1 R, \metros)
R, imetros)

i

T_ (segundus)

=

1}

&rca de la superficic neta de cimenta-
cion

moduto de rigidez del suclo

profundidad de los depdsitos firmes
profundos, medida desde la supcrﬁc:e
del erreno

momento de inercia de la superficie
neta de cimentacién con respecto a su
¢je centroidal perpendicular a la direc-
cidn que sc analiza

momento de inercia netodel peso de la
construccidn con respecte al eje
centroidal de su base y perpendicular a
la direccién que se analiza, descontan-
do el momento de increia del peso del
suelo desplazado por la infraestructura

rigidez de la cimentacidnal giro, debi-
da 2 la rigidez axial Je un sistema de
pilotes de punta

rigidez equivalente del suelo bajo una
estructuea, &n rotacion con respecto al

cjc centroidal de la base y perpendicu--

lar a 1a direccién que sc analiza

rigidcz equivalenie del suelo bajo una
estructura, en direccion vertical -

rigidez equivalente del suelo bajo und
estructura, ¢n La dirccion que se analiza

momento de volteo basal
radio equivalente para cileulo de K

radiv equivalente pana cilculo de Ky
de K,

periodo lundamentul de vibracion que
tendria la estructura ea ladireccion que
s¢ analiza, si descansara sobrc buse
rigida

periodo fundamental Je vibracidn de la

26

estructura calculado tenienda en cuen-
1a la interaccion de ¢sta con el terreno

periodo natural de vibracidn que ten-
dria la estructura si fuera infinitamente
rigida y su base s6lo pudiera girar con
respectoal gjccentroidal horizontal per-
pendicular a la dircccion que se analiza

T, (segundos) =

BT
'

-y

L]
LA
,@')‘!}‘

*
T, (chundos) = periodo dominante mds largo del terre-
no cn ¢l sitio de interés

periodo natural de vibracién que ten-
dria la estructura si fucra infinitamente
rigida y subase sélo pudicra desplazar-
se en la direccidn que se analiza

T, (scgundos)

valor de W al nivel dc despiantc de la |
estructura incluyendo el peso de sus ci-
mientos y descontando ¢l peso del suclo
desplazado por la infracstructura,

W’, (toneladas)

A3. DEL TIPO DE ANALISIS

Solamente serin aplicables los métodos cstitico y dindmico a
que se refiere la seccién 2 de estas normas complementarias y
con las limitaciones que allf se establecen.

A4, ESPECTROS PARA DISENO SISMICO

Cuando sc aplique el andlisis dindmico modal que especifica
la seccitn 9 de estas normas, sc adoptard como ordenada del
espectro de nceleraciones para diseflo sismico, a, expresada
como traccidn de la aceleracion de la gravedad. la que sc

; espcmﬁca en la seccidn 3.

gl

El"periodo fundamental de vibracion de la estructura se
‘calculacd teniendo en cuenta su interaccidn con el terreno,
como sc especifica en la seccion A7,

Para estructaras sbicadas en sitios para los que se desconoce
¢l periodv dominante mis largo del sitio, ¢l coeficienite ¢ se
obticne del Arnticulo 206 del Reglamento, salvo que cn las
panes sombreadas de 1a figura 3.1 sc tomara ¢ = 0.4 para las
estrucluras del grupo B, y 0.6 para las del A. Para losTitios en
que se desconoce dicho periodo. T, T, y r sc consignan en la
tabla 3.1. Ensitios enque se conozea el periodn dominante mis
largo del terreno, T, y que se hallen en las partes sombreadas
de lo figuea 3.1, tainbicn se adoptard « = (1.4 para estructuras
Jel grupo B. y 0.6 para las ded A; fuerade las partes sombreadas
se adoptani
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para las estructuras del grupo B, y 1.5 veces este valor para
las del A7 estd en segundos; en estos sitios s¢ tomard T, =
U.64T enbazona H T, = 0.35T_ pero no menor que 0.64 scp.
cnlalll,y T, = 1.2T enambas zonas. El valorde T, sctomari
delafigura Ad. | o se determinard a pantir de cnsayes y analisis
de dindmica de suclos que wengan on cucnta la estratiprafia y
propicdades locales del suelo y reciban aprobacion del
Dupanamcnto, -

AS. ANALISIS ESTATICO

Scei aplicable el méiwdo que describe la seccién 8 de las
presenies hormas siempre que la estructura no exceda de 60'm
de alte, tomando en cuenta el valor aproximado del periado
lundamcnial de vibracion de la estructura, con las siguicntes
salvedades.

l. En el cdlculo del valor aproximado del periodo
fundamentat de vibracién, T,. se incluirdn las con-
tribuciones provenientes de inleraccién suelo-cs-
tructura debidas a desplazamiento horizontal y ro-
tacion de la base de la construccidn. Tales contribu-
ciones se caiculardn como establece la seccién A7
de las presentes nurmas.

Il. SiT, es menor oigual a T, se procederd comoen el
inciso 1 de fa seccion 8 pero de tal manera que la
relacion V /W seaigual aa/Q', calculindoseay Q'
coma se especifica respectivamente en las secciones
A y 4 de las presentes normas.

L. Si T, es mayor que T, se procederd como en el inciso
I pero tomando las fuerzas laterales proporcionales
al cocliviente que marca ¢l parrafo ¢ del inciso 2 de
b seecion B.

-

I¥. En cl cdleulo de solicitaciones y fuerzas imcma_.g._s’éf, .
tomardn en cuenta los efectos de desplazamientos y
rotaciones de la base como lo especilica la seccion
A7 de estas normas, asi como los debidos a las-
defurmaciones axiales dc muros y columnas cusnde.

estos cfectos sean significativos. No serd necesario
incluir eslas contribuciones en la revisién de los
estadus limite de deformaciones lateraies y de rotara
de vidrios. més si en ¢l cdleulo de los efectos de
scgundo orden y en ¢! de scparaciones entre la
construccidn y sus linderos con predios vecinosoen
Juntas de construccion entre cuerpos de un mismo
cdificio,

A6, ANALISIS DINAMICO

Seridnuplicables los méiodos que especifica la seccidn 9 de Jas
preseotes noemas, con las sipuicntes salvedades:

27

Se womard cn cuenta ta interaceion suclo-estruchura, Cua.
sc emplee ¢l método de andlisis modal se dard por satisfe

esic requisito sise consideran los efectos de dicha interaceion, -
como lo especifica la scceidén AT de Jus presentes normas,
en cl perindo y forma del modo fundamental de vibra-
cién y cn cl factor Q° correspondientc scgin estipula la
scccion 4.

A7.INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA a!’
Como una aproximacion a los efccios deinteraceion sueko- it
estructura serid vilido incrementar el periodo fundamental de
vibracion y los despluramicntos calcutados en la esiructura
bajola hipitesis degue éstase apoyarigidamentecn subase,
de acuerdo con la siguiente expresion .o ;

T=@+T+T)"

en que T, es ¢l periodo fundamental de vibracién de la |
estructura en la direccion que se analiza corregido por |
interaccion con el suelo, T, el periodo fundamental que tendria
la estructura si se apoyata sobre una base rigida, T, el periodo
natural que tendria la estructura si fuera infinitamente tigida
y subase s6lo pudicra trasladarse en ladireccién que sc analiza -
y T, es el periodo natural que tendria la estructura si fuera |
infinitamentc rigida y su base sélo pudiera girar con respecio

a un eje horizontal que pasara por cl centroide de la supeficie
de desplante de ia estructura y fuera perpendicular 2 '
direccion que se analiza. Podran cn este caso despreciarse los
efectos de la interuccidn en los periodos superiores de vibra-
cidn de la estructura, {

Para el cilculode T, en la expresion que antecede sc supondri
que cl dcspld.nam:enlo de Ja base estd restringido poriun |
clemento eldstico cuya rigidez vale K, en ton/m: ¢
A

T, = 2r(W, /gK,)" '
dofide T_ estd en segundos, W' es el peso neto de aj

construccidn al nivel de su desplante, incluyendo el pesode -
los cimicntos y descontando ¢l del sueloque es desplazado por

" la infraestructura, en toncludas y g es la aceleracién de la 1

gravedad cn m/seg’. El valor de W', o se tomari menor de
0.7 W_. Para el cdlculode T, se supondri quc la rotacion de j
la base estd restringida por un elemento cldsticode ngidez K,
en t-m/radidn: 2

T, = 2n(Jigk )"

. |
donde T, estd en segundos y J ¢s el momento neto de incrcia
del peso de la construccion, en 1-m?, con respeclo al cje de
rotacién, descontando ¢l momenio de increia de la masa del
suclo desplazado por la infraesiructura, Esta difcrencia no se
tomard menor de 0.7 veces ¢f momenta de incrciu calculado |
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con ¢l peso dc la construceion,

Tratindose de construcciones que se apayan sobre zapatas-

corridas con dimension mayor en la direccion gue se analiza
o sobre losa o cascardn que abarque oda el drea de cimenta-
cién, y que posean suficientc rigidez y resistencia para

suponer que su base se desplaza como cuerpo rigido, los

valores de Ky K, se obtendrin de la tabla A 7.1, enque G
es el mdduloe de rigidez medio, cn t/m, del estrato en que s¢

apoya la construccion, y los radios equivalentes. R y R, en -

metros, se calculardn empleando las expresiones: v

R, = (A/)"
R, = (4U/m)"

en las que A, en mi, es el direa de la superficie ncta de
cimentacion, ¢ [, en m*, es ¢l momento de inercia de dicha
superficic neta con respecto a su eje centroidal perperdicular
a la direccién que se analiza.

Teatindose de¢ construcciones suficientemente cfgidas y

" resistentes, cimentadas sobre zapatas comridas coa dimensién
cona en la direccién que se analiza y de construcciones sobre
zapatas aisladas, los coeficicntes K y K, de lacimentacidn se
calcularin mediante las [Grmnulas:

K,=ZIK,
Kl‘ - D:K"

en las que i denota valores correspondientes a la zapata i-

" ésima; x_ ¢s la distancia, en la direccion de aniilisis, entre el

centroide de lu zapata y el eje centrowdal de la planta de

cimentacion. Ky K| se determinan de la tabla A7.1, em-

pleanda el valor R_que corresponde a la 2upata en cuestion.
AR

En«l caso de cimentaciones sobre pilotes de punta, suinflucn-

28

-

ciacn el valor de K se considera con el segundo término dela
expresion correspondiente de latabla A7.1, emplcando para el
cilculo de K_ la siguiente expresian: !

K,=Lk,d

en la que n ¢s ¢l nimero de pilotes, y K o ¥ U, son, respectiva-
menice, la rigidez vertical y distancia del pilote i-ésimo al ¢je
centroidal de rotacién,

En la verificaci6n de que la estructura no alcanza los estados
limite por desplazamientos laterales y por rotura de vidrios no
serd necesanio teneren cuentael desplazamientoy rulacionde
la base. Para el cilculo de cfeclos de segundo orden debe-
tenerse en cuenta dicha rotacidn, dada por M /K , en radiznes,
en que M_¢s el momento de volteo que obra en la base de la
estructura, en t-m; y en la revisién del estado limite por
choques entre estructuras deben incluirse tanto los desplaza-
mientos debidos a esta rotacidn como el desplazamientode la
base, dado por V /K, en meuos, cn que V es la fuerza
cortante basal, en toneladas.

El médulo de rigidez medio G, se determinard mediante
pruebas dindmicas de campo o laboratorio. A falta de lales
determinaciones se tomard:

G = 2H/TY

donde G estd en Vm', T, es ¢l periodo dominanle mds largo

" delterreno, en segundos, ca el sitio donde se halle la estructura

y s¢ obtended de la figura A4.1, y H es la profundidad, en
metros, de los depdsitos firmes profundos en dicho sitio, y se
determinard a pantir de estudios locales de mecdnica de suclos
0, si éstus son insuficicntes para Jeterminarla, se wmari de
la figura A7.1. En los sitios donde no se canoce ¢l valorde G,
si G ao se determina experimentalmente, se adoptard el
valor yue resulte mis desfavorablie entre los limites de 400
y 900 UVm’.
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Tabla'A7.] Valoresde K K y K, -
: ' i
En la zona I :]
| o
-2
o l‘lg
Profundidad . .
de K, K@ K, K,
“desplante {1) . * Losa Zapala iy
sim NGR, 7GR, 20GR, 12GR, : ;
I | y
“23m 16GR_ HGR! 29GR, 20GR, ; g
' !
x
;If
9
En la zona 11} .:§i
K - ,
Profundidad - :
de K, Sobre Sobre piloies K,
desplante (1) el de friccion Sobre pilotes de punta ;
: terreno (3) 4) ol
' GR |  eGR 7GR 6GR, + - 126R, | - j
Sim | SOR ‘ " 1/43GR, +UK, o .
- ) 1 . ',13
3 } 9GR + - A
z3m 8GR,| 9GR, ~ 1IGR, ' ”430'1!' + UK, 16GR, ]
-t i 1§
{

Para profundidades de desplante intermedias entre 1 y 3 m interpGlese lincalmente entre los valores de 1 tubla. %

Para estructuras cimentadas sobre pilotes o pilas en la zona 1] supongase K, infinita.

Si és10n son capaces de resistir por adherencia conel suclo circundante, al menos la mitad del peso bruto de Ja construccit
incluyendo el de sus cimientos. Cuando tienen menos de esta capacidad, intcrpélese lincalmente entre los vnlom

consignados en la labla,
‘1

K..secalculard teniendoen cuenta los pilotes de punta que contribuyan a resistis ¢l momento de volico, calculanda la ngndu
d¢ estos elementos anic la fuerza axial como si su punta no sc despluzara verticalmente, y

29 - y
-
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Figura 3.1 Subvonificacion de la zona del lago y de la zona de transicidn.
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Chapterl

Welcome to SAP2000

SAP2000 represents the most sophisticated and user-friendly release of the SAP
series of computer programs. This is the first version of SAP completely integrated
within Microsoft Windows. It features a powerful graphical user interface un-
matched in terms of ease-of-use and productivity.

Creation and modification of the model, execution of the analysis, and checking and
optimization of the design are all done through this single interface. Graphical
displays of the results, including real-time display of time-history displacements,
are easily produced. This program offers a quantum leap forward in the way models
are created and modified, and in the way ahalysis and design are managed.

The analytical capabilities are just as powerful, representing the latest research in
numerical techniques and solution algorithms. This release is available in three
different analytical versions that all share the same graphical user interface:
SAP2000, SAP2000 PLUS and SAP2000 Nonlinear.

All of these programs feature sophisticated capabilities, such as fast equation
solvers, force and displacement loading, non-prismatic frame elements, highly
accurate shell elements, Eigen and Ritz dynamic analysis, multiple coordinate
systems for skewed geometry, many different constraint options, the ability to
merge independently defined meshes, a fully-coupled 6-by-6 spring stiffness, and
the option to combine or envelope multiple dynamic analyses in the same run.



The SAP2000 PLUS program adds unlimited capacity, bridge-analysis capabilities,
a complete range of finite elements, and time-history analysis options. Ground
motion effects with multiple base excitations can be included.

The SAP2000 Nonlinear version extends the PLUS capabilities by adding a dy-
namic nonlinear link element for gaps, hooks, isolators, dampers, hinges, and more.
This nonlinear link element (N1link) allows users to mode! the dynamic behavior of
everything from tension-only braces in buildings to post-yield hinges in three-di-
mensional frames to elastomeric bearings for bridges and base-isolated buildings.

All of the above programs feature powerful and completely integrated design
modules for steel and concrete, available from within the same interface used to
create and analyze the model. The design of steel frame members features initial
member sizing and iterative optimization. The design of concrete frame members
includes the calculation of the amount of reinforcing steel required. Members can
be grouped for design purposes, and a single mouse click on an element brings up
the detailed design calculations. SAP2000 supports the latest US codes and Euro-
codes.

The SAP name has been synonymous with state-of-the-art analytical solutions since
the introduction of SAP, SOLIDSAP, and SAP IV over twenty-five years ago. To
these sophisticated numerical techniques, SAP2000 adds a tremendously easy and
complete graphical user interface linked with powerful design capabilities, provid-
ing the structural engineer an analysis and design program unequaled in efficiency
and productivity. ‘
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Getting Started

This chapter covers the installation, launching, and support procedures for
SAP2000.

Topics
+ What Your SAP2000 Package Includes
* About This Manual
» System Requirements
+ Installation
» Using the Hardware Key Device
» Technical Support
* Upgrading from SAPS0



What Your SAP2000 Package includes

Your SAP2000 package includes the following:

» Diskettes containing the Setup program, executable files, support files, and
sample data files for the version you ordered (SAP2000, SAP2000 PLUS, or
SAP2000 Nonlinear)

o Three Dimensional Dynamic Analysis of Structures, by Edward L. Wilson
» Six program manuals in five volumes:

— SAP2000 Getting Started and SAP2000 Basic Analysis Reference
(this volume)

~ SAP2000 Analysis Reference — Volume I

— SAP2000 Analysis Reference — Volume II

— SAP2000 Steel Design Manual and SAP2000 Concrete Design Manual
— SAP2000 Verification Manual

« Hardware key device

| About This Manual

4

This manual is designed to help you become quickly productive with SAP2000. The
next two chapters give an introduction to the basic concepts of the graphical user
interface and a quick tutorial on using the program. It is strongly recommended that
you read these chapters and work the tutonal before attempting a real project with
SAP2000.

The second part of this volume, the SAP2000 Basic Analysis Reference, gives an -
introduction to the basic concepts underlying the structural model and the analysis
techniques used by SAP2000. It is recommended reading.

Additional information,can be found in the on-line Help facility in the SAP2000
graphical user interface and in the other manuals supplied with the program.

See the SAP2000 Analysis Reference to learn about the advanced modeling and
analysis features of the program.

What Your SAP2000 Package Includes
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oystem Requirements

SAP2000 will work on any Windows-based, IBM-compatible personal computer
with at least the following configuration:

Intel 80486, Pentium, or Pentium Pro processor
A minimum of 16 MB of RAM

At least 200 MB of free hard disk space. Program files require about 20 MB.
The remainder is needed for analytical scratch files. Large projects may require
much more disk space

Microsoft Windows 95 or Windows NT opcrating systcm

Windows-compatible graphics card and monitor supporting at least 800 by 600
resolution and 256 colors.

Installation

To install SAP2000 on your system:

Turn on your computer to start Windows 95 or Windows NT.

IMPORTANT! No other applications should be running during the installation
procedure. Close all other applications before proceding

Insert the .SAPZOOO Disk 1 into dnive A:

Select Run from the Start menu for Windows 95 or NT 4.0, or from the File
menu of Program Manager for Windows NT 3.51

Type ANSETUP for.ihe Command Line in the Run dialog box, and click OK.
If you are installing from a drive other than A:, substitute the letter for the source

‘drive

You will be given options to chose the destination folder or directory

Respond to the prompts from SETUP to complete the installation

The SETUP program will:

Decompress and copy program files to the folder or directory that you specify
on the hard disk

Decompress and copy sample data files to a subdirectory called EXAMPLES
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* Add SAP2000 to the Start menu for Windows 95 or NT 4.0, or create a program
group called SAP2000 containing an icon to run the program for Windows NT
3.51

IMPORTANT! After installation, please read the README.TXT file in the
SAP2000 directory where you installed the program. This file contains important
information that may be more current than the program manuals. You may use any
editor or word-processor to review this file.

If you need to remove SAP2000 from your system:
+ For Windows 95 or NT 4.0; From the Start menu Choose Settings > Control
Panel > Add Remove Programs, click on SAP2000and then the Remove button

* For Windows NT 3.51: Double-click on the “Remove SAP2000” icon in the
SAP2000 program group

= For both cases above, follow the prompts. When asked, you may safely remove
all shared components that reside in the SAP2000 directory

Using the Hardware Key Device

6

Program SAP2000 is copy-protected with a hardware key device that is provided
with the software. This hardware key device must always be accessible to SAP2000
whenever you use the program. This is done by attaching the key device to the
parallel port of your local workstation or to that of another workstation on your local
area network, as described below. The same key device may be used in either local
or network access modes.

If SAP2000 cannot find the hardware key device while you are using the program,
SAP2000 will enter display-only mode, with the following implications:

«“*You can use the graphical user interface to display the results of previous
analyses

* You can save your current model
* You cannot make changes to your model
* You cannot perform analysis or design
If the hardware key device inadvernently becomes unavailable while you are using

SAP2000, you should save your model, exit the program, then re-attach the key
device before restarting SAP2000.

Using the Hardware Key Device
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On a Local Workstation

If you are normally going to use SAP2000 on a single workstation, it is simplest to
attach the hardware key device directly to that workstation.

Attach the key device to any parallel printer port on your workstation. The key
device should be directly attached to the computer port. Any printers, data switches,
or other devices that use the port may then be attached to the other end of the key
device. The hardware key device does not require a printer to be connected or, if
connected, for it to be powered.

You may connect an extension cable between the computer port and the hardware
key device, and/or between the key device and any printer or other devices. Use a
straight-through DB-25 male to DB-25 female cable.

Hardware key devices for different programs can usually be attached to the same
parallel port. Contact Computers and Structures, Inc., if you are using mutltiple key
devices and are experiencing conflicts.

On a Local Area Network

If you are going to use SAP2000 on multiplc workstations, it may be more
convenient to attach the hardware key device to one workstation and access it from
other workstations across a local area network.

The workstation to which the hardware key device is attached is called the key
server. The key device is attached to the key server as described above for a local
workstation. The key server must be running either Windows 95 or Windows NT,
and running the key-server program NSRVGX as described below.

The standard single-user key will allow different workstations to access SAP2000
at different times. Multiple-user keys are available that will allow siiaultaneous use
of SAP2000 by more than one workstation. Several key devices can exist on the
same network by using-multiple key servers. Each key server may, connect to one
or more key devices on one or more ports. Concurrent usage of SAP2000 is allowed
from different workstations up to the sum of the license limits of all key devices on
all key servers.

Each key server must be running NSRVGX in order for the key device to be
accessible across the network. Without NSRVGX, the key device is available
locally only to the key-server workstation itself,

Using the Hardware Key Device 7
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The key device should be attached to the parallel port before starting NSRVGX.
Use the Start menu, Program Manager, Windows Explorer, or File Manager to start
NSRVGX.EXE, which is located in the SAP2000 directory. After a few seconds of
initialization, NSRVGX will run minimized as an icon. You may open the
NSRVGX window to see how many other workstations are currently accessing the
hardware key devices attached to the key server. You may minimize the window,
but do not stop NSRVGX or shut down the key-server workstation while other
workstations are accessing the attached key device.

Note that it may take a few moments for SAP2000 to access a hardware key device
across a network, particularly if the network is busy or if the key server is
performing other tasks.

Sentinel Driver for Windows NT

In order to use the hardware key device on a Windows NT machine, either in local
mode or as a key server, you must install the Sentinel Driver for Windows NT. This
dniver is not required for Windows NT machines accessing the key across the
network, only for machines with the key device attached.

This driver is supplied with SAP2000 on the diskette labeled “Supplementary Disk
for Windows NT.” To install the driver:
» Insert the diskette in dﬁve A: (orB)

* Run SETUP.EXE on the diskette using the Start button or the Program Manager
File Menu

. Selec; Install Sentinel Driver from the Functions menu
* Click on OK to accept the path for the NT driver

* When complete, a dialog box with the message “Driver Installed! Restart your
system” 1s displayed. PO

* Click on OK and restart your computer

This is a one-time installation process. The Sentinel driver will automatically run
every time you start your computer.

Technical Support

Free technical support is available from Computers and Structures, Inc. (CSI) via
phone, fax, and e-mail for 90 days after the software is purchased. Technical support
1s available after 90 days if you have a current maintenance agreement with CSI.

8  Technical Support
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Maintenance agreements also provide for free or reduced-cost upgrades to the
program. Please call your dealer to inquire about a maintenance agreement.

Technical support is provided only according to the terms of the Software License
Agreement that comes with the program.,

If you are experiencing problems using the software, please:

* Consult the documentation and other printed information included with your
product

* Check the on-line Help facility in the program

If you cannot find a solution, then contact us as described below.

Help Us to Help You

Whenever you contact us with a technical-support question, pleasc provide us with
the following information to help us help you:

* The version number of the program that you are using

* A description of your model, including a picture, if possible

* A description of what happened and what you were doing when the problem
occurred

* The exact wording of any error messages that appeared on your screen
* A description of how you tried to solve the problem

* The computer configuration (make, processor, operating system, hard disk size,
and RAM size)

...Phone and Fax Support

Standard phone and fax support is available in the United States, from CSI support
engineers, via a toll call between 8:30 A.M: and 5:00 P.M. Pacific time, Monday
through Friday, excluding holidays.

You may:

* Contact CSI's offices via phone at (510) 845-2177, or

* Send a fax with questions and information about your model (including a
picture, if possible) to CSI at (510) 845-4096

When you call, please be at your computer and have the program manuals at hand.

Technical Support 9
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Online Support

Online support is available by:

» Sending an e-mail and your model file to support @ csiberkeley.com
* Uploading your model file through our BBS at (510) 845-5881

* Visiting CSI's web site at http://www.csiberkeley.com to read about frequently
asked questions

Upgrading from SAP90

10

Most modeling and analysis features available in SAP90 are also present in
SAP2000, and many new features have been added. Only the SAP90 heat-transfer
analysis features are not currently available in SAP2000.

SAP90 input data files (versions 5.4 and 5.5) can be imported directly into the
SAP2000 graphical user interface and automatically converted to SAP2000 models.
These models can then be modified, analyzed, designed, and displayed.

WARNING! Some imported data may be interpreted differently by SAP2000 than
by SAP90. For example, the interaction between end offsets and end releases is
different between the two programs, as is the interaction between prestress load and
P-Delta analysis.

Be sure to check your imported model carefully! Compare the results of analyses
using both SAP90 and SAP2000 before making further use of the imported SAP90
model!

Units

When you import a SAP90 input data file, you will be asked to specify what force
and length units were used in the SAP90 file. These units then become the base units
for the SAP2000 model. You may convert the model to other units after importing.

Upward Direction

When you import a SAP90 input data file, you will be asked to specify what
direction was assumed to be upward in the SAP90 file. All coordinate-dependent
quantities in the SAP90 model will be converted to conform with the SAP2000
convention that the +Z direction is upward. The X coordinates will not be changed

Upgrading from SAPS0
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unless X is upward in the SAP90 model, in which case the Y coordinates will be
left unchanged.

Upgrading from SAP90 11
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The Graphical User Interface

The SAP2000 graphical user interface (GUI) is used to model, analyze, design, and
display your structure. This chapter introduces you to some of the basic concepts of
the graphical user interface to set the stage for the tutorial described in the next
chapter. More advanced concepts and features are described in the on-line Help
facility of the graphical user interface itself.

Topics

* The Structural Model
» Coordinate Systems
* The SAP2000 Screen
« Viewing Options

* Gridlines

* Basic Operations

13
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The Structurai Model

SAP2000 analyzes and designs your structure using a model that you define with
the graphical user interface. The model may include the following features that
represent your structure:

* Material properties

* Frame elements that represent beams, columns, and/or truss members

» Shell elements that represent walls, floors, and other thin-walled members -

» Joints that represent connections of elements

» Restraints and springs that support the joints

* Loads, including self-weight, thermal, seismic, and others

» After SAP2000 analyzes your structure, the model also includes displacements,

stresses, and reactions due to the loads

The graphical user interface provides you with many powerful features to create
your model. You can even start with a preliminary model, then use the SAP2000
design optimization feature to refine your model with little effort.

In the topics below, the term objects will be used to refer to the geometric
components of the model: Frame elements, Shell elements, and joints.

See the SAP2000 Basic Analysis Reference in the second half of this volume for
more information about the structural model.

Coordinate Systems

14

All locations in the model are ultimately defined with respect to a single global
coordinate system. This is a three-dimensional, right-handed, rectangular
(Cartesian) coordinate system. The three axes, denoted X, Y, and Z, are mutually
perpendicular, and satisfy the right-hand rule.

Each component of the model (joint, Frame element, Shell element, etc.) has its own
local coordinate system used to define properties, loads, and response for that
component. The axes of each local coordinate system are denoted 1, 2, and 3.

You may define additional coordinate systems to aid in developing and viewing the

. model.

The Structural Mode!
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The SAP2000 Screen

The SAP2000 graphical user interface appears on your screen and looks similar to

the following:
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The various parts of this interface are labeled above and described below.

Main Window

The main window contains the entire graphical user interface. This window may be
moved, resized, maximized, minimized, or closed using standard Windows opera-

tions. The main title bar, at the top of the main window, gives the program name
and the model name. ~

.

Menu Bar

The menus on the Menu Bar contain most of the operations that you can perform
with SAP2000.

Main Toolbar
The Main Toolbar provides quick access to some commonly used operations,

especially viewing operations. Most of the operations available on the Main Toolbar
can also be accessed from the Menu Bar.

The SAP2000 Screen 15
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Floating Toolbar

The Floating Toolbar provides quick access to some common operations that are
used to change the model. All of the operations available on the Floating Toolbar
can also be accessed from the Menu Bar.

The Floating Toolbar can be moved and reshaped using the left button of the mouse.

Display Windows

Display windows show the geometry of the model, and may also include properties,
loading, analysis or design results. You may have from one to four display windows
present at any time.

Each window may have its own view orientation, type of display, and display
options. For example, the undeformed shape could be displayed in one window,
applied loads in another, an animated deformed shape in a third, and design stress
ratios in the fourth window. Alternatively, you could have four different views of
the undeformed shape or other type of display: a plan view, two elevations, and a
perspective view,

Status Line

The status line shows current status information, a drop down box that shows or
changes the current units, the current pointer location, and the animation controls
when displaying deformed shapes or mode shapes.

Viewing Options
You may set the view options for each Display Window that affect how the structure

appears in that window. These options are available in the View menu and from the
Main Toolbar. Different view options may apply to different Display Windows.

2-D and 3-D Views

A 2-D view consists of a single plane parallel to one of the coordinate planes: X-Y,
X-Z,0r Y-Z. Only objects in that plane are visible. You may change the out-of-plane
coordinate of the plane at any time.

16 Viewing Ontions
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A 3-D view shows the whole model from a vantage point of your choice. Visible
objects are not restricted to a single plane. The view direction is defined by an angle
in the horizontal plane and an angle above the horizontal plane.

Perspective

A 3-D view may be be toggled between a perspective view and an orthographic
projection. The perspective view 1s usually better for visualizing the third, out-of-
plane, dimension. If perspective is turned on for a 2-D view, the view becomes 3-D
until perspective is turned off again.

You may set the perspective aperture angle which defines how close you are to the
structure. The larger the angle, the closer you are, and the more distorted the
structure may appear.

Pan, Zoom, and Limits

You may zoom-in to a view to see more detail, or zoom-out to see more of the
structure. Zooming in and out may be done in predefined increments. You may also
zoom-in to a part of the structure that you define by dragging a window with the
mouse.

Panning allows you to dynamically move the structure around the Display Window
by clicking and moving the mouse.

You may set upper and lower X, Y, and Z coordinate limits that restrict the portion
of the structure that is visible in a Display Window. Zooming and panning only
apply to the part of the structure within these limuts.

" Element View Options

You n‘iay set various options that affect how the?joints and elements appear in a
Display Window. These options primarily affect views of the undeformed shape.
Different options are available for the different element types.

Options include whether or not a particular type of element is visible and what
element features are displayed, such as element labels, property labels, section
dimensions (extrusions), and local axes.

An important option is the shrunken-element view. This shrinks the elements away
from the joints allowing you to better see the connectivity of the model.

Viewing Ontions 17
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Other Options

You may turn gridlines and the global axes on and off. You may save view
parameters under a name of your choice, and recall them later to apply to any
Display Window.

Gridlines

The grid is a set of “construction” lines parallel to the coordinate axes that form a
“framework” to assist you in drawing the model. You may have any number of
gridlines in each direction with arbitrary spacing that you define. When you start a
new model, you must specify uniform spacing for the grid. Thereafter, you may add,
move, and delete gridlines. ‘

Drawing operations tend to “snap” to gridline intersections unless you turn this
feature off. This facilitates accurate construction of your model. When you move a
grid line, you can specify whether or not attached joints should move with it.

Basic Operations

18

It will be helpful for you to understand the basic types of operations that you can
perform with SAP2000. The program responds differently to mouse actions in the
display windows depending upon the type of operation you are performing. Details
on how to actually perform these operations are given in the quick tutorial in the
next chapter, and in the on-line Help facility of the graphical user interface itself.

File Operations

. . R 2 '
File operations are used to start a new model, to bring in an‘férmétmg model for
display or modification, to save the model that you are currenily working on, and
to produce output. File operations are selected from the File menu.

New models can be started from scratch or from pre-defined templates supplied
with the program.

Existing models can be brought in that were created by the SAP2000 graphical user
interface, defined by SAP90 or SAP2000 analysis text files, or created by AutoCAD
or other programs that generate a .DXF file (geometry only).

Gridlines
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Models can be saved in a standard SAP2000 database file ((SDB extension), or the
model geometry can be saved in a .DXF file for use by AutoCAD and other
programs.

Output that can be produced includes tables of input, analysis, and design data in
printable, displayable, or spreadsheet format; graphical printout of the active dis-
play window; or video output of animated time-history deflected shapes.

Drawing

Drawing is used to add new objects to the modc-l or to modify one object at a time.
Objects include Frame elements, Shell elements, and joints.

To draw, you must put the program into Draw Mode by clicking on one of the six
draw buttons on the Floating Toolbar. Alternatively, the same six draw operations
can be selected from the Draw menu. These operations are:

* Moving or reshaping existing objects

* Adding new joints

* Adding new Frame elements by clicking at their end locations

* Adding new Shell elements by clicking at their corner locations

* Adding new Frame elements by clicking on a grid segment or space

* Adding new Shell elements by clicking on a grid space
New joints are automatically created at the ends of Frame elements and at the

corners of Shell elements. Duplicate joints and elements are automatically elimi-
nated by the program.

In Draw Mode, the left mouse button is used to draw and edit objects, and thc right
mouse button is used to query the properties ot objccts, ‘

Cursor movements tend to “snap” to nearby joints and gridline intersections (unless
you turn this feature off). You may also set drawing to snap to Frame elements and
the edges of Shell elements.

In 3-D views cursor placement is limited to known locations, such as gridlines and
existing joints. In 2-D views, cursor placement can be anywhere, since the third
(out-of-plane) dimension is known.

Draw Mode and Select Mode are mutually exclusive. No other operations can be
performed when the program is in Draw Mode.

Basic Operations 19
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Selecting

Selecting is used to identify those objects to which the next operation will apply.

SAP2000 uses a “noun-verb” concept where you first make a selection, and then
perform an operation on it. Operations that require you to make a prior selection
include certain Editing, Assignment, Printing, and Display operations.

To select, you must put the program into Select Mode by clicking on one of the
select buttons on the Floating Toolbar. Alternatively, selecting any action from the
Select or Display menus puts the program into Select Mode.

Many different types of selection are available, including:

« Selecting individual objects
* Drawing a window around objects

» Drawing a line that intersects objects

Identifying a particular plane
» Selecting objects having the same property type
¢ and more

In Select Mode, the left mouse button is used to select objects, and the right mouse
button is used to query the properties of objects.

Draw Mode and Select Mode are mutually exclusive. Any operation except drawing
can be performed when the program is in Select Mode.

Editing

Editing is used to make changes to the model. Most editing operations work with
one or more objects that you have just selected. Editing operations are selected from
the Edit menu, including:

oL -
» Cutting and Copying the geometry of selected objects to the Windows clip-
board. Geometry information put on the clipboard can be accessed by other
programs, such as spreadsheets

» Pasting object geometry from the Windows clipboard into the model. This
could have been edited 1n a spreadsheet program from a previous Cut or Copy

* Adding to the model from a template
= Deleting objects

Basic Operations
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Movingkjoints, which also modifies connected elements
Replicating objects in a linear or radial array
Dividing Frame and Shell elements into smaller elements

and more

Adding and pasting to the model do not operate on selected objects, and can be done
in Draw or Select Mode. All other operations require a prior selection of objects.

Assigning

Assignment is used to assign properties and loads to one or more objects that you
have just selected. Assignment operations are selected from the Assign menu,
including:

Assigning restraints, constraints, springs, masses, local coordinate systems, and
loads to joints

Assigning section properties, local coordinate systems, end releases, end off-
sets, output locations, and loads to Frame elements

Assigning section properties, local coordinate systems, and loads to Shell
elements

Assigning pattern values to joints for defining temperature and pressure loads

Assigning objects to named groups to aid future selection operations

Defining

Defining is used to create named entities that are not part of the geometry of the
model. These entities include:

Material properties

Frame and Shell section properties

Static load conditions r

Joint patterns for temperature and pressure loading
Object groups

Response-spectrum functions and analyscs
Time-history functions and analyses

Load combinations

Basic Operations 21
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Defining these entities is performed using the Define menu and does not require a
prior selection of objects.

The first five entities can be assigned to selected objects. These entities can also be
defined during the assignment operation from the Assign menu.

The last three entities apply to the model as a whole and are not assigned to objects.

Analyzing

After you have created a complete structural model using the operations above, you
can analyze the model to determine the resulting displacements, stresses, and
reactions.

Before analyzing, you may set analysis options from the Analyze menu. These
options include:

» Available degrees of freedom for the analysis

Modal analysis parameters

* P-Delta analysis parameters

» Analysis results to be written to the output file
« The amount of RAM to be used

To run the analysis, select Run from the Analyze menu, or click the Run button on
the Main Toolbar.

The program saves the model in a SAP2000 database file, then checks and analyzes
the model. During the checking and analysis phases, messages from the analysis
engine appear in a monitor window. When the analysis is complete, you may review
the analysis messages using the scroll bar on the monitor window. Click on the OK
button to close the monitor window after you have finished reviewing these
messages.

No other SAP2000 operations may be performed while the analysis is proceeding
and the monitor window is present on the screen. You may, however, run other
Windows programs during this time. If you are analyzing a very large model that
may take a while to complete, use Run Minimized instead of Run in the Analyze
menu.

Basic Operations
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Displaying

Displaying is used to.view the model and the results of the analysis. Graphical
displays, tabular displays, and function plots are all available. Most display types
may be chosen from the Display menu. Several of these may also be accessed from
the Floating Toolbar.

Graphical Displays

You may select a different type of graphical display for each Display Window. Each
window may also have its own view orientation and display options.

Available displays of the model include the undeformed geometry, loads, and joint
patterns used for pressure and temperature loading.

Analysis results that can be graphically displayed include static deformed shapes;
vibration mode shapes; Frame-element force and moment diagrams; and Shell-ele-
ment force, moment and stress contour plots. Deformed shapes and mode shapes
can be animated.

Details of the displayed results can be obtained by clicking on a joint or element
with the right mouse button.

Tabular Displays

Detailed analysis results can be displayed in a special text window for a single joint
or element at a time. After selecting Qutput Table Mode from the Display menu or
the Floating Toolbar, results are displayed each time you click on a joint or eclement
with the right mouse button. The displayed text window can be printed.

Alternatively, tabular information can be printed or displayed for selected joints and

clements by choosing Print Input Tables or Print Output Tables from the File menu.: -

If no joints or elements are selected, the tables produced are for the whole model.
This can be done at any time without activating Output Table Mode.  °

Function Plots

Function plots are graphs of one variable against another. These include response-
spectrum curves and time-history traces, both of which are generated from the
results of a time-history analysis. Function plots are displayed in a special plot
window and may be printed.
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You must make a prior selection of one or more joints of interest before displaying
response-spectrum curves. You have the option of selecting one or more joints
and/or elements of interest before displaying time-history traces.

Designing

Designing is used to check steel and/or concrete Frame elements with respect to
different design code requirements. Design may be performed after the structure has
been analyzed. '

t

Steel Frame elements can have a minimum weight section automatically picked
from a set of sections that you have defined. The structure should then be analyzed
again and the design rechecked.

Concrete Frame elements can have the area of longitudinal and shear reinforcing
steel automatically chosen according to the selected design code. Re-analysis is not
required.

Graphical displays of stress ratios and design parameters are available. Tabular
design information can be obtained for single Frame elements by clicking on them
with the nght mouse button. Alternatively, tabular design information can be
printed or displayed for selected elements by choosing Print Design Tables from the
File menu.

Undo and Redo

SAP2000 remembers all drawing, editing, and assignment operations that you
perform. It is possible to Undo a series of actions previously performed. If you have
gone too far in the Undo process you may Redo those actions. Undo and Redo are
accessed from the Edit menu or the Main Toolbar.

Locking and Unlocking

After an analysis is performed, the model is automatically locked to prevent any
changes that would invalidate the analysis results and subsequent design results that
may be obtained. You may also lock the model yourself at any time to prevent
further changes to your model, or unlock the model to permit changes. Lock and
Unlock are accessed from the Main Toolbar.

When you unlock the model after an analysis, you will be warned that the analysis
results will be deleted. If you do not want this to happen, save the model under a
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different name before unlocking it. Any subsequent changes will then be made to
the new model. '

Refreshing the Display Window

After performing certain operations, the Display Window may need to be re-drawn.
This is not done automatically in order to save you time. Click on the Refresh
Window button on the Main Toolbar whenever you would like the active display
window to be re-drawn and updated.

Basic Operations 25
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Quick Tutorial

Overview

This tutorial is aimed at giving the first-time user hands-on experience while
describing a few of the basic features and capabilities of SAP2000. It is assumed
that you have read the previous chapter, “The Graphical User Interface.” It is
recommended that you use the comprehensive on-line Help inciuded in the pro-
gram. You may also wish to refer to the SAP2000 Basic Analysis Reference in the
second part of this volume for more information about the structural model.

The screens shown in this tutorial may appear slightly different from those on your
computer screen. This may be due to different screen resolution and/or font settings
on your computer.

As you become familiar with the program, you will realize that the order of some
of the steps described here is immaterial. In other words, after some practice, you

may choose to perform the operations in a different order to set up and run the same
model.

We will use the SAP2000 commands either from the Toolbars or from the menus.
This is done intentionally to familiarize you with both methods. The Toolbars
provide quick access to commonly used features. Most of the features available on
the Toolbars can also be accessed from the Menu Bar.

Overview 27
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Description of the Model

The model chosen for this tutorial is developed, analyzed, design-checked, and then
modified. A simple two-dimensional five-bay truss of the “Warren” type is selected
from the program template, subjected to both dead and live point loads, and then
analyzed for the two load cases. A design stress check is performed, in accordance
with AISC/ASDA89, to examine the interaction stress ratios. The geometry and
loading of the model are then modified, and the process is repeated.

The initial model is shown in Figure 1. Kip-inch units are used. Structural steel (36
ksi yield strength) Double Angles are used throughout the model.

Starting the Tutorial

28

The following topics describe the step-by-step procedure for creating and analyzing
the truss model. It is recommended that you actually perform thesc steps using the
program while you are reading this chapter.

The geometry is obtained from an available template. The templates represent a
number of common structural configurations. Remember that once the structural
geometry has been setup, the order of steps is left to your discretion. Shortcuts will
come with experience.

Start the program by running SAP2000 from the Start Menu or from Program
Manager, depending on your version of Windows. We will now proceed to develop
the model.

Description of the Model
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« 5@ 144 in.

{L Dead load 10 kips

J, Live load 40 kips

Truss Elevation

N
Top Chord

21.5x5x3/4-3/8

\ Diagonals

21.5x5x3/4-3/8

{ _ ..
=
EEPERR AN A S

] P Bottorn Chord

8 2L4x4x1/2-3/8

Section A-A
(Typ.)

Figure 1

Notes:

. Kip-inch units are used.

- Self weight of truss is included in
load condition GOND1.

- Minimum yield stress for steel,
Fy = 36 ksi

Geometry and Loading for the Initial Model
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Setting Up the Geometry -

1. From the File menu, choose New Model from Tempilate.... This will dlsplay
the Model Template diatog box.

2. In this dialog box:
» Click on the Sloped Truss template. This will display the Sloped Truss
dialog box.

* In this dialog box:
— Change Number of Bays to 5
— Check the Restraints box
— Check the Gridlines box
~ Accept the default truss height and bay length
— Click the OK button.

f_ Qesm:urm

' r‘i Gndnnes

The screen will refresh and display 3-D and 2-D views of the model in vertically-
tiled adjoining windows. The right hand window shows the X-Z plane view of the
model at Y=0. The left window shows a 3-D perspective view.

30 Setting Up the Geometry
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This completes the model geometry and includes the support restraints.

Note: Default restraints were added to the model when the Restraints box was
checked in the Sloped Truss dialog box.

Defining Structural Sections

We will use two Double Angle sections for the entire truss. We will use the
structural sections data file provided with SAP2000. The file is called SEC-
TIONS.PRO and resides in the same directory as the SAP2000 files.

1. From the Define menu, choose Frame Sections.... This will display the Frame
Sections dialog box.

2. In this dialog box: ﬁ

* Click on the Import drop-down box.

* Click on Import Double Angle. This will display the Section Property File
dialog box.

* In this dialog box:
— Locate the SECTIONS.PRO data file

— Open the SECTIONS.PRO data file by clicking on the Open button or
double clicking on the file name.

Defining Structural Sections 31
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— This will display a drop down list box showing all the double angle
sections available in the data file. This box also displays the full path
to the data file.

Note: In a SAP2000 session you have only to locate and open the SEC-
TIONS.PRO data file once. However, you have the option to select another
file at any time by choosing Preferences in the Options menu.

3. In the Double Angle list box:

* Use Scroll buttons to locate one of the structural sections used in this
model, namely 2L.5x5x3/4-3/8.

» Double click on 2L.5x5x3/4-3/8. This will display the Double Angle Sec-
tion dialog box which shows a schematic view of the selected section,
section dimensions, and STEEL as the default material type.

f

* Click on the OK button. This will close the Double Angle Section dialog
box. Notice that in the Frame Sections dialog box the label of the selected
section is added to the default section name (FSEC1) in the Frame Sections
area.

4. Repeat substeps 2 and 3 above to select another double angle, 2L.4x4x1/2-3/8.
5. Click on the OK button.
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Assigning Member Sections | ‘

In this step we will assign the two sections previously defined to the various
members of the truss. The double angle section 2L5x5x3/4-3/8 is assigned to the
top chord and the diagonal members, whereas, the 2L4x4x1/2-3/8 is assigned to the
bottom chord members only.

1. We will select the top chord members of the truss in the elevation view by
“windowing.” To do this:
* Click on the Pointer Tool button on the Floating Toolbar.
* Move the pointer above and to the left of the members you want to seclect
» Click and hold the left mouse button

* While holding, move the pointer below and to the right of the members you
want to select. A “rubber-band” window will show the region selected.

» Recleasc the left mousc button to sclect all members in this window.
2. We will select the diagonal members by intersection. To do this:
¢ Click the Set Intersecting Line Select Mode button on the Floating
Toolbar
* Move the pointer to the left of the members you want to select
* Click and hold the left mouse button

* While holding, move the pointer to the right of the members you want to
select. A “rubber-band” will show the intersecting line.

* Release the left mouse button to select all members that intersect this line.

The selection of all the top chord and the diagonal members of the truss is now
complete. The selected Frame elements appear as dashed lines. ...

- -

3. From Assign menu, choose Frame, then Sections... from the submenu. This
will display the Frame Sections dialog box.

4. In this dialog box:

« Click on 21.5x5x3/4-3/8 in the Name area.
* Click on the OK button.

The display window in which the selection process was done is refreshed and the
section label is displayed on all selected members.

Assigning Member Sections = 33
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5. Click on the Pointer Tool button on the Floating Toolbar
6. Select the bottom chord members by “windowing” as in substep 1 above.
7. -Repeat substeps 3 and 4 to assign 2L4x4x1/2-3/8 to these members.

The screen will now show all the member section assignments.
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Note: You can always change the display attributes, e.g. increase the font size, etc.
from the Preferences... in the Options menu.

You may turn off the display of the section labels by clicking on the Set Elements
button on the Main Toolbar and unchecking the Sections box in the Frames area of
the Element Display Options dialog box.

Defining Load Cases

34

Two load cases are considered in the analysis. The first Joad case is for the dead
load which also includes the self-weight of the structure. The program’s default
name, LOADI, is accepted for this load case. The second load case is for the live
load which we shall name as LOAD2. ‘

1. From the Define menu, choose Static Load Cases.... This will display the Load
Names dialog box.

Defining Load Cases
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This will display the default load, LOADI1, with type set to Dead, and the self-
weight multiplier set to unity. We don't have to change anything for this first load
case. Now we define the second load case:

2. In the dialog box:

* Change LOADI to LOAD2.
* Select Live from the Type drop-down list box.
* Change the self-weight multiplier to zero.

* Click on the Add new Load button. The two load case names and types are
now displayed in the Loads list box.

* Click on the OK button.

Assigning Joint Loads

Dead and live loads are applied as joint loads to the bottom chord of the truss. The
magnitudes of dead and live joint loads are taken to be —10 kips and —40 kips,
respectively.

1. Select the joints on the bottom chord by “windowing” as we did when assigning
member sections.

2. From the Assign menu, choose Joint Static Loads, then Forces... from the
submenu. This will display the Joint Forces dialog box.

3. In this dialog box:

* Accept the default load case name as LOADI.
* Enter —10 in the Force Global Z box in the Loads area.
* (Click on the OK button.

Assigning Joint Loads 35
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We will now proceed to enter the live load.

4. Click the Restore Previous Selection button on the Floating Toolbar. This will
re-select the bottom chord joints again.

5. From the Assign menu, choose Joint Static Loads, then Forces... from the
submenu. This will again display the Joint Forces dialog box.

6. In this dialog box:

» Change the Joad case name to LOAD2.
» Enter —40 in the Force Global Z box in the Loads area.
* Click the OK button.

All the loads are now applied to the model, and the model is complete.

36 Assigning Joint Loads
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Analyzing the Model

We will now analyze the model.

1. From the Analyze menu, select Run. This will display the Save Model File As
dialog box.

2. In this dialog box:

¢« Save the model under a filename. In our case we will call it
TRUSS2D.SDB.

Note: Even if you do not type in the extension .SDB, the program automat-
= ically appends this extension to the filename.

* C(Click on the OK button.

A top window is opened in which various phases of analysis are progressively
reported. When the analysis is complete the screen will display the following:

Analyzing the Model 37
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3. Use the scroll bar on the top window to review the analysis messages and to
check for any error or warning messages (there should be none)

4. Click on the OK button in the top window to close it.

Displaying the Deformed Shape

38

After the analysis is complete, SAP2000 automatically displays the deformed shape
of the model for the default load case, LOADI, in the active display window.

Displaying the Deformed Shape
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We will now display the deformed shape for the load case LOAD?2 in the left
window.

-~

1. Click anywhere in the left window to activate this window.

2. Click on the 2D X-Z View button on the Main Toolbar to obtain an elevation
view of the model.

3. Click the Display Static Deformed Shape button on the Floating Toolbar This
will display the Deformed Shape dialog box.

4. In this dialog box:

* Select LOAD?2 Load Case from the drop down list in the Load area.
* Click on the OK button.

Displaying the Deformed Shape 39
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Note: Results can be also be displayed in a tabulated form by choosing Print
Output Tables... from the File menu.

You will observe that the two deformed shapes look similar, even though the loads
are different. This is because SAP2000 automatically scales the deflections for
display purposes. You can change the scale factors in the dialog box you just used.

You can animate the deformed shape by using the Start Animation button at the
bottom of the screen. Animation speed is controlled by a horizontal scroll bar that
will appear next to this button. '

We will now select a joint and examine its displacement values.

5. Right click on a joint. This will open a floating window in which the values of
translations and rotations of the selected joint are displayed. Also, the selected
Jjoint will flash on the screen.

40  Displaying the Deformed Shape



Chapter IV Quick Tutorial

i-[l"i}ll- f‘*TTTﬂDm@mL Bt wmm.m ialk
s e e s, én*’mW! o

ElJnmI Dlsplucements

G W R B SRR 0 BRI S L T T Bted Animalicn 76151

Displaying Member Forces

As an example, we will plot the axial force diagram for load case LOADI.
1. Re-position the floating Toolbar to expose the whole truss.

2. Click on the Display Member Force Diagram button on the Floating Toolbar.
This will display the Member Force Diagram dialog box.

3. In this dialog box:

» Select Axial Force in the Component area.
. = Click the OK button. '

The axial force diagram for the entire truss is displayed. We can now review this
force component on a member-by-member basis. 3

4. Right click on any desired member. This will open a floating window showing
the variation of the axial force over the member length. Move the cursor within
the floating window to see¢ the numeric values of axial force and the correspond-
ing distances. Click outside this window to close it.

Displaying Member Forces 41
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Note: Other element force or stress components can be selected for display in a
similar manner.

Note: Results can also be displayed in a tabulated form by choosing Print Output
Tables... from the File menu.

Design Stress Check

42

We will now examine member stress ratios using the requirements of AISC/ASDE9.

1. From the Design menu, choose Start Design/Check of Structure. Color-
coded stress ratios are then displayed for each member.

2. Right click on any desired member. This will open a floating window showing
the detailed results of the design check at various stations along the element
length. Click on OK to close the window.

-,
PN —y

The stress ratios, by default, refer to the design combination DCMB1 in which the
unfactored dead and live loads are added together. SAP2000 allows you to interac-
tively change the design code, member properties, etc. and re-run the design check.

Design Stress Check
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Modifying the Structure

Suppose we needed to modify the truss to support an additional vertical load of 100
kips at the center of the bottom chord. We can do this by adding a vertical member
at the center and dividing the central horizontal member in two.

Currently, the model is locked to prevent any changes that would invalidate the
analysis and design results we have just obtained. We must first unlock the model,
make the desired changes, re-analyze, and finally re-check the design.

1. Click on the Lock/Unlock Model button on the Main Toolbar to unlock the
model,

2. You will be warned that unlocking the model will delcte all anal¥sis results.
Click on OK to acknowledge this.

For illustration purposes, we will use two different methods to draw the new Frame
elements. Either method could be used for all of the added elements in this example.

2. Click on the Quick Draw Frame Element button on the Floating Toolbar, or
select it from the Draw menu. An element will be drawn each time you click
on a grid line.

3. Click the vertical gridline at the center of the model between the top and bottom
chords to get the vertical member.

Modifying the Structure 43
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It may now appear that the truss is complete. However, the new vertical member is
not actually connected to the horizontal member on the bottom chord. This can
easily be seen in a shrunken-element view.

4. Click on the Element Shrink Toggle on the Main Toolbar.
5. In order to see more clearly:

* Select Show Grid from the View menu to turn off the grid

* Select Show Axes from the View menu to turn off the global axes
= Click on the Refresh Window button on the Main Toolbar

» Click on the Rubber Band Zoom button on the Main Toolbar

» In the active Display Window, click and drag a window to enclose the
middle part of the structure. The contents of this window will be magnified
to fill the Display Window.
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We can now see that the middle member of the bottom chord must be broken in two.
One way to do this is to use the Divide Frames option in the Edit menu. We will
instead delete the old element and draw two new elements.

6. To delete the old element:

* Click on the Pointer Tool on the Floating Toolbar to begin selection.
* Click on the element to be deleted

* Press the Delete key or select Delete from the Edit menu

44  Modifying the Structure
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7. To draw the two new elements:

» Click the Draw Frame Element button on the Floating Toolbar, or select
it from the Draw menu.

Note: You can now draw in either or both windows.
» Click on the leftmost of the three middle joints. The start of first element
will snap to the exact joint location.

* As you move the mouse, a ‘“‘rubber band” will show where the first element
will be drawn. Click on the middle joint to draw it.

* As you move the mouse, you can see that the next element will start where
the last element ended.

* Double click on the rightmost of the three middle joints to end the second
element. Double-clicking ends “rubber-banding” until the next single click.

8. Click on the Pointer Tool to end draw mode.
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The remaining steps are a repetition of what we did for the original model

* Sclect the new Frame elements and assign Frame Sections as desired.

» Select the new joint at the bottom and assign a joint load of —100 kips in load
case LOAD?2.

* Analyze the structure

* Display the member forces

Modifying the Structure 45
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* Check the design

At this point you may want to consider changing the section properties for those
Frame elements that are under-designed. This would require unlocking the model
again, selecting Frame elements, assigning Frame Sections, then performing an-
other analysis and design check.

Concluding Remarks

This marks the end of the quick tour of SAP2000. The intent has been to highlight
and demonstrate a few of the basic features. Feel free to experiment and explore
other options. Additional information is available within the Help menu.

46  Concluding Remarks
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Introduction

SAP2000 is the latest and most powerful version of the well-known SAP series of
structural analysis programs.

About This Manual

This manual describes the basic and most commonly used modeling and analysis
features offered by the SAP2000 structural analysis program. It is imperative that
you read this manual and understand the assumptions and procedures used by the
program before attempting to create a model or perform an analysis.

The complete set of modeling and analysis features is described in the SAP2000
Analysis Reference.

Topics
Each chapter of this manual 1s divided into topics and subtopics. All chapters

(except this one) begin with a list of topics covered. Following the list of topics is
an Overview which provides a summary of the chapter.

About This Manual 1
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Typographic Conventions -
Throughout this manual the following typographic conventions are used.

Bold for Definitions

Bold roman type (e.g., example) is used whenever a new term or concept is defined.
For example:

The global coordinate system is a three-dimensional, right-handed, rectangu-
lar coordinate system.

This sentence begins the definition of the global coordinate system.

Bold for Variable Data

Bold roman type (e.g., example) is used to represent variable data items for which
you must specify values when defining a structural model and its analysis. For
example:

The Frame element coordinate angle, ang, is used to define element orienta-
tions that are different from the default orientation.

Thus you will need to supply a numeric value for the variable ang if it is different
from its default value of zero.’

Italics for Mathematical Variables

Normal italic type (e.g., example) is used for scalar mathematical variables, and
bold italic type (e.g., example) is used for vectors and matrices. If a variable data
item is used in an equation, bold roman type is used as discussed above. For
example:

O0<da<db<L

Here da and db are variables that you specify, and L is a length calculated by the
program.

Italics for Emphasis

Normal italic type (e.g., example) is used to emphasize an important point, or for
the title of a book, manual, or journal.

2  Typographic Conventions
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All Capitals i‘or Literal Data

All capital type (e.g., EXAMPLE) is used to represent data that you type at the
keyboard exactly as it is shown, except that you may actually type lower-case if you
prefer. For example:

SAP2000

indicates that you type “SAP2000" or “sap2000” at the keyboard.

Capitalized Names

Capitalized names (e.g., Example) are used for certain parts of the model and its
analysis which have special meaning to SAP2000. Some cxamples:

Frame element
Diaphragm Constraint
Frame Section

Load Case

Common entities, such as “joint” or “element” are not capitalized.

Bibliographic References

References are indicated throughout this manual by giving the name of the author(s)
and the date of publication, using parentheses. For example:

See Wilson and Tetsuji (1983).
It has been demonstrated (Wilson, Yuan, and Dickens, 1982) that ...

All bibliographic references are listed in alphabetical order in Chapter “Bibliog-
raphy” (page 79).

Bibliographic References 3
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Coordinate Systems

Each structure may use many different coordinate systems to describe the location
of points and the directions of loads, displacement, internal forces, and stresses.
Understanding these different coordinate systems is crucial to being able to properly
define the model and interpret the results.

Topics
* Qverview
. Global Coordinate System
* Upward and Horizontal Directions

» Local Coordinate Systems

Overview

Coordinate systems are used to locate different parts of the structural model and to
define the directions of loads, displacements, internal forces, and stresses.

All coordinate systems in the model are defined with respect to a single, global
X-Y-Z coordinate system. Each part of the model (joint, element, or constraint) has
its own local [-2-3 coordinate system. In addition, you may create alternate

Overview 5
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coordinate coordinate systems that are used to define locations and directions. All
coordinate systems are three-dimensional, right-handed, rectangular (Cartesian
systems.

SAP2000 always assumes that Z is the vertical axis, with +Z being upward. The
upward direction is used to help define local coordinate systems, although local.
coordinate systems themselves do not have an upward direction.

For more information and additional features, see Chapter “Coordinate Systems” in
the SAP2000 Analysis Reference and the Help Menu 1n the SAP2000 graphical user
interface.

Global Coordinate System

The global coordinate system is a three-dimensional, right-handed, rectangular
coordinate system. The three axes, denoted X, Y, and Z, are mutually perpendicular
and satisfy the right-hand rule. The location and orientation of the global system are -
arbitrary.

Locations in the global coordinate system can be specified using the variables x, y,
and z. A vector in the global coordinate system can be specified by giving thr
locations of two points, a pair of angles, or by specifying a coordinate direction.
Coordinate directions are indicated using the values X, +Y, and +Z. For example,
+X defines a vector parallel to and directed along the positive X axis. The sign is
required.

All other coordinate systems in the model are defined with respect to the global
coordinate system.

Upward and Horizontal Directions -

6

SAP2000 always assumes that Z is the vertical axis, with +Z being upward. Local
coordinate systems for joints, elements, and ground-acceleration loading are de-
fined with respect to this upward direction. Self-weight loading always acts down-
ward, in the ~Z direction. '

The X-Y plane is horizontal. The primary horizontal direction is +X. Angles in the
horizontal plane are measured from the positive half of the X axis, with positive
angles appearing counter-clockwise when you are looking down at the X-Y plane.

Global Coordinate System
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Local Coordinate Systems

Each part (joint, element, or constraint) of the structural model has its own local
coordinate system used to define the properties, loads, and response for that part.
The axes of the local coordinate systems are denoted 1, 2, and 3. In general, the local
coordinate systems may vary from joint to joint, element to element, and constraint
to constraint.

There is no preferred upward direction for a local coordinate system. However, the
joint and element local coordinate systems are defined with respect to the giobal
upward direction, +Z.

The joint local 1-2-3 coordinate system is normally the same as the global X-Y-Z
coordinate system.

For the Frame and Shell elements, one of the element local axes is determined by
. the geometry of the individual element. You may define the orientation of the
remaining two axes by specifying a single angle of rotation.

The local coordinate system for a Diaphragm Constraint is normally determined
automatically from the geometry or mass distribution of the constraint. Optionally,
you may specify one global axis that determines the plane of a Diaphragm Con-
straint; the remaining two axes are determined automatically.

For more information:
» See Topic “Local Coordinate System” (page 11) in Chapter “The Frame
Element.”

* See Topic “Local Coordinate System” (page 36) in Chapter “The Shell Ele-
ment.”

» See Topic “Local Coordinate System” (page 47) in Chapter “Joints and Degrees
of Freedom.”

~. » See Topic “Diaphragm Constraint” (page 60) in Chapter “Joint Constraints.”

Local Coordinate Systems 7
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The Frame Element

The Frame element is used to model beam-column and truss behavior in planar and
three-dimensional structures.

Topics

Overview

Joint Connectivity
Degrees of Freedom
Local Coordinate System
Section Properties

End Offsets

End Releases

Mass

Self-Weight Load
Concentrated Span Load
Distributed Span Load

Internal Force Output
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Overview

The Frame element uses a general, three-dimensional, beam-column formulation
which includes the effects of biaxial bending, torsion, axial deformation, and biaxial
shear deformations. See Bathe and Wilson (1976).

Structures that can be modeled with this element include:

* Three-dimensional frames
» Three-dimensional trusses
* Planar frames
* Planar grillages
* Planar trusses
A Frame element is modeled as a straight line connecting two joints. Each element

has its own local coordinate system for defining section properties and loads, and
for interpreting output.

Each Frame element may be loaded by self-weight, multiple concentrated loads,
and multiple distributed loads.

End offsets are available to account for the finite size of beam and column
intersections. End releases are also available to model different fixity conditions at
the ends of the element.

Element internal forces are produced at the ends of each element and at a user-speci-
fied number of equally-spaced output stations along the length of the element.

For more information and additional features, see Chapter “The Frame Element” in
the SAP2000 Analysis Reference.

R

Joint Connectivity

i N
) . o

A Frame element is represented by a straight line connecting two joints, i and j. The
two joints do not share the same location in space. The two ends of the element are
denoted end I and end J, respectively.

10 Overview
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Degrees of Freedom

The Frame element normally activates all six degrees of freedom at both of its
connected joints.

However, the three rotational degrees of freedom will not be activated at a joint if
the element does not provide any moment stiffness or moment load to that joint.
This can occur under either of the following conditions:

- .» The end offset at that end is zero, and the geometric Section properties j, i33,
and i22 are all zero (a is non-zero; as2 and as3 are arbitrary), or
* The end offset at that end is zero; both bending rotations, R2 and R3, are
released at that end; and the torsional rotation, R1, is released at either end
When these conditions apply to both ends, the element behaves as a truss member.
For more information:
» See Topic “Degrees of Freedom” (page 48) in Chapter “Joints and Degrees of
Freedom.”
» See Topic “Section Properties” (page 14) in this chapter.
* See Topic “End Offsets” (page 19) in this chapter.
* See Topic “End Releases” (page 21) in this chapter.

Local Coordinate System

Each Frame element has its own element local coordinate system used to define
section properties, Joads and output. The axes of this local system are denoted 1, 2
and 3. The first axis is directed along the length of the ¢lement; the remaining two
axes lie in the plane perpendicular to the element with an orientation that you
specify.

It is important that you clearly understand the definition of the element local 1-2-3
coordinate system and its relationship to the global X-Y-Z coordinate system. Both
systems are right-handed coordinate systems. It is up to you to define local systems
which simplify data input and interpretation of results.

In most structures the definition of the element local coordinate system is extrémely
simple using the default orientation and the Frame element coordinate angle.
Additional methods are available.

Degrees of Freedom 11
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12

For more information:
» See Chapter “Coordinate Systems” (page 5) for a description of the concepts
and terminology used in this topic.

* See Topic “Advanced Local Coordinate System” in Chapter “The Frame
Element” in the SAP2000 Analysis Reference.

Longitudinal Axis 1

Local axis 1 is always the longitudinal axis of the element, the positive direction
being directed from end I to end J.

Default Orientation

The default orientation of the local 2 and 3 axes is determined by the relationship
between the local 1 axis and the global Z axis:

* The local 1-2 plane is taken to be vertical, i.c., parallel to the Z axis

* The local 2 axis is taken to have an upward (+Z) sense unless the element is
vertical, in which case the local 2 axis is taken to be horizontal along the global
+X direction

* The local 3 axis is always horizontal, i.e., it lies in the X-Y plane

An element is considered to be vertical if the sine of the angle between the local 1
axis and the Z axis is less than 10°.

The local 2 axis makes the same angle with the vertical axis as the local | axis makes
with the horizontal plane. This means that the local 2 axis points vertically upward
for horizontal elements.

Coordinate Angle

The Frame element coordinate angle, ang, is used to define element orientations
that are different from the default orientation. It is the angle through which the local
2 and 3 axes are rotated about the positive local 1 axis from the default orientation.
The rotation for a positive value of ang appears counter-clockwise when the local
+1 axis is pointing toward you.

For vertical elements, ang is the angle between the local 2 axis and the horizontal
+X axis. Otherwise, ang is the angle between the local 2 axis and the vertical plane
containing the local 1 axis. See Figure 1 (page 13) for examples.

Local Coordinate System
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The Frame Element
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The Frame Element Coordinate Angle with Respect to the Default Orientation
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Section Properties

A Frame Section is a set of material and geometric properties that describe the
cross-section of one or more Frame elements. Sections are defined independently
of the Frame elements, and are assigned to the elements.

Local Coordinate System

Section properties are defined with respect to the local coordinate system of a Frame
element as follows:

* The 1 direction is along the axis of the element. It is normal to the Section and
goes through the intersection of the two neutral axes of the Section.

* The 2 and 3 directions are parallel to the neutral axes of the Section. Usually
the 2 direction is taken along the major dimension (depth) of the Section, and
the 3 direction along its minor dimension (width), but this is not required.

See Topic “Local Coordinate System” (page 11) in this chapter for more informa-
tion.

Material Properties

The matenal properties for the Section are specified by reference to a previously-
defined Material. The material properties used by the Section are:
* The modulus of elasticity, el, for axial stiffness and bending stiffness;

* The shear modulus, gl2, for torsional stiffness and transverse shear stiffness;
this is computed from el and the Poisson's ratio, ul2

* The mass density (per unit of volume), m, for computing element mass;
* The weight density (per unit of voliine), w, for computing Self-Weight Load.

* The design-type indicator, ides, that indicates whether elements using this
Section should be designed as steel, concrete, or neither (no design).

Geometric Properties and Section Stiffnesses

Six basic geometric properties are used, together with the material properties, to
generate the stiffnesses of the Section. These are:

* The cross-sectional area, a. The axial stiffness of the Section is given by a-el;

14 Section Properties



Chapter lli The Frame Element

» The moment of inertia, i33, about the 3 axis for bending in the 1-2 plane, and
the moment of inertia, i22, about the 2 axis for bending in the 1-3 plane. The
corresponding bending stiffnesses of the Section are given by i33-el and
i22-el; '

* The torsional constant, j. The torsional stiffness of the Section is given by
Jgl2. Note that the torsional constant is not the same as the polar moment of

inertia, except for circular shapes. See Roark and Young (1975) or Cook and
Young (1985) for more information.

» The shear areas, as2 and as3, for transverse shear in the 1-2 and 1-3 planes,
respectively. The corresponding transverse shear stiffnesses of the Section are
given by as2-gl2 and as3-gl2. Formulae for calculating the shear areas of
typical sections are given in Figure 2 (page 16).

Setting a, j, 133, or i22 to zero causes the corresponding section stiffness to be zero.
For example, a truss member can be modeled by setting j = 133 =122 =0,and a
planar frame member in the 1-2 plane can be modeled by setting j =i22 = 0.

Setting as2 or as3 to zero causcs the corresponding transverse shear deformation to
be zero. In effect, a zero shear area is interpreted as being infinite. The transverse
shear stiffness is ignored if the corresponding bending stiffness is zero.

Shape Type

For each Section, the six geometric properties (a, j, i33, i22, as2 and as3) may be
specified directly, computed from specified Section dimensions, or read from a
specified property database file. This is determined by the shape type, sh, specified
by the user:

» If sh=G (general section), the six geometric properties must be explicitly
specified

« If sh=R, P, B, I, C, T or L, the six geometric properties are automatically
calculated from specified Section dimensions as described in “Automatic Sec-
tion Property Calculation” below.

» If sh is any other value (e.g., W27X94 or 2L4X3X1/4), the six geometric
properties are obtained from a specified property database file. See “Section
Property Database Files” below.

Section Properties 15
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Automatic Section Property Calculation

The six geometric.Section properties can be autornatically calculated from specified
dimensions for the simple shapes shown in Figure 3 (page 18). The required
dimensions for each shape are shown in the figure.

Note that the dimension t3 is the depth of the Section in the 2 direction and
contributes primarily to i33.

Automatic Section property calculation is available for the following shape types:

* sh=R: Rectangular Section

* sh=P: Pipe Section, or Solid Circular Section if tw=0 (or not specified)
* sh=B: Box Section

» sh=I: [-Section

* sh=C: Channe] Section

« sh=T: T-Section

sh=L: Angle Section

Section Property Database Files

Geometric Section properties may be obtained from one or more Section property
database files. Three database files are supplied with SAP2000:

* AISC.PRO: American Institute of Steel Construction shapes

* CISC.PRO: Canadian Institute of Steel Construction shapes

» SECTIONS.PRO: This is just a copy of AISC.PRO.

Additional property database files may be created using the program PROPER,
which 1s available upon request from Computers and Structures, Inc.

The geometric properties are stored in the length units specified when the database
file was created. These are automatically converted to the units being used by
SAP2000.

Each shape type stored in a database file may be referenced by one or two different
labels. For example, the W 36x300 shape type in file AISC.PRO may be referenced
either by label “W36X300" or by label “W920X446”. Shape types stored in
CISC.PRO may only be referenced by a single label.

Section Properties 17
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The shape type labels available for a given database file are stored in an associated
label file with extension “.LBL”. For examples, the labels for database file
AISC.PRO are stored in file AISC.LBL. The label file is a text file that may be
printed or viewed with a text editor. Each line in the label file shows thec one or two
labels corresponding to a single shape type stored in the database file.

You may select one database file to be used when defining a given Frame Section.
The database file in use can be changed at any time when defining Sections. If no
database filename is specified, the default file SECTIONS.PRO is used. You may
copy any property database file to SECTIONS.PRO.

All Section property database files, including file SECTIONS.PRO, must be lo-
cated either in the directory that contains the data file, or in the directory that
contains the SAP2000 program files. If a specified database file is present in both
directories, the program will use the file in the data-file directory.

End Offsets

Frame elements are modeled as line elements connected at points (joints). However,
actual structural members have finite cross-sectional dimensions. When two ele-
ments, such as a beam and column, are connected at a joint there 1s some overlap of
the cross sections. In many structures the dimensions of the members are large and
the length of the overlap can be a significant fraction of the total length of a
connecting element.

You may specify two end offsets for each element using parameters ioff and joff
corresponding to ends I and J, respectively. End offset ioff is the length of overlap
for a given element with other connecting elements at joint i. It is the distance from
the joint to the face of the connection for the given element. A similar definition
appiies to end offset joff at joint j. See Figure 4 (page 20).

End offs_f_:ts can be automatically calculated by the SAP2000 graphical user inter-
face for selected elements based on the maximum Section dimensions of all other
elements that connect to that element at a common joint.

Clear Length

The clear length, denoted L., 1s defined to be the length between the end offsets
(support faces) as:

Lo =L — (ioff + joff )

End Offsets 19



SAP2000 Basic Analysis Reference

where L is the total element length. See Figure 4 (page 20).

If end offsets are specified such that the clear length 1s less than 1% of the total
element length, the program will issue a warning and reduce the end offsets
proportionately so that the clear length is equal to 1% of the total length. Normally
the end offsets should be a much smaller proportion of the total length.

Total Length L
- i
Clear Length L.
| — T |
Horizontal
[ Member ™ J
lioff End Offsets ———_| |joff. . ¢

™~ /-_' _

Support Face

c}-
— -

Figure 4
Frame Element End Offsets

Effect upon Internal Force Output i

All internal forces and moments are output at the faces of theﬁéupports and at other
equally-spaced points within the clear length of the element. No output is produced
within the end offset, which includes the joint.

See Topic “Intemnal Force Output” (page 27) in this chapter for more information.

20 End Offsets
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Effect upon E-nd Releases

End releases are always assumed to be at the support faces, i.e., at the ends of the
clear length of the element. If a moment or shear release is specified in either
bending plane at either end of the element, the end offset is assumed to be rigid for
bending and shear in that plane at that end.

See Topic “End Releases” (page 21) in this chapter for more information.

End Releases

Normally, the three translational and three rotational degrees of freedom at each end
of the Frame element are continuous with those of the joint, and hence with those
of all other elements connected to that joint. However, it is possible to relcase
(disconnect) one or more of the element degrees of freedom from the joint when it
is known that the corresponding element force or moment is zero. The releases are
always specified in the element local coordinate system, and do not affect any other
element connected to the joint.

In the example shown in Figure 5 (page 22), the diagonal element has a moment
connection at End I and a pin connection at End J. The other two elements
connecting to the joint at End J are continuous. Therefore, in order to model the pin
condition the rotation R3 at End J of the diagonal element should be released. This
assures that'the moment is zero at the pin in the diagonal element.

Unstable End Releases

Any combination of end releases may be specified for a Frame element provided
that the element remains stable; this assures that all load applied to the element is.
transferred to the rest of the structure. The following sets of releases are unstable,
either alone or in combination, and are not permitted:

+ Releasing Ul at both ends

» Releasing U2 at both ends

= Releasing U3 at both ends

« Releasing R1 at both ends

* Releasing R2 at both ends and U3 at either end

» Releasing R3 at both ends and U2 at either end

End Releases 21
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Figure 5
Frame Element End Releases

Effect of End Offsets

End releases are always applied at the support faces, i.e., at the ends of the element
clear length. The presence of a moment or shear release will cause the end offset to
be rigid in the corresponding bending plane at the corresponding end of the element.

See Topic “End Offsets” (page 19} in this chapter for more information.

Mass

In a dynamic analysis, the mass of the structure is used to compute inertial forces.
The mass contributed by the Frame element is lumped at the joints i and j. No
inertial effects are considered within the element itself.

The total mass of the element is equal to the integral along the length of the mass
density, m, multiplied by the cross-sectional area, a.

The total mass is apportioned to the two joints in the same way a similarly-distrib-
uted transverse load would cause reactions at the ends of a simply-supported beam.

Y

22 Mass
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The effects“of end releases are ignored when apportioning mass. The total mass is
applied to each of the three translational degrees of freedom: UX, UY, and UZ. No
mass moments.of inertia are computed for the rotational degrees of freedom.

For more information:

» See Topic “Section Properties” (page 14) in this chapter for the definitions of
m and a.

» See Chapter “Static and‘Dynarru'c Analysis” (page 63).

Self-Weight Load

Self-Weight Load can be applied in any Load Case to activate the self-weight of all
elements in the model. For a Frame element, the self-weight is a force that is
distributed along the length of the element. The magnitude of the self-weight is
equal to the weight density, w, multiplied by the cross-sectional area, a.

Self-weight always acts downward, in the giobal —Z direction. The self-weight may
be scaled by a single factor that applies to the whole structure.

For more information:

» See Topic “Section Properties™ (page 14) in this chapter for the definitions of
w and a.

* See Chapter “Static and Dynamic Analysis” (page 63).

Concentrated Span Load

The Concentrated Span Load is used to apply concentrated forces and moments at
arbitrary locations on Frame elements. The direction of loading may be specified in
the global coordinate system or in the element local coordinate system.

The location of the load may be specified in one of the following ways:

» Specifying a relative distance, rd, measured from joint i. This must satisfy
0 < d < 1. The relative distance is the fraction of element length;

» Specifying an absolute distance, d, measured from joint i. This must satisfy
0<d< L, where L is the element length.
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uz 1 rz 1
2 2
\ [N
Global Z Force Global Z Moment
T 3 3
All loads applied
at rd=0.5
u2 1 r2 1
2 2
A M
Local 2 Force \ Local 2 Moment
Z
3 3
X Global Y
Figure 6

Examples of the Definition of Concentrated Span Loads

Any number of concentrated loads may be applied to each element. Loads given in
global coordinates are transformed to the element local coordinate system. See
Figure 6 (page 24). Multiple loads that are applied at the same location are added
together.

See Chapter “Static and Dynamic Analysis” (page 63) for more information.

Distributed Span Load

The Distributed Span Load is used to apply distributed forces and moments on
Frame elements. The load intensity may be uniform or trapezoidal. The direction of
loading may be specified in the global coordinate system or in the element local
coordinate system.

See Chapter “Static and Dynamic Analysis” (page 63) for more information.
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Loaded Length

Loads may apply to full or partial element lengths. Multiple loads may be applied

to a single element. The loaded lengths may overlap, in which case the applied loads
are additive.

" A loaded length may be specified in one of the following ways:

* Specifying two relative distances, rda and rdb, measured from joint i. They
must satisfy 0 < rda < rdb < 1. The relative distance is the fraction of element
length;

Global Z Force Global Z Moment

Local 2 Force Local 2 Moment

i Global

y ; > X All loads applied from rda=0.25 to rdb=0.75

Figure 7
Examples of the Definition of Distributed Span Loads
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AXIS 2
SN rda=0.0
: rdb=0.5
{ w2a=-5

u2b=-5

> AXIS 1

- 10 —

20 —MmMmMm

> AXIS 1

AXIS 2 dac

> AXIS 1

Figure 8
Examples of Distributed Span Loads
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» Specifying two absolute distances, da and db, measured from joint i. They must
satisfy 0 < da < db < L, where L is the element length;

* Specifying no distances, which indicates the full length of the element.

Load Intensity

The load intensity is a force or moment per unit of length. For each force or moment

" component to be applied, a single load value may be given if the load is uniformly
distributed. Two load values are needed if the load intensity varies linearly over its
range of application (a trapezoidal load).

See Figure 7 (page 25) and Figure 8 (page 26).

Internal Force Output

The Frame element internal forces are the forces and moments that result from
integrating the stresses over an element cross section. These internal forces are:

e P, the axial force

* V2, the shear force in the 1-2 plane

* V3, the shear force in the 1-3 plane

» T, the axial torque

* M2, the bending moment in the 1-3 plane (about the 2 axis)

* M3, the bending moment in the 1-2 plane (about the 3 axis)

These internal forces and moments are present at every cross section along the
length of the element.

The sign convention is illustrated in Figure 9 (page 28). Positive internal forces and
axial torque acting on a positive 1 face are oriented in the positive direction of the
element local coordinate axes. Positive internal forces and axial torque acting on a
negative face are oriented in the negative direction of the element local coordinate

+ axes. A positive 1 face is one whose ouiward normal (pointing away from element)
1s 1n the positive local 1 direction.

Positive bending moments cause compression at the positive 2 and 3 faces and
tension at the negative 2 and 3 faces. The positive 2 and 3 faces are those faces in
the positive local 2 and 3 directions, respectively, from the neutral axis.

Internal Force Output 27



SAP2000 Basic Analysis Reference

Positive Axial Force and Torque

Axis 3

A
Compression Face
Axis 2 / |
Positive Moment and Shear Axis 1
‘ in the 1-2 Plane /\/

V2 Tension Face

Positive Moment and Shear Axis 2 |
in the 1-3 Plane Y M2 Axis 1

Tension Face

Figure 9
Frame Element Internal Forces and Moments
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The internal forces and moments are computed at equally-spaced output points
along the length of the element. The nseg parameter specifies the number of equal
segments (or spaces) along the length of the element between the output points. For
the default value of “2”, output is produced at the two ends and at the midpoint of
the element. See “Effect of End Offsets” below.

The Frame element internal forces are computed for all Analysis Cases: Loads,
Modes, and Specs.

It is important to note that the Response Spectrum results are always positive, and
that the correspondence between different values has been lost.

See Chapter “Static and Dynamic Analysis” (page 63) for more information.

Effect of End Offsets

When end offsets are present, internal forces and moments are output at the faces
of the supports and at nseg — 1 equally-spaced points within the clear length of the
element. No output 1s produced within the length of the end offset, which includes

the joint. Output will only be produced at joints i or j when the corresponding end
offset is zero.

See Topic “End Offsets” (page 19) in this chapter for more information.
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The Shell Element

The Shell element is used to model shell, membrane, and plate behavior in planar
and three-dimensional structures. -

Topics

Overview

Joint Connectivity
Degrees of Freedom
Local Coordinate System
Section Properties

Mass

Self-Weight Load
Uniform Load

Intemal Force and Stress Output
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The Shell element is a three- or four-node formulation that combines separate
membrane and plate-bending behavior. The four-joint element does not have to be
planar.

The membrane behavior uses an isoparametric formulation that includes transla-
tional in-plane stiffness components and a rotational stiffness component in the
direction normal to the plane of the clement. See Taylor and Simo (1985) and
Ibrahimbegovic and Wilson (1991).

The plate bending behavior includes two-way, out-of-plane, plate rotational stiff-
ness components and a translational stiffness component in the direction normal to
the plane of the element. The plate bending behavior does not include any effects
of shear deformation. See Batoz and Tahar (1582).

Structures that can be modeled with this element include:

¢ Three-dimensional shells, such as tanks and domes
» Plate structures, such as floor slabs

* Membrane structures, such as shear walls

For each Shell element in the structure, you can choose to model pure membrane,
pure plate, or full shell behavior. It is generally recommended that you use the full
shell behavior unless the entire structure is planar and is adequately restrained.

Each Shell element has its own local coordinate system for defining Material
properties and loads, and for interpreting output. Each element may be loaded by
gravity or uniform load in any direction.

An cight-point numerical integration formulation is used for the Shell stiffness.
Stresses and internal forces and moments, in the element local coordinate system,
arc evaluated at the 2-by-2 Gauss integration points and extrapolated to the joints
of the element. An approximate error in the element stresses or internal forces can
be estimated from the difference in values calculated from different elements
attached to a common joint. This will give an indication of the accuracy of a given
finite-clement approximation and can then be used as the basis for the selection of
a new and more accurate finite element mesh. ;

For more information and additional features, see Chapter “The Shell Element” in
the SAP2000 Analysis Reference.

Overview
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Joint Connectivity

Each Shell element may have either of the following shapes, as shown in Figure 10
(page 34):

* Quadrilateral, defined by the four joints j1, j2, j3, and j4.
* Tnangular, defined by the three joints j1, j2, and j3.

The quadrnlateral formulation is the more accurate of the two. The triangular
element is recommended for transitions only. The stiffness formulation of the
three-node element is reasonable; howeyver, its stress recovery is poor. The use of
the quadrilateral element for meshing various geometries and transitions 1s illus-
trated in Figure 11 (page 35).

The locations of the joints should be chosen to meet the following geometric
conditions:

» The inside angle at each corner must be less than 180°. Best results for the
quadrilateral will be obtained when these angles are near 90°, or at least in the
range of 45° to 135°.

* The aspect ratio of an element should not be too large. For the triangle, this is
the ratio of the longest side to the shortest side. For the quadrilateral, this is the
ratio of the longer distance between the midpoints of opposite sides to the
shorter such distance. Best results are obtained for aspect ratios near unity, or
at least less than four. The aspect ratio should not exceed ten.

* For the quadrilateral, the four joints need not be coplanar. A small amount of
twist in the element is accounted for by the program. The angle between the
normals at the comners gives a measure of the degree of twist. The normal at a
comner is perpendicular to the two sides that meet at the corner. Best results are
obtained if the largest angle between any.pair of corners is less than 30°. This
angle should not exceed 45°, -

These conditions can usually be met with acfeguate mesh refinement.
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Axis 3 A

Face 2

Axis 1

I3 ¢

Face 6: Top {+3 face)

Face 5: Bottom (-3 face)

Four-node Quadrilateral Shell Element

Axis 3 A

Face 6: Top (+3 face)

Face 5: Bottom (-3 face)

Three-node Triangular Shell Element

Figure 10
Shell Element Joint Connectivity and Face Definitions
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[T\

Triangular Region

|

o \ \\\ i |
\ v N E ' —

Infinite Region Mesh Transition

Figure 11
Mesh Examples Using the Quadrilateral Shell Element

Degrees of Freedom |

The Shell element always activates all six degrees of freedom at each of its
connected joints. When the element is used as a pure membrane, you must ensure
that restraints or other supports are provided to the degrees of freedom for normal
translation and bending rotations. When the element is used as a pure plate, you
must ensure that restraints or other supports are provided to the degrees of freedom
for in-plane translations and the rotation about the normal.

Degrees of Freedom 35
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The use of the full shell behavior (membrane plus plate) is recommended for a'
three-dimensional structures.

See Topic “Degrees of Freedom” (page 48) in Chapter “Joints and Degrees of
Freedom” for more information.

Local Coordinate System

Each Shell element has its own element local coordinate system used to define
Material properties, loads and output. The axes of this local system are denoted 1,
2 and 3. The first two axes lie in the plane of the element with an orientation that
you specify; the third axis is normal.

It is important that you clearly understand the definition of the element local 1-2-3
coordinate system and its relationship to the global X-Y-Z coordinate system. Both
systems are right-handed coordinate systems. It is up to you to define local systems
which simplify data input and interpretation of results.

In most structures the definition of the element local coordinate system is extremely
simple using the default orientation and the Shell element coordinate angle.
Additional methods are available.

For more information:

¢ See Chapter “Coordinate Systems” (page 5) for a description of the concepts
and terminology used in this topic.

» See Topic “Advanced Local Coordinate System” in Chapter “The Shell Ele-
ment” in the SAP2000 Analysis Reference.

Normal Axis 3

Local axis 3 is always normal to the plane of the Shell element. This axis is directed
teward you when the path j1-j2-j3 appears counter-clockwise. For quadrilateral
elements, the element plane is defined by the vectors that connect the midpoints of
the two pairs of opposite sides.

Defauit Orientation

The default onientation of the local 1 and 2 axes is determined by the relationship
between the local 3 axis and the global Z axis:
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* The local 3-2 plane is taken to be vertical, i.e., paralle] to the Z axis

* The local 2 axis is taken to have an upward (+Z) sense unless the element is
horizontal, in which case the local 2 axis is taken to be horizontal along the
global +Y direction

* The local 1 axis is always horizontal, i.e., it lies in the X-Y plane

The element 1s considered to be horizontal if the sine of the angle between the local
3 axis and the Z axis is less than 10™.

The local 2 axis makes the same angle with the vertical axis as the local 3 axis makes
with the horizontal plane. This means that the local 2 axis points vertically upward
for vertical elements.

Coordinate Angle

The Shell element coordinate angle, ang, is used to define element orientations that
are different from the default orientation. It is the angle through which the local 1
and 2 axes are rotated about the positive local 3 axis from the default orientation.

The rotation for a positive value of ang appears counter-clockwise when the local
+3 axis is pointing toward you.

Forhorizontal elements, ang is the angle between the local 2 axis and the horizontal
+Y axis. Otherwise, ang is the angle between the local 2 axis and the vertical plane
containing the local 3 axis. See Figure 12 (page 38) for examples.

Section Properties

A Shell Section is a set of material and geometric properties that describe the
cross-section of one or more Shell elements. Sections are defined independently of
the Shell elements, and are assigned to the elements.

Ex ™

- Section Type

The Section type, specified by the parameter type, determines the type of behavior
modeled by the corresponding Shell elements:

» type = MEMBR: Purc membrane bchavior; only the in-plane forces and the
normal (drilling) moment can be supported

* type = PLATE: Pure plate behavior; only the bending moments and the
transverse force can be supported
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+ type = SHELL: Full shell behavior, 2 combination of membrane and plate
behavior; all forces and moments can be supported

It is generally recommended that you use the full shell behavior unless the entire
structure is planar and is adequately restrained.

- Top row: ang = 45°
2nd row:- ang = 90°
3rd row: ang= 0°
4th row: ang = -90°

For all elements,
Axis 3 points outward,
toward viewer

Figure 12
The Shell Element Coordinate Angle with Respect to the Default Orientation
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Material Properties

The material properties for each Section are specified by reference to a previously-
defined Material. The material properties used by the Shell Section are:

* The modulus of elasticity, el, and Poisson’s ratio, ul2, to compute the mem-
brane and plate-bending stiffness;

* The mass density (per unit volume), m, for computing element mass;

» The weight density (per unit volume), w, for computing Self-Weight Load.

Thickness

Mass

Each Section has a constant membrane thickness and a constant bending thickness.
The membrane thickness, th, is used for calculating:

* The membrane stiffness for full-shell and pure-membranc Sections

» The element volume for the clement self-weight and mass calculations
The bending thickness, thb, is use for calculating:
« The plate-bending stiffness for full-shell and pure-plate Sections

Normally these two thicknesses are the same and you only need to specify th.
However, for some applications, such as modeling corrugated surfaces, the mem-
brane and plate-bending behavior cannot be adequately represented by a homoge-
neous material of a single thickness. For this purpose, you may specify a value of
thb that is different from th.

In a dynamic analysis, the mass of the structure is used to compute inertial forces.
The mass contributed by the Shell element is lumped at the element joints. No '
inertial effects are considered within the element itself.

The total mass of the element is equal to the integral over the plane of the element
oi the mass density, m, multiplied by the thickness, th. The total mass is apportioned
to the joints in a manner that is proportional to the diagonal terms of the consistent
mass matrix. See Cook, Malkus, and Plesha (1989) for more information. The total
mass is applied to each of the three translational degrees of freedom: UX, UY, and
UZ. No mass moments of inertia are computed for the rotational degrees of
freedom.
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For more information:

» See Subtopic “Thickness” (page 39) in this chapter for the definition of th.
» See Chapter “Static and Dynamic Analysis” (page 63).

Self-Weight Load

Self-Weight Load can be applied in any L.oad Case to activate the self-weight of all
elements in the model. For a Shell element, the self-weight is a force that is
uniformly distributed over the plane of the element. The magnitude of the self-
weight is equal to the weight density, w, multiplied by the thickness, th.

Self-weight always acts downward, in the global —Z direction. The self-weight may
be scaled by a single factor that applies to the whole structure.

For more information:

* Sec Topic “Section Properties” (page 37) in this chapter for the definitions of
w and th.

* See Chapter “Static and Dynamic Analysis” (page 63).

Uniform Load

40

Uniform Load is used to apply uniformly distributed forces to the midsurfaces of
the Shell elements. The direction of the loading may be specified in the global
coordinate system or in the element local coordinate system.

Load intensities are given as forces per unit area. Load intensities specified in
different coordinate systems are converted to the element local coordinate system
and added together. The total force acting on the element in each local direction is
given by the total load intensity in that direction multiplied by the area of the
midsurface. This force is apportioned to the joints of the element.

See Chapter “Static and Dynamic Analysis” (page 63) for more information.

Self-Weight Load



Chapter IV The Shell Eiement

Internal Force and Stress Output

The Shell element stresses are the forces-per-unit-area that act within the volume
of the element to resist the loading. These stresses are:

* In-plane direct stresses: S11 and S22

* In-plane shear stress: S12

» Transverse shear stresses: S13 and S23

* Transverse direct stress: S33 (always assumed to be zero)

The three in-plane stresses are assumed to be constant or to vary linearly through
the clement thickness.

The two transverse shear stresses are assumed to be constant through the thickness.
The actual shear stress distribution is parabolic, being zero at the top and bottom
surfaces and taking a maximum or minimum value at the midsurface of the element.

The Shell element internal forces (also called stress resultants) are the forces and
moments that result from integrating the stresses over the element thickness. These
internal forces are:

* Membrane direct forces: F11 and F22

¢ . Membrane shear force: F12

Plate bending moments: M11 and M22

Plate twisting moment: M12

Plate transverse shear forces: V13 and V23

It is very important to note that these stress resultants are forces and moments per
unit of in-plane length. They are present at every point on the midsurface of.the
element.

The sign conventions for the stresses and internal forces are illustrated in Figure 13
(page 42). Stresses acting on a positive face arc oriented in the positive direction of
the element local coordinate axes. Stresses acting on a negative face are oriented in
the negative direction of the element local coordinate axes. A positive face is one
whose outward normal (pointing away from element) is 1n the positive local 1 or 2
direction.

Positive internal forces correspond to a state of positive stress that is constant
through the thickness. Positive internal moments correspond 1o a state of stress that
varies linearly through the thickness and is positive at the bottom.

Internal Force and Stress Output 4t
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Axis 2 A F-MAX

Forces are per unit

of in-plane length Axis 1

i3
Transverse Shear (not shown)

Positive transverse shear forces and
stresses acting on positive faces
point toward the viewer

I j2
STRESSES AND MEMBRANE FORCES

Stress Sij Has Same Definition as Force Fij

Axis 2

Moments are per unit
of in-plane length

J3

n |2

PLATE BENDING AND TWISTING MOMENTS

Figure 13 )
Shell Element Stresses and Internal Forces
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The stresses and intemnal forces are evaluated at the standard 2-by-2 Gauss integra-
tion points of the element and extrapolated to the joints. Although they are reported
at the joints, the stresses and internal forces exist throughout the element. See Cook,
Malkus, and Plesha (1989) for more information.

The Shell element stresses and internal forces are computed for all Analysis Cases:
Loads, Modes, and Specs. '

Principal values and the associated principal directions are also computed for the
Loads and Modes. The anglc given is measured counter-clockwise {(when viewed
from the top) from the local 1 axis to the direction of the maximum principal value.

It is important to note that the Response Spectrum results are always positive, and
that the correspondence between different values has been iost.

See Chapter “Static and Dynamic Analysis” (page 63) for more information.
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Joints and Degrees of Freedom

The joints play a fundamental role in the analysis of any structure. Joints are the
points of connection between the elements, and they are the primary locations in the
structure at which the displacements are known or are to be determined. The
displacement components (translations and rotations) at the joints are called the
degrees of freedom.

Topics
* Overview .
* Modeling Considerations
* Local Coordinate System
* Degrees of Freedom
» Restraints and Reactions
* Springs
* Masses
» Force Load

* Ground Displacement Load
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Joints, also known as nodal points or nodes, are a fundamental part of every
structural model. Joints perform a variety of functions:

= Allelements are connected to the structure (and hence to each other) at the joints
» The structure is supported at the joints using Restraints and/or Springs

» Rigid-body behavior and symmetry conditions can be specified using Con-
straints that apply to the joints

» Concentrated loads may be applied at the joints
» Lumped (concentrated) masses and rotational inertia may be placed at the joints

* All loads and masses applied to the elements are actually transferred to the
joints

» Joints are the primary locations in the structure at which the displacements are
known (the supports) or are to be determined

All of these functions are discussed in this chapter except for the Constraints, which
are described in Chapter “Joint Constraints” (page 59).

Using the SAP2000 graphical interface, joints are automatically created at the ends
of each Frame element and at the corners of each Shell element. Joints may also be
defined independently of any element. Joints act independently of each other unless
connected by elements.

The joints may themselves be considered as elements with no connectivity. Each
joint may have its own local coordinate system for defining the degrees of freedom,
Restraints, joint properties, and loads; and for interpreting joint output. In most
cascs, however, the global X-Y-Z coordinate system is used as the local coordinate
system for all joints in the model.

There are six displacement degrees of freedom at every joint — three translations
and three rotations. These displacement components are aligned along the local
coordinate system of each joint,

Joints may be loaded directly by concentrated loads or indirectly by ground dis-
placements acting though Restraints or Spring supports.

Displacements (translations and rotations) are produced at every joint. The external
and internal forces and moments acting on each joint are also produced.

Overview
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For more information and additional features:

* See Chapter “Joint Coordinates” in the SAP2000 Analysis Reference.

+ See Chapter‘ “Joints and Degrees of Freedom” in the SAP2000 Analysis Refer-
ence.

+ See Chapter “Constraints and Welds” in the SAP2000 Analysis Reference.

Modeling Considerations

The location of the joints and elements is critical in determuning the accuracy of the
structural model. Some of the factors that you need to consider when defining the
elements (and hence joints) for the structure are:

* The number of elements should be sufficient to describe the geometry of the
structure. For straight lines and edges, one element is adequate. For curves and
curved surfaces, one element should be used for every arc of 15° or less.

+ Element boundaries, and hence joints, should be located at points, lines, and
surfaces of discontinuity:
— Structural boundaries, e.g., corners and edges
— Changes in material propertics
— Changes in thickness and other geometric properties
— Support points (Restraints and Springs)
— Points of application of concentrated loads, except that Frame elements

may have concentrated loads applied within their spans

* In regions having large stress gradients, i.e., where the stresses are changing
rapidly, a Shell element mesh should be refined using small elements and
clesely-spaced joints. This may rcquire changing the mesh after one or more
preiiminary analyses.

» More that one element should be used to model the length of any span for which

dynamic bchavior is important. This is requircd because the mass is always
lumped at the joints, even if it is contributed by the elements.

Local Coordinate System

Each joint has its own joint local coordinate system used to define the degrees of
freedom, Restraints, properties, and loads at the joint; and for interpreting joint
output. The axes of the joint local coordinate system are denoted 1, 2, and 3. By
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default these axes are identical to the global X, Y, and Z axes, respectively. Both
systems are right-handed coordinate systems.

The default local coordinate system is adequate for most situations. However, for
certain modeling purposes it may be useful to use different local coordinate systems
at some or all of the joints. This is described in Chapter “Joint Degrees of Freedom”
in the SAP2000 Analysis Reference.

For more information see Chapter “Coordinate Systems” (page 3).

Degrees of Freedom -

The deflection of the structural modelis governed by the displacements of the joints.
Every joint of the structural model may have up to six displacement components:

* The joint may translate along its three local axes. These translations are denoted
Ul, U2, and U3.

= The joint may rotate about its three local axes. These rotations are denoted R1,
R2, and R3.

These six displacement components are known as the degrees of freedom of the
Jjoint. The joint local degrees of freedom are illustrated in Figure 14 (page 48).

\
\’R 1

U1

Figure 14
The Six Displacement Degrees of Freedom in the Joint Local Coordinate System
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In addition to the regular joints defined as part of your structural model, the program
automatically creates master joints that govern the behavior of any Constraints that
you may have defined. Each master joint has the same six degrees of freedom as do
the regular joints. See Chapter “Joint Constraints” (page 59) for more information.

Each degree of freedom in the structural model must be one of the following types:

* Active — the displacement is computed during the analysis

* Restrained — the displacement is specified, and the corresponding reaction is
computed during the analysis

* Constrained — the displacement is.determined from the displacements at other
degrees of freedom

+ Null — the displacement does not affect the structure and is ignored by the
analysis

» Unavailable — the displacement has been explicitly excluded from the analysis

These different types of degrees of freedom are described in the following sub-
topics.

Available and Unavailable Degrees of Freedom

You may explicitly specify the set of global degrees of freedom that are available
to every joint in the structural model. By default, all six degrees of freedom are
available to every joint. This default should generally be used for all three-dimen-
sional structures.

For certain planar structures, however, you may wish to restrict the available
degrees of freedom. For example, in the X-Z plane: a planar truss needs only UX
and UZ; a planar frame needs only UX, UZ, and RY; and a planar grid or flat plate
needs only UY, RX, and RZ.

The degrees of freedom that arc not specified as being available are called unavail-
able degrees of freedom. Any stiffness, loads, mass, Restraints, or Constraints that
are applied to the unavailable degrees of freedom are ignored by the analysis.

Available degrees of freedom may be restrained, constrained, active, or null.

Restrained Degrees of Freedom

If the displacement of a joint along any one of its available degrees of freedom is
known, such as at a support point, that degree of freedom is restrained. The known
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value of the displacement may be zero or non-zero, and may be different in different
Load Cases. The force along the restrained degree of freedom that is required to
impose the specified restraint displacement is called the reaction, and is determined
by the analysis.

Unavailable degrees of freedom are essentially restrained. However, they are
excluded from the analysis and no reactions are computed, even if they are non-zero.

See Topic “Restraints and Reactions” (page 51) in this chapter for more informa-
tion.

Constrained Degrees of Freedom

Any joint that is part of a Constraint may have one or more of its available degrees
of freedom constrained. The program automatically creates a master joint to
govern the behavior of each Constraint. The displacement of a constrained degree
of freedom is then computed as a linear combination of the displacements along the
degrees of freedom at the corresponding master joint.

A degree of freedom may not be both constrained and restrained.

See Chapter “Joint Constraints” (page 59) for more information.

Active Degrees of Freedom

All available degrees of freedom that are neither constrained nor restrained must be
either active or null. The program will automatically determine the active degrees
of freedom as follows:

» If any load or stiffness is applied along any translational degree of freedom at
a joint, then all available translational degrees of freedom at that joint arc made
active unless they are constrained or restrained.

» If any load gr stiffness is applied along any rotational degree of freedom at a
joing, then all available rotational degrees of freedom at that joint afe made
active unless they are constrained or restrained.

* All degrees of freedom at a master joint that govern constrained degrees of
freedom are madc active.

A joint that is connected to any Frame or Shell element will have all of its available
degrees of freedom activated. An exception is a Frame element with only truss-type
stiffness, which will not activate rotational degrees of freedom:.

Degrees of Freedom
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Every active degree of freedom has an associated equation to be solved. If there are
N active degrees of freedom in the structure, there are N equations in the system,
and the structural stiffness matrix is said to be of order N. The amount of computa-
tional effort required to perform the analysis increases with N.

- The load acting along each active degree of freedom is known (it may be zero). The
corresponding displacement will be determined by the analysis.

If there are active degrees of freedom in the system at which the stiffness is known
to be zero, such as the out-of-plane translation in a planar-frame, these must either
be restrained or made unavailable. Otherwise, the structure is unstable and the
solution of the static equations will fail”

For more information:

» See Topic “Degrees of Freedom” (page 11) in Chapter “The Frame Element.”
= See Topic “Degrees of Freedom” (page 35) in Chapter “The Shell Element.”

Null Degrees of Freedom

The available degrees of freedom that are not restrained, constrained, or active, are
called the null degrees of freedom. Because they have no load or stiffness, their
displacements and reactions are zero, and they have no effect on the rest of the
structure. The program automatically excludes them from the analysis.

Restraints and Reactions_

If the displacement of a joint along any of its degrees of freedom has a known value,
either zero (c.g., at support points) or non-zero {e.g., due to support settlement), a
Restraint must be applied to that degree of freedom. The known value of the
displacement may differ from one Load Case to the next, but the degree of freedom
is restrained for all Load Cases. In other words, it is not possible to have the
displacement known in one Load Case and unknown (unrestrained) in another Load
Case.

Restraints should also be applied to available degrees of freedom in the system at
which the stiffness 1s known to be zero, such as the out-of-plane translation and
in-plane rotations of a planar-frame. Otherwise, the structure is unstable and the
solution of the static equations will fail.
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Joint Restraints
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Examples of Restraints
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The force or moment along the degree of freedom that is required to enforce the
restraint is called the reaction, and it is determined by the analysis. The reaction
may differ from one Load Case to the next. The reaction includes the forces (or
moments) from all elements connected to the restrained degree of freedom, as well
as all loads applied to the degree of freedom.

A restrained degree of freedom may not be constrained.
Examples of Restraints are shown in Figure 15 (page 52).
For more information:

» See Topic “Degrees of Freedom” (p-age 48) in this chapter.
» See Topic “Ground Displacement Load” (page 56} in this chapter.

Springs

Any of the six degrees of freedom at any of the joints in the structure can have
translational or rotational spring support conditions. These springs elastically con-
nect the joint to the ground. Spring supports along restrained degrees of freedom do
not contribute to the stiffness of the structure.

The spring forces that act on a joint are related to the displacements of that joint by
a 6x6 symmetric matrix of spring stiffness coefficients. These forces tend to oppose
the displacements. Spring stiffness coefficients are specified in the joint local
coordinate system. The spring forces and moments Fj, F2, F3, M, M2 and M3 at a
joint are given by:

(F) [ul 0 0 0 0 0 () (Eqn. 1)
Fr w 0 0 0 0 703
F3 43 0 0 0 u3
VM= 10 0]
M synm. 2o ||
LM3‘ B ERE

where uy, up, u3, r1, rz and r3 are the joint displacements and rotations, and the terms
ul, u2, u3, rl, r2, and r3 are the specified spring stiffness coefficients.

The displacement of the grounded end of the spring may be specified to be zero or
non-zero (e.g., due to support scttlement). This ground displacement may vary
from one Load Case to the next.
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For more information:

» See Topic “Degrees of Freedom” (page 48) in this chapter.
« See Topic “Ground Displacement Load” (page 56) in this chapter.

Masses

54

In a dynamic analysis, the mass of the structure is used to compute inertial forces.
Normally, the mass is obtained from the elements using the mass density of the
material and the volume of the element. This automatically produces lumped
(uncoupled) masses at the joints. The element mass values are equal for each of the
three translational degrees of freedom. No mass moments of inertia are produced
for the rotational degrees of freedom. This approach 1s adequate for most analyses.

-It 1s often necessary to place additional concentrated masses and/or mass moments

of inertia at the joints. These can be applied to any of the six degrees of freedom at
any of the joints in the structure.

For computational efficiency and solution accuracy, SAP2000 always uses lumped
masses. This means that there i1s no mass coupling between degrees of freedom at a
joint or between different joints. These uncoupled masses are always referred to the
local coordinate system of each joint. Mass values along restrained degrees of
freedom are ignored.

Inertial forces acting on the joints are related to the accelerations at the joints by a
6x6 matrix of mass values. These forces tend to oppose the accelerations. In a joint
local coordinate system, the inertia forces and moments Fj, Fo, F3, M1, M2 and M3
at a joint are given by:

(Fp) Jul 00 0 0 0 ()
2 ’ w 0 0 00 ﬁz
Fa|_ w3 0 0 0 ||
"M (T 100|)n .
M2 syn. 0 "2
LM3J 3 r3J

where 11, u2, u3, r1, r2 and 13 are the translational and rotational accelerations at the
joint, and the terms ul, u2, u3, rl, r2, and r3 are the specified mass values.

Masses
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Mass Moment of inertia about vertical axis
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Formulae for Mass Moments of Inertia
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Mass values must be given in consistent mass units (W/g) and mass moments of
inertia must be in WLz/g units. Here W is weight, L is length, and g is the
acceleration due to gravity. The net mass values at each joint in the structure should
be zero or positive.

See Figure 16 (page 55) for mass moment of inertia formulations for various planar
configurations.

For more information:

» See Topic “Degrees of Freedom” (page 48) in this chapter.
» See Chapter “Static and Dynamic Anailysis" (page 63).

Force Load

The Force Load is used to apply concentrated forces and moments at the joints.
Values are specified in global coordinates as shown in Figure 17 (page 57). The
Force Load may vary from one Load Case to the next.

Forces and moments applied along restrained degrees of freedom add to the _
corresponding reaction, but do not otherwise affect the structure.

For more information, see Topic “Degrees of Freedom” (page 48) in this chapter.

Ground Displacement Load

56

The Ground Displacement Load is used to apply specified displacements (transla-
tions and rotations) at the grounded end of joint Restraints and Spring supports.
Displacement values are specified in global coordinates as shown in Figure 17 (page
57). These values are converted to joint local coordinates before being applied to
the joint through the Restraints and Springs.

=*Restraints may be considered as rigid connections between the joint degrees of
freedom and the ground. Springs may be considered as flexible connections between
the joint degrees of freedom and the ground.

Restraint Displacements

If a particular joint degree of freedom is restrained, the displacement of the joint is
equal to the ground displacement along that local degree of freedom. This applies
rcgardless of whether or not Springs are present.

Force Load
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> N

Joint Load Components

Global
Origin

Figure 17
Specified Values for Force Load and Ground Displacement Load

The ground displacement, and hence the joint displacement, may vary from one
Load Case to the next. If no Ground Displacement Load is specified for a restrained
degree of freedom, the joint displacement Is zero for that Load Case.

Components of ground displacement that are not along restrained degrees of
freedom do not load the structure (except possibly through Springs). An example
of this is illustrated in Figure 18 (page 58).

Spring Displacements

The ground displacements at a joint are multiplied by the spring stiffness coeffi-
cients to obtain effective forces and moments that are applied to the joint. Spring
displacements applied in a direction with no spring stiffness result in zero applied
load. The ground displacement, and hence the applied forces and moments, may
vary from one Load Case to the next.
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At the roller support, the vertical component
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in the vertical (U3) direction.
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Ground Displacement

Figure 18

Ground Displacement at Restrained and Unrestrained Degrees of Freedom

In a joint local coordinate system, the applied forces and moments Fy, F2, F3, M},
M> and M3 at a joint duc to ground displacements are given by:
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P,

where ug1, ug2, ug3, rg1, rg2 and re3 are the ground displacements and rotations, and
the terms ul, u2, u3, rl, r2, and r3 are the specified spring stiffness coefficients.

LI ol

The net spring forces and moments acting on the joint are the sum of the forces and
moments given in Equations (1) and (2); note that these are of opposite sign. At a
restrained degree of freedom, the joint displacement is equal to the ground displace-

ment, and hence the net spring force is zero.

For more information:

* See Topic “Restraints and Reactions” (page 51) in this chapter.

* See Topic “Springs” (page 53) in this chapter.
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Joint Constraints

Constraints are used to enforce certain types of rigid-body behavior, to connect
together different parts of the model, and to impose certain types of symmetry
conditions.

Topics
* Overview

* Diaphragm Constraint

Overview

A constraint consists of a set of two or more cuastrained joints. The displacements
of each pair of joints in the constraint are related by constraint equations. The types
of behavior that can be enforced by constraints are:

* Rigid-body behavior, in which the constrained joints translate and rotate to-
gether as if connected by rigid links. The types of rigid behavior that can be
modeled are: -

~ Rigid Body: fully rnigid for all displacements

— Rigid Diaphragm: rigid for membrane behavior in a plane

Overview 59
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— ‘Rigid Plate: ngid for plate bending in a plane
— Rigid Rod: rigid for extension along an axis
- Rigid Beam: rigid for beam bending on an axis

+ Equal-displacement behavior, in which the translations and rotations are equal
at the constrained joints

« Symmetry and anti-symmetry conditions

The use of constraints reduces the number of equations in the system to be solved
and will usually result in increased computational efficiency.

Only the Diaphragm Constraint is described in the chapter, since it is the most
commonly used type of Constraint.

For more information and additional features see Chapter “Constraints and Welds”
in the SAP2000 Analysis Reference.

Diaphragm Constraint

60

A Diaphragm Constraint causes all of its constrained joints to move together as a
planar diaphragm that is rigid against membrane deformation. Effectively, all
constrained joints are connected to each other by links that are rigid in the plane,
but do not affect out-of-plane (plate) deformation.

This Constraint can be used to:

* Model concrete floors (or concrete-filled decks) in building structureé, which
typically have very high in-plane stiffness

* Model diaphragms in bridge superstructures

The use of the Diaphragm Constraint for building structures eliminates the numeri-
cal-accuracy problems crecated when the large in-plane stiffness of a floor dia-
phragm is modeled, w1th membyrane elements. It 1s also very useful in theilateral
(horizontal) dynamic ana1y51s of buildings, as it results in a significant reduction in
the size of the eigenvalue problem to be solved. See Figure 19 (page 61) for an
illustration of a floor diaphragm.

Diaphragm Constraint
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Figure 19
Use of the Diaphragm Constraint to Model a Rigid Floor Slab

Joint Connectivity

Each Diaphragm Constraint connects a set of two or more joints together. The joints
may have any arbitrary location in space, but for best results all joints should lie in
the plane of the constraint. Otherwise, bending moments may be generated that are
restrained by the Constraint, which unrealistically stiffens the structure.

Plane Definition

The constraint equations for each Diaphragm Constraint are written with respect to
a particular plane. The location of the plane is not important, only its orientation.

By default, the plane is determined automatically by the program from the spatial
distribution of the constrained joints. If no unique direction can be found, the
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62

horizontal (X-Y) plane is assumed; this can occur if the joints are coincident or
colinear, or if the spatial distribution is more nearly three-dimensional than planar.

You may override automatic plane selection by specifying the global axis (X, Y, or
Z) that is normal to the plane of the constraint. This may be useful, for example, to
specify a horizontal plane for a floor with a small step in it.

Local Coordinate System

Each Diaphragm Constraint has its own local coordinate system, the axes of which
are denoted 1, 2, and 3. Local axis 3 is always normal to the plane of the constraint.
The program automatically arbitrarily chooses the orientation of axes 1 and 2 in the
plane. The actual orientation of the planar axes is not important since only the
normal direction affects the constraint equations.

Constraint Equations

The constraint equations relate the displacements at any two constrained joints
(subscripts i and j) in a Diaphragm Constraint. These equations are expressed in
terms of in-plane translations (#1 and u2), the rotation (r3) about the normal, and the
in-plane coordinates (x1 and x3), all taken in the Constraint local coordinate system:

ulj = u1i—r3i &x
u2j = uzi + r3i Axi
rii=ri

where Ax1 = x1j — x1; and Axz = x2j — x2i.

Diaphragm Constraint
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Static and Dynamic Analysis

Static and dynamic analyses are used to determine the response of the structure to
various types of loading. This chapter describes the basic types of analysis available
for SAP2000.

Topics
* Overview
* Analysis Cases

« Static Anélysis

I

» Acceleration t.ouds

* Eigenvector Analysis

* Ritz-vector Analysis

* Modal Analysis Results

* Response-Spectrum Analysis

» Response-Spectrum Analysis Results

63
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Overview

Many different types of analysis are available using program SAP2000. These
include:

» Static analysis

* Modal analysis for vibration modes, using eigenvectors or Ritz vectors

* Response-spectrum analysis for seismic response '
These different types of analyses can all be performed in the same execution of the
program, and the results combined for output, with the following exceptions:

» Modal analysis is required in order to perform response-spectrum

* Only one type of modal analysis may be performed in a single run: eigenvalue

analysis or Ritz-vector analysis

For more information and additional features see Chapter “Static and Dynamic
Analysis” in the SAP2000 Analysis Reference.

Analysis Cases

Each different analysis performed is called an analysis case. You assign a label to
each analysis case as part of its definition. These labels can be used to create
additional combinations and to control output.

The basic types of analysis cases are:

» Load Case, or simply Load — a basic spatial distribution of loading, and the
corresponding result of a static analysis

* Mode — an eigenvector or Ritz-vector,-and the corresponding frequency,
resulting from vibration-mode analysis :

» Spec — the basic result of a response-spectrum analysis

You may define any number of each different type of analysis case to be computed
in a single execution of the program.

Linear combinations and envelopes of the various analysis cases are available
through the SAP2000 graphical interface.

For more information:
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» See Topic “Eigenvector Analysis” (page 66) in this chapter.
» See Topic “Ritz-vector Analysis” (page 67) in this chapter.
* See Topic “Response-Spectrum Analysis” (page 71) in this chapter.

Static Analysis

The static analysis of a structure involves the solution of the system of linear
equations represented by:

Ku=r -

where K is the stiffness matrix, r is the vector of applied loads, and u is the vec-
tor of resulting displacements. See Bathe and Wilson (1976).

For each Load Case that you define, the program automatically creates the load
vector r and solves for the static displacements . Each Load Casc may include:

* Self-Weight Loads on Frame and/or Shell elements

* Concentrated and Distributed Span Loads on Frame elements

* Uniform Loads on Shell elements

» Force and/or Ground Displacement Loads on Joints

» Other types of loads described in the SAP2000 Analysis Reference
For more information:

» See Chapter “The Frame Element” (page 9).
* See Chapter “The Shell Element” (page 31).
» See Chapter “Joints and Degrees of Freedom” (page 45).

Acceieration Loads

The program automatically computes three Acceleration Loads that act on the
structure due to unit translational accelerations in each of the three global directions.
They are determined by d’Alembert’s principal, and are denoted mx, my, and m;.
These loads are used for applying ground accelerations in response-spectrum
analyses, and are used as starting load vectors for Ritz-vector analysis. -

These loads  are computed for each joint and element and summed over the whole
structure. The Acceleration Loads for the joints are simply equal to the negative of
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the joint translational masses in the joint local coordinate system. These loads are -
transformed to the global coordinate system.

The Acceleration Loads for all elements are the same in each direction and are equal
to the negative of the element mass. No coordinate transformations are necessary.

The Acceleration Loads can be transformed into any coordinate system. In the
global coordinate system, the Acceleration Loads along the positive X, Y, and Z
axes are denoted UX, UY, and UZ, respectively. In a local coordinate system
defined for a response-spectrum analysis, the Acceleration Loads along the positive
local 1, 2, and 3 axes are denoted U1, U2, and U3, respectively.

Eigenvector Analysis

66

Eigenvector analysis determines the undamped free-vibration mode shapes and
frequencies of the system. These natural Modes provide an excellent insight into the
behavior of the structure. They can also be used as the basis for response-spectrum
analyses, although Ritz vectors are recommended for this purpose.

Eigenvector analysis involves the solution of the generalized eigenvalue problem:
(K-Q*M] D=0

where K is the stiffness matrix, M is the diagonal mass matrix, Q2 is the diagonal

matrix of eigenvalues, and @ is the matrix of corresponding eigenvectors (mode
shapes).

Each eigenvalue-eigenvector pair is called a natural Vibration Mode of the struc-
ture. The Modes are identified by numbers from 1 to n in the order in which the
modes are found by the program.

The eigenvalue is the square of the circular frequency, w, for that Mode. The cyclic
frequency, f, and period, T, of the Mode are related to @ by:

You may specify the number of Modes, n, to be found. The program will seek the
n lowest-frequency (longest-period) Modes.

The number of Modes actually found, », is limited by:

Eigenvector Analysis
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» The number of Modes requested, n

* The number of mass degrees of freedom in the model

A mass degree of freedom is any active degree of freedom that possesses transla-
tional mass or rotational mass moment of inertia. The mass may have been assigned
directly to the joint or may come from connected elements.

Only the Modes that are actually found will be available for any subsequent
response-spectrum analysis processing.

See Topic “Degrees of Freedom” (page 48) in Chapter “Joints and Degrees of
Freedom.” -

Ritz-vector Analysis

Rescarch has indicated that the natural free-vibration mode shapes arc not the best
basis for a modc-superposition analysis of structurcs subjccted to dynamic loads. It
has been demonstrated (Wilson, Yuan, and Dickens, 1982) that dynamic analyses
based on an special set of load-dependent Ritz vectors yield more accurate results
than the use of the same number of natural mode shapes.

The reason the Ritz vectors yield excellent results is that they are generated by
taking into account the spatial distribution of the dynamic loading, whereas the
direct use of the natural mode shapes neglects this very important information.

The spatial distribution of the dynamic load vector serves as a starting load vector
to initiate the procedure. The first Ritz vector is the static displacement vector
corresponding to the starting load vector. The remaining vectors are generated from
a recurrence relationship in which the mass matrix is multiplied by the previously
obtained Ritz vector and used as the load vector for the next static solution. Each
static solution is called a generation cycle.

When the dynamic load is made up of several independent spatial distributions, each
of these may serve as a starting load vector to generate a set of Ritz vectors. Each
generation cycle creates as many Ritz vectors as there are starting load vectors. If a
generated Ritz vector is redundant or does not excite any mass degrees of freedom,
it 1s discarded and the corresponding starting load vector is removed from ail
subsequent generation cycles.

SAP2000 uses the three acceleration loads as the starting load vectors. This pro-
duces better response-spectrum results than using the same number of eigen Modes.
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Standard eigensolution techniques are used to orthogonalize the set of generated
Ritz vectors, resulting in a final set of Ritz-vector Modes. Each Ritz-vector Mode
consists of a mode shape and frequency. The full set of Ritz-vector Modes can be
used as a basis to represent the dynamic displacement of the structure.

Once the stiffness matrix is triangularized it is only necessary to statically solve for-
one load vector for each Ritz vector required. This resuits in an extremely efficient
algorithm. Also, the method automatically includes the advantages of the proven
numerical techniques of static condensation, Guyan reduction, and static correction
due to higher-mode truncation.

The algorithm is detailed in Wilson (1985).

When a sufficient number of Ritz-vector Modes have been found, some of them
may closely approximate natural mode shapes and frequencies. In general, how-
ever, Ritz-vector Modes do not represent the intrinsic characteristics of the structure
in the same way the natural eigen-Modes do. The Ritz-vector Modes are biased by
the starting load vectors.

You may specify the total number of Modes, n, to be found. The total number of
Modes actually found, n, is limited by:

* The number of Modes requested, n

* The number of mass degrees of freedom present in the model

* The number of natural free-vibration modes that are excited by the starting load

vectors (some additional natural modes may creep in due to numerical noise)

A mass degree of freedom is any active degree of freedom that possesses transla-
tional mass or rotational mass moment of inertia. The mass may have been a531gned
directly to the joint or may come from connected elements.

Only the Modes that are actually found will be available for any subsequent
response-spectrum analysis processing. v

See Topic “Degrees of Freedom” (page 48) in Chapter “Joint Degi‘-:ées of Freedom.”

Modal Analysis Results

68

Various properties of the Vibration Modes are available for printing from the
SAP2000 graphical interface. This information is the same regardless of whether

you use eigenvector or Ritz-vector analysis, and is described in the following
subtopics.

Modal Analysis Results
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Periods and Frequencies

The following time-properties are given for each Mode:

Period, T, in units of time

Cyclic frequency, f, in units of cycles per time; this is the inverse of T

Circular frequency, , in units of radians per time; w =2 f

» Eigenvalue, 002, in units of radians-per-time squared

Participation Factors -

The modal participation factors are the dot products of the three Acceleration Loads
with the modes shapes. The participation factors for Mode n corresponding to
Acceleration Loads in the global X, Y, and Z directions are given by:

fxn = (PnTﬂmx
T

fyn=on" my

fin = (PnT m;

where @ is the mode shape and my, my, and, m; are the unit Acceleration Loads.
These factors are the generalized loads acting on the Mode due to cach of the
Acceleration Loads. They are referred to the global coordinate system.

These values are called “factors” because they are related to the mode shape and to
a unit acceleration. The modes shapes are each normalized, or scaled, with respect
to the mass matrix such that:

T
o Mon=1
The actual magnitudes and signs of the participation factors are not important. What
1s important is the relative values of the three factors for a given Mode.

Participating Mass Ratios

The participating mass ratio for a Mode provides a measure of how important the
Mode is for computing the response to the Acceleration Loads in each of the three
global directions. Thus it is useful for determining the accuracy of response-spec-
trumm analyses.
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70

The participating mass ratios for Mode n corresponding to Acceleration Loads in
the global X, Y, and Z directions are given by:

()’
Pxn= M;
2
_ G
Pyn My
)
Pd’! e Mz _

where fxn, fyn, and f, are the participation factors defined in the previous subtopic;
and Mx, My, and M; are the total unrestrained masses acting in the X, Y, and Z
directions. The participating mass ratios are expressed as percentages.

The cumulative sums of the participating mass ratios for all Modes up to Mode n
are printed with the individual values for Mode n. This provides a simple measure
of how many Modes are required to achieve a given level of accuracy for ground-
accelerauon loading. '

If all eigen-Modes of the structure are present, the participating mass ratio for each
of the three Acceleration Loads should generally be 100%. However, this may not
be the case in the presence of certain types of Constraints where symmetry condi-
tions prevent some of the mass from responding to translational accelerations,

Total Unrestrained Mass and Location

The total unrestrained masses, Mx, My, and Mz, acting in the global X, Y, and Z
directions are given.

These masses may differ even if the three translational masses assigned to each joint
are equal, since the restraints for the three translational degrees of freedom ata joint
need not be the same. -~ -

/

The locations of the centers of mass for My, My, and M are given with respect to
the global origin. These can be used together with the mass values to determine the
moments caused by the Acceleration Loads.

Modal Analysis Results
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Response-Spectrum Analysis

The dynamic equilibrium equations associated with the response of a structure to
ground motion are given by:

K u(t) + C u(t) + M u(t) = my ugx(t) + my ugy(t) + mz ug(t)

where K is the stiffness matrix; C is the proportional damping matrix; M is the
diagonal mass matrix; u, u, and u are the relative displacements, velocities, and
accelerations with respect to the ground; myx, my, and m are the unit Acceleration
Loads; and gy, Ugy, and ug; are the components of uniform ground acceleration.

Response-spectrum analysis seeks the likely maximum response to these equations
rather than the full time history. The earthquake ground acceleration in each
direction is given as a digitized response-spectrum curve of pseudo-spectral accel-
eration response versus period of the structure.

Even though accelerations may be specified in threc directions, only a single,
positive result is produced for each response quantity. The response quantities
include displacements, forces, and stresses. Each computed result represents a
statistical measure of the likely maximum magnitude for that response quantity. The
actual response can be expected to vary within a range from this positive value to
its negative.

No correspondence between two differcnt response quantities is available. No
information is available as to when this extreme value occurs during the seismic
loading, or as to what the values of other response quantities are at that time.

Response-spectrum analysis is performed using mode superposition (Wilson and
Button, 1982). Modes may have been computed using eigenvector analysis or
Ritz-vector analysis. Ritz vectors are recommended since they give more accurate
results for the same number of Modes.

Any number of responsc-spectrum analyses can be performed in a single execution
of the program. Each analysis case is called a Spec, to which you assign a unique
label. Each Spec can differ in the acceleration spectra applied and in the way that
results are combined.

The following subtopics describe in more detail the parameters that you use to
define each Spec.
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Local Coordinate System

Each Spec has its own response-spectrum local coordinate system used to define
the directions of ground acceleration loading. The axes of this local system are
denoted 1, 2, and 3. By default these correspond to the global X, Y, and Z directions,
respectively.

You may change the orientation of the local coordinate system by specifying a
coordinate angle, ang (the default is zero). The local 3 axis is always the same as
the vertical global Z axis. The local 1 and 2 axes coincide with the X and Y axes if
angle ang is zero. Otherwise, ang is the angle in the horizontal plane from the global
X axis to the local 1 axis, measured counterclockwise when viewed from above.
This is illustrated in Figure 20 (page 72).

Response-Spectrum Functions

A Response-spectrum Function is a series of digitized pairs of structural-period and
corresponding pseudo-spectral acceleration values. You may define any number of
Functions, assigning each one a unique label. You may scale the acceleration values
whenever the Function is used.
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ang
2
ang
. X ang
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y

Figure 20

Definition of Response Spectrum Local Coordinate System
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Specify the pairs of period and acceleration values as:
t0, f0, t1, f1,t2,£2, ..., tn, fn

where n + 1 is the number of pairs of values given. All values for the period and
acceleration must be zero or positive. These pairs must be specified in order of
increasing period.

Response-Spectrum Curve

The response-spectrum curve for a given direction is defined by digitized points of
pscudo-spectral acceleration response versus period of the structure. The shape of
the curve is given by specifying the name of a Response-spectrum Function.

If no Function is specified, a constant function of unit acceleration value for all
structural periods is assumed.

The pseudo spectral acceleration response of the Function may be scaled by the
factor sf. After scaling, the acceleration values must be in consistent units. See
Figure 21 (page 73).
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Figure 21
Digitized Response-Spectrum Curve
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The response-spectrum curve chosen should reflect the damping that is present in
the structure being modeled. Note that the damping is inherent in the response-spec-
trum curve itself. It is not affected by the damping ratio, damp, used for the CQC
or GMC method of modal combination, although normally these two damping
values should be the same.

If the response-spectrum curve 1s not defined over a period range large enough to
cover the Vibration Modes of the structure, the curve is extended to larger and
smaller periods using a constant acceleration equal to the value at the nearest
defined period.

Modal Combination

For a given direction of acceleration, the maximum displacements, forces, and
stresses are computed throughout the structure for each of the Vibration Modes.
These modal values for a given response quantity are combined to produce a single,
positive result for the given direction of acceleration using one of the following
methods. Use the parameter modc to specify which method to use.

CQC Method

Specify modc = CQC to combine the modal results by the Complete Quadratic
Combination technique described by Wilson, Der Kiureghian, and Bayo (1981).
This is the default method of modal combination.

The CQC method takes into account the statistical coupling between closely-spaced
Modes caused by modal damping. You may specify a CQC damping ratio, damp,
measured as a fraction of critical damping: 0 < damp < 1. This should reflect the
damping that is present in the structure being modeled. Note that the value of damp
does not affect the response-spectrum curve, which is developed independently for

.an assumed value of structural-damping. Normally these two damping values should

be the same.

"
If the dumping is zero, this method degenerates to'the SRSS method.

GMC Method

Specify modc = GMC to combine the modal results by the General Modal-Combi-
nation technique. This is the same as the complete modal combination procedure
described by Equation 3.31 in Gupta (1990). The GMC method takes into account
the statistical coupling between closely-spaced Modes similarly to the CQC

Response-Spectrum Analysis



Chapter Vli Static and Dynamic Analysis

method, but also includes the correlation between modes with rigid-response
content.

As with the CQC method, you may specify a GMC damping ratio, damp, such that
0 <damp < 1. Greater damping increases the coupling between closely-spaced
modes.

In addition, the GMC method requires you to specify two frequencies, fl1 and f2,
which define the rigid-response content of the ground motion. These must satisfy
0 <fl < f2. The rigid-response parts of all modes are assumed to be perfectly
correlated.

The GMC method assumes no rigid response below frequency f1, full rigid response
above frequency f2, and an interpolated amount of rigid response for frequencies
between fl and f2.

Frequencies f1 and f2 are properties of the seismic input, not of the structure. Gupta
defines f1 as:

_ SAmax
27 SVmax

where SAamax 1s the maximum spectral acceleration and Svmax 1s the maximum
spectral velocity for the ground motion considered. The default value for f1 is unity.

Gupta defines f2 as:

1 2

where fr is the rigid frequency of the seismic input, i.€., that frequency above which
the spectral acceleration is essentially constant and equal to the value at zero period
(infinite frequency).

Others have defined f2 as:
2 =fr

The default value for f2 is zcro, indicating infinite frequency. For the default vatue
of 2, the GMC method gives results similar to the CQC method.
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SRSS Method

Specify mode = SRSS to combine the modal results by taking the square root of the
sum of their squares. This method does not take into account any coupling of Modes
as do the CQC and GMC methods.

Absolute Sum Method

Specify modc = ABS to combine the modal results by taking the sum of their
absolute values. This methoed is usually over-conservative.

Directional Combination  —

For each displacement, force, or stress quantity in the structure, modal combination
produces a single, positive result for each direction of acceleration. These direc-
tional values for a given response quantity are combined to produce a single,
positive result. Use the directional combination scale factor, dirf, to specify which
method to use.

SRSS Method

Specify dirf = 0 to combine the directional results by taking the square root of the
sum of their squares. This method is invariant with respect to coordinate system,
1.e., the results do not decpend upon your choice of coordinate system when the given
response-spectrum curves are the same. This is the recommended method for
directional combination, and is the default.

Absolute Sum Method

Specify dirf = 1 to combine the directional results by taking the sum of their
absolute values. This method is usually over-conservative.

Scaled Absolute Sum Method

Specify 0 < dirf < 1 to combine the directional results by the scaled absolute sum
method. Here, the directional results are combined by taking the maximum, over al}
directions, of the sum of the absolute values of the response in one direction plus
dirf times the response in the other directions.

For example, if dirf = 0.3, the spectral response, R, for a given displacement, force,
or stress would be:

R = max (E], Ez, E3)
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where:
El =R1+ 0.3 (R2+ R3)
R2=R2+0.3 (R +R3)
R3=R3+0.3 (R1+R2)
and R], R2, and R3 are the modal-combination values for each direction.

The results obtained by this method will vary depending upon the coordinate system
you choose. Results obtained using dirf = 0.3 are comparable to the SRSS method
(for equal input spectra in each direction), but may be as much as 8% unconservative
or 4% over-conservative, dcpending upon the coordinate system. Larger values of
dirf tend to produce more conservative results.

Response-Spectrum Analysis Results

Certain information about each response-spectrum analysis is available for printing
from the SAP2000 graphical interface. This information is described in the follow-
ing subtopics.

Damping and Accelerations

The modal damping and the ground accelerations acting in each direction are given
for every Mode. The damping value printed for each Mode is just the specified CQC
or GMC damping ratio, damp.

The accelerations printed for each Mode are the actual values as interpolated at the
modal period from the response-spectrum curves after scaling by the specified value
of sf. The accelerations are always referred to the local axes of the response-spec-
trum analysis. They are identified in the output as U1, U2, and U3.

Modal Amplitudes

The response-spectrum modal amplitudes give the multipliers of the mode shapes
that contribute to the displaced shape of the structure for each direction of Accel-
eration. For a given Mode and a given direction of acceleration, this is the product
of the modal participation factor and the response-spectrum acceleration, divided
by the eigenvalue, 0)2, of the Mode.
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The acceleration directions are always referred to the local axes of the response-
spectrum analysis. They are identified in the output as U1, U2, and U3.

For more informdtion:

» See the previous Subtopic “Damping and Acceleration” for the definition of the
response-spectrum accelerations.

» See Topic “Modal Analysis Results” (page 68) in this chapter for the definition
of the modal participation factors and the eigenvalues.

Base Reactions

The base reactions are the total forces and moments about the global origin required
of the supports (Restraints and Springs) to resist the inertia forces due to response-
spectrum loading. These are printed for each individual Mode after performing only
directional combination, and then summed for all Modes after perforrmng modal
combination and directional combination. '

The reaction forces and moments are always referred to the local axes of the
response-spectrum analysis. They are identified in the outputas F1,F2,F3,M1, M2,
and M3.
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