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EVALUACION DEL CURSO

®

CONCEFTQ EVALUACIDN

APLICACION INMEDIATA OE LOS CONCEPTOS EXPUESTCS
CLARICAD CON QUE SE EXPUSIERON LOS TEMAS
GRADO DE ACTUALIZACION LOGRADO CON EL CURSQO
CUMPLIMIENTO .DE LOS GEJETIVFJS DEL CURSO
COHTINUIDAD' EN LOS TEMAS DELLEUHSU jl
CALIDAD DE LAS NOTAS DEL CURSC
GRADC DE MOTIVACION LOGRADO CON EL CURSQ

ESCALLA DE EVALUACION DE | 0




1.

éQué le parecib el ambiente en la Divisidn de Educacifn Continua?

MJY AGRADABLE

1 AGRADABLE

DESAGRADABLE

Medio de commicacifin por el que se enterd del curso:

2.
PERIODICOD EXCELSIOR PERIODICO NOVEDADES
AMUNCIO TITULADG DI ANUNCIC TITULADO DI FOLLETO DEL CURSO
VISION DE EDUCACICHN VISION DE EDUCACION
CONTINUA CONTINUA
CARTEL MENSUAL RADIO UNIVERSIDAD COMINICACTION CARTA,
TELEFONO, VERBAL,
ETC.
REVISTAS TECNICAS { FOLLETO ANUAL | CARTELERA UNAM "LOS GACETA
UNIVERSITARIOS HOY* UNAM
3. Medio de transporte utilizado para venir al Palacio de Minerfa:
AUTOMOVIL METRO OTRO MEDIO
PARTIQJILAR

s,

4. (Qué carbios haria usted en el programa para tratar de perfeccionar el

curso?

iRecomendaria el curso a otras personas?

51 MD




6. &Qué cursos le gustaria que ofreciera la Divisién de Educacién Continva?

7. La ¢coordinacién acadSmica fue:

EXCELENTE BUENA REGULAR MALA

8. 51 estd interesado en tomar algln curso intensivo iCufl es el horario .-

mis conveniente para usted? ' N
LUNFS A VIERNES | LURES A —TUNES, MIERCDLES | MARTES ¥ JUEVES - |
DE 9 A13H. Y VIERNES BE Y VIERNES DE DE 18 A 21 H. '
DE 14 A 18 H. 17 A 21 H. 18 A 21 H,

(CON COMIDAS)

VIERNES DE 17 A 21 M.l VIERNES DE 17 A 2 OTRO
Al

SABADCS DE 9 A 14 H, | SABADOS IE ©
DE 14 a 18 H.

1 H.
3Y

9. iQué servicios adicionales desearfa que tuviese la Divisisn de Educacibn
Continua, para los asistentes?

10, Otras sugercncias:
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FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M.

F

IX CURSO IWTEBNACIONAL DE INGEHIERIN STSMICA *

DISERD SISMICO DE DDIFICIOS

TEMA I

CCHMPORTAMIENTD DE MATERTALES Y ELCEMENTOS
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L= respuests siwnice de ura eatpacfura depende de s caracterfsticas cu.ngnl
A= formas it amta cAigis dindmicas altarmalias,
La fimoreafla :I.n':l"tiu en los peglamentos de disefic wdnite qur 1as estncty-
Fax n:brqna-m rl mtcwaln de ::::rportnnimm eldatico hajo el eficto Al ela
™ de disey, Interesa por tmw el armmrtaniento hasta la n.pl,ura

La resprucabts g le estructurs goplets doporde o6 1a de los eloontos  que
13 arpoeen yoesta de la do las vecclonas y de lod matertales, "En necesa~
rio entoroes Coneer law relacionog es fonrzo=ce SSTaciin de 1og pringipa-

N lea rateclales ;r elofrontos tatoacturalieg,
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« mlacidn carga-deformacidn,
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tha relagitn carga-doefopmacitn tfplca ante cargd Fenotdnlcamente crecients
o ruentra en Ja [lg 1. Lew parieriros de la CUrva quo Lnteredan son rigl-
- n‘:.l.u:'rcia y datllidyd. De la rigideg djerdn o solo las deformae
clonea 'f:p.m va a preacntar la egtrocturs bajo mma accide dada, simo tonblin
la oyttt o 18 acclin 2fEmica que cebo wa & 'r.-a;mr quo sexratar. e la
ductd ] depervir SAchCislrrnte la capacidad or disipar 13 energia del mim
. Para mrtoe materiales e vl fda U mll:&cn‘f elastigistica de la

FLa

. W .

El factor de duetilidad aum pa 1a rodlds Pds oomth de 1a ductl Lidads
wn meterial frfgll tlene factor do duct il cfTCanD 4 uno, OTD por ejeme
plo 4l dncrers o eforzals sujets & tl:.'ﬂﬂ-i-."n: &1 afrro da goacks estroctursl
pade alearar factores do ductilidad muporions a 20. "
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La &.:uudsd‘ de une entructurd oo Bt e junto 9 gmcta lrenbe mucho menoe
que e oot idad loon? gue puede domares] ber una seocifoe Sopendn el nire
I de pocciones QU etrm & fluencla satea del aolapno de 1a eatructurs,

]
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. tanto o arorf igadrdento histerftico, Fig 4.

fig 2,
e glabn]y para Jmrar un factor de doctilidas qlckal sl s requiepe que
lam weecitews Individuales tongan ductilidades grande-s y gue en el mocandsmo
Gr oolapao de la estructura intsrvenga ¢l magor Miwro poslble do grclculs-

roiongs pliaticas, ..

date repeticiones of carges altemadas la relacifo caurgedefootaciin e mom
difica en forme w9 Importante mienbras mly se scbrcpase ¢l Lntemols "ELds
fieo™ v omportamionts, fig X, Las r:.u.rva.l descrndentes {de doscargal di-
fleren cady vez mis do las de carga y sa forman “fazo4® © ciclos histerétd-
s, Lo respuaroia signica dponde fondamentaleents dol Erea Incluids en Lowm
lazos histrrticos quer defing la cneogla disipads por la e_*str{ucturn‘r p::.r

- . -
En aloerw materiales y en clertos plemontos pstructuraley las ouxvas his-

torEticas se awrcian a las de v comportamientg efasfapidatics perfects,
Eig 30, on log e 13 cune parn ol primer clclo de cams se mtln-.-e apro
eiradronts aonstnts ante receticiones e Ciclos ¥ Be bierse s gran capa
cidard o digfpacidn i eromfa a trawdis de cloles histerdtiore estatileos,
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Ctroes materiales G Jigar botlfa a ciclos higbsrCricdy establed (a0 oon

mna foma rxlicalmmig distista & 13 del prirer €icle ¥ o fncluye un Area
mcho Ml e La (e Be bt mnoun Surjortaments elutq,lﬁ.stim fig X3

. firaltrnle en Obros Caraes 5o tlone an deter furn pu:-grﬂlw e ric'ln:'lﬂ:l: y e

slstencla, fig Je g Itpresintd uh dafio iroew rnh;e en la ts-t_n::'t.ura y una
redatifn piogresive U0 po capaoidat do absonritn o encmia. *
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e ban proylarsto divwersos moekrles thoridad del oogortanlento histerfico,
loa quales go rrplesn pace estidisr el ooportamients dindmlos nd Ilmal da
eatructurag {Hising., Ramiepg-Chgowxd, Trillinear, etcl.
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na £3 sufiehmbe pars definir el n:.rwrt..;n.lmm sfoion ya o= & A ripmo
fﬂctmr - L T SR ptu,'-r:n eorrougaondar capacdadoy myy d.llt!.ntu Oy ind
mci-_'n de pirgla,
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Qrfoftanients srte cargas AinSnicas ¥ estSticass Lo mayorfa de Yos sste”
dice achre 2l au-'ponmimm Irefdstion de esiructurad 52 han realiads oo
AT mite pocod ciclos de cargs eptdtlca altemadas. Se ha cordtderao
imq-l'ﬂtnﬂmrhm“nqm al coportarlento ante cargas
dﬁﬂﬂm;mhqﬂqummqup&mmm_ﬂsti
. R . . i, -
L, . E#npdwmtﬂ de maleadnded |medido en Laprelimoned pafdndat]
_ -
al Conchels adrplt |ref 2 pp §5 & 150
- 'l
La curva ﬂ" ar-l m:mu':[m ¥ terétAn, Elg 5, ruratra Un eorpoctansnto
fe3911 e utm cascd.  Las doforracicren de falla son pegefias. EL mlem—
srictalonto cama ch..:imu do Lo linosildsd & partic oo u LIS ¥ pro
d:.ne delormacicred Jrvervcreibles,
- r . i
Efeedy de L8 welocidad de carge, §éq #, MTemes la pecistancia y 1a rigi-
oz, pro dalone lu A‘l’tll'"-!:in-nd-l ae falla, ¥ virlve s ':.ir.-u el on
Fertanfonta, il .

&
[ d - .

Edecte del tauﬁ-{n#m{;:néa en ef concrels (wmr pef ) Ig 20 a X)), Al agmentar
€l 250l de oot {nmdents Lrentan t.u.n.l:o la relht.mcla oro la capacidad
de delzmacitn, fig T lom ms'jlwh! & f.ﬁs-!,nea A crpeeatin triaxtsl son
extraralabilcg para sl catuiis &l efpsto del continedecto poopdrelonsds poT
el refipraa transvraal, L diferchela dr eficactd do un runche capital y

de eStrifen so nutates on 14 £flg Th, Con Osplral puer incnamtarse cesis

tercis y darttlidad; an ﬂt.ribun sl ductilidad, pero en Iarm l.'l.d'nru'ir

gt oon up.ral.
Efrcto de b4 kepedicdin de carya, .{t'g' 14 paca trieticiones e funrzos alkos
0 copresitin £l oxwrnts mo grfinads e diteriols Tapldxamite,
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k) *oACeNd pdlwitlondl, dy tefuenie ¥ de pregfernze {rel 4 pp 42 oa 1)
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tante, E@ esfucrza do [luncia (redl o spansnts] surenta o o] amtenido
do earbore v pueda Intremontarse por 3 redutifn de Area ¢ for torclde
efectusds en frip, Flg 5. La pesera de flancia se plerde & medida que au
ponta £y a1 se trabaja e frfo. La relactn '1-;”1 ¥la € dimguyen
Al mrvnpar frl+ Los factooes de Avtilildst s g lorprd grandes, seonden
At 18 atn para los soeroe menos Ofctiles,

. “ oFg way
i g ' -

El pfecto (i la wlocidad & samga on In mlstm:.ll ¥y J.a amua.-d -
poo drportants, .
= Fl
hote: gl efecta de ca.r'qm nltrrna-u qum ucc-d-:n 1a Il-.n:rr_in, el 1tm1uu -
proporclonalidd sa redun ¥ la ¥ f- e hice mia mkmdaad.l lefecto de
Bauachingre} ) lom cicios son may cotabled y fo mestIsn detertom (t1g 10y,
c}t ﬂLiu‘; mricncalesd . - ’
'* P - y [
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En la mmﬂeﬂa vartsa macho ansg-l.h 1ow mt.eriaiu que la ooppaegan {p:.ez.u
Y morteron) . Lu fig 11 n-u:era Algandd curvas t_rplu-:u paza m;mrn;rﬂa,
ref 5. EL omuttanicnto #n gonoral mey frﬂqﬂ; cdpwclalmonte cuanda 58 o
Plean Matoriales de alta ruht.mcu. El crrportanisnts ante catghs altep-
AL rueatra n doteriond wotal a hm gue SE cumte o oun uru-m Bale—
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Lag pripjedwis de la midtsd varfem segin la eﬁ-:éiu. la dmsidad, el oxLe
nide &2 feedyd y oson muy sonsibles a la velocidsd da lplimclm do 1a gar-
gn, fig 17, El eala e falla dol matetlal es moy fra.gll -:u.u—qm las Edt Tt
tu9 de madors pueslion tenor alta dis{pscion 90 ore n;{n i ose doeallan adoo o
dvenite laa whicnes {wr copltuld corraapaediented ,
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reforzadn e ghéleve 2 partic &0 lam hipfiteaia bialess del coportamiento
doloonerets o Reoorpreplfn, Le curvas de la D1y 11 mestran ]a in-
flu=eta pn la resistorefs ¥ 1o ductilided dn las cuintlad de aceio &0 ben
slon y coprealfn o wy reldtldn con la cuwntia balarrada.  Se otne e g
ol L3 cunila de refinran Jn tensitn oa oy Inferier a la balascewly e obe
tj_g:rn:",.'l‘ql’ﬂ.l‘l-'l."ﬂ dustilidalcs orrparables & las del saerol. B reloelis 1=
corpresifn o8 & gTan Sy o lnooatar Ja duetilidad. El efecin del re
Furrrn trangeraal m 1 relaclie rovnbo curvatura de vigas me wo on la flg o,
14, *El corfinmlets i cate proporelomd mrents 1 ductilidsd oaando 18
£31ls en ovrcana a la bilameal " ) -

- -

¥ ! -
] Flerpeormptraddnn  La relacidn rorento ourvatura poede calcularse

an el wlao proctictemty g para elorntos en flodba, 13 doctdiidad o
poke Aol nlwel de camps axial {fig 15). Fara falla o oxryToFidn 18 ducti-
11dad es casi nula a heres que se cuntd mn mefinariento irportante, fig
16. Fara [alla de temelin me Yome cloria ductilidad, poro sols ;n-;r..-. carmas

exiales oLy [erpoild eata of Impwmrtante, B o
£ s . . e :
c T . E{rcle df gangds Aepefidas en eferenios te ffrzocompapiddn: En

texddn l!"'rlh: y on ouwtfas bajhs e Acern el corrtamients pg cuaiitati
VEmie o el el ateror gran guctilidyd y pooo detriforon Puaeds prt'l.?!‘cit
e con Damd apreelmotlfn cploands 1as Ripftegls pRrd QoeeTetd on [laxoorme
presifn. Ll detrriore oowre sclto pard deformaciones my altas debld. al pan
do dol amrrn o oapreaide, Lo degradociin o3 melo mopor cuind: hay eafior
on cortarten altos’sn Jaw seocionen eriticea [artiowlazionres plfaticas) o
tartisn cudeedy may poalblided dn doslifomiento de Jas herras per adberencla,
wor fig 11, Igmrtanted cfbutics al perpocto han slde realizados on
Brr¥eley [ief B}, y o0 tera Iolamds, Se reomiendin eatrlbod @em espacis
&w para eitar pawdeo de torras ¢ rars oonfloas el omELeto, allas cuantiag
de AT de corpreeitn y desprociar la oomtrilaeitn dol oocreto a la resis
tevia e ootiste,  Enoel tomn de estructwas de goncrebo a2 tratard oo
o cerdlle cats punta.

Cuardo b cargas axlales lrpoctantes In dackilided es Baja y e detecriom
mte eprticifn o cargan 8 irportanste, fig 17c.

d} . Covionty, Irtaidn o adhprenciz, EL modo de falla snte cortants
y toralfn o5 nobtarente fr83ily afn cuands exista refierzo trangversal me
gana poca ductilided v ol deterorm es moy rijplds,  Alge similar ea el come
portlents cuarvly hay problovs d- aderencia, Por tanto detrn torares
fartores de poguridsd noyores omrra estos oot gque enkrd Flewidn.

12 Efementos di Cencrele prpafonzads [wer ref 7 pp 49 o 21
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R mﬂrta.-imw nodlfiere myde dgol cefortsd i ponden aloantscwe 1an nis-
pom Auckilidades slerpre gt 1a puantla ge oefinrzo bos baja g = Q. En ¥ l.'l.
Miwel (k3 garga vertleal tarbidn, El adndtlr quo ante ol #isfo de discho flu
ya pl aoero e presfuerzo o3 dabatible, panque ol flups Bo plende el presfuar
20 y ox AIfIcA] restagrario.
Artp cargas republing el Srportomionto o3 digtintor f1g 18] ae time mucho
mente distipacitn de enesyfa; pOC tants pITa realstir W MiGO slsTO B4 Fes
quirre myor Teslptencid © raydr deforracifn Lnelistica guo on aTTetd T8
forgads, fig 19, wr

- ) . . - " . . -
El emrlec 48 olomaitos gobinues presforzados es podd amaal.
- o

13 Frementeon de acesr cifauciurad (ver mmf 8 125 5 15%) )

El corportamiento on Elexids e3 pumarente dictil, pero la doctilidad pacde
wepap afeclida por pardd lomal oopandos laternl despads de 13 Eluencis,
[ig 0. [:1 efocie de onachlingor ‘buaviza o] acero y 1o haoe w3 proponso
al pamdoo. II-!-_u' g restolngly Lag diesaiones de s secclones para asequ
Tar la ptastificacion total 3in g oaTed p-'l'-dn:r O oleear Atiezxhores po
{3 nswucjmins. Ve [ONCE OO Wetan, & :F:n mhmm 1o capagidad de mm::iﬁ-n
L] m.ry reducidy,  La prictica peorrondalile e sobrpdisefar las mimr-u o
FERLa gu 1as articulacioes pliyticas s forrn en las vigas,

Antp gargas slirrnoiu loa clclps son My entables (] no hay probiems de
pawka] 7 tay gran dlelpacitn oe gmnogfa, [ig I1.
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1, MARCOS SUJETOS A FUERZAS LATERALES

“n el disefic sismico es importante ¢l andlisis de narcos de edificios sujetos
a fuerzas laterales y el cdlculo de sus rigideces., Este capitulo describe e
ilustra con ejemplos los principales métodes aproximados y exactos de anélisis
€ldstico cuya aplicacidn es practica en problemas usuales. Se incluye En ca-
da caso un resumen de las hiptesis de partida, a fin de permitir el juicio so
bre la aplicabilidad a cada prablema.éuncreta.

Sa2 hace énfasis en los métodos maitriciales y en los 5implificadn5.‘purque en

la actualidad, cuando se requieren resultados exactos, se pueden ennlede con 13
cilidad procedimientos matriciales, debido a ls rdpida y creciente ¢ifusién el
uso de computaderas grandes y peguedas. Los métodos simpiificados son utiles
en las etapas preliminares de andlisis y dimensionamiento, permiten tanbién veri
ficar si no se han cometido errores arvesas al enolear MEL0dos mds [recCisos, €n

especial, programas de computidora.

En los ejemplos se analtiza por cada método prupﬁestc e} marco de la fig 1.1.

. -



1.1

+

[ g%

Métodos apnaxfmadaa

Se describen a continuacién métodos aplicables a marcos en 10s que son desnre-

ciazbles 1os efectos de las deiormacianes asiales de 1os miombros. En estos meto

dos se entiende por rinidez, K, Je un miemhre el cocienze de su motento ae inercic enire

1.1.1

Mélodo de Bowman _ su lopgitud,

Como resultado del estudip de un gran ndmero de marcos resuelios por mélodos

"exaedos” se ha propuesto un mdtodo aproximade de acuerdo con las siguicntes

hip6tesis. {ref 3, 4):

1.

Los puntos de inflexifn en 1as vinas exteritres se encueniran

a 0.55 de su claro, & partir de su extremo exterior. En wvinas
interiores, el punio de inflexidn se encuentra en el cenire del ¢l
r0, excepto en la crujfa central cuando el nizero de crujfas es
impar, o en las cos centrales si es par. En zstas crujies Ta po
sicidn de puntos de inflexidn en Tas viacas esid ferzade pov con

diciones de simetria’y equilibrio.

Los puntos de inflexibn en las coluanas del primer entrepiso se
encuentran a 0.50 de su altura, a partir de la base.

En marcos de dos o mds, tres o mds, ¢ cuatro o més entrepisds,
respectivamente, los puntos de infliexidp en las coiumnzs de los
entrepisos d1timo, penlltimo y antependitime, respectivaemente,

se encueniran a 0.65, 0.60 y 0,55 de la aliura correspondiente,

g partir del extremp superier, En edificios de ¢incd o wmds en-
trepisos, 1os puntos de inflexifén en Columnzs para las cuales no

se ha especificado 1a posicién se encuentran en el centrs de sy i

tura.
Esto se resume graficamente en la fig1.2.

La fuerza cortante de cada entrepiso se distribuye en la forma

L)

siguienta,
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En el primer entrepiso:
Una fuerza cortante iqual a )
N - 0,5 -

V¥ o=
5 oons

s distrmibuye directamente entre las columnas grﬂpﬂrciuﬁalmente
a sus rigideces, la fuerza Fartante v£ =V - V. s€ distribuyﬁ
entre las crujfas proporcionalmente a ls rigidez de 1a viga Vi
que jas 1imita en 1a parte superior, La cortantie de cada crujia
se distribuye en partes igualcs entre las dos columnas gue la
1imitan.

En pisos superiores:

Ina fuarza cortante

H__.z v'

A ES!
se distribuye directagente entre las coiumpas. La cortante
Ut =V . \t se distribuye entre Jas crujias como se hizo para

planta baja.

En estds expresiones,

Y = fuerza cortante total en un entrepiso

=
1

= nimerp de crujfas del marce en el entrepiso considerado.

Ur2 variante del método coensiste en respetar Yos puntas 2 ¥y 3, pero determinar

18 A

los momentos en las .vigas equilibrando en cada nudo ia sumd@ de mozentos en los
extremos de las columnds con Topmentos projorcionzles a 132 rigide? angular natl-
ral de cada viga. '

-

Lz fig 1.3 a5 1a aplicacifin de este método al andlisis del marco de Ja fig 1.1.
En la fig 1.4 se muestran algquros pasos intermedios,



1.1.2 ¢todo del factor.

El método se obtiene planteands 1as ccuaciones de pendiente-defornacién {slope-
defiection} y haciendo en algunos pasos intermedios las siguientes hipdtesis{ref
5): :
1. Para e} caiculo de los desplazamientos lineales y angulares en un
piso se considera gue son iquaies 1os valores de * en dos entrenisos consery
LivOS. Sg entiende por ¢ 1a diferencia de desplazamientos late
rales da dos niveles consecutives dividida entre la altura del en-

trepiso,

2. FEl desplazamiento angular de un nudoy el de 1os extrenos opuestos de
todas 1as barras que concurren al wismo son iguales.

Esto conduce al siguiente praocedimienta:

1. Se calcula en cada nudo el valor Gn, que sg denoming  Tector de
i i T YE:, siendo EK__ 1a suma de ricideces de 1as
viga, 1gual a Kcnf Fn oo en f e ric
columnas que concurren a ese nudo, ¥ EKn 13 suyma de rigideces de
todas las piezas que concurren 3! mismo,
2. Se calcula on cada nudo € =1 - G, que se liama  factor de co-

Tumna

3. Se obtiene para cada pieza, viga o columna, en cada extremo, e]
valor de la suma de su factor més la mitad dpel factor correspan-
diente al extremo opuesto de la misma pieza. Los mﬂqgntos en los
extremos de c¢olumnas del misng entrepiso son proporcionales a 1o0s
vaiores de K(C + C'/2) para cada exiremo de cada cofumna. Los mo-
mentds en 1os extremcs de vwigas aue concurren a un mismo nudo
son proporcionales a los valoras de K{(G + &'/2) correspondientes.
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En 1a fig 1.5 se aplica este método al andlisis del marco de 1a fig 1.1. €1
primer pimero en cada extremo es el valor del factor € o G para la pieza
correspondiente. E1 segundo es la mitad del valor del factor para el extremo
vpuesto de la misma, C' o &', y el tercerc es la suma de los dos anteriores.
Oe aqui se obtuvieron K{G #+ G'/2) y K(C +'E‘IE}, Estos aparecen subrayados
con 1inea gruesa en la figura.

A continuacidn se calculd EK(C + C'/2) en cada entrepiso y se distribuyd e}
momento de piso {Vh) entre todos los extremos de las columnas corresoondien-
tes. Tomese como ejemplo el extremo superior de la columna central del

primer entrepiso, para el cual K{C + C'/2) = 5.856
Vh = 150 ,

Ek(C 4 %c'} - 49,507

150
L X 5.85 = 17.74

49,507

Los momentos en las vigas se calculan después distribuyendo la suma de moman-
tos de 1os extremos de las columnas en cada nudo prooorcianalmente al valor
K{G + G'/2) de cada viga.

1.1.3 Método de distribucidn en voladizo [Grinter-Tsao)

Este método es rigurosamente aplicable s810 a marcos simétricos de una crujia
y & aguellos de varias c¢rujias cuyas rigideces guarden reiaciores tales que sea
posible descomponerios en varios marcgs Simétricos de una crujia cada ung. 3in
embargo, puede aplicarse en forma aproximada 21 andlisis de cualquier marcg Que
se idealice como simétrice y de una crujia, igualando la suma de rinideces de
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b

vigas y columnas en cada entrepis® en el marcod arigipal ¥y en el idealizado,
Esto equivale a suponer gque todos los nudos de un mismo nivel sufren 12 mis-

ma rotacion {ref B6).

- i -

- -

E1 método consiste en 1o siguiente (fig 1.6 ).

Se permiie el desplazamiento lineal de todos los ruwdos, hasia que se logre el
equilibrio de fuerzas cortantes en cada entrepise, En esta etapa los momen-
tos exteriores -M, impiden el qiro de los nudos (fig 1.8b}. Se aliminar desoués
noRertos, J,pennitiendu simultdncamente giros y nuevos degp1azamianté% lineg
les. sin gue se altere la fuerze cortante de cada entrepiso (fig 1.5¢),

£onsidérese una columna (fig 1.6d}ed uno de cuyos extremos sep permitenr nirg v
psplazamiento trans al simuitdnecs ., Partiendo de aue es nula coriante

desplazemiento transversal 1tane rartiendo de que es nula 13 ¢o

gue proviane de esia deformacitin, las ecuaciones de pendiente-deiormacitn su-

ministran 1as relaciones

M = 2EK1 (28, = 3¢ ) | (1.1}
My = ;Ehu'[ﬁl - 3Py ) (1.2)
Al no haber fuerzua cortante,
Ha = - Mo * ' (1.3)
De las ecs 1.1 a 1.3,
B, = 2y
My = EXg 8, (1.4)

Teniendo en cuenta l12s ecs 1.3 y 1.4 y considerando que ia deformacion de T2 es
tructura serd antisimétrica,se reduce el problema a 1a solucidn de la mitad de)
marca Hor disiribucidn de momentos. En este proceso 1as rigideces de lasvigss
se calcuian como  2(1/L/2) = AER, las de laa zoluwnas eipo EK fde 1a ac I 4}

y el facinr de transports en
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las columnas es -1. {e¢ 1.3).

Ll método se aplica en la figl.7aal marce de 1a fig 1.1. La rigides de coda
el parce idealizado .
umnn <o obtuvo CONG 12 suma de rigideces de todes las coalurnas del entrepi
sa, ¥ la rigidez de 12as vigas como 2 x & = 12 veces Ta suma de rigideces de
las vicas en el nivel considerado  (E] coeficiente 6 toma en cuenta Y2 rigi
dez mpdificada vy el 2 toma en cuenta la rigidez de cada vina en sus dos ex-
tremos). Para 1levar menos decimales las ‘uerzas lateraies se hap ﬁultiﬂ]i
cado nor 10, , 1
La table gque aparece en 1a fig 1.72 es icéntica a una distribucién de momentos
por ¢l nétodo de Cross, por lo que nnr?qujereexp1icaciﬁn. Ghsérvese splamente
que 105 rmonentos de empoirémiento se obiuvieran como el producto de 1a fuer:a

cortante en cada entrepiso por 1a mitad de la altura correspondiente.

Calculados los mamentos en 13 esiructurd simplificada, es necesario obtaner
elementos mecdnicos en el marco original, Para eite-se distribuyen Tos gue
se ahtuvierpon en agquella proporcionmalimente a las rigideces ¢z Tas piezas de
éste. El resuliado de 12 cpericidn se consigna en &1 ranglén 2 correscondien
te a cada pieza en 13 fig 1.7b, | . , .

Puede verificarse que Se satisface el eyuilibrio de curianie en fada entre-

piso.Mo asi el equilibrio de cads mudo, ya que 1a hipdtesis de gircs iguales

de todos los nudos de un nivel no necesariamente e5 Correcta. En los reaglo-
[ =

nes 3-5 se 1leva a cabo una distribuciln de momentos con fos nudos fijos 1i-
neainente. En ol renglén 6 se anota el reculiado Tinal de estia distribucidn.

Al efectuar la dislribucion descrita se deﬁcﬁuilibran 128 coriantes de enire-
pisd. Lkilo se ohserva al comparar les valores de I8 para todas fds columnas
de un enirepiso con el producto Vh correspordient2. Llos errores son tan pe-
quenns con esie casg aue no Justificen un refinamiento ma¥ar: no obstante, los
resicuos gue aqui se abiieren puaden considerarse €C) un reevo sisiema de gar

gas harizontales al cual puede aplicarse el mismo procedimiento,



1.1.4 Formulas do Wilbur

La rigidez de entrepiso es la refacion ontre 1a fuerza fortante sbsorbida jor
un marco, mnurg O contraviento en um Entreplsu ¥y e} desplazamiento harizontal
relativo entre 105 dos niveles nue 1o limitan. L2 rigidez asi definida no es
mndcpendlente del sistema de fuerzas leterales. Por tanto, pera‘calcularla
con rigor debe conocerse tal sistema con anterioridad, 1o cual en general no

g5 posible,

In marcos urdinaric; de'édiffciﬂs el emplco de sfstanes de cargas que no son
estriciamente proporciongles al definitivo -de andiisis inirodule errores de po
ca impurtqncia, ¥ usuaimente os acentable calcular las rinideces a pariir de =ipdtesis
sirplificadoras sobre la forma del sistema de fuerzas lateraies, En
muros, contravientos y ciertos marcos es indispensabie tener en cuenta la ve
riacifn de la carya 1ater§1.
Las férmulas de Wilbur sop aplicables a marcos regu]éres jormadns por piezas ce
nomentos de inercia constante. Lla versibn gue aged se’frecenta se basa en las

siguientes hipotesis:

1. Llos giros en todes los nudos de un nivel y de los dos niveles
adyacdntes son fouales, excepto en el nivel de desplante, ent
donde puede suponerse empoiramients o arriculacidn seginel caso .

2.las fuerzas cortanies enlos dos entrepiscs adyacentes 21 gue in
teresa son iguates a la do 8ste,

De 2qui resultan las siguientes expresiopes.

rara el priqer enlrepiso:
Suponiendg las columnas empoiradas en Ya cimentacidn

| " agE ‘ .
Ri LI Ry + hg , {1.5)

Mty ¥ IQ

cq o+ _El_
“Ty 12




Suponiendo 1as columnas articuladas en la cimentacifn
R = ... _ 24 - (1.5)

] 8h, " ¢hy + hs
hy bom + — i —em
RO E

Para el segundo entrepiso:

Suponiendo Tas columnas empotradas en la cimentacidn

Ry = —- S8E__ — (1.7)
dh, h; + h; * he t hy
—. + F o —
' ha EKC:. K, zktz
EKtl i 12

Suponienda las columnds articuladas en la cimentacion

.. . aee :
R2 ~ <dhy Rz + by Zn ¥ hg ) (1.8)
By | 4 mm e b i
\_lKC: EKI: ]'.Ktl ]

Para entrepises intermedios:

S 48€ _ : (1.9)
T et hy Bt hy
n| TX_ Ry K

En es5tas ecuaciones

R rigidez del entrepiso en cuestidn

n
Kin rigidez {I/L} de las vinis del nivel sobre el entrapisc n
KC rigidez {1/L) de i1as columnas iel enirepiso n

n

mn,o indices que identifican tres niveles consecutivos de
abajo nacia arriba

h altura del entrepisc n.

: .]a . . :
Para 21 entrepiso suverior, si Se acepta cuertortinte del neniltino niso es el doble que 1a

del 01tine, se encuentra cue &s anlicable Ja fdrmule para entreniso intormedios, GRiande



2h. en vez de hy y hacienco h. = O. Y- H
A h”. 0 10

La deduccidn de estas férmulas y su ampliacidn para el caso de vigas de sec-

cién variable se presenta en la ref 7,

Para el marco de 1a fig 1.1 se tiene:

A, = — 38 x 2000000 = 19086 kg/cm
eool 4 {‘EDD , oot q?g%
412.5 375 P .
- '
‘ . 2000000
Ry = —— 48 X% : = 20359 kg/fem
sgo| AX 450 | 600 % €50 . 450 + 4o
318,75 375,425 374
i 7
Rj. = -ﬂE L EGDGUDU . L = 13650 k!]}'CITI
4 x 400 . 450 + 400 400 + 40
400 jnthad =
[ 206.25 375 | 281325 ]
48 x 2860000 SUNR
R, = = = 5122 kg/cm
409[' 4 x 400 , 400 + 400 , 400
75 281.2% 187.5
1.2 Métodos exactos

Aceptando las hipdtesis de comportamiento eldstico lineal,se nueden consigerar
Ccomo exactos @ Jos mEétodos matriciales. Estos métodos se clasifican en dos:
devrigideces o deU%%SP1azamieﬁtus. Y de*frexibilidades o de Tas fuerzas; Jos
nombres aluden a las canticades que su consideran cemo incdanitas en el plan-
teamionto del problema de andlisis. Anbos métodos son aplicables a todo tipo
¢e carga y en la literatura se presentan ctn bastante detalle (véanse por ejem
plo las ref 8 y 9). Parz marcos y estructuras de edificios el método més
adecuado es el de rigideces que, brevemente, se presenta a continuacidn con
énfasis en los aspectos relacionados con cargas laterales.

1.2.1 rétodo de rigideces

Para ilustrar este procedimiente  considérese 1a estructura de Ja figl.8a.
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Grado de 1ibertad es 1ﬁ,pn§ihi1idad _que tiene un pudo de moverse en forma
independiente, en cierta direccign. .En marcos los movimientos son gires o
desplazomientos en los nudos.codp se muestra en 1a fig 1.85. Si no se con-
sideran las deformaciones axiales de las vigas y columnas, 105 grados de liber
tad son solamente Tos sevs primeras., Ademds, on este cjemplo particular, apro
vechando ta simetria, se puede reducir el prublema a uno de 4 arados de 1iber-
vad (fig 1.8c y d).

Eri primer lugar,.se obtiene V2 matriz de rigideces de 1as piezas aisladas {vi-
nas y columnas} que forman 12 estruciura, para Yos gracdos de libertad que les
correspondan. En este case las piezas tienen los grados de libertad rostra-
dos en la fig 1.9 .

El elemento k.. de una matriz deriqideces ¥ es 1a fuerza o momento que se ne

) 1 la cireccion ) )
cesita aplicar a la estructurd en S~ del gradu de libertad 1 para que
dir . . .
se produzca un desplazamiento vaitario en!f eccidn,, grado de {iberiad j.

€1 conjunto urdenadn de los valores de b. i constituye 74 matriz de rigiceccs.
Las matrices da rigideces son cuadradas, sinétricas y su temado es iquai 2l
namero de grados de 1ibertad, . .

Se deduce de 1a fig 1.9k que para las vigas, en este ¢250, se cumple

31
1‘ .
M: P B - ]

St 5 = 1, de acuerdo con la definicidn dada, se tiene:
. 3t1
- Ty
£

Comg & e5 el Gnico grads de liberiad,.e las viggs, su matriz de.rioideces es:
= { 3t Iv{E} (1.9}

Para las columnas 1a matriz de rigideces Se escribe;



!

El
12 %
h']

El
1z =L

h]

Ax

s e
h!

- § -EEE

h:

-12

12

I1
EI

h!

I1

111

Iy

16

{1.10)

Los nimeros romanos corresponden a 1a rumeracién asicnaca a los arados Ae 1ihertad
en la fig 1.93. En la fig 1.9C se ilustra como oblener Tas columnas | y 1]
de 12 matriz dada por 1.10.9/Las expresicnes 1.9 y 1.10 sirven para caleular

las matrices de rigideces de las vigas y las columnas

det ejemplo agui pre

sentado, empleands 105 valores correspondientes ce I (1z), de £, de 1, (I: 0

Iz} Yy de h.

L2 matriz de rigideces de 1a estructur2 original es de 6 x 6 y la ce la estrug

tura reducida es de 4 x 4,

Aaba

S _.5P. . .
ﬁbfﬁeneﬂ sumande los térmsinos de las mafrices

de rigideces de 10s elementos en los ltutares que les cerresponden, de acuerdo

con 12 numeraci6én de los grados de 1ibertad. Esta forma de praceder se denomi

na método directo de rigideces y se presenta detalladamente cn 12 ref 10, En

gste ejempio se 1lega a:



et

E:
-
Como 1, T*
o tamEié;'
X

Y2ET,

Hi

12E1,

(H,

SIMELrica

14
12€1, 6E T, bET,
e W
121, 6E1, 6E1,  6EI,
W W W oH
SE1,  3El 2€1,
(—— + —
H L H
sE1, 4EI, 3El
( + +
H H L

)

17

J

1, 1, = 21, y suponiendo, por sencillez, que L = 1.54 queda;

1z et
H!‘ H2
(12,
H?
simétrica
-1
H!
1
HZ
3
H _ b
H
_ 8
H

@= |on

T |th
[]

_ B
H
6 Bx 2
oM
¥ 7
5 ¢
(At hx 2+ §1f52
-E_ L3
H
6
H
2
16

(1.11)



14 18

Las cargas son momentes y fuerzas aplicados en Tos nudos y se numeran en con
cordancia con 1a nuTeracitn de los grades de libertad. Se define asi el vec
tor de carges F,que para el ciemplo tratedo resuslta:

- lFI- .-P -
Fz ! 0.5P
F= M, - 0 11.12)
| M) Lo ] ’

]
Lcs desplazamientos, arreclados en el mismo orden, constituyen el vectar de

desplazamientos r: . '
[ r ‘ (8, T
: ‘ T2 dp
r= L B fi
] Lo

Para conGcer r es necesario resolver el sistems de ecuaciones linezies siguien

te: '

Kr=t

que en este caso, en formé desarroilada, se escrile:

o1z a2 .8 L] 8] [P ]
H? H? H H
J12 36 6 6 [& 0.5p
; .
£ WM Ho o _ _—
H L - 6, |0
H "
-8 8 4, s 6.l [0
H H
. | A N




Este sistema $e puede resolver por diversos métodes,aunque ahora conviene ha

cerlio como sigue:

Nefinanse las siguientes matrices y vectores:

ro12 12 ] (.6 _6 ]
P 2 H H
« el BT L
1545 H ) a8 "'H i
Lz 38 § _6
| W W2 | | Ff“
g 2- [61-1 ;N
. El ) _ ] _ )
Keg " H ; &7 ] g = : (1.14)
2 16 &2 6.
F D"l
p = : B =
0.5p __n_

As? la expresion 1,13 se puede es¢ribir:

| et
=

tfectuando el producto del primer micmbro e iguaiands al seaundo:

(1.15)

Kes by Kegg =9
Efaai:r L8 0.0 (1.16)
S5¢ 1.16'se obtiene: - . .
ook (1.17)
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y roemplazands en.1,15 queda: .
- =1yl - '
(Kss " KyggKop Xept =P (1.18)

Este procedimiento se condee como econdensac{dn ¢stdtica . Hotese que la matriz
de rigideces de 4 x 4 se redujo a 13 de 2 x 2sioyiente-

KT 11.19)

* = - =1
Koe Ko™ Fao Koo Xeo
) o Lateutles B .
K¢ se denomira maindz de sigideceaN—" porgue esté referida solamento &

los desplazamientos laterales; el tﬁmﬁnu_ﬁaa es 1a parte que &n lamatriZ erigi
nal correspande a dichos desalazamientos ¥ e) resto incluye las medificaciones
debidas 2 que los demds grados de libertad asumen vélores diferentes de cero. La

expresion 1.18 se convierte en: ‘ '

Kig 8P | (1.20)
laterales) ‘
{matriz de rigideces v~ ~ 77 x {desplazamientos laterales) = [cargas latera-

les)

4

A continudcidn se calcula r%a ejecutando las operaciones matriciales de la ex
aresicn 1.19,

AL LN A R S S
L Ly K
62€1| ) 4J ST
PR 1ger | 100 -
S
R T 31H*
-4 14
= - H -
o o1 1 L s 10 4
=8y BETTE
-1 3 .41
iz (18 28]
Kes® o
AR | e g5




lorder

=1
P
I

De ta expresién 1.20 se deduce que: § = 51;; P, es decir:

&, 72 28] [P [84.5
_ _31H? oo
6324E1 204E1
5, |25 16 0.5 33.0
1
o, = CLSPHL 5 gragp P
204E1 El (1.21)
-4 1
s, =3 - g 6176 M
204E1 3

-

Conocido &, se puede calcular & con la cxnpresién 1.17 Hﬁ ese que ya se ha efec

tuado el productokea ETLE al valuar K% .. Asi se obtiene:
[ a, , © 2945 0.13971 PHYT
- _PHT = (1.22)
2108E1
i 418.5 U.19853 PHE/ET

Lo5 elementos mecdnicos de cada una de las viges y columnas se calculan ghora
cann el producto de 1a matriz de rigiceces de la pieza correspondiante por 105
agesplazami=ntos de sus 2xiremos, todus ya conocidos.

Para 1a viga del primer nivel:

EEI‘J 3E x 21 4E[

Ll desplazamiento gue corresronde es el gire €., @ntdnces:

M = ( Ly 0.10853 Py = p.794pH
- £]

Para la columna del primer piso:
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I il 111 1V
I N 13 G ¥ N 2 1 G
Hi H ik H?
_ 2AEL £4EL 12E] 12€1 1
M B3 - H? H?
K, "= . . (1.23)
_12E] 12€1 _8EL 4f1 7
H? K2 H H
JdeELC leEt sEL BEL | gy
| W W2 H o

Los nimeros romancs se rafieren 2, 1os grades de likertad de2 123 galumna definidos en

la fiq 1.92. Los desplazamienios y rotaciones respectivos (Fin 1.3] se obtienen ce
lasec 1.21 y 1.22, como )
- 1 - .
I &; G.16176H
it oo Y
Pz
' L]
IR EL 1 0.19853
Y O 0

-

tfectuando el producto b:c sor los desplazanientos se chtisnen los momentos My
fuerzas corrantes V (a un giro e corresponde un momento y a un desplazamiento,

una fuerza cortante}, Se ilega a:
v, T [ 2ax016176p - 12x06.18e3537 1] 1.50p |
Yo o 24 x 0.16176 P + 12 x 0.19853 P [{-1.50P
#oop] |- 12 x 0.16176 PH ¥ 8 x 0.19353 PR |-0.35PH
LMy ) 112 x 016176 PH + 4 x 0.19855 PHIL-1.15PH,
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Se puede verificar faciimente que estos elementos wecdnicos estdn en equili
brio.

V| ¥ Py, son las reactiones en la base, y 1a fuerza cortante vaie 1.59, 1o
cual puede deducirse por inspeccidn de la estructura.

La fig 1.10 presenta Ta solucidn del marco de 1a fig 1.1 mediante el método

de rigideces. HWp se consideraron los-efectos de alzrgamiento y acortamiento
de los mienbros, para gue 10s resullados fuesen comparabics a los de los mé-
todos aprogximados.

1.3 (omeatandios
1.3.1 Precision de 1os métodos aproximados

En el ejemplo aquf presentado, comparando los resultades de Tos métodos
sproximados con’ia solucifn matricial que puede considerarse como exacta
{dada en la fig 1.10). se ohserva que en aeneral el método de Bowman es el
que conduce 2 mayores errores ¥y que el que da resultodos mds preciscs es

e} método de Grinter-Tsao. -El método del factor tiene un qradu'de preci-
ion intermedic, perp en este caso, muy cercana a 1a del metodo de Grinter-
Tsap. &En otro ejemplio znalizado en 1a ref 2, los errores del método del
factor son mayores, pero se mantiene la tendencia de aue el métpdo citado
es mas preciso que el de Bowzan y menos que el de Grinter-Tsao.

Un método simplificado bastante difundido es el de porial,basado en hipd-
tesis muy sencillas sobre 1a posici6n de 105 puntos de inflexidn en vipas
¥ coluTnas, y sobre la distribucidn de cortantes en gstas dltimas. 2 =g
ha tratado aqui cstie método porque el de Bowman, al precio de poco esfuer
zo adicional, da resultados sensiblements wmejores. Otro mitodo sitpli-
ficado es el cel voladizo que también produce resuliados menos mecisos,
alyunos bastante orroedos, que los métedes aoul nresentados v soln sirve
nara fines de anilisis preliminar de marcos esbelios, Llos intoresados en
astos métodos pueden recurrir 2 12 ref 2.

Las férmulas de Wilbur y Jos méiodos gu2 suponen oosiciones de los punios de
infiexidn son apiicables soiamente a marcos en jos que las dimpensiones rela-
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21}
tivas de las piezas sean tales que las cargas laterales produzcan dichos pun
tos en las columnas, Blume {ref 11), lucgo de analizar varios marces, ha pro
puestp que, para detarminar si las vigas tienen rigidez suficiente para lo- -
grar o anterior, se calcule el parametro p, que el 1lama Tndice de ratacidn

de nudo, dado paor

[ es el momento de inercia de una pieza y £ su longitud; 10s subindices v y ¢
indican viga y columna, respactivamente; las sumas sc refieren a2 todas Tas
columnas de un entrepiso, y para 1as vigas deberdn considerarse primero las
del piso superior y separadamente las del piso inferior. 5e ticnen as7 dos
valores de p para el entrepiso en cuestidn  y,segiin Blume,si p es mayor que

+

0.1 ilas columnas tendran punto de inflexidn.

St un marco tiene upa variacidn paulatina de las riocideces de vigas y colum-
nas basta calcular o para el entrepisc mas cercang 2 la mitad de 1a altura
del marco. funque este fndice no ha sido deducido para marces irregulares,
se puede tener una idea sobre s1 se forman o no puntos de inflexidn en Tas
columnas valuando o en diferentes enirepises. Cabe advertir gue en edifi-
¢ios a8 base de losas planas con frecuencia p es menor gque 0.1, sobre todo

en 10s entrepisos inferiores.

Para el sequndo entrepiso del marco de la fig 1.1, comp Tas vigas de los
pisos primero y segunde son iguales, usando unas u otras se tiene:

o’

= _{_.54-5*:‘54.5:]_& [ LI | la
BT {3.375+4 . 5+5 625%3. 37572, 25) .

L]

rara e tercer entrepisc, considerando las vinas del seoundo pisg, resulta

. _ (554545078 _
P T {gvaeara e 1.82

y 51 se emplean las wigas del tercer piso, se ilena a



21

_ (5+5+5)/4 _
&= {oisveeyg < 1.3

En todos Jos casoes p > 0.1, por 1o que se formaran puntos de inflexicn en ias
columnas de estos entreplsns

H = I 'i 7 - . . -
toma »= ha mencionide, el paiian combinado de Grinter- Tsao-Cross demos

tré ser el mas preciso para el marco analizado en este manual, producien-
do resuitadeos tan parecidos & los del método de rigideces, que pueden con
siderarse como exactos. FEsto ha sido también verificado en otros marcos,
con distintas rigideces y claros de vigas. '

Entre Tos ingenieros estructurales ha fenido aran difusidén métodos manua-
tes mds precisos aunque también mis laborioses, como el de Cross, el de
Kani y otros, cuyos resultados 'son exadtos cuando ne se consideran
fos efectos de cargas axiales nn.Tas columnas yTHgn 1do perdieﬁdu vigencia
por el uso cada vez mayor de computadoras y minicomputadoras, con las que
se emplean los métodos matriciales. Para quienes sz interesan en es-
tos métodos se sugiere revisar la presentacidn y los comentarics hechos en
1a ref 2.

en
{abe mancionar qué*hingunu de los métodos aqul presentados, ni en el de ias
rigideces, se han incluido 10% efectos de segundo orden [efectos P-a) so-
bre los cuales se hace un breve tratamiento en 1a seccidén 4.6,

1.3.2 Propiedades mecdnicas y geométricas

Fara efectuar el andiisis lineal de un marco se requiere conocer el mdduio
ce elasticidad del material que constituye Tos mierbros y el drea y el mo
mento de inercia de las secciones transversales de 1os miswos.

1
Para marcos de concreto de peso normal el mddulo de elasticidad puede cal-
cularse con 12 expresién 10 0X0 sz (f. y E en kg/em®) que se prescribe
en 1a seccidn 1.4.1c de la ref 32,

Para valuar las propiedades geométiricas de columnas de concreto reforzado
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se puede considerar Ta seccidn bruta, pensando en que lTas miﬁmas, por estar
sujetas generalmente a compresiones altas, no tendrdn mucho-agrietamiento,
En vigas de concreto reforzado que no estén coladas menoliticamente con las
Tosas es razonable usar el mowmente de inercia de la seccién transformada,
el cual, para secciones rectanguliares con porcentajes usuales de refuerzo,
vale alrededor del 60 por ciento del momento de inercia de la seccin bru-
ta. S5i las vigas estdn coladas monoliiicamente con la losa, EntGHCES: en
las zonas de mamentﬂs.pasitivus,existen patines que dan lugar a una seccidn
T cuyo momento de inercia vale de 1.5 a 2 veces el de 1a EECE{ﬁn rectangu-
tar Uste efecto tiende a compensarse con el de la reduccidn debids &) agrie
tamiento y parece adecusdo emplear el momento de inercia de Ta seccidn rec-

tangular no agrietada (sin patines]:

A .
Cuando el marco por analizar es una idealizacidn de un sistema & base de lo

sas planas [aligeradas o macizas) ¥ columnas, se recomienda: de acuerdo con
resul tados experimentales, considerar cue el anche efective de Ja Tosa es

¢ + 3h donde ¢ es el ancho de la columna {perpendicular al planc gel méfcu} ¥
h el peralte total de la losa piana, 51 1a iosza es aTﬁgerada, entonces ccGn
viene considerar un momento de inercia promedio  opire el de ' los
apoyos {donde hay una zona maciza) y el de la zonz central (donde Se deben
descontar los huecos de los casetones), N&tese que esta recomendacién di-
fiere de lo estipulado en 1a seccidn £.3.6h de las Normas T&cnicas Comple
mentarias relativas a céncretn'rerorzadd del Reglamento del ﬂistrifo Fade-

ral {(ref 3z ).

Para edificios de acero el mddulo de elasticidad tiene un valor muy conocl
do, 2 000 0G0 kg/em®, independiente del tipo de acero. Las propiedades de
las seccipnes transversaies vienen tabﬁ1adas en varios -1ibros y menuales, 0O,
en €asa de ne ser asi, se pueden calcular coﬁ base en las dimensiones nomi-
nales de disefio.

" J
Con freEuencia s2 busca gue losas de piso de concreto reforzado trabajen en
canjunto con las vwigas de acerc 2n que se apoyan, dando lugar & las 1lama-
c¢as secciones compuestas. E5t0 requiere que entre losa y vigas exista

a3 caracidad - pira resistir Tos esfuerzos cortentes gue
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implica este trabajo soiidaric, para 1o cuail es gencralmente necesariz la

utilizacidn de conectiores especialmente disefiados. En este caso, en las

zonas de momentos positives dehe considerarse el momento de inercia de la
seccién compuesta, (dividiendo el drea de concreto cntre la relacidn do

midulos de elasticidad), y en donde los momentos son negativos, soio el

monento de inercia de la seccion de acero. Parece razonable emplear un

promedio de dichps momentos de inercia, constante para toda la viga.



2. - STSTEMAS COi MURDS 0 CONTRAVIENTOS SUJETOS A CARGAS LATERALES

tn muchos casos practicos, para dar a los edificios rigidez y resisiencia
suficiente ante cargas laterales, se recurre al uso de muros de concreto,
normalmente combinados con marcos. Otras formas de rigidizar mar
cos son rellenarlos con muros de mamposteria © contraventearlos c¢on eleman
tos de concreto reforzado o de acero. Son comunes también los edificios
de altura moderada en que los elementos rasistentes son muros de mamppste-
ria con distintes tipbs de refuerzo. En esta seccifin se describen métodos
gue sirven para analizar estps tipos de sistemas estructurales ante cargas

laterales.

2.1 Slatomas cun s

£2.1.1 Beformaciones ante cargas laterales

Aceptando la hipdtesis de comportamiento eldstico lineal, las deformaciones
de un muro ante ciertp sistema de cargas en Su plano dehén talculgrse con

los métodos y teorfas de la elasticided, Ademis de Jas propiedades eldsti
cas del material {como mbdulos de elasticidad, de cortante y de Poisson;.
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hay que tomar en cugnta la magnitnd y distribucion de las cargas T1a geome-

tria del murc y la forma en que estd apoyado. Existen soluciones analfti-

cas para ciertdos casos sencillps [véase por ejemplo Ta ref BO), y Vos casos
de geometria o condiciones de frontera complicadas se pueden tratar con el

métode del eiemento finito, que se describe brevemente mis adelante, y

que permite oblener sojuciones pnuméricas con Ja precisién que se desee

(ref 16 a 18).

Sin embargo, para muros de seccidn rectangular empotrados en su base y su-
jetos a una carga lateral en su extremo superior, P, como se muestra en ja
fig 2.1, el desplazamiento lateral del extremo cargado &, se puede calcular
con bastante precisidén con la expresidn '

& = P]E + ﬂ". {2.1)
3L1 GA

donde b es Ta aitura del muro, I y A e} momento de inercia y el drea de su
seccidn transversal, £ ol mbdulo de elasticidad v G el de cortante.

En la fig 2.1 se incluye una comparacidn entre los resultados obtenidos con
la ec 2.1 y los que proporciona el método de elementos finitos {gue pueden
considerarse como exactos) y se observa que los errores no exceden del 4
por ciento. Aunque la figura citada cubre valores de b{lonnitud del muro’
entre n {altura) comprendidos entre 0.5 y 2.0, la ec 2,1 da _ similar pre
cisidn fuera de ese intervalo perque para valores mayores de b/n son impor
tantes solo las deformaciones por cortante consideradas con el término
Ph/GA, y para valgres menores son mds apreciabies las deformaciones debidas

a flexién tomadas en cuenta con PhY/IEL.

De 10 expuesto se concluye que para fines practices es suficiante calcular
las .deformaciones Jaterales de muros aislados con procedimientos de resise
tencia de materiaies que consideren 10s efectos tanto de flexidn como de
cortante. Asi se ha procedido para caicular les deformaciones en el caso
mostrado en la fig 2.2. Las expresiones empieadas y Tos resuitados se pre
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centan en la tabla 2.1
2.1.7 Muros bajos

£n muros de seccidn rectangular cuyi altura total no excede de un tercio de
su langitud y cuya basese halla EproximadamEnte empotrada, las deformaciones
por flexidn pueden ascender a 10 & 15 por ciento del total, o ain megnos, de
pendiendo de Tas condiciones en 1os otros tres bordes. Es asceptable despre
¢iar esta contribucidn y calcular la rigidez de entrepiso tomando en cuenta
solamente las deformaciongs debidas a cortante. Es entonces aplicable la

formula
R = eGL/h

donde

rigidez
midulo de cwctante del puro

espesor del muro

]

longitud del muro
altura del entrepiso donde se calcula la rigidez

= — m o =X
n

£n general para muros con seccidn diferentes de la rectangular la rigidez
de entrepiso estd dada por

R = GQth
donde
1 = drea efectiva de cortante del muro

2.1.3 Hurgs esbeltos

En esipns murps tienen importancia las deformaciones por esfuerzo nommal de
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bido a flexidn como 1as pravenientes de fuerza cortante. Por ello, las ri
gideces de entrepise dependen de 1a distribucidn de fuerzas horizontaies en la
altura. HNormalmente estos wuros se cncuentran acoplados con marcos y le in
teracciﬁn-a1rgra también sus rigideces de entrepiso. Asi, por una parte, las
cortantes que toman 1os muros dependen de sus rigideces de entrepise, ¥y por
oira, estas dependen de las primeras; por consigquiente.para COnNocer estas
cantidades es necesarig procederpor iteracignes{ref 14, 15).

Cuando las Tuerzas laterales son tomadas soio por muros de distintas propie
dades ngepméiricas, es decir, si no son importante las rigideces de las vi-
gas o de las losas gue conectan a los mures, se cometen errores tolerahles
si dichas fuerzas se distribuyen proporcionaimente a la rigidez de cada mu
ro, calculada para un cesplazamiento unitario de su extiremo superior (€s
decir aplicando una fuerza en dicho extremo y dividiéndola entre el despla
zamiento que alli produce). {abe advertir sin embargo que este criterio
no es aplicable si las variazciones de las propiedades geoméiricas de ias
seccionas transversales de les distintos muros con 1a altwura no son aproxi
radamente proporcionales. Tambidén son notables los errores en los pisos
inferiores, donde la influencia de los esfuérzas cortantes es mayor que la

'inue1uckaq;Fen esta forma de proceder.' A centinuacidn se prosentan al
gunos métodos para analizar muros acoplados con marcos, gue es el ¢aso que
con mads frecuencia se presenta en la préactica.

£.1.4 Método de Khan y Sharounis

La versi6n mds simple del método propuesto por estos autores {ref 15} con-
siste en sustituir una estructura como la de la fig 2.3 por otra eguivalen
te reducida que se esquematiza en la fig 2.{.en la cual el sistema W repre
senta al muro 0 muros de rigidez. 1 momento de inercia de este sistema,
en cualquier pise, es 12 suma de los momentos de inercia de todos los mu-
ros de rigidez representados, E1 sistema F {marcos) incluye a las colum-
nas, vigas 3.10535 que contribuyan a la rigidez Yateral. Llas rigideces
(inercia/longitud)} de las columnas {SC} ¥ vigas {Sb} 50N 1a‘suma de tas ri
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gideces de todos Tos elementos correspundientes en la estructura.

Los sistemas W y F se consideran ligados por barras horizonteles de rigidez
axial infinita y de rigidez a flexidn nula, de forma tal que los desplaza-
mientos laterales de ambos sistemas son iguaies, pero no 10s giros.

¥han y Sbarcunis proponen gue ias cargas laterales externas se,apliguen ini
cialmente en su totalidad al sistema W como si estuviese aislado, y se caleu
len los desplazamientos laterales asy provacados; se pueden incluir jas de-
‘ormaciones debidas a cortante. Luego se suponen unos desplazamientos late
rales para el sistema F. 5 menos gue se cuente con una mejor suposicidn,
é5tos terdn iguales a 103 calculados para el sistema W. Por medio de dis-
tribucian de momentos sc pueden conocer 10s elementos mecdnicos generados
por tos desplazamientos supuestos y las reacciones sobre el sistema W. Se
caleulan pnsequida las modificacignes que producen estas rcacciones, aplicdn
golas al sistema W, nuevamente aislado. Se comparan los desplzzamienzos de
ambos Sistemas y se repite el procedimiento hasta gue dichos desplazamientos
sean iouales dentro de cierta toierancia.

Lzs fuerzas finales en 10s distintos muros representados en el sistema W
son proporcionales a 1o0s momentos de inercia y, conocidos los desplazamien-
tos en Tos marcos representados en el sistema F, se pueden determinar sus
elementos mecdnicos con aplicar una sola VEJ%HStribuciﬁn de momentos.

Cuando ios marces toman una parte significaiiva de las cargas totales, el
nétedo expuesto puede requerir de varios cicles y por tanto ser muy lzborio
so; por dicho motivo 105 autores presentan graficas dando valores de los des
piazamientos del] conjunto W-F en téminos del desplazamiente cel muro en su
extremo superior. Estas grificas se reproducen en Jas fig 2.5 a 2.11.. Pa-
ra entrar a eilas.la cantidad SEISE debe calcularse mediante la férmula

5 tE I |
- 5 % 10
- cjc_ () {2.2)
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donde E5 o I5 son, respectivamente, el wddulo de elasticidad y &1 momento de
inercia del sistema W, Ec & 1c son 1os corvespondientes valores do Jas calum
nas del sistema F, y N c5 el nimero de pisos de la estructura.

Segin la ref 15, se puede hacer upa correccion de converoencia, consistente

en emplear como valor inicial para el desplazamiento ﬂii{n+1} en el pisg i,
en el ciclo n +1, el dada por expresidn

baitny ~ Biiln)

b, . = L. -
Tiln+i) i7(n} - {ai iEj.{ﬂ_}} (2.3}
ﬂii[n]
1{n} &8 21 desplazamientd inicial del piso i en el Ciclo n, A ei{n} el co-

rrespondiente deap1azam1ento al final d2 dicho ¢iclo, y & ; &5 el desplaza-
micnto del sistema W, también en el nivel 1, cuando se 0 somete a las cap

gas totates como 51 estuviese aislado.

Como una variante para simpiificar el método, a3l caicular las fuerzas corian
tes en el sistema F se pueden emplear las férmulas de Wiltur, en vez de efec
tuar una distribucifén de momentos. Esta Gitima se puede hacer cuando y2 ha-
yan convergido los desplazamientos y en el marcg completo, no en el egquiva-
lente, para hacer un ajuste final.

Como ejemplo de aplicacidn, $¢ ha analizado 12 estructura de la fig 2.3 con
los datos edicionales dados en la fig 2.4. En todos los calculos se han em
pleado como unidades metros y toneladas. Se tiene
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J0 '

0.25 % 0.50%/12 = 0.002604

—t
n

= 0.4Q%12 = 0,002133

—t
1

—i
n

0.15 x 4°/12 = 0.8

m
w12 1 "Iy

S 5-h + 4B =,0.005859
Wl L

Sc = = = 0,009954

I =21;=1.60 -

;f = Tﬁliégfﬁmﬁfi- { lg-lz = 214 [ver expresi§n 2.2)
Las operaciones efectuadas se resumen en la tabla2.?2. Ea primer lugar se
hin calculado, con.el método de la viga conjugada, Tos despiazamientos ﬂi

del rmuro sujeto a las cargas totales; en particuatar el desnlazamiento del”
piso superior Ag resulta 0.0449 m. Luege se han obtenido las rigideces de
enirepiso mediante las férmulas de ilbur, las mismas se £2a en la columna
Ry {se han’in¢luido en =u cédlculo todas las vigas y columnas de los tres

WArcas),

En el primer.cicio se han usadp las fig 2.5 y 2.6 para estimar los valores
de &../8 . Como £, es conocido, se'calculan enseguica los 4., con los cua
les se determinan Jos cesplazamientos de entrepiso £., y, myltiplicando
astos por las rigideces de entrepiso correspondientes, las fuerzas cortantes
en el sistema F, vfi. Las fuerzas cortantes aue pbran sobre e]'muru,ﬁmi,SQn
iguaies a las cortantes tota!es,fti,menus 1as respectivas ¥f}. Conocidas
las vmi g puedep calcular los destlazamientos ﬁei que tas mismas producen
en £l muro. Se comparan los has €ON Tos 4., para ver si son suficientemen
te parecidos. En este ejemplo el primer c¢icle no ca resuliados satistacto

rios, por 1o que hay gue seguir iterande.

Para iniciar el sequndo ¢iclo se ha usado el criterio de convergencia dade
por 12 expresidn 2.3, como se ilusira en detaile en la tabla 2.2. Llos re-
sultados son nuevos vaiores de Ligs con los que se vuelven a ejecutar 10%
p2s0s doscritos en el ciglo 1. De igual manera se ha orocedico en el Ci-
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clo 3, es decir aplicando otra vez el criterio de convergencia mencionado
Se encontrf convergencia en el tercer ciclo y se aceptd que no es necesa
rio efectuar mds iteraciones puesto que 1os desplazamientoes inigiales y
finales difieren, a 10 mds, en 3.4 por ciento. Como valores finales Ly
se considerard a 105 que resulten del criterio de convergencia con los da-
tos del altimo ¢icio; se abtiene:

fy = 0.0245
ﬂf = 0.0185
&fh = 0,0121
3

te = 0.0062
z

ﬁfl = D.QGIB

Estos resultados dan Tugar a las siguientes fuerzas cortantes en Jos siste

mas W {vmi} y .F {?fi}:

VfS = 7376 {D.0249 - Q.0185) = 47.2; ~vms= 50-47.2= 2.80

Ve = 7376 (G.0185 - 0.0121} = 47.2; V= 9D-47.2= 42,8

Ve = 7376 {0.0121 - 0.0062) = 43.5; vm3:129'43'5= 76.5
E

Ve = 7676 (00062 - 0.0018} = 33.8, v _,=140-33.82106.2

Ufl =11414 {0.0018) = 20.5: Um1=159-2ﬂ.5=129.5

En este ejemplo no se han incluido las deformaciones por cortante en el
cilculo de desplazamientos, pero, a mas de que en este casp ng fueron
significativas, esto no afecta la ilustracidn del nfitodo porque, de ser ng
cesario, bastarfa sumar a los desplazamientos debides a flexién agui calcy
lados, los provenientes de cortante, en cada iteracibn. En 21 cdliculo de
'fuerzas cortantes y en ia aplicacidn del criterip de convergencia no se

produce cambio alguno.

En 1a ref 15 se presentan ademds graficas que permiten estimar Jas fuerzas
cortantes en 1os sistemas W y F, en funcién de los pardmetros scxsh y SSISE.
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£.1.5 Heitods de te Leod

En la ref 13, Mc Leod presenta un procedimiento que permite estimar ta fuer
za cortante y el desplazemiento lateral mdximos de sistemas fomados por mar
Co$ y muros, asi como e) momento,de volteo em la base de los muros, a par-
tir de suponer que todos elles eslin conectados splo en sus extremgs superio
res.

Para cargas laterales con distribucién triangular, la férmula que proporcio

na la fuerza que une a 105 marcos con 108 muras, P, es:

P 11 T
o= (I (2.4)
W 20 EKf + LKm

donde Kf es la rigidez lateral de cada marco entendida como 1a fuerza con-
centrada en el extremo superior que produce un desplazamiento lateral unita
rio en su 1inea de accidn, K, s 12 rigider de¢ cada muro devinida ep el mis

mo sentido y W o5 la carga lateral total-aplicada.
Antcs de calcular estas cantidades y sumarlas, se pupdensrepresentar 103
mures y los marcos Con un solo muro ¥ un marco de una sola crujia, come se
hace en el método de Khan y Sbarounis. Para calcular la rigidez del marco
Kf. s& pyeden empiear las férmwlas de Wilbur, ya que conpcidas las rigide-
ces de los entrepisos, Ri’ se tiene

1 !
R.
i.

.1:'."

e T
i

EY despilazamientp lateral mdximdp se estima comp PIEKf, y la fuerza cortan-

te mdxima en o] marce estd dada por 1.3P. El momento de volteo en la base

del muro ns aproximadamente jgual ail momento tetal renos PH, donde H es la

altura total del murg. - -

Como ejemplo,considérese nupvamente el edificio cuyos datos se dan en ias
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fig 2.3 y Z2.4. Las rigidetes de entrepiso, Ri, estan dadas en la tabis 2.2:°
nar tanto,
oo 1 o, 1 . 3
Kf 11416  7a76 7376

L]

Haciendo operaciones resulta K, = 1601 ton/m; como estdn incluidas todas las

f"
vigas y columnas en el célculo de las Ri' entonces k. = L Kf.
3 EEIN _ .
JEn este caso L K = ——n=, donde E es el mdulo de elasticidad de Tos mu

ros Iw su momenta de inercia y H su altura total. Asi R

3 x 1.5 x 165 x 2 x 0.8

z ﬁm = 2133 tan/m
15°
Bhora se puedé emplear la férmula 2.4 como sigue:
P31 1601
W 30 % 160y + 2133 - 0236
Como W = 150 ton, P = 0.236x150 = 35.4 ton. La estimacidn del desplazamien

Lo maximo es P!EKf = 35.4/1601 = 0.0221 m. El1 valor ce la fuerza coOrlante
total mdxima en 105 marcos estd dado por 1.3 P = 13x35.4=45.02ton. Finalmen
te,el momento de volteo en los mures se estima como S0x153+40x12+30x3+20x6+
+10%x3x35.25x15 = 1119: a cads muro corresponde 1i21/2 = 560.5 ton-m.

2.1.6 Fétodo del elemento finito

En la actualidad, e1 método del elemento finite constituye una poderosa he
rramienta para el andlisis de estructuras complejas coma ciertes muros de

composicion y/o geometrfa complicada. Para Tipes practicds, 1as soluciones
ohtenidas mediante la aplicacidn adecuada del rpéiodo @ probiemas eléasiicos

lineales pueden considerarse como exactas.
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Basicamente, la aplicacion del método en cuestidn consiste en dividir Ja
estructura en subregiones denominadas elementos finitos, dentro de las cua
les s¢ prescribe 1a forma en que varian los desplazesmientos en funcifn de
les valores correspondientes a ciertos puntos denominados nudos (fig 2.12)
Con base en las leyes constitutivas del materia) (esto es, en las rclacio-
nes que existen entre esfuerzos y deformaciones, por ejemplo, la ley de
Hooke}, en la funcidn adoptada para presgribir Tos desplazaﬁienﬁnﬁ, y en
las relaciones entre deformaciones-unitarias y desplazamientos, se dater-
mina la matriz de rigideces de cada elomento, usando, por ejemplo, ol prin
cipo de trabajos virtuales. UTstas matrices estdn referidas a 1o0s grados
de 1ibertad de los nudes del elemento. ot

La matriz K de rigideces de 13 estructura completa se obliene aplicando el
método directo de rigideces, descrito al traiar el problema de marcos, es
decir, sumando en donde les corresponda Jos términcs de las matirices de ri

gideces de los elementos.

Los desplazamientos-U de Tos nudos, ante un sistoma de cargas P aplicadas
en 1os mismos, se obticnen resolviends el sistema de ecuaciones lineales

xu=p

Conocides los valores de U se pueden calcular esfuerzos y deformaciones en
cualquier punte de cada elemento, esti0 es, en cualguier punto de inierés.

En las ref 16 a 18 se presenta cgn detalle el método, en forma orientaca
hacia el andlisis de estructuras. t) caso de los muros se puede modeiar
adecuadamente considerando que se trata de un problema de estado plano de
esfuerzps, es decir, aceptando que son nulos lps esifuerzos fuera del plano
del muro, Aungue los eiementos finitos que permiten itratar este tipo de
problema pueden tener diversas formas, como tridngule o cuadriléteros, da
do que las partes de un muro son usualmente rectdnguios, es adecuado el
uso de elementos rectanguiares (véase la ref 16), como se rwuesira en la
fig 2.12.

28
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Existen programas para compuiadora que permite aplicar el método del elemen
te finite a diversos tipos de estructuras. Uno de los mds difundidos es el
que se describe en la ref 19, del cual se han desarrollado vorias versiones

mejoradas.

2.1.7 Método de la columna ancha

fl

] \
Este método se basa en que, comp se ha expresads en 13 sec 2.1, las deforma

ciones laterales de un muro se pueden calcular con muy buens precisién con
1os procedimientos de resistencia de materiales, si se,toman en cuenta las
deformaciones debidas & flexitn y a cortante; por ejemplo mediante la ec
2.1. Esta ecuacién es aplicable a muros de seccién diferente de 1a rectan
gular si se reemplaza A par e &rea efectiva de cortante @, Se denomina
columna ancha a un miembre asi. idealizars para distinguirlo fe las columnas
normales en que salo son importantes las deformaciones por fiexida.

1
L} []

rara analizar sisiemas de muros y murg-marco se considera cada muro ¢omo una
columna ancha con su$ propicdades concentradas en su eje centroidal y se su-
pone que Yas 2onas de las vigas que se encuentran dentro de los muros son in
finitamente rigidas a flexidén. Esto se jlustra en la fig 2.13, y tiene la
ventaja de que 1os sistemas con muros se idealizan como estructuras esquele
tales, igual que los marcos.

Las deformaciones por cortante en 1as columnas y las zonas rigidas en las vi
gas modifican las respectivas matrices de rigideces. Con referencia a ios
grados de libertad y notacidn mostrados en la fig 2.14,dichas matrices se

escrihen:

Para 1as columnas anchas;:
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in casps eatromos, 5i el drea de cortante es grande o ias Tongitudes de 10
nas rigidas son bastante pequefias, las matrices anteriores coinciden con

fas de una viga y columna normales. Asi, si dichas matrices se incluyen en
un programa para resolver marcos, este servird también para analizar siste-

Mmds Muro-marco.

Mc Leod (ref 20) ha constatado la buena precisifn del método comparando sus
resuttades con los de modelos eldsticos 2 escala de murcs con una hitera
central de huecos. En efecto, el método es Gtil en casos de muros con hue-
¢os, sobre todo si se incluyen los efectos de extremos rigides en las colum
nas ¥ los de cortante en las vigas. Algunos eiempios de idealizacidn posi-
bles se muestran en la fig 2.15. En ciertes casos es conveniente que las
zonas rigidas en los extremos tengan forma de codo y no seen solamente rec-
tas; para estas situaciones pueden consultarse la ref 21.

Existen programas para analizar edificios que incluyen explicitamente de-
formaciones por cortante y  zonas rigidas (ref 22 y 23). Cuando se usan pro
gramas que no incluyan esta Gitima opcidn,las zonas rigidas puecen represen-
tarse por tramps de vigas con momentos de inercia grandes, £n Comparacion
con las de Tas vigas y columnas del conjunto.

-
[

2.2 Mancos contraventeados y fablerod de mitps congduades pot miwces

2.2.1 Barcos contraventeadas
. [}

En e} andlisis de marcos contravenieados es fundamental tomar en cuenia no
s6lo los momentos flexionantes en trabes y columnas, sino también las fuer
zas axiales que en ellas iniroducen las componentes horizontales y vertica
ies de 1as fuerzas cue obran en los contravientos.

Fn marcos contraventeados en todos tos niveles de una misma ¢rujia, si las
vigas y columnas no sOn muy robustas,una forma senciila y razonablemente

aprovimada de determinar las cargas axiales en los distintos miembros, es
'aﬂa1i5ar la crujia contraventeada como und armadura, ignorande la rigidez
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a flexidn de las vigas y columnas.

Lo mds convenipnte para analizar marcos con cualquier disposicidn de contra
vientos es emplear el método de rigideces, incluyendo en la matriz de rigi-
deces global el aporte de los contravientos. Estos usua]mehte e represen-
tan comp elementos con solo rigidez axial, cuya matriz de rigideces, con re
ferencia a los grados de libertad ¥y propiedades que se indican en la fig
2.16, estd dada por: P

c? £s - C* - ¢S
- .ol

K=-E|:_E Cs 5 s S (2.8}
= -2 - €5 c? s
- LS - %2 Cs 52

Dobe procederse con cuidado especial ep la determinacidn del mddulo de elas
ticidad, £, y del 8rea de la seccidn transversal A, sobre 1o cual se comen-

ta cn Y& sec 2.3,

*
L] .
2.2.¢ Muros confinados por marcos

El caso de tablerps de muros de mamposteria confipados por marcos y sujetos
a cargas laterales {fig 2.17) ha sido objeto de numerosas investigaciones
gxperimentales y analiticas; en las ref 24 a 26 se incluyen revisiones de la
literatura sobre el tema. Se ha reconocido {ref 27) que inicialmente table
ro y marco trabajan monoliticamente con una sola unidad en la cual son impor
tantes las deformaciones por flexidn y por cortante. Bastan sin embargo car
gas laterales relativamente pequefias para que tablero y marcao se separen 2n
asquinas opuestas,.de modo que el primero se apoya sobre el segundo en la for
ma que se indjca en la fig 2.17. 5e producen fuerzas axiales en vigas y co
lumnas asi como momentos y cortantes en 13s mismas, Los momentos son de po
cpg importancia dado que las fuerzas de interaccién se desarroilan en 13 pro
ximidad de los nudos. Las fuerzas cortantes, por el contrarip, son de con-
sideracién. En el tablero aparecen fuerzas de compresicn diagonal que pue-
den producir fallas por compresidn en 1as esguings en contacto con el marco.
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En la direccidn de la otra diagonal aparecen esfuerzos de icncién en la mam
posteria gue pueden ocasionar agrietamientio diagomal del wuro,

Para el calcuio de 1a rigidez lateral y de los elementos mecdnicos en mar-
co y tablero una posible idealizacidn es simular cada tablero como una dia
gonal equivalente en compresidn seglin se esquematiza en la fig 2.18. Como
resultado de estudios analiticos con elementos finitos en Tos que se toma
en cuenta el comportamiento descrito, en la ref 26 se propone que la diagn
nal eguivaliente tenga 1os mismos espesor, t, y miduio de elasticidad, E,
que el tablero y que su ancho sea (ver fig 2.19).

wo = [0.35+ 0,022 2} i (2.9)

dande

h = altura del tablerc entre ejes

L = parametro adimensional basado en las rigideces de tablero
y marco {fig 2.22}

Para determinar la matriz de rigideces de la diagonal se aplica la cxpresidn
2.8, con A = wet ¥y L = longitud de 1a diagonal

Al deducir las diagonales eguivalentes en la ref 26 <e ha considerado gue el
marco no estd articulado en sus esquinas {fig 2.18). La expresitn 2.9 se ha
deducide suponiendo G, ° 0.4 E_y es aplicable para valores de ) comprendidos
entre 0.9 ¥ 11, y valores de la relacidn de aspecto ¢ {ver fig 2.19] gue es-
tén entre 0.75 y 2.5. Estos intervalos cubren 1a mayoria de los casos préc-

ticos.

Otro procedimiento para calcular rigidez lateral y elementos mecinicos de un
sistema marco-tablero es cocnsiderar gque el conjunto consiituye una columne
ancha con 1o que es aplicable la expresidn 2.6 para vaivar 12 mairiz de ri-
gideces. E1 momento de inercia | se considera que proviene de la rigidez
axial de las columpas y se calcula como se indica en la fig 2.19; € es el
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médulo de elasticidad del marco, ¥ C ol moédulo de cortante del wuro., Para
el dreas de cortante, @, se adopta un valnr_reducidu, gue toma en cuenta la

separacidn entre muro y marco, dado par
. N
0, = (0.37 - 0.12 ¢+ 0.023 3} (A + 2 ﬁﬂ} 12.10)
M

en esta expresidn

es 1a relacifn de longitud a aitura del muro

Lk}

es el area de la seccidn iransversal del muro

A es el drea de la seccidn de cada columna del merco, sin trang
formar a pesar de ser de di'erente material. Estas defini-
ciones, 10 mismp que la de X, se ilustran en la fig 2.22.

Como resuitado del andlisis considerando columnas anchas se obiienen momen-
tos flexipnantes M y fuerzas cortantes V. Llas cargas axfales T de tensidn
y L de compresidn en las columnas san:

M
T L

T =

C =1z

L Th 4

siendo z = 1.15 - 0.2 7 = 1.0,
La fuerza cortante mdxima en las colwmnas es 0.6 V.

Esta aproximacion tambign estd limitada a o5 intervalos de valores de E ¥
A que se indican para el uso de disgonales equivalenies. Como ejemplo, con
sidérese la estructura mostrada en Ja fig 2.20, Para determinar las diago
ndles eguivalentes a l1os tablerns de mamposteria se deben conocer las si-
guientes propiedades geométricas ¥ mecanicas: drea de lgs columnas, Ac.
igua] a 30x30 = S00 cm?; drea del muro, ﬁm.iﬂuzt a  15%(&00-40) = 540 cwi;
mddulo de elasticidad de las columnas, £, = 10,000/200 7 141,000 kg/em®.
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En 1a seccifn 2.4.4 q? la ref 31 se estipula que para cargas de corta dura
cidn, como son las sismicas,el mddulo de elasticidad de la mamposteria pue-
de calcularse como Em = 4DD"fE, donde f; es la resistencia nominal a compre
sibn, dada en la tabla 2.4.1.c de la misma referencia, En este ctaso se tie
ne fr = 15 kg/em? y, por tanto, b, = 6000 kg/cm? . G es igual 2.0.4 Ev €5
decir 2400 kg!cmfrcnn estos valores se puede calcular el parameiro X, defi-
nide en la fig 2:19. £OmMe sigue

ﬁ;_hm 2400 x 5400

Aplicando la expresién 2.9, con h = 3m, resulta w, = (0.35+0.022x5.8) 3 =
= 1.70 .

Las diagonales equivalentes tienen 170x15=2250cm® de drea, 3 m de Tongitud
y su médulo de elasticidad o5 6000 kg/ocm®.

5c ha analizado esta estructura con el método de rigideces y algunps de ios
resultados mds importantes se muestran en la fig 2.2

2.3 Comendasios

2.3.1 ventaias y liwitacianes de 10s distintos métodos

L1 método de los elementos finitos permite obtener soluCiones praciicamente
-gxacia: para cualquier probicma que involucre myros, Si Se acepta que el com
partamiento es eldstico lipeal, @ inclusive se pueden tratar con €] proble-
ma no jineales {ref 18 y 2b6). Sin embargo, como se advierte en 1& fig 2.10,
para Obtener una precisifn aceptabie se debe representar el murp coH varios
elementos -finitos, To cual, en estructuras de varios pisos y crujias, requie
re de tiempos ¥y capacidades de computacora bastentegrandes, haciendo imprac-
tica la apiicacion de) método. Ademisres alta la probsbilidad de cometer
errores por ta gran cantidad de datos que hay que proporcionar y es dificil
interpretar el elevado volumen de resultados que se obtienen. Lro Asunto
que hay gue tener presente es gue el método proporciona como resul lados es
fuerzos en distinios puntos, mientras que en 10s procedimientos para el gl



mensionamiento se emplean momentos flexionantes, fuerzas coriantes y norma
les, que son resultantes de dichos esfuerzos, y que no son fdciles de cal-
cular autpmdticamente con los programas para computadora.
Por 1o anterior, el uso de elementos finitos en el andlisis de edificios es
td reservado a ciertos casos especiales, come el dﬁ mures con geometria
complicada; también se suele empliear para estudiar con mds detalle alqunas
partes y no 1a totalidad del edificio.

.
Para una verificacidn adicional de la prﬁcisiﬁn del wmétode de la columnz an
cha se ha analizado el conjunto murc-marco de ja fig 2.22 con este mélodo
y con el de los elementos finitos. La comparacidn de resultados, que se
muéﬁtra en la misma figura, revela que en este caso las diferencias ontre
1os desplazamientos laterales obtenidos con ambos métodos sOn mengres oue
gus por ciento, confirmandp que el vso de columnas anchas conduce a resul-
tados prdcticamentie exactos. MNotese que muro y marco no son del mismo ma-

terial.

Con é?'ﬁrnpﬁsito de tener una idea sobre el grado de aproximacidn del méto-
da de Khan y Sbarounissse ha analizado con el método de la columnz ancha la
estructura simpiificada de 1a fig 2.4 y los desplazamientos resultantes son,
del piso superigr al inferipe, 0.0240, 0.0178, 0,0117, 0.060 y 0.0018 m, que
difieren de l¢s obtenidos en la seccidn 2.1.4 en menos de 4 por ciento; las
cortantes que arroja el método de ia column2 ancha para el sistema W son
-6.41, 45.25, 76.%6, 106.08 y 134,88 ton, tawbién bastante similares a las
que se 1legd en la seccién mencionads, salvo en el piso-superior, aunque

hay Gue tener presente gue alii ia fuerza cortante es muy peguena. Esto
muestra que 12 forma en que se ha apiicado &l método de Khan y Sbarouns es
suficientemente 'precisa para fines pricticos.

También se ha analizado con el método de 1a columna ancha el edificio compie
“to mostrado en la fig 2.3.° Los desplazamientos y las fuerzas cortantes que
toman los muros resultaron, respectivamente, 0.0203, 0.0152, 0.0101, 0.0053 y
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0.0016 m, y 6.14, 54.5%7, 84.8, 111.8 y 136.9 ton. Las diferencias con ios
valores obtenidos con el método de Fhan y Sbarounis se deben principalmente
a que este usd una estructura Equivaleﬁte. ho obstante, se puede concluir
que dicho método proporciona ideas bastante buenas de como se distribuyen

las cortantes entre muros y marcos y de la magnitud de 1es desplazamientos

laterales. y .

En Ta =eccidn 2.1.5 se aplicd a este mismo edificio el método de Mc Lend y
se encontrd que el desplazamiento iateral del dGltimo piso, la fuerza cortan
te mixima que toman 105 marcos y el momento de voiteo que se origina en €3
da muro, son 0.0221 m, 16.02 ton y 560.5 ton-m, res#ectivamente. los corres
pondientes valores que se obtienen con el método de Tz columna ancha son:
0.0203 m, 43.86 ton y 484.2 ion-m. Se desprende que el método de Mc lcod
aungue no proporciona *informacifn sobre la distribucién de cortantes en al
tura, permite verificar con rapidez el orden de magnitud de resultiados obte
nidos con procedimientos mis elaborados.

2.3.2 Propiedades mecanicas y gesmétricas

Como puede inferirse de la correspondientes matrices de rigideces, para anz
lizar sistemas conmuros es necesario conocer los midulos de elasticidad y
de cortante, el momento de inercia, el drea axial y el drea de cortante de
cada muro. En el caso de diagonales se deben conocer mdduios de elasticidad
y el drea de seccidn transversal de cada una de allas.-

Para muros de concreto de pess normal el mddulo de elasticidad, EC, se puede
valuar como 10,000 J_?;'{cnn fé y I en kg/cm?), seqgin se cstipula en las
normas correspondientes. [s aceplable considerar que el concreto es un ma
terial isdtropo, con un médulo de Poisson de aproximadamente 0.2, lo cual
implica que el méduio de cortante, GC, es igual ‘a chz.a.

Para estos muros se acostumbra ' caTcuTar el nomentn de lnercra con base en
su seccidn bruta, incluyende el apurte de columnas 0 muros perpend1CU1ares
en 1os extremos, que trabajan como si fuesen patines y dan lugar a secciones
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de los tipos 7, L, € o similares; en estos casos, 51.un murao gue funoe como

patfn tiene un espesor t, su ancho efectivo pucde considerarse igual a 6t,

a menos gue el ancho real sea menor. La contribucifn de estos anchos efec-

tivos también puede incluirse en el &rea de la seccidn transver-
sal gue interviene en el cdlculo de las deformaciones axisles, pero debe ex-
cluirse a1 valuar el area de cortanie la cual es iqual al &rga del muro aue

hace las veces de alma. -

x - -

bDe acuerdo con la ref 31,1as propiedades mecanicas de la mampgsteria se cal-
cutan & partir de su resistencia nominal a compresidén, fr, sobre el drea bry
ta. Seglin lasec Z.4.1 de dicha referencia, fﬁ se puede determinaria rartir
de ensayes de pilas, o de la resistencia nominal de las piezas y el mortero;
sin embargo, para cuando no se realicen determinaciones experimentales se

da alli una tabia de valores indicativos de fa. en funcion de los tipos de
pieza y de mortero, 1a cual se reproduce aguf como tabla 2.4. Como ayuda

te ha copiado también 1a tabla 2.3 gue presenta las proporcipnes recomendardas
para distintas clases de morteros. -

Be acuerdo con las normas, para cargas de certa duracidn como 1as sismicas,
el midulo de elasticidad, E .. es igual a 600 f& si la mampesteria es de ta-
biques o bloques de cemento, € iguzl a 400 fﬁ para mamposteria de tabigque
de barro. E1 mbduioc de cortante, Gm, segiin las normas se debe tomar como
0.3 E , pero en la ref 26 se ha encontrado que es ‘mis apropiado usar up va-
lor 30 por ciento mayor, con 1o cual Gm=ﬁ.4 Em; de hecho asi se determinard
Gm para calcular el pardmetro A definido en'Ta fio 2.19. -

Las propiedades georétricas de muros de mamposteria, como momentos de iner-
cia o dreas de cortznte, se pueden determinar con 1os ¢riterios oue se dieron
_para wuras de concreto.en pdrrafos antericores, con la aclaracidn de oue,aun
cuando se trate de rurps con huecasthay oue basarse en 13 seccion bruta, ya
aue asT estd previsto al estipular Tas propiedades mecdnicas en la ref 31.

Cuando se trata de diagonales de acero 21 médulp de elasticidad es 2000.000
kgfcmz, y &% prictica comin considerar solo 1a diagonal en tensidn, debido
a gue la de compresion, por tener una relacifn de esheltez muy alta, se nan-

cea ante esfuerzos peguenns.



a b

51 las diagonales son de concreto reforzado el valor de EA depende dei nivel
ce esfuerzos; en la ref 2 se describe un.procﬁdi_minntn detaliado pars caleu-
Tara FA cuando existoen esfuerzos de {ensidn que daarictan ol c{:nn(:ret‘o‘ Uria
simplificacidn acevtable os considerar solomente 1a diugonal cn F{Jruprt'fﬁiﬁn,
gue s 1a que ticen® mayer rigidez, empleando el-drca de su seccidn bruta

¥ el madulo de elasticidad del concreto; en todo ¢aso para la diagonal en
tensidn se puede usar soiamente o] drea de acero con el modulo de elastici-
cad de dicho material.
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TABLA 2.1 CALCULO LE DEFORMACIONES DEL MIRO DE LA F1G 2.2

Kivel o en-
trepiso i h. I vl oM 13 Eo, ES, £,
3 3 1.5 | 90 | © 270.0 | 3172.5| 540.0 | 21810.0
2 3 2.0 | 180 ] 270 ! 7a2.8 | 290z2.5| 1282.5 | 12%62.%
1 4 20 | 10| 720 |2180.0 | 2160.0| 4800.01 4800.0
} - . A
i A ES*, Ed ; E{di + d i} d1 {d1+ d 1.Zt
3 |o.g 1 75000 3187.5 | 24997.5 0.u14540 | 0.016665
2 1.2 | 937.5 2437.5 | 15000.5 0.008375 | 0.01000V
1 {1.2 [1500.0 1500.0 6300.0 0.003200 | 0.004200
vong o ”12
Por flexidn {31 = 1.
3E] 2E1,
2
N
T 2E1. £l.
1
TR Lty
T I e I I
v.h,
For cortante 6*1 = 11
GA,
dmy =47y 8

HOTA:

Las wnidades empleadas

son metros y toneladas.




TABLA 2.2 METODD DS K Y SBARQUNIS
Yaiores 1niciales e o )
i _ | v . -
Hivel 5 Yt *mi
* a - wo_ou .
AR L I 8i1/85 S Lo T TN I L R IR T
5 50 0.0449 | 7376 0.43 0.0193 |. 0.0036 26.55 | 23.45 0.030]
4 90 0.0324 | 7376 0.35 0.0157 0.0045 33.19 56.81 0.021°9
3| 120 0.0204 | 7376 0.25 | 0.0112 0.0054 39,83 80.17 0.0140
2 140 0.0101 | 7876 0.13 0.0058 | 0.0040 90.70 1 109.30 0.0071
1 150 0.0028 | 11414 0.04 0.0018 ! 0.0018 "20.55 | 129.45 0.0020
f -
* Do la grifica de las fig 2-3 y 2.4
Aplicacisn del criterio de convergencia Ciclo 2 Ciclo 3
I
0= B= ﬁii{E}: 1|
Nivel ﬂi'-c.ﬂ v bi-Bey Beidiy ; | 8 Bei B3 Bei
- i:.ii 'ﬁii o
r
] -
5 0.0148 1,17 0.0106 0.0254 0.0247 | 0.0250 | 0.6z48
4 . 0.0108 1.67 0.0062 0.0154 0.0187 | 0.0187 | 0.0183
3 0.0064 1.57 0.0028 | 0.0130 4 -o0.0118 | 0,023 | 0.011Y
2 0.00320 1.52 0.0013 I 0.0067 | 0.006) | 0.0053% 1 0.006]
1 0.0008 1.44 9.0002 | 0.0019 6.0017 | 0.0018 |- 0.00:0
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TABLA 2.3

- PROPORCIONAMENTOS EN VOLUMEN, RECOMENDADOS PARA
MORTERO EN ELEMENTOS ESTRUC TURALES

Tipo de ] Partes de | Portes de ce- Parles de Fartes de | Valor tfpico de
martera | cemento mento de al- cal orena” la resisiencia no-
bafilerla minal en compre- 9
s14n, f;}, en kg/cm
N -T‘ * II: |
1 —_— 0a V4 E ;-?
I - ' v 0 125
E E
] 0o /2 _ . s ou
" W
1 V/4a1/2 R
i - _ “ ES 75
\ /2al’ i 258
o—"o
£ 5 7
; ) _ VARE 1,«’41 £2g ,
i B Ao s AD i
. Z e 2
“I r i -_"
. L] t [ i
+ El volumen de arena se mediré en estado suvelto,
| RN
Tabla 2.4 Propiedades¥mamposterfa
+ . .
I Pieza | Mortero | £ v " e
) I ! E - l =
----- I r - L
l b we — et — oy g 2 —— — :_—_
rabique I 15 1.5 4500 | 1350
recocids - III 15 3 4560 1350
I' . IIT L 15 k| _ 4500 1350
' Tabique L a9 "3 12000 ‘?!_EF’;E i
| extruide | IE 40 + ¢ 2 12600 2700
30 2 9000 | 2700
Blogue T 2 I S
.[ conzreto 1T i 1.g vy ] gg ln?ﬂﬂ 3000 1
| pecade i s IS N 7500 2250
L—--____.__._E _ 1 T, 7300 2250 N
R N i B
Esfuprzas en k‘Ej_fcn'-'.z‘ - - - -
¥
g 1 "J—_.: Ay f_':."'}"".r‘":*'l r;w.._.a'r: e-..b-. LS :.--.44-:1-1 o -L:-’.-"‘_.--M.;--, ;';—,'nu-:ﬁé"ll"?




1=7,500 cm?

. 2 S _ 51 e e e -
® ® 1
ol @21 O/ 401
51 51 51 J[
® ® ® !
@f21 G| 31 @41 @] el scot
_ 51 51 51 51 L
O ® ® & !
3|3.3781 {(=){4.51 (8| £.6251 ()| 3.2751 @ {2251 laz=mst
N 51 51 51 51 I
® ® ® !
@161 & |7.51 ®lor ‘ O3 (3 |as1 juo:ist
| i . . N
RS FrFrrs L . F S A
i a0:L f anTL E 0L I oL
e —_

Fuerzas en fonelocos y longitudes en meiros

£:=2000,000 ka/cm?

(O Rigider Canerpie/ longitud 3 oen tgrminos de I/L

Fig il

tharco empleado parc ilustror ejemplos.
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Fig 1.2 Localizacion de puntos de inflexion sequn el metodo de Bowman
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Fig 1.3 Aplicacion del metodo de Bowmon ol marcoe de lo fig 1.1



Distribucion de cortanies

Primér entrepiso Segundo entrepiso
V=25 1en V=16 fon
4-0.5 4-2 )
x 23=17.5 V. = 6=06.4
¢ 4t S AT
Vy = 25-17.5+ 7.5 V, = 16-6.4 9.6
1
L
e W BBEM e 1#Om
2,33 3. | ) )
|
72—, 75 :? Szt
e —
+_ ~ RSy _9 i _‘_
14 .61 R ¥ 10.01 r
™ GEY 16 06 Bagom
RCNEAE: DL R— 1
)
2000 m
wezl 21104 !

momenios on on-m

4.12x2,4=9.85 . &332 045=472
412x»30 1463 . S.B9+4.72 = 14 .4}
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DASDS OBSERVADOS DURANTE TEMBLORES

a 1 +

Enriqué del Valle C.~

. - ¥ . 3 .

1 .-
Imtroduccion . - . .

La ccurrencia de un povimienLo 5ismico intensp dospierta siempre la aten

r - - L

cidén de un gran nimero de ingenieros, sismdlogos y autoridades gubernamentales,
- - .

gl

pues mucho es alin lg que debemos aprender para poder reducir cada vezr mas los da-

Raos y pardidas de vidas que producen dichos movimientos.

Las deficiencias de lo3 regqlamentos de construccidn, que tienen siempre
- [ L) -

un cierto atraso en relacidn con los avances logrados en el campo de la ingenieria
+ T

sismica; las deficiencias en c&lculo, ©n parte tamhién por falta de actualizatidn
1 - . '

L M LI

de los ingenieros; la falta de detalls en 'los planos constructivos

b1 . N 1

fue hace gue ag
L

tos no reflejen las hipStesis hechas por el estructurista; los defectos constructi

L]
+

vos o el comportamicnio indeseable de rierlos materiales de construccidn; la mala

v

conservacion o la acuemulacion de dafos ocultos a traves de varios temblores, $on

espectacul armente expuestos a raiz de un sismo intenso. Entre mas antigua 5ea una

. a -

Tgonstruccion, mayor sera la probabilidad de que alquno de los conceptos antes men-
F

cionados se manifieste.

Une de los prablemas que suelen presentarse es la falta de costumbre Je

L]
-

1> gente o su incredu) idad, cuando se dice gque en un cierte lugar de la tierra el

riesgo sismico es elevado. Como es sabido, )os periodos de recurrencia de los

., -

sismas intensos son, afortunadomente, largos, 1o gue hace gue muchas veces las per-

sonas se olviden del riesgo que corren y empiecen a relajarse incluso los reglamen
. . el

4 : - - . * -
tos o bien, no se preocupe nadie por establecerlios en caso de gue no existan. 56-

' -
! -

lo cuando 3e presenta un movimienta inlenso y provoca muchos dafos, surge |3 nece-
i a I o .
sidad de componer la situacidn, pero esta efervescencia por desgracia es pasajoera vy

al cabo de unos meses, todo se olvida y decae el interés.

T

- »

- % Prafesor Titular, Ticmpn completo, DEPF1, UNAKM,



*3 s .o e

Utras personas consideran también que sismos de mediana intensidad
N
son suficientes para probar las bandades de ciertas pricticas de ¢ilculy o -

I 3

construclivas, ¥ animidos por la ausencia de dafes ante estos mavimienins le

- -

ves, insisten en su practica, no siempre, sana, a pesar de que tembleres inten
. ] - LI . ..“ " . 7 A .
sos han demostrado, quiza en otra parte del mundo, que no debe scguirse y es-
. . o . o '{_ r F.
tas experiencias son de sy conocimienlio.

-’

b L "y .} . Il

LY 1

L)
Pocw & poeo, a traveés de errores vy fracasos, el haombre ha ide la--
4" . . . .

. ] +

grando el perfeccionamiento de los sistemas constructivos, asi com: el mejor

. T, w oy i . | S
conocimiento del comportamicnto de los materiales al ser sometidos o los efec

g [

. . - o . . .
tos de 3ismos intenses; sin embarge, aun falta mocho por hacer, scbre todo al
- . 1 ]

_ . . - - - . . " o . .
nivel de vivienda popular, en paises poco desarrollados o en vias de desarra-

!
' *

" . r L
lle, donde 1a intervencitn de! ingeniers no-existe ¥y $iguen repitiéndose 103
. L - ' . P L : ' ! ' ". gl
errores , coma par ejemplo, del use de mamposteria de adobe, sin refarzar,
- -

- H ", '

- ! 1- - ¥ a2 - . T .
combinada caon sislemas de techos pesades v gque no contribuyen a la resistancia.

"" 1 * ¥ ] . - 1

Sistemas estructurales I S .

ia . . .

Fara resistir las fuerzas laterales provocadas por los sismos, se
dispone bdsicamonte de sistemas estructurales o base de muros, sistemas estruc

- [ . . ] LN | .
turales & base de marcos rigidos constituidos por trabes y columnas unidas ade

i ¥ 1 L _ . . . F
cuadamente entre sT y sistemas estructurales conmstituidos por combinaciones de
. P . ‘ . . )
muras y marces rigidos {ref. 1), fig 1,

- L - Ll

Los muros pueden ser de carga o rigidez y estar hechos de adobe, piedra, tabique

L[]
hueco o macizo o bloques huecos de concreto o bien ser de concrete reforzado.

i - -

En general son bastante eficientes para resistir fuerzas elevadas en su plano
. . - . - .
si se toman precauvciones rspeciales para evitar problemas de falla fragil, Lla

[

ductilidad que pucden alcanzar estos sistemas us variable, perd cn gencral, es

' . [Pl "

mencr que |13 Que se aicanza conotros si%temas.



En ocasiones s¢ usanm qrupos de muros unidos® entre si para formar tu

1 4
v

. 4 .
bos verticales [especialmente de concreto reforzado), que pueden compartarse
de manera muy eficiente phra resistir los efectos sismicos .con ductilidad
adecuada,

- -
En muchos casos los murcs.no son considerados como elementos rosis-
. . s " 4 - '
tentes Al momento de calcular 1a estructura; sin embarge, 1a falta de indica-
. 1 ' : v ’ .

. - N e - . .
cign de ésto en los planos constructivos, aunada o practicas constructivas de

" ] .

ficientes, muchas veces de buena fé, pero ignorantes del problema gue puede -

L] & N - " - - -
ocasionarse, hace gue se integren- los elementos que resistirdn los efectos sis

micos, provocando serios problemas, como se verd mas adelante.

Los sistemas estructurales 3 base de marcos rigidos son bastante em

oleados en la construceion de edificios de uso general, en los que se descong

cete la distribucidn de los espacios duranie la etapa de cdlculo y se duesea dar

- L

. . N .. P
anplin libertad de uso., %e conocen Lambién como estructuras esguel Gticas v se

" N i -—

gonstruyen principalmente de concreto reforzade o de acero estructural aungue
' [ ]

o - '

tambien suele usarse la madera en ciertos £asos.

£

E} empleo cada vez mas frecuente de computadoras digitales para el
an3lisis de este tipo de sistemas ha ido eliminando-ios problemas asociados

a subestimaciones ¢ sobre estimaciones de sus propiedades elastico-geométricas

[}
per el empleo de métodos aproximados de andlisis sin verificar si se cumplen

4 e N .

las restricciones de dichos métodos. Puede citarse como ejemplo ta determina
. . .

cidn de rigideces de entrepiso, y por consiguiente, de las deformacianes late
- . t F e

L .

rales que sufrird la estructura, ep marcos construidos por columnas relativa-
. o

mente robustas en comparacidn con las trabes {re/ 2).



L . Es bastante frecuente en nuestros dias la combinacidn de sistemas
3 ! 0

a base de muros y a base de marcos. El preblema fundamental de esta combina-
cién es la determinacidn de la compatibilidad de deformaciones de ambos siste-
. . ¥

mas al estar sometidos a fuerzas horizontales, ya que su CumportamieTta aisla

do e3 completamente diferente, fig. 2. Pucde ser muy eficiente esta combina-
. ! [ .o . : R ) '
cifr en edificios de gran altura. .E!, emplec de computadoras digitales en el

f H Wt ‘ . b

L . -
analisis es imprescindible para lograr una prediccidn adecuada del comportamiesto
8 ' ) - ’
de la estructura.

- - * - .
[ ) . f o

-

o ta estructuracién gque se adopte es..fundamental en el éxito o fraca

so de un edificio., E)} ingeniere estructurista no puede Jograr que una forma

estructural pobre, tal vezr por causa de un capricho arquitectdnice, e campor
1 T ; . s 4 a
te satisfactoriamente cn un temblor., Existe una serie de recomendaciones de
w T . . ; .
1ipo general (ref 3}, gue es conveniente seguir para lograr buenos resultados..
[} ' . L ' - R
Aun cuando no existe una forma universal para un tipo particular de estructiura,
1
. Tt . P ¥ .
esta debe de ser, siempre que sea posible: simple; simétrica; no demasiado
a ' - . N bl . N
alargada ni en planta ni en elevacian; ser uniforme vy tener su resistencia

) T n " - .
distribuida en forma uniforme, sin cambios bruscos; tener miembras horizonta
L] l —

lus en los gue se formen articulaciones plasticas, antes que en 1os miembros
verticales y que su rigides sea adecuadaen relacidn con las propiedades del

'subsuelo en que se consiruir3. ¢ ) ’

[ D - %
Esta ditima condicidn no se ha respetado en muchas ocasiones y ha si
ae ' . + - 3 . r
# a

do ' la causa de problemas importantes. En general, se sabe gue una estructura

' K ' L ' . :
flexible se comporta mgjor cuando estd desplantada en un suelo rigido ¢ uno

vy - . . ) . . " .
rigida cuando lo estd en'suelo blando. Aunque en esta definicidn quedan dema

4 : -

- - - - ) * ". *
s1ado vagos los terminos de rigidez de estruclura y suelos | lo importante es gue
haya bastante diferencia, de ser posible, entre lgs periodos dominantes propios

del terreng v de la estructura.’



lg

Elementos no estructurales

1
S5e consideran como elementos no estructurales aguellos gue no con-

tribuyen, tedricamente, 3 la resistencia de la estructura al ser somelida a

los efectos sTsmicos,, Lales como muros diviserios o de colindancia, fachadas,
1

piafones, instalaciones hidriulicas,, eléctricas, o'de otro _tipp, tangues, an-
- 4 [ . - -

-tenas, ete. ; . iy . " .
. , . 3 u .

. . LT - , 1 % v om ' . Y- . - '
Los principales prablemas son causa&hﬁ por la uniGn inadecuada de 8s

*

' LI . . 3
tos elementos a Ja estructura, provocando gue, a]tdnfarmarﬁe gsla, 5 refargue

cen mayor o menor intensidad en aquellos, que al no estar disefiados para resis

v

.tir los efectos del sismo, pueden sufrir daiios considerables.

*

P . .t
En muchos temblores recientes las mayares pérdidas econamicas han
L]

Ll -
. ] - - - L 1 - 4 -
ocurride en elengnios no estructurales, sobre 1odo on murps divisorios, de oo

lindancia o de fachadas, debide a su elevada rigidéz {no siemare compatible

can su resistencial .que-impide 1a deformacidn de la estructura si no hay holgu
] .

ras constructivas adecuadas.

L -

Es frecuente gue '1a estructura tambidn resienta dafins importantes,

pues no esta disedada para‘tomar ‘los esfuerzos que le trapsmiten los muros.

[ r . + . -
' -

Resulila pues sumamente importante definir claramente cn los planos
v ) L . ' . T . a1
constructlivos cuales son los elementos que forman parte integrante de la es-

tructura y cuales son ne'estructurales, indicando 1o formy en que deben coleo

carse, las holguras constructivas que deben dejarse, incluyendo Jlos acabados

L ] a - . * _
¥ Olras precaucipnes que se juzgue pertinentes, fig 3. ] ~



Dapns observados

Lomo va se indich los dafos pueden ocurrir -en elementios estructura-

~1e5 o "no estructuralaes''. En'el primer caso cs necegario.definin 5i los daﬁés
pueden poner en peligro la estabilidad de la estructura-o ﬁc y que -medidas de-
ben tomarse para rep;rarluﬁ; comn se comenta mis adcfénte. Los daiins més fre
cuentes son en los llamados elementos ''no ostructurales'' cuanda por alguna cay

53 setleﬁ haFe absorber fuerza sismica; uvsualmente estos danios no ponen en pe-
o - ™ o+ .

ligro ia estabilidad de la estructura pero su coslo de reposicion es elevacs,
" . . . L}
N k

L laos dafos mis icomunes en elementos No estructurales consisten en:

fL . N I ! ) 3 , . - B
- Agrietamientos ligeros o severos de muros' o de sus scabados, figs

. Ay s . . , . ¢

= «Lolapsos parciales o totales de muros divisorios, plafones, apla
' v L s —

. nados, etc., figs 6 y &,

Y. - Rupturs de-tuberias o ductos de instalaciones, .

. ‘ ) .
En algunas ocasiones la falla o la presencia de los elementos ''mo es

*tructurales' provoca fallas en miembros estructurales. La fig & ilustra la fa

1la de una columna al absorber los esfuerzos gue le transmitid un muro de Ta-

chada que trabajd como puntal. HAtese que 13 zona del muro donde los esfuer-

4 .
L] » '

zos fueron mas alros desaparecic, pero la columpna guedd deteriur%da.
. - r . .

t Son muy comunes las fallas de columnas cuya deformacidn es restringi-
da parcialmente por la presencia de elemsatos “no estructurales', como pratiles
o murcs que no tiencn la altura de entrepiso total, figs 9 a 12. En-estos ca-

so§,al  reducirse considerablemente la longitud de las columnas por la presen-

cia de los elementos "no estructurales'', auments mucho su rigider a desplaza-

[} -

mientc lateral, lo que hace gue esas columnas absorban fuerrzas rwcho mayores

t 1 1



ta . i !

que aquellas pars 1as cuales fueron.disefadas, especialmente cuando la rigidi-
zacidn ocurre séle en unas cuantas coiumnas y las demids coenservan suo lengitud
; .

de cilculo. La falla es espectacular vy pucde provocar ¢l colapso total de 18

estructura al perder capacidad de carga completamente. - £} tramo corto de colum
nas es mucha mis débil por cortante {fulla frigil} que pur flexién.{falls dic-

til}: sin embargo, a0n en casos de elementos de acero, cuyo comportamients cb
L]

dictil se tienen prablemas importantes por este concepto, fig 13. Lla fig 14
oL . L
ilustra la forma en que - puede eliminarse Fac.lmente EStE problema

‘ . S P f *

oo ; En elementos estructurales los dafos mas frecusntes. sun;

-

- Pérdida de verticalidad de la estructura por falla de 1a cimenta-

cion.
I - T -
- Fallas de anclaje del refucrzo,
. - -y B - »

-  Desconchamiento delxrecubrimientc-

- Pandec local o generalizado.

¢ -

- Golpeo contra construcciones vecinas por flexibilidiod pxcasiva.
L3 ' 2’ L]

- Agrietamienios ligeres o SEVergs en muros de carga @ ragrdez con
1

colapsos parciales o tDtG|E5' figs 15 o 1?‘

- Formacidn de articulacionss pl3isticas en trabes o columnas o fallas

por aplastamienta. Figs 18 a 25. 2 '

- Fractura de losas o escaleras, fig 26,
[]

- Calapsos parciales o totales, figs 27 .a 30.

-

Los Tnformes”del Instituto de [Ingenierfa Nos. 313 y 324 elaborados por el sus-

crito sobre los temblores de Managua €l. 23%de diciembreide 1872 y del ocurrido
en una amplia regidn de México el 28 de agosto de 1973, de los cuales se han 1o

mado la mayoria de las figuras,ilustran los dafos antes mencionados, refs 4 y 5.

[l
. - -



5S¢ puede enconcrar informacién adicianal en nomerosas publicaciones,
slounas del mismag Institube de Tngenieeia de 'l UN-.F*.H, por egemplo e gefe--

rencias 6 a 8, g bien, descripciones de dahus por Lombior gue ban side pre--

- . = " - - .= - " r - : - H *
sentadas en 1os distinlos congresns mundiales de Inqenieria s15mica, referen
: —

cias 9 a 14, El capitule 9 de la referencia 15 itustra et cchpﬁftamicnto de
L]

1

éstructuras en los Estados Unidos a través de diversos ‘Ltemblores.

' 1 -+ T . N e ERRI r
fomo podri cbservarse muchos de los dahos que se han presantado po-
- - o oy - L o - H
drian haberse evitado tomande precauciones minimas durante la construccidn,
= 1 ’ B .

En otros casos, la intensidad de! movimiento rebast las predicciones que se
tenian, o superd la capacidad estimada para las estructuras, obligando en am

bos casos a medificar 1os reglamentos de construccidn.

Actualmente se han refinado bastante las técnicas para estimar la

sismicidad de un lugar. La determinacin de ta resistencia de las estructuras

+
L ' i * A

sometidas a sismos es también motivo de numerosas ipvestigaciones.= £l uso

de mesas wibrodgras capaces de reproducir los movimienteos sismicos serd cada
i - : o .

vez frecuente en el futuro, lo que permitird estudiar mejor estos efectos en

M ; ¥

- .
' 1 . f '

¥

modelos sin {ener gue csperar a que oCurran sismos intensos gue descubran un
. .l . : :

nueve tipo de falla, asi como ensayar distintas formas de mejorar la resisten
. - ] : -y - » -

cia de las construcciones.

. - ! .
Es muy frecuente que ciertas deficiencias en sistemas constructivos

* 1 ' i- ' -
. y . . " . .
O estructurales "hayan sido puestas en evidencia en un lugar.y gque es0s mismas

1, defectos sean comunes en otro lugar con sismicidad semejante, pero en el cual,

hace tiempa que no han ocurrido ‘temblores.

) 11 [0 '

Lo nermal es ‘ﬁue a pesar de saber gque puede haker serios danos en el

[] - * t -

.k . . - !
lugar cuando ccurra un sismo, no se hapa nada pars prevenirios. Cier

ﬁegundé

tamente es dificil, como va se dijo antes, convencer a la gente del riesgo en



»

4

que se encuentra, y tal vez Lenga que esperarse a &ue ocurran los dados pa-
ra gue se tomen cartas en el asumto, Evidentemente, la divuigacion de este
problema a nivel de avtoridades gubernamentales, compaﬁfaS‘de.5egurcs, inge-

nieros estructuristas, arquitcctos, cic. ayudard en la solucidn de este di-
* . »

lema. _ o

. ‘En particular, con respecto a un sistems consStruckivo muy us?do en

- -

la-ciudad dc Guadalajare para la construccidn de casas y edificios a base de
+ L |
viguetas de acero y bdvedas de ladrille, puede citarseila experiencia que se

E

tuvo en 1972 en 1a poblacicn de Qir, Irdm, ref 17, donde s2& usaba un sistema

muoytsimilar que.resultd seriamente dafado, figs. 31 ar 35, -pues la eficiencia
*

de este‘sistema para absorber fuerzas loterales es muy debatible,si no se re-

fuerza en forma adecuada. . . A LI T

L] Ly 1y

Cabe mencicnar también el caso de la construccidn en Managua, a ba-

* -

- -

se de Taguezal, ref 4, que consiste en postes de madera hincados en el -terre

T - o )
r = “

+.I - b . .
no, con tiras de madera horizontales clavados: & ellos y rallenands Tos huecos |

con lodo o piedras. Esle tipo de construccién ya habia sido prohibido en
- L]

Managua en 1968 a raiz de un sismo que produjo bastantes dafos; sin embargo,

] : ) - t - . wd s .

ne se hizo nada para proleger o reforzar las numerosas construcciones hecha

con gste siatema, gue el temblor de 1972 se encargd de destruir compietamentie,

-

figs, 36 a 3B. . . \ .

" - .- .
' . . - .

-

&lgunos comentarios sobre la reparacidn de estructuras danadas. .

» H ' [} "
Después de cada temblor intenso, un buen nimero de estructuras que-

dan con dafos estructurales mds ¢ menos severossy.esinecesario decidir si se

reparan o se demuelen. En cano de reopararlas, .es precisprdefinir cono debe
-

levarse a cabo la reparacion,
[ -



-

-

h

. s ) B’

Mo es ficil, de la-simple observacidn de los dafios, apreciar que
tan-afectada puede estar una estructura..” Es poco también lo que se -conoce

en relacidn con la acumulacidn de dafos por temblor a través de varios movi
: - I

mientos fntensos .
- - ' a4
. w”

L

. “ . sta.reparacitn de uno cstructura debe hacerse a partir de 'un andli-

sis muy detalladovde la misma, teniendo especial cuidadd de no aiterar local

mente sus propiedades resistentes, pues temblores futurosgese encargardn de

-ponar.en-evidencia las fallas que han sido inadecuadamente reparacas. La re

~paracidn local dé elementos resistentes, bastaate frecuente, puede conducir
-1

. - L. . .
* & un aumento en la rigidez de! elemenlo reparado por Jo que, &n otru SIsm,

tomard mayor fumrza sismica y puede velver a fallar, quizd con resultados
' - ' : v
peores que en la primera ocasidn. Es muy frecuente que sea necesario refor-

. . L] Ly, o T
zar elementos sanos con objeto de repartir 1as cargas sismicas en una forma

r 3 i . . ' 3 : * > .
mas adecuada. FEn ocasiones €s convedliente poner una nueva esiructura, qui 24
' . Lo - o Lo . :
metalica, adosada a la danada, mas rliglda que esta, para absorber los efecios
sismicos en su totalidad cuidando que los sistemas de piso sean capaces de

r., ] . F

-+

Lransmitir las fuergas sismicas adecuadamente. ref. 16, ‘

4 * . . ] T
' En muchas construcciones de mampostieria, el simple resanc-de los
agrietamientos, sin estudiar por QuUé se agrietaron y Qué puede pasar en tem-
blores futuros, es ;uy peligroso, pues la estructura puede haber pcrdiau gran
parta d? su _capacidad a fuerzas laterales vy sufrir colapsos ijorEapEé5 an
temblores futuros. En acasiones es mejor sustituir el elemento de, mamposte-

ria:dafado o reforzarlo adecuadamente. Se ha visto que un aplanado reforzade

con malta puede restituir eficientemente 1a resistencia; sin embargo, sera

) . , _
necesario estudiar el compartamiento de.conjunio de la estrugtura, para deci

L4
dir 51 s&lo e refuerzan ios elementos dafados o también se refuerzan olros

-



11

elementos, aparentemenle sanos, puro que reguieren ser reforzados para lo-

grar un trabajo de conjunto eficiente.
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4.. °  ANALISIS SISHICO ESTATICO-DE-ELIFICIOS , N
5.1 Arvpeeted gans rafes . .
n ) T P

ET Reglamento pormites en sy art 238 que el andlisis sisnico de edificios con
altura wengr de G0 m se realice de acugrdo con el método esidiico, que se des
* ) ' . ‘ -

cribe oo el art 240, . . )

L

c2 aplicacidn de este métoto consta esencialmente de los siguientes pasos:

.

a; 5e representa 1a accidn del sismp por ruerzas horizonlaies que”

actcan en los centros de masas de los pisos, en <os direcciones gricgonales.

+ 1 . !
b) Estas fuerzas se distribuyen entre ios sisiemas resisientes a
cerga lateral que tiene el edificio (muros /o marcos).

X -

cl Se efectda el andlisis estructural de cada sisteme  resistente

arte las cargas laterdles que fe correspondan. )
* »

. o A ] ' [ . .
©n este capitulo se tratan los puntos a y b, iiustréndolos madiante ejemplos y



.

N

o+

tratando ¢e incluir las diversas opciones que se considerdn on gl art 240,
£) punto c© ha sido abjete de las,capitulos 1 y 2 de pate ratojo,
!
Como un caso pa;ticu]ar del andlisis estdtico se incluye aqui 1o que el Regla-.
nento denﬂmrna método simpiificado de andlisis, Cuya apl1cab1]1uad ¥, procedi-
micnto se ESﬁECIfIEaﬂ en gl art 239,
\

4.2 Valudcifn de jueeszad sfsmicas son eatimax of vesdodo fundiunendal def

edd § {edo

segin el inciso I gel art 240,1a2s fuercas cortantes sismicCas en los diferentes
niveles de una estruciura pueden valuarse suponicndo un conjunto de fuzrzas ho
riangaleggE”EELyan sobre €ada uno de 10s puntos donde se supongan cGnCEntrd-F
das l1as masas. La fuerza actuante donde se conCeptra una masa i es iqual al
pese de 1a misma. w por un ¢oeficiente proporcional a la altura h de la masa
¢h guestidn sabre e] dcsp]ante {ﬂ nivel awrpartir del cual las deronnac!ﬂnﬂ;_
esiruciurales pueden ser enrecizbles), sin incivir tangues, apéndices u otros
elanentos cuya estruciuracidn difiera radicalmente del resto de ia estrucivra.
£} factor de proporcionalidad se tomard de tal mepera que la relacidn V/W on
14 bgse 5E£iguaia}?ﬁ pere no menor 'goe aﬂ‘ Las valores de ¢ y ue ao antin
¢ados en Tos art 234 y 236, respectivamente, y se-repiten en la tabla 4.1 de
esta publicacidn, 0 es el factor de reduccifn por ductilidad Gue se escoge

de acuerds con el art 235,

4.2.1 . Edificios sin aoéndices .

’ - I . . . - .
En el caso en cuestidn.la aplicacidn de lo estipulodo en el art 240 canduce

2 que la fuerza horizonta) F aplicada en 21 ceniro de mesas del nivel i estd

dada por 1la férmula

p,o= —I1_ 1 L F (4.1)

donde ¢ es el mayor, valor entre ¢/Q ¥ 2,



La aplicacién de esta fﬁrmu]a se Ejﬁﬂp]lf1tﬂ en la tabla 4.2 para el wdificic’
esquematizado en ia flg d 1. Se cuns1dera que la estructuracitn, los materia
tes y tos detalles constructivos emplrades son tates que ¢l fector de ductili
dad Q puede considerarse igual a 4 cn la direccion X, ¢ igual a2 en la direc-
cidn Y. ﬂhservese que 1os valores de Q ng tiesen que ser igquales gn las dos
direccioneg, p?rque Tes estructiraciones pueden ser diferentes, 3

L1

Se supondrd que la estructura estd ubicada en la zona de terfrens compresi-
bte {I1I} ¥ gque se trata_de una construccibn gue por su importiangia se ciasi .
fica como de tipo A. "o -

* [

+

Con estos datos.en l1a tabla 4.1 se encuentra que

. ] '
- L] !
= 0.24 x 1.3 = 0.312 . a = 0.06 X 1.3 = 0.078
{r en la direccion X: ¢/Q = 0.312/4 = 0.0/8 = ag
. - it L .
“en Ta direccian ¥: ¢ff) = 0.31272 = 0.i50 > &,

*

ror tanto ¢ x = 0,078 y c = 0,155, fnla tabla 4.2 se presantan gn Yl sis
tuenatizada 1as ﬂperac1ﬂnes para ebtencr lasifuerzas cortantes.en 105 engrﬁp1SDS,

ast comg su posicidn.

- T
-

4.2.2 cdificins  con apendices

En cste caso no se aplica 1o fdrmula 4.1 y para valuar las fuerzas en los pisds

Jebe empicarse textualmente el parrafo I del art 240.

Para determinar las fuerzas en un apéndice se dehe aplicar el parrafo V dei art
250, segin el cual se supandrd &Ctuando sobre dicho apbndice ia misma distribu-
cidn de aceleraciones gue ie cnfrespundpria si se apoye directamente en el sug
1o, multiplicada pur'{c' + aﬂifeo, Eun@e ¢' es el factor an gl ruanp mrcinii-
ca el peso del nivel de desplante del apéndice cuando se valudn las fuer-

zas sobre-toda la-construccidn..

Tip #F - ¥

n M
- Wt

Para ilustrar 1os cdlculos,considérese el edificio esquematizando en la fig 4.7,



-

63

supdngase 7 Q = 4 y que se trata de wna consiruccidn del tipo B, dpsp1antada
en Lerrend firme, Con tales datos en la tabla 31 se Encuentra

, € =016, , 2 =003 | .

£} coeficiente sismicao es el mayor de 0.16/% y D.ﬂa,'es decir 0.04. 'Esto
quiere decir que V/W debe ser iqual & 0.04 estaﬁﬁu incididos en ¥ y en W las’
fuerzas laterales y. 1os pesos, re;pectivaﬁeptE; de los apiépdices.

: . | urnﬁuEtn5JEiJE§
Les fuerzes sismicas en los pisos 1 2 5 son proporcionales a 1e§vﬁEEEETEF*par
las alturas h Sea m la constanie de proporciuralidad, entoices *

L .o

] ¥ - . L
Ps = Wy hy = 300 x 15 a0 = 4500 a o
l.‘ L [ h
pl, = d Wh hu = 4Dﬂ X 12 o = 48{}':' a
! . A .
P; =a W; hy =400 x S a = 3600 _— (4.2}
1 . . " '

P =a ¥, h, =400 x 6o = 2400 o ' i

' - ' a
Fyp =a W, hy =400 x 3 n=1200an . »

51 los apéndices estuviesen apoyados directagente en el suelo,tendrian unas fuer

zas sismicas iguales a y . - . c .
P! = 0.04 W = 0.04 x 5= 0.20 ST ,
B v
T (4.3)
Pl o=

0.64 H?= 0.04 »10= 040

7
L)

.Para et apéndice'que pesa W o.el va]or de ¢' ez ol factor por el cual se puliti-

Bk

olica W  para obtener 1a fuerza P . o5 decir, segin 1as expriésiones 4.2, c =

T a hJ 3a Andlogasente, para ei zpéndice gue pesa W: se-tjene ¢' = uh = 15a.
. L . . T 7

-]

Las fuerzas de 12 expresidn 4.3 tienen que multiplicarse por {c'z+ aa}!au.‘cnmn

- sigue:



Pe = 0.20 (3a.+ 0.03}70,03 = 20 « + 0.20 ‘
- b o (4.4)
P, = 0.40 (152 + 0.03)/0.03 = 200a + 0.40

L]

Para calcular o se empTea la Lund\c16n de que la"suma de las fuecrzas P, a Py

entre la suma de 105 pesos Wy a Wy debe ser igual a 0,04 Usando 1as expre-

siones 4.2 y 4.4 se llega a: : '
167205+ 0.6 = 0.04. (1515)

] - *

de donde

-t . . a = 0.00454545 S
' Cow ' ' 1 - W 3 2, r
sustituyendo este valor en 4.2 y 4.4 se pbticne; Lo

P, = 1.31 C oYy = 1,31 '
Ps = 20.45 ; ' Uﬁ = 21.76
P, = 21.82 . ©wL Ve = 43,58 ’
P, = 16.36 » o3V, = 59.9%4
Py =-10.91 . V: = 70.85
P, = 0.29 . f. ¥y =079
Py = 5.49 . te V; = 76,63

. los vatores son toneladas y.como verificacién ¥/w = 76.63/1915 = (.04,

\Fuandn la masa de Ios anend1ces es eauefia comndracd <on la gue Sg CORCENtra &n Jos; i

n A i — r—wr - —————

s0s, ocionalmente, Y $€ pugde ignorar on primera instancia los  anén.
dices y aplicar 1a expresién 4.1, hsi se tiena: '

0.04.x 1900 = 76 Ton

ES =.GTD4 oo thta] = q.ﬂﬁ X ij.= ; J
W, h, = 300 x 15 = 4500 ; P, = <500 x 0.0025G5 = 20.73
Wo ho = 400 % 12 = 4800 ; " P. = 4800 x 0.00460& = 22.11
Wy hy =400.x 97 3600 ; Py o= 2600 x 0.004606 = 16.58
Wy h; = 400 x 6 = 2600 ; © P, = 2500 x 0.004606 = 11.05
Wy hy =400 x 31200 ; Py = 1200 x 0.004606 = .53

L =16500 " 76.€0 -

r L .
. - 4

 donde 75716300 = 0.004606

Las fugrzas que corresponden a 105 apéndices como si estuviesen desplantacos
sobre el suelo se dan en la expresidn 4.3, Para e} zpéndice by, ¢' es el



factar por el que se multiplica W, para obtencr P;, ésto es cf = Py /W=

5.53/400 = 0.0138. Similarmente ﬁara d apﬁndite H;,'c% = pofWy = 20.73/30Q =
0.4691. Como 24, = 0.03,105 valores de 4.3 'deben nu1t1p11carce pur

_ {e".+ 0.03)/0.03, es decir, por (0.0138 +.D.D3}ID;D3 1. 46 para Wes ¥ pnr'
. . e ow - . f LI ML

[

{0.0691 + 0.03)/0.03 = 3.30 para W;; se obtiene:

L} f - .k

0:20 x 1:4b = ﬂ 29
0.40 x 3.30 = 1.32

Fe
Py

il

L

Comparzndo 105 xalnres P. a P, con los obtenidos considerando el factor de
proporcionalidad o, sn ob5erva que son muy similares. Las fuerzas cortantes

son ahora: B B o e S
V; = 1.32 :
Yy o= 22.05 : ‘. ’
> ‘y, = 44.16 .\ ",
Vv, = 60.74 . Y
o ¥, = 71,79 e PR
Vo = 0.20 R
« ¥, = 77.6}1 .

Se yerra ligoramenté del Tado de.ld seguridad.puesto que 77.61/1915 = 0.0405

en,vez de 0.04, | - . .. T
. . oa ' r - -
4.3 mhmudndc5wﬁm4¢&mwa5maumchEFC4mmaﬂmumMﬂﬁud
edd ficig L

1 parrafo I1 del art 245 permite usar fuerzas cortantes menores Gue 1as caicu
ladas segidn Jo descrito en la seccidn precedente. FPara esto se requiere calcu

lar el periodo fundamenial de vibracidn cel edificio T, en vorma aproximada,

con la expresién siguiente: ’ re )
: I Woxl s
‘ 7551 1)) ‘ (¢.5)
g EF',i X o '

C ok

en donde ”i es el peso de la masa 1, Fi 12 fuerza‘harizuniel cue actda en ella



de acuerdo con el procedimiento en que no se estima el perioco, x, ol desplaza
r 2
micnto correspondiente cn 1a direccidn de Piv ¥ 8 te aceteracidn de l1a grave-

dad, . L4

-

be acuerde con el valor ress)tante de T,se ap11Lu una de las tres opeiones si’

gu1cnte5
&) Si Ty <T<T; (Tyy T, sedan en 1a"tabla 4.1) no se permite
reduccidn
L4 51 7 > T, la fuerza lateral en la m2sa 1 es jqual a s
= W ; * 2)
; poo= W (ke byt ke hY) o/ (4.7)
I L -
sienda _ .
k=g {1l -r{l-g)EW/(EWh )
coukm Lsrgll-qr W/ DN A" Y .
g = (T/N" -
- 1.
G = factor ce reduccion, por ductilidad ‘
h hi £s nuevamente 13 aitura de Ja mesa i sobre ei nivel de <
. uesplante, y r, el valor Gado en la tabla 4.1,
- , .. | nroporgiomales a
oLy S1T <« T, Ias funrzas laterales son¥las obtenidas con e]
e III.A"I
procecimiente en que no se estima el periodo, perow@ a_ _
manera que t2 relacién Y¥/W en 1a base sea iqual a
' 4 ':51" =*{ aﬂ + {c - ag} T/T. 140 . '{4_8]

donde - + . -
@ =1+10-1) U7,

§.3.1 ‘Edificio tratado en la seccidn 4.2.1
Como ilustracién,se examinard si es pdsihle reducir Yas fyerzas sismicas obte

nidas en el ejemple de la seccidn 4.2.1, en le direccidn Y. Partitndo de va

Fl



b |

4
:'1.
1]

L]
-

5
lores de.las rigideces dndng en la .1q 4.1 y de 1os resultados obtenidos en la

Labla 4. 2, sC piresonlan oo 1a tdb1a 4.3a"10s cdlculos necesarios jrira obtener

T, seqin la Tormula 4.6.

.
- +
. N "

. El resyltado es T = 0.51 seq, menor que ¥y = 0.8 seq (tabla 4.3a), por_lo que
12 relacion Y/W en la base se puede tomar, iqual a la dada por la exoresidn
4,8,.donde hay que considerar 8y = 0.06 x 1.3.= 0,078 v ¢ = 0.24 » 1.3 = 0.3i2,
L PR '

- » 4 -

Asi se pbitiene: ) e

! Q' =1+ f 2 -1 } — = 1.64

- l‘ J

= {G.G?B + {0.312 - 0_078) 9.51/0.8}/1.64 = 0.139

-

- - - ) A *
Las fuerzas Piy calculadas en ta tabla 4.2 dan, para V/H en la base, el valor
107 .63/690 = 0.156 {igual a csy]' Para que d1Cna re1ac1ﬁn uaTga 0.13% hay gue
multiplicar las Piy por D.139/0.156 = 0.89] y se obiienen asi 105 valores re

ducidos, P. . que se prespntan en la tabla 4.3b. Esta redutc1nn no modifi-

'I_':,-"l"'
ca las posiciones de 1as cortanies, ca1Culada5 en 1a uabla 4.2, porque todas

las fuerzas se mu1t1p11can por el m15ﬁﬂ factor. ° "

-

L [ S ]
- ¥ o . R '
El periodo de este edi‘TcTu a la direccibn » resulta 0,97 seg, y como se en-

ﬂuentra gntre 0.8 ¥y 3.3 seg, no se admite reducc16n de las fuerzas sismicas

P '

en esta direceidn.

H . - N N
©8.3,2 Edificic tratada en la seccidn 4.2.2

Para estimar el periodo de este edificio se ignoran las fuerras y vesos de
tos apéndices. En 1a tabla 4.4 se presentan 1os ci1cu1u£ gue conducen 2
= 1;1? ceq, partiendo de los datas y resultacnos de la seccién a.z_;_yfm
larfig 4.2.° : . o F
Como en este caso T, = 0.8, entonces T.> T; v se eplican 1Q§,Expresiune5
po 5.7..en Ta forma presentada en la tabla 5.5, |

T . ' .1‘.’. ' '? ' ’ ’ v ' '
. ) L]
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£.84 Distrdibucdbu de fas fuesirtay si:micas endue Los elementes xeoadsi{onios
del edificso

En 1o que s.uque e describen dn}s procedimientos para distribulr las fquzas
sismicas gue actian en los p1505 de un edificio entre los d'lﬂwroumr nh'_men
b

tos resistentes verticales [mar‘cus y/0 muros y/o contravientos}. En ambos

procedimiegntos se 1 -
. . C . .
1 n
- - N - . )
] Ll . .
) ‘.f . . 2
L]
i LS
* -
. ' 1 . 4 - ) .
! L
N 3 . \
. . ‘
- ' * boay o -
A . "
r
. .
' . . -
:'\ ' ! 1. .
® ¥ . .
. " a -r
] . . '
-+ "l- . N :
i
1 d
. - . \
L] - . .
I : ' L] i I'i Fa .



acepta la hipGlesis de.gque los pises son diafragmas rigides en_ su plano; 12 que,
como sc coment8 en la see 3.3, punde ser inadnisible en ciertes cafas, '

Fn oste qasn del ané115:s si SRICD hay Gue considerar qhe el art 240 ¢specifi-
'ca, En su pdrrafu V;I que gl mamentu tors1onante se' tomard igual a¥la¥fuerva
rortente de EHLFEDISD mult!p11cada par 1a ExcenLr1c1naﬂ que para cada marco
resulte mds desfavorable de las s1gu1untes: 1.5 Es +°0.1 b,U'Eg - qjl'b,'dnnde
95 es 12 exceniricidad torsignal calculada en €l entrepiso considerado y b cs
ta w&xima dimensidn eon planta de dicho entrepisa, medica perpendicularmente ¢

la direccién del movimiento del terreno que se 2sté analizendo.

También se debe tener presente que el art 237 estipuia que las esirticturas se
analizardn bajo la accidn de dos componentes horizontiaies uraéganales de movi .,
mienio del! terreno, y que en cada seccitn critica se debe considerar la suma
vectorial de Tos efecths (desplazamientes y fuerzas iniernas) de Un cemponente
de movimiento del terrens con Q. 3 de 1os efectos del oire, en adicidn a los

efectos de fuerzas gravitatorias, .

4

f.a.1 Entrepisos con sisipmas resistentes ortogonales

La fig 4.3 muestreien p]anta:un entrepiso de un edificio en ei‘cuaI se¢ identi
fican con suirindices,x, y,105 sistemas (rarcos y/o muros) gque resisten fuer-
zas paralelas a las direcciones b, Y, respectivamente. la rigidez de entrepi
so de cada elemento se designa por ij 0 Rjy' Se supone gue £stes son conoci
das. En general es posible usar valores aproximades para {ipes de una distri
bucidn preliminar y refinarios teniende en cuenta el sistara de fuerzes lalerales

cbtenidas on cada elemento medianie la primera ¢stimacidn de rigideces,

[1" procedimiento de distribucién de fuerzas sismicas entre los ‘clelentos resis

Tenles consiste en los siquientes pasos:

aj La fuer:za hor1znntal P, apiicada en el centro de gravedad
. de cada nivel 1 se calcula como se describid en 13 sec 4.3,

enui]1nrlu
b) Se obtiene por ‘teratico 12 linea de accign Geié cortanie sis



c)

* i .

 J ¥

'Wica . en cada entrepiso pars las dos direcciones ortogonales

paralelas a los sistemas resistontes .

Se caleulan las rigideces de entrepiso de los elomentos ve

sistentes en ambas direcciones y on todos 1os entrepisos.

S€ driermina la"posicifn del centro de torsidn en cadz entre
piso. Este centro os el punto por el que debe pasar. la 1inca
de accidn de la ‘uerza cortante sismica para que el nnv1mten-
to relative de 105 das niveles cunsccut1vus que limitan Pl en
itrepiso seg Exc1u51vamente de tra51ac16n, £n casp conirario

existe torsign o rotacidn relativa enire dichos niveles.

al '

Lzs expresignes para caicular el centre de torsidn son:

. .|' B 4 . . ) ) .

" Cr{R..ox ¢ : -
x = '].Y_.J . '

b L n 1 L Rj}pj: } '
: A 4 | *
. { 43_1; .

L)
' E_R.ix -

“ FE -

X4 yj son las coordenadas de 165 elenentos-resistentes.

La fuerza coriante que debe ser resisticda por un elemznto
resistente cualguiera es iqual a la suma de dos efecios:
el debido a la fuerza cortante del pisD, supuesia actuan-
do en el centro de torsidn, y o1 dehico al momenig torsio
nente del pjsn. $i 1a direccidn analizada del sismo es
paralela al eje x, se obtiensilas cor:iantes siquientes

- -y -
.
'

§n los elenentos resistentes's, por evecto de Ta fuerza
cortante aplicada en el centro de torsidn:

N

(6.9}

I{f..m}



o

n

En los elcmentos resistentes x, por efecte de 12 torsi6n:

En

L P
4! ¥ I . ,
HoR.y.
. e Dt L - {4.12)
o Ry Y P E Ry xR T |

v

10s elomentos resistentes'y, por efecto de la,torsin:

- L

. . L P

' o M R X, -
- i : J¥ jY} — .. (4.13)
TR, y: +LR. x% "
l{ Jx ‘F‘Jt._l- o J:.Ir Jt "
En las expresiones anteriores,

L]
. ®

uerza ctoriante sismica en entrepiso considerado.en ias Zirec-
f coriant snica en el entrepi onsiderado.en jas Zirgc

ciones 'x' v 'v', resnectivamente

= distancias de los ejerentos resistentes con respec

to al centro de torsidén del entrepisc en cuestidn.

morento torsionanie en el eatrepiso considerads, que
es igual al producto de 1a fuerza coriante en el en-
trepiso por 1a mds desfsvorable de las siguientes ex

centricidadqs
. e, =1.5€ +0.1b (4.14)
5, LT, .
l+j- '
e, =0 - 0.1b " ’ (4.15)

donde QS es lq excentricidad Ea]cuTaﬂa Eomﬁ la distan _

cia entre Vo linez de aceibn dela coriantey €1 ceniro

de torsitn, y b 12 mayar Simensién en planta del entre

piso medida perpendicularmente 2 la direccién del sis- .
) )

] '
-t L -
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me. [ la ec 4.14 a la excentricidad calcnlada ampli-
ficada se le syma, en @l mismo sentido, la excentrici-
dad accidental 0.1b. En la ec 4.15, en cambip, a la
excentricidad calculada se le resta, en sentido contra-
rio, la excentricidad accidental; puede ocurrir que en
este ‘caso la esceniricidad resuliante sea de signo
opueslo. al de la calculads. Para cada sistema plano de-
berd investigarse cual de las dos excen{ricidades da-
das por las ecs 4.14 y 4.15 produce cfeclos mas desfa-

vorables.

f} Para cada sistema plano deberdn calcularse las fuerras

o’ L]

-

ke

- o
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lateraies ‘debidasaja sume de 100 .por ciento de los elecios
debidos al sismo actuands en la direccifn X con 30 por cien-

to de los efectos producidos por el sismo actvando en la di-
reccifn Xy Yviceversa.. Rigefel mayor de los resultados,

- - L]
* L")
.

g) Conocido el sistema de cargas que .actia en cada elemento re
sistente, este se analiza de acuerdo con los métodos presen
" tados en los capftules 1 y 2, u otros similares.

ro, el
.

4.4.2 Ejcnplo

- R u

- - 1 & '

Fara ilustrar el procedimicnto oxpuesto en la $cccidn antérior, en }a tabla
4.6 se presentan en farma esquematizada las operaciones para 1@ cbtencidn de
fuarzas cortantes en los elementos resistentes de 10s entrapisos & y 3 del
edificio mostrado en a3 7ig 4.1, Nlftese en la tehla 4.0 que para cada direc-
cidn del movimiento sTsmico se calcularOn dos exceniricicades (e, y ez] y dos
mGmentes torsionantes {Htl ¥ thl. Cnoel entvepiso &, para la direccién X se
o 80.08 ton-m y th = §.13 ton-m; como Se
aprecia en la fig 4.4 para Tos elementos 1x y 2x, on los cuzles al efecte de

tiene g, = 3,11m, gq = D?d m, b

torsion se suma al de traslacidn, =e usg ”tl; gn canbio para'lns sistemas x

y 4x, an que ambos efectos son opuestas, se usd M ,.0ara valuar fos efectos oel
sismo en x en los marcos y Siempre se usa el valor mawor de ii;{30.03 en este casc)
Para que las hipStesis de andlisis se cumplan,es necesario gue la 1osd sea Ca
paz de resistir como diafragma las fuerzas que actian sobre ella com0 corse-
cuencia de su participacidn trasmitiendo la Tuerza sfgmica &2 los sistemas reg-
sistentes.tnel sistema 1y, por ejenplo, las Vuerzés ccriantes en 10s entrepisos
3y 4 zon 52.14 y 3E.76 inn; la fuerza que 1a lema trasmite en 21 nivel 3 es

oor tanto 52.14 - 36.75 = 15.38 ton, )

4.56.3 Procedimiento matricial

Para aplicar al andlisis sismico de edificios los métodos de andlisis tridimen-
sional expuestos en o1 capitulo 3.hav gue comsiderar les dps combinaciones de
las excentricidades de las frerzas coriantes ¥ ademds la suma vectorial de los

efecios de un compopente dcl movimienio hori-
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zontal del terreno can (.3 de 1os del ntrn £l procedimienta que a continua-

cidn se propone permite tomar en cuenta tales requis1t0$ "

. 1
Considérese que la matriz de rigidez leteral del ¢dificio K se ha partido en

la forma: .
. LT T
» E = -
.
o e Lo
1 - I " 1 . -

1
. Fl
1 * o L

éonde los subindices L y & se refieren, respectivamente, a 10s desplazanmientos

latereles y a los giros de 1os pisos del edificio. ' Entonces se pueden seguir
1os pasos siquientes:, : ' .

© ' 1 &+ a) Se pscogen dos direcciones artogonales {X,Y) en 13 planta
del edificio. ot o

o M F]
q

b} Para,cada direccign:
b.1) Se determina la tuerze herizontal apiiceca en el cen-

4.1

- tro de masas de cada pisn!i, de dcuerdo con lo des-
crito en la sec 4.3, Sea P el vector formado por es
v, tas fuerzas.

y

b.2) Se calculan los cesplazamienios laterales ¢y cel edi

ficio, sin permitir giros norizentales en 105 nivplaes:

. e =K P
. , LL ’-
5.3) Se_calcuTan_1ns monEntos dehidos a la excentricidad

directa, que valen:

T- . -t
ﬂ d - 'fE{ﬁ é;u!

y se acunrlan para nh eper Jos mOmentos torsienan



*

tes en los En}rEpisas'ﬂa: L T

-

B.4), Su calculan 105 momenlos torsippnantes accidontales un

los enLrePrsus.yé. Para el entrepisa 1 se tiene

M;1 =01 hivi, donde bi es la dimensidn wdxima-deyla -

nlanta i del edificio, medida perpendicularmente a la
ﬂirqcciﬁn en que cstdn aplicadas las fuerzas sismicas,
¥ ¥y el cortante en el entrepiso 7.

: 1, 1 L
b.5) Para cada nivel i se calculan las siguientes combina-
Ciones de momenios torsionantes: '1 = 1. 5” thy
2

DY “21 = 'df :gif qu1H*'t1Enc1gualsugn0que }d .

[

‘-..

b.6) Con los valores abienidos en el pasb-antérior se cal

e

PR

culen los re;ppc iv0s momentos en-cada nivel, oy s

de 1a misma mareraE" que

se pueden calcuiar las fuerzas
aplicadas en los niveles.a partir de las fuerzas cor-

tantes en los enlrepisgos; es decir en cuzlquier

' *1| " " r -
., Arvel el momento 1p11cad0 es la diferepncia entre el

momento, torsionante del enirepisa ihferior y el dal

" " = sen

Entrep15o_5uper10r.

b.7) Se calculan los giros y déﬁpfﬁzamientns que producen

T

4

Jos momentos M, y M, resolviendo los sistemas dae ecua

cionas;: ) . ot
T aWI [ 21 [E
. | SRR
. Kg* Eee] | i3 |

1 “r

b.B} Lzs dos combinaciones de eacentricidades exigidas- se

A : D . .
puedentconsiderar mediante las siguientes combinacio-
res de giros y desplazamientos:

75



4.3.1

De acUErdo con el art 2387es aceptab1e efectuar un, ar511515

re la ayuda de,cuando menos, una microcomputadora.

COMBINACION  DESPLAZAMIENTOS GIROS
. (1) $q t 8, 8,

L]

. oot ~ (2) e “bo + &> o 9.2

fara Lodus jos n1ve1ﬂs de cada sistema plan0 nose cal
culan las dESp]dzam1EﬂtDS do Fntrrp150 prudu:1dos por
estas combinaciones'y se escagen l0% que tengan mayor
valor absoluto. Sea E el vLctDr formade par estos
valores cuande el s15mc actia en 12 d1recc1ﬁn X, ¥

13'r el currespund1ente a la d1recc1ﬁn Y.
£ - §

*

' R, - *
Para cada entrepise i de cada sistema plano m'se calculan
. ., ' 4

. X ' u y
{Imi f 9.3 zmij
- o ¥y .o
(0.3 zmi + Imi]

5S¢ considera el mayor de estos dos resultades cemo el des
plazamiento del entrepiso i. '

L]

- o=

v LB . .
Acumulando los desplazanientos'de entrepiso se obtienen los

desplazam1ent05 de los nuveles, en ‘cada 515»ema plano, y se
caiculan a part:r de ellos los ¢lémentos mecanicos como se

£Xpuso en la seccibn 1.2.1,

En 12 ref 29 se presentaz, como apéndice, ung manera eficien
te para efectuar las operaciones matriciales gue implican
los pasos anteriores. Este procedimiento matricial requie

Y
1

ol

. H ; . ;

M&todo samplifdeado de antlisds sismico

Requisitos ¥y descripciﬁn

¥

a
b - 3

del R.D:F. o .
esidtico simplifica
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do en'estructurasique satisfagan simultdncomente los siguientes reguisitos:
; *.: . ‘- ’
) 1. tn cada planta, al menos el 75 por ¢iento de las cargas
’ verticales estardn soportadas por muros ligades entre s§
. red1ante losas ccrrmdas. Dichos murcs deherdn ser de
cuncretu de Wampﬂsterla ‘de piezas macizas'o de ramposte
ria de p1eza5 huecas qug iab ?rﬁgaﬁ Yas condiciones que

* o4 14
. . ESLﬂb1EZEﬂ el Departamenid en las Hormas Técnices Compie
4 L [ o , . -
. mentarias, e
L] - e, N Py . , . L]
. - -oA

I1. Eﬁ cada nivel existirén al menos dos muros perimetrales
- .0e carga paralelos © que furmen en;re si un £nguio no )
: mayor de 20 grados, eshandn c3da muro 1igado por las 1o
sas antes ¢itadas en una Jung1tud de por 10 mencs 50 por’
ciento de la dimensidn del edificio, medida en las direc

ciones de dichos muros.

' . . Fl

IT1. La relaci6n entre, 1ong1tud ¥ anchura de la planta del edl
ficio no excederd de 2.0, & menss que pzra fines de and-
Tisis sigmico, seé pueda supaner dividida dicha planta en

: - lremos 1ndepend1entes cuya relacién enire 10ng1tud y an-

. chura satusfaga esta rettrlcciﬁn ¥ cada tramo resista se

gin el Lriterio Jque narca el articulo' 239 de este RAegla-

¥ 1 .
i

rl

men ko,

-

LIV, La reIaC1ﬁn entre 1a aItura ¥ 1a d.uen510w r:w1ra da la

, base de1 edificio no excederd de 1. 5, ¥ 1a dltura del edi

- . ficio no serd mayor de }3m.

. . 1
o - . '

Para' aplicar el méiodo simplificado, segdn 10 prescrito en e} art 239, se hard
caso omiso de los desplazamientos horizontales, torsiones y momentos dé volteo
vy se veriiicard gnicemente que en cada piso 1a suma de 1as resistencizs al cor
te de 10s muros de carga, proyectadas en la direccidn en que se considera 1a
aceieracién, sea cuando menos igual a la juerza cortante total que obre en.di-
cho piso, c2iculada segun se describid en la seccidn 4.1, pero empieando los

r'li

cnef1C1en;es sismicos reducidos que se indican en 1z tabla 4.7, y debiéndose
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verificar por 1o menos.dos direcciones ortogondles. nbtese que estos coeficien

les ya incluyen el facter de,roduceidn por ductilidad.

~ - .
. . ] -
% F] . . L -

En e] cdlculo de las*resistencias al corte, tratdncose de muros cuya relacidn
gritre la attura de pisos consccutivos, h, y la longitud, L, exceda de 1.33, 12
resistencia se reducird afectdndota del coeficiente (1.33 L/h)2.

4.5.2 " Ejemple

- ., .
. - 1
'

La fig 4.5 muestra esquemiticamente lasplantas, alturas y pesos de un edificio

al cuil so tratard de aplicar el _métode simplificado.”

E I ) .
' ) 1

Observando las plartas se aprecua que'mds de 75 por ciento de las cargas ver-
ticales estdn sop01;adas por muros de wampnsteria dp Piczas irecizas. En ta di
reccién Yexisten dog muros per1metrale5 de 10 y "6 m respectlvamente que estdn
ligados a2 12 losa en unz Tongitud mayor que 0.5 x 10 = 5 m.

- s ™, n n

. : , ,

La relacifn entre 12 altura y 12 dimensiGn minima de lz planta 25 7/10
t ' L ' . T o - L . -

menor que 1.5, vy 12 altura del edificio, 7 m, es’Men0or que i3 m. FPor tanto se

= 0.7,

puede_ap1iqfr el método simg1if1cadq.

LI "
" P + . 4 1 ™ L]

:- H v a * Lo - B
Los célceules .necesarios en la direcciénY ce pueden hacer como sigue:

a} E0n51dLrandﬂ que 14 estructura es del grupo B, que se
cur*tru1ra sobre terreqn ﬂﬂrrESpﬂnd1EﬁLE a 13 z6na I,
y que su altura Bs 7 m, en la tabla 4.7 se obtiene que

el cae.1cnenht sismico, ya rEduC1d0 por ductilidad, va-
+

]EGGB ' ! - ) [

D) Emmo'néﬁhay apéndices, el télculo de fuerzas sismicas .

se piede nacer con la expresidn 4.1,'cOm0 se muestra .
en 1a tabla 4.5. Ei cortante en-la base es

'_ 0. 08 % ‘32 lﬂ 56 'ton., ¥ su valor dltimo es o
- S x 10. 56 11.62 ton., donde 1'1 es el fac- .

. tur de carga espec1f1cadu en el art 240: ke
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E} La 10ng%tud tota] de murgs paralelos a laxdireccidn.¥ es
27 m, de los cuales 24 m corresponden a ‘muros Con relacidn .
" h/L menor que 1.33. En ellos el esfuerzo resistente, de
acuerdo con*el inciso 3.3 de.la ref:21, ¢std-dado por, ; , -,

]
» *
4 r . . . .
LI - . F

‘ VR = FR (0.7 ) .. .
* ]
donde F, es el factor de reduccidn por resistencia. iqual
a 0.6. Para v* = 3.5 kg/cm’, se obtiene Vp = 1.5 kg/em® .

4 [l
N i -+
F r N

En el muro. A{f1g 4.6), en planta baja hfL L i.p!Z.ﬂ = 2.0>
s 1.33, por tanto el esfuerzo res1$tente vale
£1.5 x (1.33 x 172} = 0.66 kog/em®. En el muro B,
- \ h/L = 4.0/1.0 =,4.00 > 1.33 ¥ e] esi uerzn res:stente es
1.5 {1.33 x 1/4)% = 0.17 kg/fem?,

.
-

La capacidad total es por tantd

(2400x1.5+100x0.65+100xD.17}14 = 51280 kg = 51.45 ton '

que es mayor fque 11.62. Come la planta alta es fqual a la
baja, es innecesario revisarla puesto que la fuerza cortan
¥ - ! R . Foa . . -
te aciuante €5 menor.
1 . ‘j ’ :‘{ I
De manera anélaga se revisara el efecto sismico en 13 direccién x, conside

rando para la.resistencia los muros aiineados en dichz direccidn.
. T ] 1 k]

(TR . .
1 Fen '

4.6 E{octes de segunde crxden y xevdsiéa de desplazamecntes

E1 pirrafo Il del art 237 especifica que deberdn tomarse en cuenid efectos ae
segunde .orden {también conacidos como efectos de esbel:ez} cuandn 1a deforma-
cifn total de un entrepiso dividida entre su aitura, med1da de piso @& piso.
sea mayor que -0.03 veces la relacidn entre la fuerza cortante del cnlrepiso Y
jas fuerzas verticales debidas a acciones perranentea ¥ var1abie5 que guren
encima de este. Aungue no 1Q¢35tiﬁp1ﬂ'31 Regﬁamentb,'es recomendable propor-

*
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cionar al edificinlrigidez suficiente ™ para que la relacidn citada sea menor
gue 0.08, con lo cual los efectas de sequndo orden pucden despregiarse, . En
cualquier debe evitarse que dicha relacidn exceda de U.éﬂ progue en caso con
trarip los problemas de esheltez serian muy Serios y no es confiable detormi
nar sus consecucncias con 105 procedimientos del Reglamento. Se entepderd
ipor andlisis de segunde orden aquel que suministre las fuerzas internas y
deformaciones teniendo en cuanta 1a contribucidn de Ta accidn de las fuersas
actuantes sobre la estructura deformada, asi como la influencia de 1a carga
axial en las rigideces. Para valuar los efectos de sequndo Orden, se.apli-
cardn los procedimientos prescritos en tas Noemas Técnicas Complementarias.

_Cuando las relaciones de esbeltez de las columnas son menores gue 100, uno
de les procedimientos aproximedos gue aceptan las iflormas Técnicag Compiemen
tarias para estructuras de concreto y estructuras meﬁélﬁca; (ref 32 y 33)
consiste en,multiplicar. 1os momentos €n 135fcﬂ1umnaﬂ_y.105 desnlazamicntos
debidos a carga lateral, obtenidos con un andlisis convencional, por el fac

-tor de amplificacidn ’

] ™

fa 1 __"_h_uﬁ‘_ L .
R/Q - 1.2 W /h
Donde R es la rigidez def eﬁtrep{su Ehnsideradu {suma de rigideces de entre
piso de odos 105 marcos de 12 estructura en la direccidin analizade, W ;&S la
SUMA de las cargas de d1senu muertas ¥y v1ua5 multiplicadas por el ‘actﬂr
da carga correspondienie, aCUmu1adas deade el ExtTEPD superior del edificioe
hasta p1+entrep1su, cnnsr@eraqa, Q es &1 factor de ductilidad y'!n la aitura

. v

del entreziso.

Este procedimiento da resultados muy precisos cuando se considera comporta-
miento.eldstico. Para e1emenhos muy the1tns el Reg1amnnt0 exine ta apli-
cacidn de métodos mis re:1nadn5, pero es prefnrub]e na caer en estds situa-
cicnes limitar 1a esbeltez & valores moderados,

A continuacién se re"isa por este concepto el entrepiso cuarto del edificio
mogLradD en la fig'a.2." Ignorando 16s apéndices, seqin lo,descrito.en da for
ma 0pc1nna1 presentade en la se¢ 4.2.27s5e ticne: % ¥ = ZG 73 + 22.11 = 42,84 ¢ton.

¢
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Obrdn sobre este piso W = 300 + 400 = 700 ton de carga’ vertical.  Como la
rigidez de Entrepfso {fig 4.2) vale i00.tonfem, el desplazamiento jateral
es 421847100 = 0.43 cm; este resultade debe multipiicarse por §, que en es
"te'casg és 4, es decir para la revision se-utilizard d = 0.43 £ & = 1.72¢m,
Hay'que comparar d/h = 1,72/300= 0.00573 con 0.08 ¥/ = 0.08 » 42.34/700 =

0.00490° Como'0.00573 es mayor que 0.00490, hay que considerar efectos de

sequndo orden. . , ,
1 () ) L] . , * i o }.-u . lll_.! s i ) !.}
'Como W, = 1.1 x'700 = 770.queda .. . . . .,
fa =1+ 7707300 - 1.12
P C e A . -100/4 - 1.2 x 7704300

E;tﬂnces los desplazamientos de cada marco de esie entrepiso s tomardn
1gua1es a 1. 12 veces 1os valores Obtenidos en o1 anilisis sin considerar

jos efectns de esbeltez. Los momentos en 125 columnas’ también deberdn mul
tiplicarse por_fa ¥ los momentos en las vigqas tendrin Que corregirse pro-
porcionalmente a sus rigideces angulares para que se’satisfaga el eguili- _

brio de momentos en ¢ada 1 udo,

Seqan el art 242, las deformaciones laterales de cada entrcpiso dehidus

-y fucrzas cortantes nu Lxcederan de ﬂ Q05 veres Ta diferencia de e]euac10ne5

sstorrespondientes, salvo dnnde 1ﬂs elemenins que ng formen parte 1ntegrante
de 1a estructura estén ligados a ella en ta] forma aue na sufran dafos por
- las deformaciones de &sta. En este casn e] imite en cuestidn deberd to-
marse igual a 0.016. .In e] ca1Cu1u de ‘dos dusp1azam1entﬁs se tomardn en
cuenta la rigidez de todo e]ementu que forine parte 1ntegrante dﬂ a estrug
iura,

,

¥ ¥ -
‘En este gjemplo, la dEfE}r"ﬂElC'l.ﬁ'n lateral r‘e]atna vale 1.72 x 1. 12!’33{] 0.00852,

. Que no excede ninqung de 105 11n1tes nenc1nnadus en e1 pdrrato ant er1ar

r
¥ -

5.7 dpmenlos de ovellco

1 -
. -t -
s

Fi narrafo Vi'del art 240 estipula cue cuando se hace un andlisis pstético,

" momento de voiies para cada marce 0 grupo de elementos.resistentes en un pivel
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dado podri rﬁducirse,-toméndnio 1gua] a] ca]CU1adn mu]t1p11cad0 por 0.B + G.2;
{siendo z la relacidn cntre 1z altura a la que 9? ra1cu1L gl factor rvduct1vﬂ

por momentg de wvolieo y la altura total de la cnneruc:1Dn},.pern hﬂimﬂnﬂr e
e) producto de la fucrzs coriante en el nivel en cuestién mu1t1p11cada Bor Su
distanciaz al centro de gravedad de la parhe de la Estructura que 5e encuentire
por encima de dicho nivel. , En pvndu]oﬁ 1nvcrt1dﬂs no se nerm1te reduc:10n de

a - . . ’

momento de volteo. ; <. :

I , ot
Para. egemp11f1car el cilculo de mumentﬂ d; vu]teo, de acuerdo con 1o anterior,
considérese el marco de la fig 4.6, tnmadﬂ de E: ref 3. En 13 "tabla 4.6 s
presentan los calculsg currespond1entea En Lsta,tdhla, H s el maﬂEnLu de
vaiten sin reducir; J el factor reduct1vo ESpEc1.1cadu en e] parrafo ?1 del
articulo 240, yg es la, distancia del n1ue1 cnnslderado al cenEru de qrauedad
- de la.parte de la estructura.por enc1ma de dicho n1uel En erste caso, el va
lor de vyg rige sobre JH para el d15eqn en Lndos ios nnve\esﬁ
] b ]
4.8 Comgntanies - - : 5 -
' . n i s ..
Rungue a la letra el Reglamento permite emplear e) método estitico de andlisis
stsmico en cualquier edificio de 60 m.o menos metros de aliura, no es recomen
dable aplicarlo a ed1fic1os que tengan distribuciones 1rreguTa*es gn elevacion,

ya que, en comparac1én con resultados de andlisis dinamicos, se ha encontrado

que se pueden subestimar apreciablemente las cortantes en ciertos entrepisos
(ref Z¢}. Se recomienda en este caso recurrir el analisis dindmico {véase Tos

capitulos 4 y 5).

La mayor parte del esfuerzo adicional que se reguiere para estimer el pericdo

L]

fundamental del edificio es el ¢dlculo de 1os desplazamientos laterales, que de
todos modes delic hacerse para revisar si 1os mismns no soi excasivps. Por tal
motiva en aconsejable tratar de aprovechar la opinidn de usar fuerzas sismicas
reducmdas en razon de haber evaluado el peniodo natural. y pueden lugrafse redug
ciones importantes si los periuq?s son relativamente cortes p Targos.

- 1 [
- a

En 1os ejemplos presentados en este capitulo la combinacibn de Tos electos de
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LR cumpbnente del mouimiEntu del Lorrong EdH'ED por cicnto de 1os efectos
del otro, se ha rﬂa]1zad0 a nivel de fuerzas cortantes. C[sto da los re-
su]tadns adecuadus para el d15enu de nuanhrns gue trabajan esencialmente
en el plana en el que estén actuando d1chas cariantes, como vigas y murgs.
Sin Emhar‘go para las -:ﬂ]umnas o elementos 51mﬂar25, que tienan'flexiones
1nportantes gn ¢os planos verticaies nrtuguna1es, no es fdcil determinar.
que combinacién de los efectos de los cumpunentes del temblor es”la que
rige gl diseiie, y es en vigor necesario analizar todo el edificio para el
sismo actuando en una dirécciﬁn y Tuege, separadamente, ’para e)-s7smo actuan
do en la direccion peipenéicuTar La combinacidn de los efectos de uno ¥
otro cnﬂpunEnte 58 rea11zara en cédﬁ'b1emento mecdnico, cuidando de proce
Lder cmherentEnenhe. Considéresé 'como “ejemplo el disedoc de una columna a
’1&xﬂéﬁmpr951nn biaxial; ;E refigeren 12 carga axial y los womentos Tlexio-
nantes en dos direcciones; si pard ]aHFambiné;iﬁn-que'se esta considerando
1a carga axial proviene de '100 por ciento del sismo en x ¥ de 30 por ciento
de sismo en y, 1os momentos flexionantes corresponderdn a 1os mismos porcen
tajes, y no seria apropiado tomar, con dicha-carga axial,-momentos que, re-

sulten de 30 por ¢iento del sisme en x con 100 por ciento del- siswo en Y.

L )
Tl n Ca o g
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6. v ANALISIS SISiICO DINAMICO '
6.1 Genenafidadas ) * :
de‘l @iul_gmentu ) - .
£l ¢ 261" especiiicad comp méiodos de AnEIISIs dindmico el andlisis nodal y

"

21 cé]cu]n pas0 & paso de respuestas ante tembiores esnecificos. Se ticne que
emplear alguno de estos métodos cuando no se satisfacen las limitaciones que

existen para aplicar el mdtodo estdtico.
Lo que sique de e**e capitule tratard en su mayor parte del dencminado andli-
sis rmodal, que CDn mas prup1edad debe” 1lamarse andiisis mocal especiral, por-

que Tmplica el uso de 105 conceptos de modos de vibrar y de especiros de dise-

fo. " E1 cBlculo paso 2 paso tarhién puede ser modal, es decir, podria hacerse

encantrancd en primer ]ugar: 165 modos de vibrar', aungue para devinir la excita
i6n sismica se emplean acelerosgramas de tembiores y no especivos.

6.2 Andlisls mpdal pspectral | .

6.2.1 Espectros de diseno

¥ . T
a

Los espectros de temblores rezles, coma los de 13 fig 5.5, tienen Torma irrequ

- -
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gular ¥ prﬂsnntah variaciones bruscas on la respuesta maxima en funcibn del
perindo natural. for tanto,es posible que dos estructuras que tengan casi
las mismas caracteristicas dindmicas, respondan de manera bastante distinta
& un sismo. En la préctica este hecho tiene menos importancia de 1a gue se
lc pedria dar a primera yista, gracias a la influencia del amortiguamiento
que hace menps bruscas las variaciones de Tos espectros, a gue nd 5 COnRoce
con certeza el periodo natural por las incertidusbres que existen en el cdley
To de masas y rigideces, y a que 1a5'inhursfones_de la esiruCtura en €1 inter-
valo inelastico, asi como lainteraccién suelo-estricturg, modifican el periodo

fundamental de vibracifn,

Por 1o expuesto, para Tines de disefio se emplean espectros de Torma svavizaeda
como . Jos de las fig 6.1 ¥ B.?h Para &1 Distritc Federal estps espec-

& nto

tros estdn definidos en g1 ari ¢ ufﬂy ya woman en cuenta 1as  incertidum-
bres en 1a vaivacitn de periodes, los efectos de tembiores de distintzs orige
nes, la influencia del amortiguamiento y de 105 distintos tipos de suelo. En
dicho.articulo también se prescribe Tu tgnera de tomar en cuenta gl comporta-
micnto tnﬂlégti:ﬂ. madiante espect ros roducidos por duttilidad. .
‘ . .

Elart 236 estipula gue, cuando se apiigue el andlisis dinimico modei,s& sigan
{ES }ﬁguientes hipdtesis: ) »

" . s

1. L2 estructura se comporta e1ést%camente. .

4 11. La'ordenada del espectro, a, expresada como fraccidn de 1a aceieracidn
+ *de la gravedad, estd czda por las siguientes expresiones, donde ¢, 3

1

o o+ Ty, T2 ¥ roson los valores dados en la téb]a.d.l.ﬁ

td
e 4 - .

b

3, ¥ (¢ - 30] T/7:» 81 T o5 menor gque T,

d =

P 1 »I
a=4¢, 517 estd entre T, yT»
a =c {TIITJr. $i T excede de T, . ;

-

Agui T, es g) periodo natural de interés y T, f, y T, £stdn expresados en se-

« gundos.  Para evaluar las fuerzas 5i5mica%estas orderadas se dividirdn entre

el factor @', el rual se inmaré'igua1 a si T es mayor que Ty, @ igual a
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N B '--.'J. T . T - .
"1+ (Q -1} T/T,.en case contrario. - - ] 2 0

r . r .

En la fig 6.1 se muestran 105 esppctrus 91£5t1cus para edificios del grupo B3,
e¢n las znnas ia III dL1 Distrite’ Federal, Enila fig 6. 2 se. presentan los es
pectras plasticos ya rediecidosnaralos factores de ductilidad Q = 2, 4 y 6, cg
rrespondientes a la'zona 111, ndtese qué entré T y T, )0S'espectros reducides
noé son, en ganecral, iineas rectas.

* bl ar ' 1
. - ' R ¢, .o 4

En &1%art' 236 Lambien se MENcions ‘exprusamente en ol pérrafo 111 gue las orde
nadas espectrafﬁs'especificadas tienen ¢n cuenta los efectosyde amoriiguanien-
to, por lo que, excepto la reduccion por ductilidad, no deben sufrir redvccio-
nes adiciona1e5,a menos que estas se coﬁ¥1uyan1de astudios especificos dproba-
dos qu el Departamento del Distrito Federal.

! C o,

6.2.2  Estructuras no amortiguadas de varios grados de libertad, sin torsicn

- &
P * r
.

Si una estructura eldstica de®arios gradds ﬂe libertad como la que Se Muestra
en la Tig 5.6 estd sujeta al movimiento de su, base, sus masas sufrirén des-
plazamientos, que serdn funcidn del tiempo y 1a aceTeracmﬁn Estos se pueden
calcular resolviendo el sistema de ecuaciones ¢iferenciales® 5.12.

; . * i
Como los modos de v1brac1ﬁn con5t1tuyen un CGHJUHtU cumpIetu en un 1nstdnbe da
do el desplazamiento de una cualguiera de las masas puede Expresarse cnro 1a
suma de-l0s desplazamientos debidos a 1a part1c1pac1ﬁn de cada uno de los mocos
naturaies, esto es: )

- K e 0 - " . X,
L I - = T . “ |
R Feittegh 1)
E£n est3 expresién: _ -
(t) = desplazamiento relative & la.base de la masa i en e) inStante t.

. . : P

B . !

'%j'{tj = fﬁhciﬁn aué e;pﬁésa_lﬁ variacién con respecto alftiempo de jatpar
iticipacion dei modo -j. E1 valor wmiximo de ;j{t}-para-cada'mudu
puede GhtEHerse del Eapectro de desplazamientos tomo la ordenada
que currESpmnde a.una estructura de-ungrado de Tibertad y de

jgual peripdo que el modo j: <3 {t) tiene unidades de longitud.
. : ‘
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g = coeficiente de participacion que define, la escala a 1a que inter
. . v I L -

viene ¢l modo j en el movimiento.

P . . .

. v - -~ . ] i
zij = amplitud del desplazamiento de 12 masa mi en ¢l modo J,
" - * + - . o} . -

E1 simbolo Z expresa suma sobro todos o5 wmodos de vibrar.

J

Para determinar el valor del coefigiénté de participacifn de un medo cualquiera,
n, considérese que l1a base.sufre.una variaciln.en su velocidad igual a,iﬂ. To-

das -1as masas tendrdn entonces una velocidad relativa a la hfse )
LY i +1

L]

L] -
i N LE ] . . :‘l L] . . -
B v. o) = . \
T T T S A
o .
. 1 Lin o . ¢ .
Ggue, de acuerdo con 5.1, puede expresarse
e .
. . Lo Wy ) ‘
£g.(0) ¢, 2., =-5 -
- . 1 i+ L ’
j J J 1, . ¥ . L,
Teniendd en cuenta que éj {G]-=+§u' qUédaf . . . -
L 3 \ ' IS ‘F . . . oL - . . ' "
- L) : . Fl
1.1.:*' . - . a L I
e, z..=1" o S P T
. ] 1]
J ~
o . A . . . . )
Hyltiplicande por m, z. ‘resulta . o -
+ » ) * . i N\ - -
ccom, 2z, 2z, ' =m, 2z Y e R .
L j o1 %1 Tine 29 %yp A
. J - oo | A *
. i
Formandd términos andlogos al anterior para 10s diversos valeres de i y sumando,
. ] N - F)
se obtlene . ' .
rec.m, z.,2. =1Im, z, v’
) ; .}y 1) Tin i in,
1 " - e . ! A .

[nvirtiendo el orden de las sumas,y aprovechando 1a propiedad de ortogoralidad
de Jos modos, es decir que,. . v £ o

1a O 1 .

. Im,oze-. 2z, =0 para j # n |
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5e 1lega firnalmente 2 . .
C.Im, 22 ="Im
a ™ in - ? -
j i
de donde )
m. 2. ]
? i Tin
Cn = ., 3 {5-2}
tm, 2%
& %in

En forma matricial se tiene

. .
. ¢ 2InI== o (6.3)
Fi

= ]
=
L]

W =ze (z i LY L {6.4)
JI

e
e |
3
(|

La ec ©.4 indica que el desplazamiento relative en un ipstanie L de ia masa 1,
debido a 1a contribucidn delmodo j, se obtiene como el producto de 12 amplitud
de dicha masa en el modo J. & una escala arbitraria, por un coeficiente de par
ticipacion, CJ, y por una funcidn de1 t1emp0 ¢ (t], que es 1a misma que pro-
porciona gl desplazamiento re]atTvD de la masa de una estruc,ura de un gradu
de Tibertad y de igual periodo que e) modo en cuestifn. NGtese en la ec 6.4
que el valor de u, (t} es independiente de 1a escala que se adopie para los

s PUSSLO que 51 estos valores se multiplican por un factor arbitrarie cual

1J
quiera o, aparecerd «* en el numerador y en el denominador, sin alterar el co

-

ciente,
Cunnr1dus los desplazamientos correspondientes 2 un modo, el céiculn de otras

cantidades de interés para diseio, como las fuerzas turtantes y nosentos flexio
nantes se reduce a un problema eat5t1co coma se hace ver ai explicar el método

de rigideces en 1a sec 1.2.1.

En e] Reglamento se estipulan espectros gue se pueden intérprbtar como seudo-



- 1in
1)

aceleraciones, es decir, que de ellos s¢ puede obtener el valor Aj de-la seudo-
aceleracitn maxima {igual a desplazamiento mdximo por la frecuencia al cuadra
do}). Por gllc, partiendo de la-ec 6.1 s¢ 17ega a -

. = A, C. 2, .42 ' 6.5
Uji max ﬂJ CJ Zujﬂ”j N (6.5)

6.72.3 Consideraciones para diseno
TLﬁr1caTentq;la e¢ 6.4 resuelve el problema de analisis 515n Co dxnamrcu de e5
tructuras con varios qrades de libortad, ya gue permite OhLEnEr s c0n|1gdra-
cifn deformada en cualquier instante y, por « iante,los miximes eivnenios me-

cdnicos en las secciones criticas. Lomo se ha mencionado en 12 sec 6.2.1,el
valor mdximo de ° {(t) se obtendrd & partir de un espectro de despiazenientos
adoptedo para el disefo. Estg permite conocer cualgquier respuesta {fuerza cor
tante, deformacidn de cnirepiso momento de volieo, otc) wdyima de la‘estruciu-
ra,ﬁj, debida al modo j.

Una coia superior a la rospursta de 1z estruciurz por le pariticipgasidn de lodos
los modos es Ta suma de las resprestas mdximas de tndos los wiodos

- L - L] . T - .
- ¥ - " !

- .
-t 4 ;lJr ] - . v -

Este valor es s:ewpre conservador ya ‘que ias respuestas maximas de todos los 1)

dus*nn =on 51nu1LEnea5 Con base en estudios probabilisticos ‘se demrestira {(ref
. . - ) . .

;;J que 2R eatructuras olisticas es més realista estimar 1a resoussta total con

' 4 ) o o L] n

]a Ehp“ESlﬁn oo

R = /T RY : | {6.5)
J

£sta expresién es adecuada para sistemas cuyos pceriodos temcarn valores bostante

[distintos. Por ESte motivo, en el art 241 del Eng]anpq;g s¢ ni aceptado sola-

menie Cuanco en e] c3leulo de modns de vibracitn no se hayen Considurado como

gracos de 1izertad ins gires de torsién en pianta, ni Jas deformaciones da apén

dices. 51 se toma on cuyenta aiguno o ambas de estos dltimos conceptos, se puede

enplear ¢) criterio que se explica en la sec 6.2,5.
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hna de las ventajas del andlisis modal reside en que solo os necesario deternd
nar Jas respuestas debides o unps cuenios de Tos prineros undos, purdhn n e
neral la purte de 1a respunsta total de editicios que se debe @ rmodos superio-
res es muy pequefa.  E1 Reglamento especifica (art 241} que dehen considerarse
cuando menos tros modus de vibracitn on cada direccidn de anélisis y que se

tienen que tomar en cuenta iovdos 165 mocdos con peripdos mayores que 0.4 seq,
* - . 2 - L .

6.2.4 Ejanplo L

Se hard agqui el andlisis s{smico de la esiructura mostradz en 1 fig 5.7. 5Se
supondrd que se traia de un edificio del grupo A, que se construirs on la Zona
I, ¥ gue es aplicable un factor de reducciﬁn'pbr ductilidad @ = 4. Los modos
y irecuencias de vibrar se han calculado por verios procedimientos en el capi

tulo 5, y se tiene:

11.000 Yoo0 - 1,000
s Z, =1.751 , 1, +{ ©0.883 » 7, =% - 0.804
R e o 0.321
. e . . v ) SR
u: = 122.0 teq” m: = 562‘4 seg'2 . Ll o= 1375 segfz
t, = 0.569 seg  , t; = 0.265 seg - t, = 0.165 seq™

e nz denotade a los periodos con t {y no T} para eviiar confusiones con los
cai0s dei espectro,

Segdin lo expuesto on 13 sec 6.2.1, 10s datos para cCetcrminar el espectro de di
seflo se obtienen en la tabla. 4.1 y son en este caso:

-
P

0,16 x 1.3 = 0.208

0.03 » 1.3 D.g}g_i'

’ - Ty » 0.3 zeg »

0.8 seg

172" Ly s

4
— o

LX) ™

n 4 n

I I |

-
L[}
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1 1
sy -'|- '
S1gu1EﬂdD 16 indicado Eﬂ £.7.4, para el prikermodose encuentra gue ty esta compren
- * 1 LU .
dido entre T, y Tz, por tanto | * L Ty
N . .
: a,*= ¢ = 0,208, o = 4 ' -
r +1 a

- 5.

- + -

son mengres que Ti:entonces

!
1]

H
1

0.039 + (D.208 ; 0.039) 0.265/0.3 = 0,188

14 {4t 1) 0.265/0.3 = 3.5 C
- e + LI .

LI "

¥
=2
1]

0.039 + (0.208 - 0.039) 0.166/0.3 = 0.13%

-._F

far
[
n

~
A=
1l

1+ ld}- 1} 0.16940.3 = 2.69 .
1

’ - L]

'
P

Recordanco- que 1os valores a] ESLaﬂ expresados como fracc1dn ‘de g, las acelera

ciones espectrales de disefo, A*‘ estan dadas por: . -
- .
A = 0.208 x 93174.00 = 31.0 cmfseg? o \
A, = 0.18B x 981/3.65 = 50.5 cufseg? > v o .
Ly, = 0.138 x 981/7.69 = 48.9 cm/seg:

* th 1

- donde se ha considerado G = 981 cmfseg

LT N +‘= - ' . .
Los coeficientes de participacitin se calculan con la ec 6.2. Recordando que
my = My = 40775 y m, = 0.203C8 (en ton-segi/om), se tiene !

|. - ] ) .

]

0.40775 x 1+ 080775 x 3.751 -, 020388 » 2,541 o ci)s
0.40775 x 1°+ 0.40775 x 1.751%+ G.20386 x 2.541%7

€, =

¢, - 040775 x 3 + 0.40775 x 0.853 - 0,20388 x 1.969 , o y5eq
0.40775 x 1%+ 0. 40775 » 0.853%« 0.20388 » 1.9897




LY

_0.40775 x 1 - D.40775 x 0.803 + 0.20388 x 0.321 0 2106 - **
3 - — e — | E——— p—— = = —— s g A A — - - e = A — .
- - 040775 % 174 0.40775 % -0.3037+ 0.70388 x 0.321° .
. f & N
Los desplazamientos mdainos de las rwsas en ol modo j, U., y ioxs desplazamien

lus de®entrepiso correspondientes, & gj' rosultan {ver oo 6.0).

¢ | 1.000 0.2305 : 0.2305

y, = 220203913 Jy 9553 - {To.a035 p ey -{ 0.1730 3
122.0 2581 | | 0.58% - | 0.:82
1000 ¢+ |oeee13 | - . o« 7| 0.c213

Up = 06 x 02369 fgue3y - JomB2 » o cu, ={-0.0031 )
562.4 - 1,969 § 7 [-0.0020 - -0.CE02

. & i - i

- 1 1.000 0.0075 | . - .| 00075

u, =283 x 0.2108 4 58033 - {_0.0060 L 6l, =<¢-0.0135

' 1375 - 0.321 ﬂ-ﬂﬂEd_j 0.0088 |

Los valores esitdn dados en cm.

Las fuerza cortante Vi, enoel nntrePisp i, debida al nudo j.se calcule mul-
tiplicando el desplazamiento del entrepiso ﬁiJ por 1a rigjdez Fespect iva, ki.
necordande que k, = ky = 200 y ki = 80 {en tonfom): con los resultades uug se
acaban de obtener se ancuentra .

Yy, = 200 x D.2305 = 46.10 ton’

v, = 200 x 0.1730 = 34.60 ton
¥, ‘= 80 x D_1821 = 14.%7 ton
V.. o= 200 » 0.0213 = 4.26 ton .
" Voo =-200 x°G.0031 = -0.62 ton
Ve =- 80 x 0.0602 = -4 #2 lon _
] (., -
~ Wy o= 200 x 0.0075 = 1.50 ton
V¥,, =-200 x 0.0135 = -2.70 ion

8G x 0.0035 = 0.67 on

\'a'g
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A
Para cstimar la respucsta debida a Ta combinacibn de todos los modos se emplca
a continuacisn 1a ec 6.6, Asi para los cortantes Ui ¥ 1os desplazamientos re-

lativos b; en cada entrepiso i, se ohiiene:

Covy = SARTION T ZETTIRGT = 46:32 ton, -~ -
Vi = J'adfﬁﬂf‘?'ﬁTﬁﬁ?“4"?T?ﬁ* = 34.71 ton
:- I' ) .l‘ L * !
¥y = JITRITTATE2T 0677 = 15.35,ton
|
; 8, = /OTZ30% F 0T0ZI3 TOT0075Y = G.2316 cm
A "y . ’ L I N . v |
oo by = YOTIVATTY 000317V OONISY < 0.1736 a4
8y = /OB ¥ O.06027~ 0700867 = 6.1920 cn

[ . 1 3 L
Las estimaciones de Tos desplazamientos totales u; con esie criterio son

u; = 0.230657 + 0.02137 + 000757 = G.2316 om
up = TEA03ET Y II0IET T 000607 = 0.4040 cp l
uy = ¥ OTBE56T + UI0426T 7 0700247 = 0.5871 cm

Observese que ia participacién del modo fundamental en 1as respuesias es sensi

blemente mayor que la del sequndd y tercer modo, *

NGlese tambidn que up - u, = D.4040 - 0.2316 = 0.1724 cm ¥y Uy - U; =

0.5871 - 0.4040 = 0.1831 ¢m , no corresponden 8 las estimaciOnes correctas de
&: {0.1736 em) y &; {0.1920 ¢&) que son mayores. Esiirar d; y &, COMO En g5if
pirrafp seria vra forme jnadecuad: de aplicar el ¢riierio expresago por 13 c¢
6.6, seqin el cual hay que calcular para caca modo la respuesta de interds, y
despuls erplear la ec 6.6, para la estimacion de lg respupste debida ¢ la
combinacidn de Tos nodos. Aungue en'este ejemple las diferencias son pequefias,

podrian ser mayores en Otras situaciones.

-
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6.2.5 faso en que 1os modos tienen periodos de valores muy préximas entre

51

Como se ha sefialado en el art 6.2.3, 1a, cxpresion 6.3 e es adecuada gara estl
mar la respuesta mixima de sistemas de varios grados de 11be:tad flue t1EnEn
perigdos muy cercanos entre s, como ocurre si.se consideran en el anal1515

L

dindmico’ les apéndices o lus giros de torsifn en planta de Ins pisos. En

L] L i

es10s casos se puede emplpar @1 criternio propuesto en Ta ref 37, segﬁn_e}
- e ' - L1
cual la respuesta mixima debe estimarse con la Siguiente expresion

. .3 o1/ 2 . e
* .I- . R-i Rj j r ' )
i " R = LI —- A 1 "~ . {5 7]
Ao Pt IR
ij.l+ Eij ) s
an donde \ , ' - -
Yy Y L .
E.. = {6.8j
* 1] 1 Lo, .
E..‘ hf.l 'l;J "‘"I'J -
2 o
L] . . .4
. . . C'l. 'E..I +L|'|-5 - 5 , . J ,'. [E' II

»

i N L o - .
Hi es la respuesia mdxima en el modo 1-@simo, w. ¥ wy con las frecucncias cir
culares amortiguada y no amortiguada, y & 1a fraccion del amortiguamnients
1 '
critico , asociados a dicho mede (recuérdese gue wh = oy /1 - £l y eue para

valores moderados de [, la difervncia es, imperceptible); s es la duracion, en
sggundos, del segmento de'r”m blanco esLaC1nnar1u que, equ1va]e a la Tamilia

de temblores redales de diseno.

1 . - .
’ M " "l L]

En la ref 46 se sugiers suponer L. = (.05, a menos q”e s justivique Qiro va

Jdor, vy en la'ref 47 se propone adoptar s igual a 20, 30 y ﬁﬂ 58q sequn §e

trate de terreno de las zonas [ {dura), Il {intermedia}, III IbIanda} resnec-
tivamente, se propone s = 50'seq para terrgnosyde la zoma IV que nG esich re
clasificados con base en informacion sobre ias propiedades locales del suelo.

hétese que R 0 RJ pucden ser positivas o negativas de acuerdo con el signo
que les corresponda al calcularlas modaimente, la anbiguedad en 105, signos
so evita, considerando que 1a  ordenacs espectral os siempre positiva.

a + .
pungue el criteric anterior fue derivado suponiende gue lus temblores reales



v

son equivalentes a scgmentos de ruido bianco,.su validez ha sido verificada
o . T .

usando temblores reales enlas ref 4B y 75.

- -

b

De 1as expresiones 6.8 ¥ 6.9, puede colegirse que si 10s periodos de dos mo

+ dos diferentes no son muy perecidos entre si, e5 decir si wy ¥y SOM bastan

te diferuntes, entonces el valor de &ij correspendiente es grande y mds adn,
sy cuadrado; como el caso en que i = j, Eij = 0, so concluye que la férmula
£.7 da resultades similares a 103 de la-<ormula 6.6, -

”
* a - - ]

Oirg criterio para combinar les respuestas medales cuahdo las irecuencias
son cercanas entre 5%, desarrollado considerando los temblores comé procesos

estocdsticos estacionarios, se presenta enlasref 49 y 50, Consiste también

gn una combinacidn de tipo cuadrdtico coro el anterior, cs decir que la res-

nuesta mixima se estima COmMO;:

.
¥

R = ? i R, P35 RJ. ' {6.10)

Para el caso en gue los porcentajes criticos de anartiguamienio son iguales,

es decir G5 = Ej = E,.pij #std dado por

. 3f2 : " T
i N . 8c2 (1+r) 3/ (6.11)

L

TV ertr e s gt (1) *

r R /e, ' | : 16.12)
en la ref 49 se presentan ejemplos de clng usar pste oriterio y su aplicabi
livad ha sido uer1f1tada pur U5 agtores, cﬂmﬂarando sus resultados con 1as
da an511515 pdso & pasu ¥ mhq]Landu varios acelerogramas simulados y el re-
gisiro del temblor de Taft, Califorpie, ep cesos en que se consideran ios
giros en planid de los piscs de un edificio como grados de liberiad dindai-
cos. hLdtese cue para r = 1, Py =1, y la expresifn 6.10 coincide San la
6.6,
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6.3 Andfisds, pase a.paéq v ‘“ ' ) . .
6.3.1 Conceptos gunnra]eé‘} alcance - . 1
Eroel wrt 241 también se aceple come procedimiento de.dnﬁliﬁia din5m1C0‘ﬂ1

caICU1n,paéa a paso de las respuestas ¢ temblores especificos, estipuldndu

s¢ que podrén emplearse para este {in acelerogramas de temblores reales o
sinulados, © combinacicnes de estos, siempre que se usen no menos de cuetro
movimicntos representativos, independientes entre si, cuyas intensidades

seah compatibles con los demds Criterios que consigna el Reglamento, y fue
se lengan en cuenta el comporiamiento no linea) de 1asestructura y‘'las in-
certidumbres qﬂe hdya en cuantd a sus pardmeiros,

Para analizar un edificio satisfaciendo los requisitos anteriores sg tienen
que cnplear métodos numéricnsrpﬂra resolver ecuaciones ‘diferenciales, con

la ayuda de computadores digitales aun cuando se emplecn nipStesis sinplifj

tadoras.

Un programe especialmente desarrollado para ol endiisis cismico no lineal

de edificios, es DRAIM-TABS, presentado en 1a ref 76. Sin cmbargop.esto prd
grama no eél estrittamente tridimensional, porque considera al edificio .
formado por marcos yfo  muUros planos ligados por ips diafragmas de piso,
tste tipo de hipOtesis es aceptable si se considera comportamientp etdstice.
peroc no 51 se ﬂese5 tomar en cucata el comportsmiento no tineal,, porgue és-
te, sobre todo en las columnas, estd invluenciado decisivamente por, las car
gas an las tres direcc%ones, nunqué gxisten olros programas <on los que Se
padria hacer un anéiigis no 1ineal tridimensional, no se tienen en i2 aciua-
tidad conocimientos suficientes sobre ias jeyes constitutivas gle rigen el
comportamiento de elpmentos cslructuraies ante cargss ciclicas en tres direg
ciunﬁs, y por tanto no se puecen desarrollar modelos enzlitices compiletanen
te confiables. Un problima adicional es que, inclusocon las limitgciones €1
tadas, el analisis no 1ineal consume mUEhG tiempo de computadora, mds atn

si se tiene qua hacer para varios temblares. -
. PR . N 1

Por lo anterior el andlisis sismico paso a paso no lingal deedificios ha
sido aplicaco a sistemas plancs en irabajos de investicacifn, y se piensa
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gue e$ todavia impréciico usar este tipo de andlisis pars {ines de diseno,
L o
Se contindan haciendo investigaciones para correlecionar la respuesta ne 13
neal de edificios, con la respuesta eldstica, que permitan al disefiador in-

1 1 o+

k] vk . N
terpretar nejor los resultados de andlisis gue consideren solo comportamien

to lineal. . .

Si sc desea hacer un andlisis pasp a-paso lineaii conviene encontrar en pri
mer fugar los mndag;de vibrar del edificio, para 1uego calcular nuﬁﬁﬁicamen
te 1a respuests on cada wodo, 10 cual s1gn1f1ca Lratar con EIStDmﬂS de un
s0lo grado de libertad, puesto Gue.las respucstas mnda]ea estén desacnp1a-
das entre 5. +5e tiene ademds la ventaja de que 5010 es necesario conside
rar unos cuantos de los primeres meodos. Lo obstante ray que ﬂnam1nar‘tﬂn
cuidade ciertos aspectos cong el amortiquamiento y la rediccibn par ducti-
1idad dsociados a cada wodo, 13 seleccion de temblores quﬂ sizah realmente
indepondientes antre s9 y congruentes con las 1nten51dadea 1mp11c1tas an 105
aspectostde disefio, y la manera de considerar las exCeniricicntes gccicenta

Tes.

Con el propdsito de ilustrar algunos conceptos involucrados en el andlisis
LASO 4 paso, se presenta @ continuacidn un métﬂdu ﬁrmpuesto nor hewrark pe-
ra tal fin (ref 43). La presentacifn se 1imita a un sistema de un grado de
libertad,aunque el procedimiento puede ap]mcarse a estructuras de var105 gra
dos de libertad (en 1a ref 37 se presenta un EJEHP]D con Un sistema de dos
grados de libertad). Un-tratamiento mds amplio de este método y otros simi
lares se hace en dos capitulos de la ref 45, donde, entré_atras asLntos, se
estudian la estabilidad, la precisitn y convergencia de los métodes, y tam-
bién se presentdn algoritmos para elaborar programas de computadora. '

i

©.3:2 MBtodo § de Mewnark

En un sistema no tincal de un grado ce 1Tbertad como el de fa fig 6.3, las
fuerzas de amortiguemiento y de.rigidez ya ng s0n respectuuamgnte1p$bhérc1n
nales a la velocidad y al desplazamiento relativo (U y u}, y en genEral S -
rén funciones fa y f £ det tienpe. Entonces la condicién de equilibrio oind

mice $e expresa:
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. mi+ () () s -mE . o (6.13)

¥
1 L

Sin cmbargo,en.edificios es frecuente considerar solamente la no lincalidad
ons, b o

bl

en las fuerzas de rigidez y aceptar que el amoriiguamiento es viscoso. Asi
la ecuacifn anterior gueda

LN .

w 1 [} 3

mi,* c g+ fr[t}.= - ':‘;0 . 4 N 1[5'.}‘1:'

. . " + ]

Es.ademds, comin que las fuerzas fr 50 expresen como funciones no lineales cel

desplazamiento u y se puede escribir fr{t} Cone fr(u].

LIS .
*

Pare resolver la ec 6.}4Newnark propuso el siguiente procedimiento (rof 22):

i) Bean ULty g, los valores del desplazamiento, la velocidad
. 1. i . °
L]

T
¥ la aceleracion relativas oo el instante ts- El suhindicwe

i+ t denota a las cantidades correspondieates al tiempo

T b, + Ait, Supdnpase © alor do n. T -
p4p 7Py T AE. Supbngase €l valor de wny .

. . / .
alen)oene = u. 4.+ o0 2 '
LY Caleales ¥ ug 4 If_ui u‘H‘lj fa f 2

. R A . . | . \ Fl . m- . P
) I,vqu.ll-tl_.n "-|'P| : “i i 1,|i||'~|t_ + (j - ) q;i fhe)’ » o ":"f'f{'t}-

v

L3
- -

b &

- 3 i £

JY Galcodlese un ooeve walor de Ii._” cop loee BL1A
e 4

3 3
&) Compirese el valor obtenide en {d} con el supuesto en (a).
51 se los vonsidera suficientemente parecidos, se procede

a efectuar” los cilculos parz el siguiente incremente da
-

ticmpe; on case conirario 5¢ repiten los pusoes By a (o),

catnn o« valor de Gi+l caleulade i {d].

£l valor de 8 se puede asuciar a la forma en que se supdne ghe varia la ace

leracign en el intervalo At. 51 f = 1/6 dicha variacion cs Tineal entre U,

-

y u; 7 st E = 174, 12 aceleraci6n es constante, dgual a {u, +u; )72,

valor de £ = 1/6 corresponde @ una variacidn escalonads de 1a aceléeracidn.

Por otra parte, ¢l método es es5table incondicionalmente cilando £ €5 menor QUe
- T !

/4. _ AR



Fii 1a literatura {por ejomple en Tas ret 37 ¥ 45) so'rocomienda usér cono
I.,.a- - '_.-"

intervale de  iteracidgn, at,un valor del orden de 7710, o un valor mis pe-
TYEFY) -

- . . L -t - 1 .
queio que permit2 representar adecuadamente 14 variacidn en el ticapo de la
aceteracitn del terremc. T es’el periodo ‘'del sistema, s

" o ! ke M !

\ . .
Como ejemplo para ilustrar la operacifn de este método, considérese el sis-
tema de un grado de Tibertad representado en la fig 6.3 2, cuya fuerza ce ri
gidez varfa como se indica en la fig 6.3%. Stupingase gue la aceleracibn de

la’base es la mostrada en la fig 6.3c. . A
- | b . o rf ) I “hy

De los datos de la fig 6,38 se obtiane:

- 1

.m = 807981 = 0.08155 ton-seg?/cm

" . L i . ,
w = Ji/m = 007008155 = 35.0%seg™h T = 2u/uw = 0.13 seg

- N

!
Ecr = 2 /km =.5.711 ton=seg/em
€ =0.1C, = 0.5711 ton-seg/cm *

Como G.1T = 0.013 seg.se adoptard At = 0.0 seq; ton este intervalo se re-
presenta ¢on exactitud 1a variacién de la aceleracibn ED. ‘Se considerars
8= 1/5. : -

L]

De la fig 6.3b se dedude que cuando ol desplazamiento u.en,em,es mensr que 0.1,
la fuerza de rigidez fe vate 100 u,en ton. 51 u es mayor que 0.1 cm, enion
ces ¥ =10 ton. .
r
La ecuacidn de Equilibfio dindmico del sistema cs
¥ LI . - ...
0.0BI55 U + 0.5711 u + f. = =0.08155 5,. g
Jividiendo entre m y despejando i se tiene S

v , . :
i= - 5, - 7.003 o o- f /0.08155 ! {6.151

La aceleracibn del terreno se puede exprosar Como
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§ = 2500 t para 605t 20.1 seg

v
n

§,= 500 - 2500 t para 0.1 St 0.2 seq -

Lol
It

-

i

1/5 en las pxpresiones de los pasos {b) y {c}

1

Rumplazando At = 0,02 y-8
del método, se obtiene:

L] - ]

- Uiy 7 + .01 {ﬁi + ui+lj P . . .
= . Y | . U , [ t o
Ujeq = Y4 * 0.0270, + 0.00012 Gy + 0:00008 &; & 4
Las operaciones para aplicar el método se resumen en la tabla 6.1. En cada

incremnenta g t1mnp§ se supuso inicialmente que u1+1 tenia &l va]ur~f1na1
del incremento anterior. Se ha ilegade solo hasta {:08'seg, porgue en €ste
tiempo se encuentra oue Ja fuerzé‘he'r1giuez' ya no es lineal, ilustrdn
dose asi el pruced:m1entu para este caso, Sehicieronlas iteracicnes necé
sdrias para que 1&5 aceleraciones ituvieran erreres soio en 1a sexta cifra

significativa. _ .

- T

Conviens notar que en 155 lapsos en que la rigidez varia lingaimenie con la
defbrnacaﬁn.{s1endn ademis lineal el amﬂrt19uamientﬂ} el métado no Tiene que -
ser 1terat1vu y para calcular los valores de aceleracidn, veiocidad y des-
plazamientio correspondientes & un incremento de tiempo, con hase en 105 del
tienpo anterior, basta resolver por cualquier método "el sistema de ecuacio
nes formado por las expresiones de’los pasos {b) y {c} y por la ecvacidn de
equilibrio dinimico {que en este caso seria 1a ec 5.2, con U, U y € <tn Sub
Tndices i + 1}, nhitese que se trata dEPESLCUHC1UnES Tineales {con coeficien:
tes comstantes); las incégnitas son i ., Gi+l Y U.j- Dncignarmente, en
este caso se pueden considerar como incdgnitas los incrementos de aceieracio
nes, velocidades y dEEplazamrentos. La so1uc1ﬁn, si es asi, estd deda en for
m3 explicita en la ref 45, Cuando el sistema es lir=al, las iteraciones soio
Cﬂnstltuyen una forma de resolver el sistema de ecuacignes.

1. L]
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6.4 Litpraeceddn dunelp~es e fuia . ¢

E1 andlisis de edificios se l1ieva a cabo suponiendo que el mevimientd gue se
aplica en su base, o las fuerzas estfticas equivalentes que obran en sus
distintos n1ve]es son independientes de las caratteristicas. de_ la cimentacibn,
Sin vmbdrgo.existen casgs en que el moyimiento an cualguier punto de 1a fron‘
tera Suelo-eéstructura es sensiblemente diferente del gue habrie ocurrido en
dicho punte si la estructura no cstuviese presente; en estos casos se dice

que existe interaccidn suelo-estructura.

L] -
1 . - * -

fomo s¢ explica en las ref 51 ¥,52, es u5ua1 estud1ar el prub1ema cun51derar
do primere las diferenciss En el movimionto, d91 terrenu que prnu1enen de la
r1g1dez del 515tema gstructura-cimentacién comy si no tuv1eran masa 10 cuai‘
se denom1na 1ntcracc16n cinemética, porque es causads .undamEntalmEnke per 13
geometria de.la cimentacifn, Las diferencias cnn515Len en gEnE'd] en un i1
trado de los conponentes traslacicnaies del movimiento an cuestrﬁn {d]&ﬂlud-
cidn de su amplitvd en el intervalo de frecuencias altas y medias) y en la~
modificacidn de cnmpnnentas rotacionales y torsionales. Estas efpctos par-
cialmente motivan. que on los reglumentn; s;fm¢1pu1en exceutr1C1dddes m:m—'r
dentales, que generan torsiones en planta aun én edificios COMP1EIGWEH;& 51

+ f - a

wEtricos.

= y - 1 * -
En up segundo paso. se consideran ]ES fuerras de 1nerc:a que 56 generan por
la vibracidn de las masas de la c1mentac1ﬁn y de 1a Deructura, que dan 1ugar
na solo a elementos mecdnicos dentro de los d1bt1nt05 m1pmb105 que 135 com-*
ponen, sino tambien a tres fuerzas y tres momentos {refer1dos & dos EJES nﬂ‘
r1zunta]es y uno verticallen la"base. Si el suelo no E%quy rigide. estes
fuerzas y monentns producirdn deformacighes gue modifican el movimiento”

en: 1la cimentacian. 5o habla en este ceso de interaccidn inercial.
: ' T ' v, "o

fara tomar an cuenta este G1timo tipo de interaccidn & niveles de ;eg1aéehtn;
se han empleado dos procedimientos. 1 primero consiste en modificar 1nﬁl
espectros de diseno, y se puede decir que es la forma que de alguna maneraz se
ha usado en el Disirito federal, puesto que no se dan cladsulas gue traten
especificamente el problema y Tos espectros han sido propuestos calibrdndo-
los con la practica pasada, sin que naya hasts el momentn indicics de que'rg

-
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quieran modificaciones para tomar en cuepta 18 interaccidn en edificios nor
*

malegs. . _ .

La otra forma de considerar 1a interaccién inercial consiste en modificar las
caracteristicas dindmicas de la ‘Bstructura. ‘En las ref 51 y 52 se trata este
enfoque, y se propone una expresidn con 1a que se calcula el incremento del
periodo natural debido a que la basc no es rigida; también se da una *expre-
sidn pé}a valuar un posible aumento en al amortiguamiento, gue toma en cuen

ta la disipacifén de energia por radiacidn de ondas en el suelo, Esta mangra-
de considerar la interaccibn se adopta eh 1a ref 53, conde se dan una serie

de . puntas que permiien .dnclusive reducir ordenadas espectra1es 0 LGCf1E1LntEJ
sismicos, y calcular las defurmBC1nnes adicionales debidas a la flexibilidad
del sistema. sueloZcimentacién. No obstante,conviene 1iamar 14 atancién sobre
QuUe estas partes pueden no ser directawente aplicables End%f}5¥2¥}#%ﬁi?%dera1
pur 1o que se recomienda pxamlnarlas con cuidado antes de tratar de emplearias
en algin caso particular, cnmu podria ser un edificio eshelto o de gran glture.
Por ejemplo,ng seria correcto reducir fuerzas horizoniegies por esie confepnio,

S . . posihles .
51 simul tdneamente no s¢ consioeraran * aumentos en las torsiones.

L]

Andiisds tnidimensional

, - L

El andlisis dindmico tridimensional de un edificig nuede hacgrse tomendo en
cuénta todos los grados de libertad cstdticos y dindmicos que resulten rele-
vantes. Huevamenie, el método del elemento finito es una poderosa herramien
ta para determindar no sd)o las caracteristicas de ricidez sin0o temdién las
de inercia f{ref 16 a 15). Sin embargo, le capacidad ¥ el tiemsg'de compula-
dora que se requerirfan para analizarsT.un edificio sen e1eva&es, avnque se
trate de un caso con un nomero moderado de pisus.* En andlisis dindmico estas
dificultades se ven acrecentacas porgue la soivcidn de un prodlem:z de valores
caracteristicos es bastante mds lenta y costosa gue ia ¢e problemas estdiicos
del mismo nimerc de grados de libertad.

For o anterior, as{ como se hace en anilisis esidtico, se emﬁ]ea tamoién en
el eandiisis dindmico tridimensional) 1a hipdtesis ée cixiragnas rigidos. &e
esta manera el problema ylobal se reduce a uno de tres grados de libertad por
ni%e] .(dos desplazamientos laterales y un qiro alrededor de un eje verticall.
Ei proced1m1ennu para determinar la matriz de rigidez se He*cudrxn con dete-

. - . - . o L T—
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> tribuida de manera mas o menos uniforme en planta, se puede calcular sy mo-

=- 14 . 124

les corresponde la masa traslacional del rivel en cuestidn, y al giro alre-
dedor del eje vertical Te corresponde 1a inercia rotacional de la masz con
respects a diche aja, MNuevamente es conveniente que este eje pase por el

. o
¥ l'

centro de masas del nivel.

-

4

Los metudn5 para valuar las masas ¥ sus nomentos de 1nerc13 son baSLantE co
nocidos ¥ nﬂ se trataran agui.Baste mﬂnt1nnar que cnandu 1a masa estd gis-

mento de fnercia. camo | S : -

J=mr?

L] - A . "

donde m es T1a masa del piso y r el radio de giro de 1a planta. Por edemplo,
pard una planta rectangular de dimensiones a y b se-tiene r = -{a"7b%}/12.
’ N ] 1 .)qur' '+l . :_“'-. . :
o

Lus pruncnpa?es conceptos involucradosen el -anaiisis ‘modal.espectratr tridi-
meﬂSluna] se ilustran a continuacidn en un eiemplosencilio, que permite

gjecutar menualmente las operacitnes matriciales.. In l& gran mayoriz ce

Tos_casos practicos es imprescindible el ‘wso. do comduiacorss. -
1-' 4 I - . 1 .
i , -
. . 4 b_i '_‘ s - 1 : . . . . . b
? 1
L]
¢ " - -
-t B oA : . t
H ¥ ' ' Yl
L]
. ,
d. *
}. " L Tt

-
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Ejemplo

Con la finalidad de ilustrar algunos conceptos involucrados en el andli-
sis s{smice dinamico cuando se consideran grados de litertad de torsidn
en las pisus, se resuclve a ccn;inuacién el caso sencillo propucsto en
la fig 6.4. -Se trata de un edificio de un splo piso en cuairo RArCos
cuyas rigideces laterales se anotan en la misma figura.

. » . "

Los grados de libertad dindmices son tres, los desplazamientos en 2 y en
Y y el giro alrededor de un eje vertical 9, también ilustrades en la fi-
guﬁa. ,
£l primer paso del ana2lisis consiste en determinar las correspondientes
mairices de masa y rigideces, con respecte a algdn 'punto de la’ planta.
Conviene que este sea el centro de masas. Se obtiene

m , 0 0
i = l.'l m d
az
4] 0 S
2.5k 1] Q.25%ka ) '
Bo= 0 2k 0
| 0.25ka O 1.125ka? '

£l término {3,3) de M es 51ﬂp]enﬁnte el momento de inercia polar de 1a
masa con respecio a su centrn, = mla?/l2 + a®/12); 21 térming {3,1] de
K es ¢l momento estitico con respecto a dicho punto que se produce al
dar un girg unitarig a la planta {(con 1o cual cada marco §e despiaza a/2).

A partir de las matrices anteriores se determinan las frecuenciis de vi-

Sracién; aqui se empleard la ec 5.20, gue se escribe



(2.5k - w’m) 0 0.25ka
» g™ “¥ . " £ 11‘, F i 1 1 b 1T L
0 A2k - wim) oL, N
H f <. Cod maﬂ ! * .
0.25ka 0 {1.125ka? - ufﬁ—'} *
' * . " %]
e ] 1 LI v . Lo
De%arr01landu £] determinantic y e}eétuandﬂ‘d]gunas operacionas se 1lega
as: # r Fa LIS T -
- it o 1- 1 T
2 [ K 'y kz
{25&'. -mm} {w" - Q.EEEL.: + 16.5 Ez:l = 0
) . LR ) - -
Las tres solucignes de la dltima ecvacion.son: _ . .
¢ . A '_1 _' o '
w: = Z2k/im .
u: = 2.41352 k/m
w? o= 5.83648 K/m .
3 ! 1

¥y 105 correspondientes periodos de vibracién resulian

T] = &.44 mik
T2 = 4.04 mfk
T = Z.40 mfk

Fara encontrar las formas modales hay que introducir al valor de cada

o
frecrencia en el sig

tema de ecuacicnes
I

Empleando wf se obtiene;

5.19, que er este caso <e escribe
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1y
0.5 ku b 0 v v 0.25 kao [\
0 u +0v + 039 = 0 po
1 1 i
0.25 keu + 0 v +0.792 ka't = O

de la primera ¥y tercera ecuaciones se concluye que u =8 =0 ; y de
. 1 1

la segunda, que v puede tomar un ua1or.arb1trarib, por ejemplo 1. Asi

0

ird
n

ks '

0 : Y
1

Similarmente, con wf y o | Se encuentra que
2 3

+

0
0 B
-0.3459/a) ° _ -

Lt
n

o 1
D -
17.3459/a

L
n

Cuandn se consideran como grades de libertad los qires de ies nlantas,

el coeficiente de participacidn ng se puwde calcular con las EXProsinnes

6.2 ¢ 6.3, sino come . ' - ’
']' " Il ‘h
¥ C = 4%&}%}%_
§ Wl
L M1,

donde B es un vector que contieng unps en (oS5 jugares :arrespondiuntes a
los gradps de libertad ﬂr1entad05 en 1a d1recc1un g1l Que esta actuando
el sismo, y ceros en Tos demas 1ugaT£S '
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* 1 ¥ L
R = {0 :
‘ .
D [ ]
L ' ¥ . -~ ' ] 2 % P! H
m’' ¢ 0o 1 e
i o om0 ny - i .
<0 1 06> [0 0 m¥s., |0
C = = 0
l <0 1 0> [ o 0 Ny 0 L
\ ' m 0 1
Lo o misme \ﬂ! '
> ) ¥ , r >
"m0 o0 7 [ 1]
0 m 0 D}
cr 0 29282, o o wmie] {o] .
C et P —
. <1 o .U 3]9_5_9_ e 0 0. A0
: ¢ mw 0o * ) '
0 0 ma/b | {-0.3459/a
}

f. - "

Mt i
= e — = 0.350449 .
m(ls u,ag:a*] .

Sim}'1arnnqte se obtiene C = 0019652,

Los desplazamientos en cada.medo j se calcuelan con Ta expresion 6.5, que

también se puede escribir .

¥ “ ..
Se ha 1iamado A a la urdenada del 95pechrn de ace]erac1ﬂnes cﬂr.esnond1en

t.
te al perigdo J-Es1m0 en la direccién en que actua el SISmD
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- Para el primer modo 105 desplazamientos son Cero, por ser ©, = 0.
! | :

Para el segundo modo resulta;

. \ ) - i b
u 1
’ 0.980449 A
Ly g s - Zx ¢ 0 s
2 2.41352 k/m .
g -0.34%9/a
2 | J
o - .
! &l
u =

0.406232 m Azxfk

Lo
1]

-0.15052 m A, f(ka)

De maneras andloga para el tercer modg resulta:

=
]

0.00285995 m ABka

el
1

D.Dd?&ﬂﬁq m ﬂaxf{ka}

Las fuerzas cortantes y los momentos de torsidn se pueden calcular multi-
L . . i - , o

. plicando las matrices de rigideces por 105 respectivos desplazamientos.

Ast:

UZx = 0.98045 m Azx {cortante en a, maqp 23 ‘
Ty, = -0.056%2 m a ﬂzx {momentn torsor, modo 2)

HEK = 0.01955 m AEK

Ty, = 0.05652 m a.ﬂ3x

4

-

Otra manera de evaluar estas cantidades es calcular primero las acelera-
ciones modales, iguales a los desplazamientos por 1a frecuencia de yibra--
cién correspondiente, y Tueqa multiplicarlas por la matriz de masas.

¥

‘Como los periodos de los modos 2 y 3 son hastante diferentes entre si, la

Ll



fi

i - L e
respuesta debida a la combinacién de modos se puede estimar como 1a rafz

cuadrada de 14 suma de cuadradaos.

* & =
[

Cuando se considera el sisme aclusndo en la direccion y, se debe usar

0] .
R o= ¢l . ' -
4]
. .}
I
Siquiendo los pasos anteriores rasulian: ) .
- g ]
c =1 . £ =¢C =0
1 B 3 .
u =0 cov e T R
A m A o . 1
v =_._:l'ri:_.__i * ' ) D)
1 L.|J2 2k L
1 ‘ -
B:ﬂ -
)
- L. - ' e " . - '
le = m_AIF {cortente en y, modo 1} _ v
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B TASLA 4.1 VALORES DE ¢, &, T-IZ Té Y r ’ .
T T ON A ] I TR B DI UL W N - W1 S A
T S RSN NN | L S DRSNS ORI

I Lterrenlu fi:*n:é} 0.16 {.030 » O3 . 0.8 l'U?
' i1 i{terreno de ' . ' [“
. transiciﬁn}, ‘_ﬁ~2ﬂ {}D45 . U.E Z.D | 2}’31
[i1 . {terreno conpre 0.24 . 0.060 . Etﬂ, 3.3 ‘ 1
“sible) . o e 37 .o
- — . T
-l - 4 1 N e t .
0 TA_S: . e -rv‘ N e o l-. -: Y L ::: : i

S - - . . _ +
1) La zonificacldn del Risirtito Federal enm cuanto a Lipos de ter:end se hace
co 2] art 262 del Reglamento. o

i95

siclos invlyidos en vsta
anteriures de acuerdo rcon lo

Ex

isge

canbiin

zona se reclasifienrin en aluuna da
extipulado ¢n dicho areivulo,

una ¥omnd IV

tas

CHR RS YL

tTes
para

la zona corres rondiente,

valar e Ty 0 xe
up}irnh]u ualor
sra talila ‘para

e el
ui ew
1nd1cudo tn

rrsu]tnn en la
HL co ﬁruEhL

siries que al reclasificarse FLICd
LOMLTE FIenoT cug 5 i menosG,

H d -
il
En ninglu caso Ty serd Renol gue ol

LT

glle
menar .,

n

-
% . t .
‘ j .
Los valores de ¢ corresponden a estructuras que sepln el arg 232 se clasi
fican come el grupo B, entre los que se encuentran edificiss de habita- -
c:up y oficinag, Pnra construcciones .clasificadas fen diche arriculo come
aq ETUPC A, come estaciones de hnmheros y tﬂlgfunlrﬂb nobplta 85, escue-
.s v otras, log valores de-c dadas en estaitabla debLn multinlicarse por

3. Lo wisimo se aplica a los balnres de ag.

- g t
» ! "
: b 1 T
R
. '
1 l )
e '
) r .
L . ] \ F A L -
- . - e e [ — - -
4. L
-
1. W
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TF&BLF& 4.2

0E ¢
I‘ULRH# SISI"’iIEﬁ CORTANTL )Y TOSICION Dk, H]RMNH [N [ﬁﬂﬂ &0

DEL EDIFICIOTDE VA F16 4./3 -

T - -

. a) Direceidn X _ - 1 F
RIVEL O | own ; i N I : '
ERTREPISO W I S R Pix "'ix Yy ix”§ “P'ixyi 7

5 9ol ie| 144p| 12.367 12.36| 3.75| 46.351 45.35 [3.75 ;
[] 120131 1560] 13.39] 25.75) .5.50 ] 73.65}120.00 ] 4.66
T 150| 10| 1500]_12.87{ 38.621 5.50 | 70.79 1190.79 [ 4.04
T F TS0 7|k =9 .01 <47.63 |- ~.50 | 49.55 |140.38 | &.05
0 180 41 7. " 6.18] 53.B1| .30 | 38.93 {279.27 [5.19
| 35U A S| 69 6270
¥ ‘FH- h :. :: . :}.
P S A 3 T y, = —l e = 0,078
W R, T, ooty §
R B i . 1x .
] L] *
’ * b) 'Direccidn Y '
1 —
NIVEL O . ) L | ] ) N
entreptsol fi ) M| Mih L ey _'“”_iy LT P | 2
- 5 90 | 16 {12404 24.72 1 24.72 16.75 {166.86] 166.85 J6.75
— 3 170 | 13|v1560 | 26.78 { 51 .50 | 9.20 | 746 37 414.23 |6.00
3 150 [ 10 | 1500 | 25.75 | 77.¢5 +| 5.70 | 236.901 50,13 18 .47
' 150 71 1050 ~15.G7 |"95.27 1 G.20 ) 165.78] 815.91 18,56
180 [ 4 | 720 | 12.36 (107 63_18.50 | 105,06] 921.08 18.56 .
‘ S oM A 5169 6270
P, X,
= X1 : ¢ = (.15
5Y
iy

NOTAS:

X, y s0n las coordenadas del centro de gravedad de cade piso, donde se

suponen éplicadas las fuerzas P,; dqui se consideran datos.

En esta tabla las unidades ce fuerza son ton, ., ¥ las de iongitud
S0n m, .

5
\
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TABLA &.3 REDUCCION DE FUERZAS SISMICAS E£8 LA DIRECCION Y DEL
EDIFICIO DE LA FIG. 4.1

#) ESTIMACION DEL PERIODO FUNDAMEATAL DE VIBRACIUN .
. | ' Loy
Nivel o Wy iy T Yy Sy Py Py YiyS ey | ity
entreﬂiso,1 {ton} | (ton) l{ton) ltton/em) | _(cm) ‘(nm] 1. _Jiton-cm)
' s 90 [rza.72 | 2a.72| 13- | 0.18y [1.676 |237.9 | c6.12 |
i 120 |26.78 | s1.50 | w06 7 0.250 }1.437 [247.8 | 3B.25 [
1 150 |25./5 | 77.25] 236 u.327- 187 [ 2113 | 30,57 §
© oy 15y |18.02 | 95.27 | 216 0.404 [0.860 | 110.9 | -i».50
L 180 |12.36 |107.63 | 2467 . | 0.456° |0.456| 37.4 | GS.ed |
SUMAS - - ~ B45.3 | 130.38 |

L T z
y . s :'. Hr At - ! i
R TR
WPy

- DR SR L —y . —

= 0.5] seq, donde q = 981 cm/sec’

HOTA:
Los vaiores de Uiyfhiy son Jos desplazamientos de cnirepiso qu?,acumu1adu%?
dan los daspiazamientos *iy )

B) VALORES REDUC!DOS DE LAS FUERZAS SISKICAS
N'-I'U'E‘I 4] P‘ij"'ﬂ HI'T-_}"T‘
entrepiso {ton) {ton)

3 22.03 22.03
4 23.86 45.89
3 22 .41 68 .83
2 16.06 84.88
1 11.01 ] 95.50

HOTA: Piyr = 0:891 Piy {ver sec. 4.3.1)



FTABLA &4
EST[N&C[UN DEL PERIODO IUNUﬂHEh|ﬂL IE VIBRACION ntL IDIF[EIU

GE LA FIGA}

L

. . I
- MIVEL © |- . : - 1T . b ;
. v o L

eatrepisol i | Pi | Y LT LTSI B P B i
{ton}| (ton} | (ton) lton/cm) (cm) {em)fron-cm’ ) ton-ca) |
5 300 l20.a5 [ 20.45] 100 |'u 205 iz.me] 1772 | &v 25
g 400 (21,82 | 42.27 | 100 0.423 t1.81& 131t | 39.%
3 400 116,36 | 58.64 | 200 10.253 {1.3G611 774 [ 2! 58 i
Z 400 110,91 [69.541 200 10,348 |1.098 * 4B2 | 11.68
1 400 5,49 [75.03] 100 J3.750 10,750 @225 | 4.12 ‘
SUMAS 1 [ 4020 niesE T
~ LWL oxE ' '
T = 6.3 { ——2—1} " =1.17 seg, donde g = GBicn/seg’
9L P.x, .

MOTAS

Los wvalores de vijxi san los desplavamiontoes de entrepiso qu%;acumuladog,dan

los desplazamicnios tolales x., .
l

¥ ¥
I "
1 v b
* i I '
o + 4 - - - e W—- e -
f :
Hoq i

A e e - - —— A ok aw
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TABLA 4.4 . ]

FUERZAS SISMICAS Y CORTANTES ENEL EWIFICIO DE LA 116 4.4 Cor
REDUCCION POR HABER ESTIFADD SU PERIODO FUNDAVIENIAL

NIVEL © 1" W, |n | Ao ulh Wb E“w h Ecwr?‘ P y
ENTREPTSO [ 1 1741 il 50 | i L QT | T 1 i
.5 4 300 15 l2es) 4500 167500 | 15,66 | 3.13 . [ 18.79 ) 18.79.
o 400 (12 1&4]_58_{1[]_ 576001+ 16.70__|_ 2.67__ 4 19.37 | 38.16_
3 400 | 3 ) 81! 36001 32400 | 12.52 |, 1.50 1 14.03 | 52.1%
2 400 | 6 1 361 2400.) 34460 |° 8,35 | 0.67 | 9.027j el.2l
.1 400 (31 611200 3600 408 |7 0377 1 aTAsTURNTIE
s uMa s 11900 16500 175500

016, r=14/2 T, =0.8seg, T=13.17 segq, 0 =14

.=
q = (7/T)" = 0.827 - ...
k= QT2 e (CURg)ITE W/E T RG) < 0,087 ¢
o k= L5rq (1 - g z'i-:i,f{:r; 4; n7) = 0.00116
WG e 000 Fa_§ = 0.0000064
HOTA . . ) )
Lay unidades de fuwrza son ton,, vy las delongicud son m{ -
© ¢
'
- + » - i
- - . - \ B T
- I .
E -
t -
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TAZLA 4.6 CISIZIELCION BC FLPRIAS CORTAMIES D4 LOS FLEN 108 RLSPSTENTES DEL TOOFI1CI0
M Lh TIGURS 4.0 -
Ialkl i 4
| ) ’
[ . ,lmmu r. 5 |1-4 = lLhr ..:_.[:_il_"_. [ '- {'..-I:-._-l_"'_‘__ by i "1_-. iy
. fra.0s 11,36 | 11 00l ate *t | T  hr ok AT
¥ [16.08  Jo.st | 20 00| 1,57 j 1.0 l Totea b o804 07
1 » . r- a ' . - - n '
I W S R T I Y T TSI
R I UL Y P YT P T BT S i 4
.‘ - — - - o — e g — el
4| R, Vol v v | Rowd EFECIN 1 ¥, SN TITUATEE vl e -
£ Jx- iR iy 47 Rz ¥ F'_n ¥l PIKICTE 4 10e% o m‘.mi- ThEL L0 " i v 0.5 "'mt Jis o,
— H : ¢ M ) - L]
1 l oo | n L LI B TR IR FE YL 7.07 I" v l e L% | iR Pl e
| B .1 15 1 e 1 - PG - 006 | foub PR 1 trf 1 <% ¢ NE i n - e
Ja 1_ & ¢+ 120y B 1.%0 12,00 kb 4 LH - I R | Er. ¥ L ¥ B F) 1 I
G| Frrae | th |0 LGS T A T R S "R T T Y R m Y Ty i v oz
vl oa | T I Ny e i i ‘) 3 k L1 ¢
. . " THEEN N '
+ i b L] » .
EFECTO BE ¥ | :
IJE R.‘ | X - R' - 1 - ' - 7 - e T - c rF' " 1 a T - 1y T
_ Gl %a | B ¥ _’En hﬂ % . TR DIKECTO ©, TORS IO wmTa p ks fon .II'“ I'J_., h :l]|5 S
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1
! NI . . *
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SERTITM ¥ L B=f e, = 1.8 R N FIRIRPRETL T T LR P T Ve,
. Wiz [o.ea ) 10| 2,42 - -a.R 4t ] - kM
¥ L4 81 iﬂ.?? N.Uﬂ* 7.1} - 1,18 120 -2
LR e B £t R8T - 1A TR, T, LR T v IR
L 1,0 ; L 5,R2 . UL Bl g.el
g ' EFECTU DE v, AL DR WR'S IR
1 . I '
EJE F"“c ] PM ' i F'“ Vi "'!_H tip | BIFECTO TeRsion®  ateL | toesiow £ t )
Is H n.o0 E . L.HF |- SIk 4D w1, e T 0.th A Lo Rl l 157
N 12 1,8 | ¢ - 202 |- #h Ly, Lt €2 a1 »E r.in LAy | r.le
1s 12 7.5 1 uo 1.68 i T £ K} o0t 1,01 L A v Lf R -
a 2 | t00 | gpe %18 128.32 £a), wa 1162 E.0E 14 E.ra 1541 1 £.74
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TABRLA 4,7 - ' !
COLEFICTIENTES SISMICOS REDUCIDOS POR DUCTILIDAD PARALEL - . .
CMETODO SIMPLIFICADD
| MUROS DE PIEZAS MACIZAS MIROS Tt PIEZAS HJ CES
i l ALTURA DE Lﬂ“CUNSTRUCCIUN ﬁLTURﬂ Uf LnggpSTQHECIO'
ZONA || MENOR ENTRE 8 | ENTRE / MEHDP “eNTRE G | EnT3E 7
| BE 4 m ¥ S v 13m DE 4o Y /m Yi
1. 0.06 .0.08 .08 | 0.07 0.1 0.1
58 0.07 10,08 0.10 - -, 0.08 0.11 0.13
1i1 '0.07 - | * 0.09 0.10 0.08 0.10 0.12
T HOTA
LGS'vaIOres s¢ refleren a estructuras del grupo B, para tc:}pc:E

}as d{] Erupo h h1} que muILlpllC?Ile por 1.3 {ver nota ce la

-

T PR

tabla & 13.
*
TABLA. 4.8 _
CALCULD DE FUERZAS SISNICﬁSJT CORTANTES PARA EL EJEMPLO DE
LA SECCION 4.5.2
NIVEL v, hot Wb P, v. .
ELIRE?ISQ {ton)| {m) | (ton-mY } {ton) | {tom)
2 60| 7 | &0 | 6.26| 6.2
I 72] 4 | 288 | 4.30 | 10.58
SUNAS 132 708




CALCULDS DEL MOFENIO DE VOLTEQ PARA EI. MAKCO DI

. e
TAELAY

.9

LA

FIG 4./

Nivel |Entrepiso {t::n} {tg} {mﬂvm} | =080, 72z FMy Yy ‘"'Jr'g
- 7 ' - - ny o jLton- ""‘;'_"'* = == = tonsmd|tim) [(ton-m)
. ': . ; " 7 . ' ’ 1
5 100 : 0 1 1~ | 0o | _o.
. 5 - b'l. | “* Tw i it
5 120 | 15.3 | 0.8 6.6 | 1¢.7 13.00 15.3
4 10,5 N L P
.3 | 120 | 46.8 | 0.6 0.92 | 3.1 14,37 5.8
iE , 4.5 | B P SN T
I 0320 | o | 903, L0 L0880 ) 79.515.83 545
. __¢ R 0 ¢ S SN SSUUN! RN SN UV I N
1 1w ) 16 | o2 o086 1190 [7.32125
1 15.4 T i
.b - . — ~ - T —
196.8 | 0 G.80 | 157.2 |5 i1 2.0
* T Ll P ]
¥ . ] il
¢ Para el nivel 3:
i y = 006 L1203 4 4, N \
9 - 100 +°120 - .
Fara el nivel a:. .’
100 x 94120 x 6412053 -
Yg TI00 T 120 + 1207 2B
" I
. +
[ - r
¥ L]
i ‘ [ -
! ‘
- e - - ——— e = MR A k. e - ey wp halih ok



TAER
METODO B DE NEWMARK APLICADO AL SISTEMA DE A FIG .3

Y

L& 6.1

LY

t '5;0 i u - u f
{seg}(cm/seg?)| (em/seg?) (cm/seg?) {cm} {(ton)
(.00 0 0.0000 0.000e 0.06000 0.00
0.02 50 0.0000 0.0000 0.0000 '0.00
-50, 0000 -0, 5000 -0.0040 -0.40
i -41 .5937  -D.4159 -0.0033 -0.33
-43.0070 - -D.4301 . -0.0034 -0.34
~47 7694 -0.4277 -0.0034 -0.34
-42 8094  -D.4281 ~0.0034 ~0434
-42 8076 -0.4780 . -0.0034 -0.34
-47 8038  -0.4280 -0.0034 -0.34
. -42.8036 -0.4280 | -0,0034 , -0.347
0.04 100 |-42.8036  -1.2841 { -0.0265 , -2.05
- v 1-65.845] -1.5145 -0.0224 _2.74
<1 -B1.9713 -1.4757 _0.0221 -2. 2t "
-62.6226 -1.4823 -0.0221 -2.21
| -62:5131 -1.4812 -0.0221 =2.21
-62.5315  -1.4814 -0.0221 2.z
-62.5284 -1.4813 -0.07221 -2.21
-62.5289 -1.4B13 -0.oe2i _2.21
-62 .5288°  -1.4813 -0.0721 -2.21
0.06 150 |-62.5288  -2.7319 . -0.0642 _6.42 .
: -52.1077 -2.6277  , -0.0634 -6.34
_ -53 8597 -2.6452 -0:0635 + -K.35
-53.5652  -2.6427 .-0.0635 ° -6.35
. -53.6147 -2.6427 “0.0635% &7 -6.35
. -53.6064  .-2.6427 -0'0635 . 26.35 7,
-53.6078  -2.6427 -0.0625 76.35
i -53.6075  -2.6427 . -0.0635 -6,35
0.08 200 -53.6075  -3.7148 -0.127076 '-10.00 T
* -51,3849 -3.68926 -0.1269 {constante)
~51 5406 -3.6947 . -0,1259
; 1.-51.5297 -3.6941 -0.1269
5304 - -3.6941 -0.1269

-51.

LY
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Position calculodo — — -1, 9T T
. de lo tuerzo certan- R | 1 | fs : . L m
’ te slsmico e M S S Y 1 .
. o~ | | : Zx
K ' ¥y
L N
] r,
. |
| ! 1z !'
2 ..‘ L o o ;
v " Posicignes de disefo

ce lg corianie

¥, =466,y =6.00,¢ = Ml 1.34
e,=L5€ 0.1b =300
e,=e,-0.1b=0.248
3 '
Hg 4.4 posiciones de la fuerza corionie sismico pasc colcular los mMEmEnRi0s
' .- forsionantes de disenc (-los volores numericos corresponZen ol
entrepiso 4 'de la fig 4.1)
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CURSQ DE -DISERO SISMICO ‘DE LDIFICIOS : . .

' Tema: ESTRUCTURAZ DE CONCRETO e
GUIA DE ESTUDIO SR
: ‘ .
. ~ . . R. Meli
k)
3+ . - .. .y . )
1 COMPORTAMIENTO Y ANALISIS DE 1NIRUCTURAS |
HIPERESTATICAS DE'CONCRETO, {ver ref J.pp 436 2 515)

- - .
P - . ,

En las estructuras igsostiticas la distribucién e fuerzas internus in:g
mentos, cortantes ete) estd delerminada por coadiciones de eguilibrio

¥ nao dt.:PEﬂdé de las propledades del materiacl., En las hiperastaticas

depende de las rigideces de los elementos y mias propiamenie de las

caracteristicas’ momento-curvatura {M-?} de lax secciones. Como ls,

relacidn M/Y  puede variar con el nivel de <urga, también la disurt
hL B - . -
bucién de fuerzas internag’ varia. ° La relacidén M-y paratuna sea- |

rF

cibn de concrete puede idealizarse cemo trilineal (fig-la).  $1 uni seq

cibn se ugrieta el elemento plerde ripgidéz y iu distribulién de momen

- . - - - .y i - - h ..

1o cambia.  Upa redistribucidn mucho mayor ocurre_si una seccion

lticga a su meomento de fluencia y 'se ‘forma una "articulaciéa plistica
. ! 17 . . ' ¥ .

{fig k). Los momentos en lag distintas seccivnes pueded variar al

hacerlo las rigideces de los elementos; lo que se mantied: conrlaate

son ciertas relaciones entre los momemos y lus 3:.1rg5f5 que '=2e delon

L] 1~

ba . ' - LR
cumplir por equilibric. Por ejemplo 2]l momonto isastat

veo e wigies b




2
2 P . ‘
{-\fﬂ—l—- a -;—L _ seglin el tipo de carga} debe ser equilibrado por la

1 - - . '
relacidn ?{MI v M) +' M7 (ver fig .2a)y™ El momento de entrepiso

] .'- * . r - !

1 ot F » ] ]

en un marco sujeto a cargas laterales {V[-I'r'.' debe ser equilibrade por

e . .
la Suma de momenios en las columpas (ver fig 2b). B5i las secciones

tienen la suficiente capacidad de rotacién, no importa cuiles sean los

* [

L)
momentos resistentes en cada seccidn, &1 Su suma cumple con el mis
PR PO : - . -
; e w40 f 't - ! I e
ooy . Lok Vo . . - .
mo momento isostitico se tendri lamisma carga resistente.  En este
- ' r

prirgcipin se basan los métodos de andlisis pldsticc (al limite} de es-
4 i

"

+

M 0 otul ARl IR PR LR - . P TEE. U I

tructuras de conecreto {ver ref 1 pp 516 a 344}.

EREL Y I iy L 't L "y

e . - . - . TR |

En egtructuras de concreto la resistencia puede ,variarse de seccién*

modificando la cantidad o la posicién de refuerzo y puede hacerss’

que el diagrama. de momentes resisientes,se ajuste practicamente a
N ° - - + - * L N

cualquier diagrama de momentos actuantes.. Esto hace que 51 se pro
4 o - LI 1=

porciona el refuerzo para registir momentos proporcionales a los que
. - . i r .

resultan de’un andlisis eldstico, todas ias secciones pasarin simultd
- - . r 1 I I -

neamente de una etapa del comporiamiento aotra y no habrd prictica-

4

mente redistribueiédn de momentos. . Todas las articulaciones plﬁstica's
. -- . 1 4 PR 4 1 . [ % e 4

necegarias: para que se forme el mecanismo 'ocurrir.’in al mismo tiem
. : T R NI et

a
. 1.

po {tedricamente). Si,se refuerza para resistir momentos distintos

g + L ToE - . 4 iy
de los que resultan del andlisis eldstico.perc que dan lugar al mismo
. - § ' - . |
momento isoatitico (o sea a Juna cgnfiguraciﬁn de momentos en equi-

. - . L a . '1
librio bajo la misma carga (ltima) se tendrd la misma carga de
* - i



. . | A

falla, aungue algunas secciones hayan llegado prematuramente a la

fluencia dando lugar a redistribuciones de momentos. Para que &s8to
o~ ! ’ . o . ' . 3 - ot
sea cierto se requiere comprobar que ninguna articulacidn plastica de

* * L] 1 I .

. )
La, para la formacién del mecanismo, tener rotaciones mayores que

T B

- .
r

las que es capaz de soportar. La dificultad de esta comprobacion es

. ! b - - - - *
la razdn principal de gque los métodoa de andlisis plastico no se
¥ s ¥ - 4 e

"empleen en la préctica para estructuras de concreto,

. - .
" . t o | ! 1 .

'Si la distribucién de momenios no difiere mucho de la eldstica lus ro
tacionea necesariag para la formacidén del mecanismo. serin pequefas
e .

y las secciones que cumplan con los reguisitos reglamentarios podrin

-t ' . L . L

soporturlas.

P . L3 " . . - o
De lo anterior, se deduce que el diagrama de momentos a la falla se
o [ ] 1 L]
ajustari a aquel segln el,cual se ha dimensicnado la estructura y se

r4d independiente de las rigideces relativas de los elementos.- Es muy

conveniente, sin embargo, reforzar la estructura segiin el diagrama

de momentos "eléstico' ya que con ello se tendri un minimo de de-

formaciones inelfisticas .y agrietamientns antes de la falla y un com-

1 ]

portamiento dptimo en condiciones de servicio.

Los reglamentos.admiten, 'redistribuir los momentos
. [ "o
elAsticos en distintas proporciones. Los ensayes,de Mattock (ref 2)

itusiradosen-la fig 3 muestran muy claramente gque,en una viga sub

reforzada, redistribuciones de momentos de 25% no producen cambios



de comportamiento+ni a la falla ni en condicicnes ‘de servicio. 4

]

.__',,j L1 T M = F

n ; - 1 A t 'z ¥ .

r o

En diches ensayes la viga NR1 se reforzé de acuerdo con el diagrama.

--* s PR ' 3 . ' - a1 §- ot " - -
,de momento elistico: la viga Rl se reforzd para reaistir un diagrama
-, : R L e - & v, R T . J' + h. o

: - .
de momentos en que el negativoe en el apoyo interior se habra reduci-

* . Y - ol wor, L] ] -

do en 25%:; mientras gque los positivos en el dentro del claro se in-

»” ' f Tt PR I R B S L ] RPR

crementaron en 12, 5% para mantener el mismo momento isostatico re

B - = ' . 4 1 i *

sistente. La viga R2 se reforzd para el mismo diagrama de momen
Ztos*que la R1 perc empleando acerd con esfuerzo de fluencia de [

4000 kg/cm? en'lugar de 2800 kgfem2: 0 1% . el o

__."-. ] -, . e -, B N . i " - e . . .

Se aprecia como las tres vigas soportaron muy aproximadamente la
’ P T

-

migma carga méaxima, fig 3i, ¥ que las deflexiones ¥y los agrietamien

tog bajo:carga de‘servicio fueron similares. Al observar-lag grafi-

.cag de ‘momentos medidos se dprecia comio en la.viga NR1 ae obtuvo
casi-simulténeamente’la 'fluencia del refuerzo negativo y el positivo,

mientras-que en la Rl el negative -fluyd prematuramente nblighndn'a

-

qué el momento en el apoyc Se mantuviera constante mientras-que

el ‘positivdé aumentaba mucho 'mas répidamente hasta ulcanzar la fluen
) . 1

cia y la falla por formacidén.de mecanismo.  ° B

Los reglamentos difieren en el porcentaje de redistribucidni que admiten:

-*

el del:-'Distrito Federal -admite 30% para vigas '(dactiles) mientras gque

el ACI71 hace variar la redistribucién admigible segin ia cuantia de

-’

+

‘refuerzo; segin’la’formula Y - F N . g



-

. terminarse.con muy poca precision, como el médule de elasticidad

L3

. i
.%o redistribucion = 20 1. 'f—g‘} )
. .- b ey

-

. . . - Y .
l.as. ventajas de aprovechar la redistribueitn no son muy gramndes. L

principal es de poder simplificar la Hiétfilhuciér} del ‘refuerzo ¥ des-

congestionar zonas en que se acumulen muchas barras (por ejemplo *
. : . ek~ : o .

+

en uniones viga-columnpa}. Cuando se deba disefar para la envolven
L i . . L - . —_—
te de distintas combinaciones de cargas, esta envolvente puede redu-

cirse aprovechando la redistribucién. ‘

El saber que se puede contur con cierta redistribucion da ccnf{ianza enelusode
- - 1 . - - ) v

LY
+

propiedadea geomeétricag y mecanicas de la estructura que pueden de-

*
del concreto y el momento de inercia efectivo de las secciones. El
- T LE | [ '

-

cometer un error en estos parametros dard lugar a una distribucién
oL RN T |
de momentos distinta a la gque se va a presentar inicialmente, pero a

-
Fl

la cual tenderdn los momentos dehbido n 1::{ red-istii'ihﬁéiﬁn:

a -

o ’ »

Para el andlisis sismico, se suelen considerar las propiedades "estd-
ticas'" de los materiales! para el modulo de .elasticikdad una buena es
timacién se obtiene con la expresién E = 15000 '\ff: {ACI71}  aunque

para los concretos del Distrito Federal se obtienen, valores mucho

Jmenore‘s que corresponden a la ex‘p_r_‘t_a;sién E =-10000 Ufc'_ (Reglamento

D.F. 76). . . .

o



4

Il

oot h " . . , .
razanable ea el detconsiderar el .momento’ de inercin de la seccidn

bruta.para las columnas y los elementos que es de esperarse no estén
O . ; Nt e

agrietados en condiciones de serviclo. . -
- [ ’ +r b s g ! . ¥ i * . 1, ]
*

- A I L. . s
Para los elementog de flexidn parece mejor emplear el momento de

inercia de la seccidn agrietada transfermada’ el coal para '

cuantias normales de refuerzo corresponde aproximadamente a. ‘60% de el

" . . LA I ¥ 27 -

de la seccidn bruta.

L]

.J ’ .l‘ L a a 1 . - F - L 4.
La fig 4 ilustra cudl es la diferencia en los momentos resultantes
segfin se defina el momento de inercia de las secciones. Solo‘gracins

a la redistribucién de momentos,estructuras analizadas con tan - distin-

r

- Py - P . : )
tos criterios pueden tener un comportamiento aceptable.

;)

3
. i L] r Il - .
- L - - L3

La capacidad de que las geceiones sostengan grandes rotaciones
4'- . - Ta 4 L] N

- L - + a

¥y que pueda haber redistribuciones de momentos es particularmente

ta . ‘ o Cm -

importante en estructuras que deben soportar sismo. Como se ha ex-
plicado en otros temas de este'curso, las fuerzas que pueden introdu-
. - ] . . - L 4 : -
cirse en uni estructura en un sismo son muy superiores a las que los -
r = [ * a™ L]

reglamentos especifican para un disefo estfitico, por ejemplo; esto im

- - P . T, . o, ‘. ]
plica que para disipar la energia de un sismo intense la estructura de

be entrar en un intervalo inelistico de esfuerzos y se reqguiere de ella

gran capacidad de deformacion y de digipacion de energia.

En la situacién descrita, un "anélisis eldstido solo puede servir para apre

clar donde se presentan las mayores fuerzus internas antes de gque la



iF b | h * . LA " R . 4 3 ,
estructura entre en un comportamiento ineldstico. Nuevamente hay &

» - .

una ventaja importante en reforzar una estructura para un diagrama

H f ' '-l - - -
de momente proporcional al que resulia de un an4lisis’el4stico. «To-
L] '
[ ) £

. P ti . ¥ h LN \ .
das las secciones llegarin aproximadamente al mismo tiempo a la

* -

) ’ . L + ‘-|I " - ] -~ I
fluencia ¥ se redquerird en ellas un minimo de deformacion ineldstica.
n L]
- 4 ! ';. ’ - ' [

Hay que tomar en cuenta que si no todas las articulaciones plisticas

ocurren simultineamente, se requieren en las secciones que fluyen
- . o .

primero, factores de ductilidad locales muy altos para obteper un tac
. ; AN =

tor de ductilidad aceptable para 1a estructura en su totalidad {ver ref

1 pp 547 a 562). Lo anterior se ilustra en, 1{a fig 5 de la que se de-

"

duce que para tener unufactor de ductilidad de 4 en un marco, de 10

L 1.

\ : - v P B . )
pises se requiere un factor de ductilidad ‘de 125 en las ceolumnas 'de
M , N . . : w_ .'_'ﬁ . +. . -
un piso cualquiera 81 ccurre un mecanismo de falla que involucrera

las columnas y un factor de ductilidad de 8 si ‘ecurre’un meca-
L P S L ' N " '

nisme de falla de viga.- ) ‘ :

+ .

i
] -
» v

Lo-anterior recalea la importancia de tener una distribucién uniforme

’ L
de resistepcias en todos los elementos y la incenveniencia de tener
- & - a . Y r "

zonas sobre-disefiadas y otras subdisenadas. .

[ 3



2. . DISENO DE VIGAS,: CDLUI“-'INJ"'LS Y UNIONES EN MﬂRCDS DE
CONCRETO (ver ref 3 pp 393 5-433) * Ba .y -t

® . L L L - '
Lo A 4 t T L [ f -

El marce continuo ha sido el sistema méa empleado en estructuras

L) F | L] L P T

de concreto ya que aprovecha el monoiltlsmn Y la cnntmuldad que ae

- e
ra ol = . - . .
.

_pueden lograr ficilmente en este material pars obtener una estructu
: Y L RRE T NP t LT -1 . -_'I

© ra hiperestitica eficiente, La principal ventaja de este sistema en
i 4 . '.i r L. ak LT j_._." o . .
zonas sismicas es li gran ductilidad®con que puede -contarse s1 se &
) ’ ' - - ot 4 ok " . . . o
toman algunas prec:aucmnesaen cuanto a la disposicidn del refuerzo.
. RLE r'| 'y . r:

Una hmitacmn que presenta es su poca r1g1dez ante cargas.laterales
'
¥ -“'.a'. -'-.- - * . = ¥ am . - -
que hace dificil mantener” lag deflexiones laterules dentro ‘de los 1i-
oF PR ' b _
mites admisibles en edificios de ‘varios pisos. ' ‘

] —a -
. ' - 1
A . 3 I " - L, . -
P

La capamdad de dlslpam-ﬁn de f_:nergm ¥ la ductilidad de los marcos

FLEI it ’ -
i L

dependerin de las caracteri’sticasr-.:le les tres elementos que los for
) . ' e tk " 1 N A t . T

.maq,vigas,.kccﬂumnas ¥ uniﬁnesiviga—columna. Como 8e ha visto en
Y] ‘. ‘. o . .

- A T N

temas anteriores, en concreto reforzado snln::- pueden lograrse grandes

. A I -k
ductilidades en elementos en que rige la flexién {vigash por tanto

HU T 1

ha.bra que ‘disefar de ma.nera que lag 1rt1cul;1cmnes plastlcas se for

+ L 2 or. . -

men €n las VIgas, aungue canviene que €n loa tres elementos se tra

-
.

te de lograr la méxima ductilidad.

" 31 1 E]

Los reglamentos moadernos incluyen disposicicnes de refuerzo para

-lograr ductilidad y aai poder disenar para fuerzas sismicas reduci-

das, tomando en cuenta que la estructura es capaz de disipar energia



con deformaciones ineldsticas. Los requisitos mis completas al res

pecto son los conienidos en el apéndice A de]l reglamento ACI-71, los

cuales ge comentaran aqul’junto con recomendaciones de otras fuentes.

Fin cuanio a Ios requisitos de.tipo-general se especifica que.deben em

plearse’ concretos con fLy 200 kgfem

2 y aceros con {y£4200 kg/em?

"

. K8

te dltime requisito pretende asegurar que el acero aea muy dactil.

a) Digeno de vipas. Ademids de diseiar para las fuerzas que resullan
i . 4

del analisis sismico hay que cumplir con oS requisitos siguientes:
N ] LN . ) .

. -
N -

Cuantia maxima de refuerzo igual a 50% de la balanceada; ver valo-

res en la tabla de la fig 6 ] .
Tener un refuerzo minimo positive y negotivo en todas las secciones
(Pmin = 14/fy); minimo 'dos barras en cada fecho :

1 -

"Colocar en los extr'emus refuerze pusntvo gque prupurcmne un momen
to resistente igiral por 1o menos a la mitad del negatwc U

Por lo menos una tercera parte del refuerzo negatwn debe extenderse
hasta un cuarto del E.l-:l.I‘C.‘r ¥ una Euarl'!. p*irtc *debe ser continua en 1o

. do el feche superior N

¢ -

-f, *

,Nﬂ cnrtar refuerzo v-n Z0Nas de posibles artlculacmnes plasticas (a 2d

del apoyo] 8i no pueden rvitarse traslapes deberan colocarse estribos
3 lo largo de los mismos +

Estribos, "mfnima #3, a df2 en toda la viga y a d/4 en una ‘distancia

de 4° peraltes a partir del apoyo. En esta zona A0, 13353 6 0. 15:\53

En la zona de artlculacmn plistica {2d del apoyo} las barras que deban
trabajar en cnmpresmn deberdn estar confinadas por estribos (minimo
#2) o una EEparacmn ng mayor. de 169 ni 30 cm.

r ¥ .

Debe diseflarse pura la fuerza cortante gue se prcsenta en la viga cuan
do se alcanzan los mumentns altimos en, los txtremc—s fig 7. " Esto ¢s
con la fmahdad de que pueda ‘desarrollarse un’ mecanismo de falla por
Nexién. " - '

- "

v

et f

Con estos requigitos se asepgura un factor de-ductilidad det orden de

-



--‘_" F) ' 1 [ n

» . .
10 en las vigas.’ Algunos autores-{ref’d } hacen recomendaciones

"

- mas conservadoras, como son estribos.de confinamiento separados a -

ha mé4s de E@ en’ los extremos, despreciar la contribucidn del'cﬂn;*

it

creto en 'la resistenciatal corte o aumentar el factor de seguridad -,
! v N ’
] LR )
para-el ‘digefio por cortante. -~ R : G e

it . ur 1 W 4
B ST .- H Yow ey L1 ) Lo
b} DisefAo de columnas ) . . ot

. 1 . . i 04 ‘J.... - T P o FL .
L.os requisitos se ilusiran en la fig 8 ¥Vse ‘deseriben a contindacién

-4 - L L) ot L B 1. 1 -

L +
. Cuantia de refuerzo' entre 1 ¥ 5%, b

. La suma de las capamdades"en flexién de las columnas que con-
curren & una unién debe ser mayor gue la suma de capacidades
de lag vigas que concurren a la misma. Esto tiende a asegurar:
gue las articulaciones, plastmas se fﬂrmen en las v1gas. " No'di-
ce cuénto deben snbredlsenarse las columnas+ -t

. "SiP & 0.4 F {carga axial para- faJ.la balanceada}' dehen ‘Tespétar-

se en la column'a. los mismaos requisitod que para v1gas. ot
f t
;

- Cuando P > 0. 4 Fh hay gue cr:mfmar el nucleo de la cclumna p:::-r'

medm de: esplrﬂl 0 estrlbns “en una dlstanma 1gua1 a un pera.lte* :
1/6 'de 1a altura de la columna o 45 cm el mayor de 103 tres} .
pdl‘tll‘ de la cara de la wiga. : '

L]
1

' Ag o LE! : f!
. La cuﬂntfa de refuerzo EEPII‘EI]. serd f’ = @, 45{15 -'1) fif" 0712 }E
- o A ¥
. L} - ¥
. El irea de estribos, de cnnfmammnto serﬁ por ‘lo men-::ls 1gual a
Ay = hg Qs h J Sp no mayor que 10 em. !

. Para reducir la longitud thueden emplearse ganchos- del ‘miamo did
mr—,-trn que los estribos cuya defc-rmamun se requmre resfingir
9 -

. Separacmn mixima de r—:strlbos d/2; dlseﬁados para fesmur el cor
tante gque ge introduce en la columna al fermarse las articulacioras

plasticas en las vigas, ' Voo . ‘

No hay que olvidar gue ante la combinacidn de cargae vertical y. sismo

/o



lag columnas van 4 estar syjetas a un estado'de flexocompresion bia-

xial para el cnal deberin disenarse. - .. S,

}
1Y ’_

¢) Uniones viga-columna

L] LY
L]

La falta de anclaje del refuerzo en lu conexidn y la falta de refuerzo

i 1 k. . ¥ L | [ Tk
transveresal en la misma ha sido ung de las causas mﬁs frecuentes de

fallas de marcos de concreto a raiz de temblores., Solo hasta muy

\ ! .' . . . - .. .
recientemente se ha empezado a estudiar el comportarhiento y a desa
- - . . . - . ' . . .
rrollar precedirﬁientc:s de disefiv para. estas uniones. El apéndice A
3 t L 1. . .
del Reglamento ACI 71 conticne disposiciones muy limitadas al respec
" . N P
te. Mas recientemente la misma institucion ha publicado recomenda-
* o - +

cioned mucho mas completas para el disefo de uniones {ref 53). Es-

tas se presentarin mis adelanie.
- -
Ante el efecto de carga.vertical mis sismo la zona de unién estid su-

] ] .
' -

jeta a las cendiciones de esfuerzo que se ilustran en la fig % y que in
- . . . r 1
troducen en ellas tensiones diagonales que pueden causar la falla, Mu

]
’ . ‘e .
cho mas grave es la situacion de conexiones de extremo en las que se

vuelve critico el anclaje del refuerzo.

1

Diversos ensayes efectuados muestran que el comportamiento ante car

"
r 1) +

gas alternadas de las conexiones eS8 muy poco favorable cuundo se lle

ga cerca de su mixima capacidad de. carga; .esto lleva a la necesidad
]
de disefiar las juntas de manera gque log elementos por ellas conecta-
- - i

. ' i . ]
.das puedan desarrollar toda su resistencia y gue puedan formarse arti
. 5 T oW ' . -

f7
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culaciones plasticas en lagrvipas sin gque las uniones~se dafien.; Paro
ello hay que tener las sgiguientes precauciones: colociar refuerzo trans

versal en la junta para gque confine al concrete y para gue evite falla
. N ot B oo Rt

por cortante y dar al refuerzo el anclaje adecuado.

L - ; ]
L | + - 1 ! N A I o . - ot

Las recomendaciones de la ref 5 indican que las uniones de marcos
r. . V- i v o - rs‘t T, ¥ 15‘

que deben res1st1r gismo ge rwns*m
- - ‘ * q" H 7 . o= . J!.
1) por cnnfinamientc se deberi proporcionar el mismo refuer

e . b - - PO B R "

4

zo que en los extremos de la columnm si P,z 0.4 Pp es
4 - A ] +M - ] o L ) |
piral o zunche de egiribos como se ha descrito en la sec

. L LI I A A ' N B .li i,

cién anterior; sin embargu st exisien vigns en los cuatro
sk R SRR R R RO v

ludos de la conexidn, la SEpara.cmn de LEtr'lbDS puede au .

ar

L - . TP T

o . v
y

metarse zl doble, r

2) por cortante; la (uerzi cortanle actuante se calculurd con
PP . oLt . .o . P
el diagrama de cuerpo libre de la fig 4 considerando, yue
> . ] . . P "V . i .
el refuerzo lungltucjmal puede Uegar a trabajar a un es-
, ol L B d r .1‘1_._'_:-‘”
"fuerzo igual a 1.25 f ¥a "que puede enlrar en la zona de

e
1 Rty ' - Nig, " .t

endurecimiente; esto da lugar a

(Y ¥ 1
Vy = 13 flr' {Agp + AST,} - Veol
- b I I ' - H ' L FE

Veal = (Myp + MydfH  (ver fig 9)

-

! 1; , . P - I . ar ] - "_‘.s.-i
La.resistencia al corte en la+junta se calcula como la sumasde una-

contribueidn del cancrem ) . . . .

-. ; ﬂﬂh’{fginu-:}a Ix.u,-‘A J'



L)
-

en que Ny IAE es el asfuerzo de compresié‘rz_ sol::r'é_ la eolumna y a/=*_ 1.4

gi la unién estd confinada normalmente a 1a direccion del cortante (si

] - ¥ . *

hay vigas tranaversales} y y= 1 si no es asl. ,
L3 . ' Fl

.2 Lo : ' - i .
IL.a contribucidén del refuerzo al esfuerzo cortante resistente se caleula

*

como
Ay f.}rd
o vg = EYY _,-.ch. €s el drea del nucleo -
. ov '
En todo caso f - = J2
ﬂ A [] - ri. 1
+§- vy ¥ vg = i 1.J fc

L}
3) por_anclaje; no se admiten traslapes en las uniones: las ba

.rras deberin tener, a partir del borde del nicleo. una lon

4

gitud de desarrollo igua]-..a
Ps . 0.06 A, (48fy, - Iy)

y T

“ver fig 10

en que u]y depende del confinamiento del ndclee y vuale normalmente 1.4;

Iﬁ es la fuerza que resiste el gancho estindar, en caso de existir, la

cual se calcula como

fi, = 185 (1 - 0.012 dy) }Vlr';g: dy didmetro de J
la barra "

Con los requisitos anteriores se a&segura un buen comportamientos de la
junta.pero a cnsFtaE de un refuerzo muy elaborado y dificil de colocar, '
ver figtll. Hay algunas alternativas para evitar_ esa cantidad de r;':fue_f'
za. Por e'jemplé} el' hacer ampliaciones a la seccién de la junta o usar

anclajes mecinicos o soldados, ver fig 12.

15
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T - 3 ] N - - - H °
Fl caso mas critico de uniones son las juntas de rodilla. En

-

L] - . .
] * N - P ! . L
las que se presentan esfuerzos criticos tanto ante cargas gue tiendan

.t - - L., comt r .
a abrirlas como ante las que tiendan a cerrarlas, fig 13 Se requie

T
M -
-’

re en ellas formas de, refuerzo particulares como las mostradas en la

X

fig lac. ' - ' "h;'};

L

! - .o P
Fn cseneral parece que las recomendaciones del comité en cuestion son

excesivamente severas, muy laborinsas de sSeguir y dan lugar a un re

- oo

fuerrzo en las conexiones que es dificil de ejecutar.
- LY

* (Y
. k

r ' ook T - 1

1-
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3. SISTEMAS LOSA PLANA-COLUMNA

1 - -

Las losas planas son ampliamente usadas en edificios debide a diversas
ventajas como la sencillez de la cimbra y el perélte reducido & aque dan

lugar. Hay distintas versiones: con o sin capiteles, y macizas o aligera

das, fig 14, Ante cargas verticales su comportamiento esté muy*esiu-

diade y los procedimientos de disefioc muy comprobados, ACI-T1.

£
[

En lo que regpecti a su eficiencia para resgistir efectos sismices, hay
muchds controversias. Las limitaciones se rel‘ie.;ren a su escasa rigi-
dez ante cargas lateruales y,especialmente, o la -pc:ca':ﬁuctilidad que ﬁuE
de lograrse e¢n este sistema, "ya que es diffeil evitar que la‘falla sen

regida por cortanie en la zona de conexidn entre viga y eolumna. En
LB . . ' v
- !' L L

diversos pafses, n01 sc permite que se aproveche este
- o . *

glstema puara re

L] . <

sigtir fuerzas sismicas; cuando se' use se requiere que las fuerzas sis

)



* =

- - L ) - - -
micas sean tomadas integramente por muros de rigidez u otros siste-
:

mas. En México, sin embargo, es muy frecuente que el sistema losa

plana—cqluh'ma deba resistir una portidn importante de las fuerzas sfi

micas. . . .

Para fines de anAlisis por cargas laterales,la losa se sustifuye por una

viga de rigidez equivalente; sin embarge, no es aplicable el criterio

del ACI-7! en que la viga tiene la rigidez de la losa de centro a’cen-

tro de claros adyacentes; anilisis tedricos indican que ante cargas la-

terales resuita adecuado el criteric especificado en el Reglainentu del

L] -
4

D.F., segiin el cual el ancho-de .losa que es.efectivo para-trabajar co

mo viga debe tomarse como, fig 15,

SO . I e e -
0.5 Ly,
s o ow s - . Leas /7, +.%3% ., . -
1+4,67 =
. L1, L e
* . S NP ' . AL LT 4.

-

Resultados experimentales de Hawkins {ref 8) indican.rigideces.ain.me
nores quelascalculadas con la de esta, expresion y. congideranda. el. mo-

mento de inercia de la seccidon agrietada.

’ [ w4 f ' 7 o T a iy . 1

Por lo anterior la rigidez ante cargas laterales del sistema losa plana-
. - - - Ll L ?' - L - . . . . - a
1

columna suele,ser bastante reducida y resulia, dificil cumplir con las

*

limmitaciones de deflexicnes laterales admisibles. o -
. Ll ales :

- x . . - e i ] r,

PR : Lo . ) )
El anilisis sismico, una vez definidas la wviga equivalente, se realiza

. , .- il

1 . ' .- 1
obtenidos para €l marco se d

i r . a J
comoe en uh marco y logs momentos istri-

[
a I o

e . s . § ot ' . "L A N ) . .- . .-
buyen entre las franjas de columna y ceniral con las mismos coeficien



tes gue para los momentos. debidos a cargas verticales.

El problema principal en este sistema es la trasmigidn det mgmenmlde
desequilibrio de columnas a viga, fig 16. El momento debido a sismo
se tragmite a la losa por.una combinacién de flexion y-cortante, FEl.
maodo de falla es local ¥y no pern}it? la formacion de una articulacidn
plastica; sine gue da lugar a una falla local que cs muy fragil A menas .
que sSe proporcione un refugrzcn por cortante. De los diversos procedi
mientos de refuerzo propuestos (fig 17), el mas satisfactorio es el de
sarrollado por Hlawki.ﬂs que consiste en reforzar vigas ahogadas en el
espesor de la losa, en un ancho igual al de la colurmna mas un peral- |

te de la losa, en las cuales puede colocarse abundunte refuerze trans-

vaergal.

El procedimiento de diseno puede extrapolarse del especific’ado por el
ACI-71 en que se sgupone gue una fraccidn del momento de desequilibrio
(en general 60%) es tomada por momento y el resto por la variacién,

supuesta lineal, de las fuerzas cortantes en la seccidn critica, fig 186.
. .

| . -
En cuanto a la resistencia al cortante, el esfuerzg a registencia del con
creto se puede tomar como v, = fi@ (el doble gue para vigas) ¥ la con
tribucién de los estribos,vg se calcula igual que en vigas (fig 18); sin

embargo cuando se requicra refuerze la contribucidn del concreto dehe

reducirse a la mitad y noc se admite que vy » L3 W f;;. Aungue el in

- +
L]

cremento en resistencia por efecto del refuerzo transversal gsea limita

+ *
a



do, su presencia’es indispensable para dar cierta ductilidad-a la-falla.

- Por'lo que se ha descrito es evidente que en caso de emplear este sis
a . -

termna para resistir fuerzas sismicas las reducciones por ductilidad: que

deban. considerarse son muy :inferiores a las- que son admigiblea para

Marcog.- . - - BERL. L > Coei
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A . . - . r

4, MUROS DE RIGIDEZ

3 1 - i

En ,edificics de altura mediana o grande resulta antieconomico propor

cionar la rigidez ante cargas laterales exclusivamente con marcos; la

LY

solucidn mis empleada es que la rigidez y resistencia sismica eatén

proporcionadas principalemente por muros de concreto. "En temas an
* * . ' - N r R 1‘

teriores se ha descrito el comportamiento de.estos’elementos ante car

gas alternadas distinguiendo lea mures altos en que el ‘comportémienin

+
4 .

estid regido principalmente por los momentos flexionantes y que pueden
" L) '

disefarse con los mismos procedimientoa empleados para vigas, de los

. .- . P L
muros bajos en las que pinta el efecto de las defermaciones por cor-

tante. En otro tema se ha tratado el andlisis siamico de sistemas con
muros de rigidez el cual presenta dificultades mayores que el de siste

.
- b *
ma baseﬁxcluswamente de marcos.

/9
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La ductilidad y disipacién inelistica de energia que puede lograrse en

"

ruros de rigidez es muy variable segin rija la flexién o el cartante y

seglin haya o no cargas verticales altas sobre el muro. Sin embargo

log reglamentos suelen itratar todos los muros con el mismo criteric

fijando factores reductivos por ductilidad mucho menores para estos sis

temas que para los marcos,

Los procedimientos de diserio de muros estin dados, por ejemplo, en

el ACI-71; si se trata de muros altos, tanto para flexocompresion come
para cortanie, se emplean los mismos métodos que para vigas ¥ colum

nas; en muros cortos la resistencia a cortante es mayor y se dan ex-
. r ‘ '

presinnes particulares. Para refuerzo por cortante se requieren ba-

-

£ . = . . -- .- - A
rras hm-lznntales pero en mures cortos ‘e necesario proporcionar-

- . P & ¥ P L] . - - - e . .
iamblén fefuerzo vertical, ver fig 19. b s .- - "4

et . .
LI , ¥

v P . e T

El apendice Aodel ACH 71 da I‘EC]ulSltGS especla].es también para muros

- . we " L e ks - . v

1de rigidez. Se requiere una cuantia minima de refuerzo ;-:le 0.0025 tan
g . w ! - . - , ! -

LN
-

10 vertlcal Como hnnzonta.l St la carga axial es menor que, 40% de la
. -

L PP b L 1 .._. ] - s

balanceada s requiere un refuerzo mlmmn de flexidn de 14!'1'.'}, 5t es

- 4 z L . PR +
mayor se exige que se m}loquan columnas (elementos de extremos) con

- - = L-- ) . ,
la. capacldad suficiente para re51st1r la carpa axial tc:-tdl gobre ¢l mura.

LI v .4 -

Esto iltimo con la funcidén de tener confinado el refuerzo de compre-
' L i o N - . 1 . . 4

sion. . )
y f = ] ~ L ‘-;‘ ¥, .

r

El disefo de estructuras prefabricadas asi como ¢l de estruciuras especiales
M L)
de concreto came tanques, chimeneas y muros de retencion se trata en forma

adecuadn en la ref 7. 5
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TENML T ESTRUCTURAS B= GO lCRETG
&
L]
) Capftuln © de -

Marnal de Disefio Siswico
segin el Reglamento de Constmuceicres
parg ¢l Dhstrito Federal. -



. . Eon
ar REQUISITOS PARA £L DIMENSIONAMIENWTO ¥ DETﬂLLt DE LAS ESTRUCTURAS
. - . - . 1 ’

2.1 Aspeclos gencnales -

Se ha mencionado en capitulos anterlores Gue uno de Tlos aspectos funcamen
tales del disefio de estructuras resistentes a sismos es el relativo al di
mensignamiento y detaile de los elementos estructuralés ¥ de sus conexio-
nes, de manera que 1a estructura s& comporte en forma cnng?uente con ]n'
que se ha supuesto en el andlisis. 4 este qupectm 10s puntos més imﬁqrtag
tes son los relativos a que 1as secciones individuales sean capaces de de-
sarrollar €l grado de ductilidad imﬁﬁfcito'en el disefio y a que la estruc-
tura en su conjunto pupda, e€n Caso de estar sujeta a Un sismo ihtensn, de -
sarroilar mecanismos de deformacidén ineldstica que le permitan d151par la

energia del sismo sin llegar al colapso.
3

Para un esquema estructural dade, el reglamento permite al proyectista di{g'
rentes opciones en cuinto a la magnitud de ]a reduccifin de las fuerzas sis-
micas de disefio por efectos de ductilidad, por madio del valor del factor
0. Sin embargo, los requns1tos de estructuracidn, d1mens;0nam1entﬂ y deta
11ado se hacen cada vez mds Tigurosos a meduda que auvmenta el valor de Q.
Por tanto, la estructura mﬁs adecuada para una cunstrucc1un dada- na 25 ne-
cesarjamente Ja que S8 d15ena para el méximo valor de § “admitida pur el re
glamento., £1 prnyect15ta deberd en cada caso hacer una evaluacidn econdmi
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ca para determinar si el costo que implica cumplir Jos reqguisitos impuestos
para el emple¢ de un 0 mayor justifica el ahorro que se tiene por la reduc-
cifn en las fuerzas sismicas de disefo.
Las factores de reduccidn por ductilidad especificados en el reglamento son
jndices de 1a cantidad de energia que 1a estructura debe ser capaz de disi-
par en el dintervalo inelastico, ¥ no corrcsponden geﬁeralmente a factores dc
ductilidad reales; mds bien, la ductilidad que debe ser capaz de desarrollar
localmente una seccidn suele ser muy superior al valor de  adoptade. Lla ca
pacidad de disipacion de energia de una estructura va a estar regida gk el
nimerg de secciones que 1legan a entrar en el intervalo ineldstico y“la ca-
pacidad de deformacifn (ductilidad} de las mismas. El1 proyectista puede ele
gir 1a estructuracién y dimensionar individualmente las secciones de manera
que las secciones ¢riticas sean.precisamente aguellas en que pueds desarrollar
se maydr ﬂucti]idad; pn? otra parte, el cuidado en proporcionar ductilidad a
Ja estructura puede verse estropeado por haber ignorade gue en el mecanismo
de Talla intervienen otras secciones o modos de faila de tipo frégil.
o . + BN
En el cap1tu10 anterior se han descr1to ios requ151tns y precauciones a se-
guir en Cuantu a 1a eleccidén de 1a ‘estructuracién y al arreglo de elementos
estructura]es en 1o, que concierne, a1 buen’ comportamiento.sismico general. En
este cap1tu10 se trata de 105 requ151tus relatives a la, resistencia ¥y ducti-
lidad dae 1as SECCIDHES ¥ eIemEntns particulares. El énfasis se pone.en las
'estru:turas‘ﬁe cancreto por ser las mas comunes ¥y aquei]as en Que e reguig
ren mayores cuidados para iograr ducti]idad.1 Se in¢cluyen las recomendacio-
nes mis esenciales para estruciuras de acerp. ND se trataran agui requisi-
tos para estructuras de mamposteri;'pnr conside}ar yue estan cubiertos con
amplitud en las normas técnicas correspandientes {ref 31).
. . L. f '
Las recomandaciones que se presentan son mds detalladas.que las jinciuidas en
el reglamento. Por una parte, el caricter mismo del reg[amentu ne perﬁitia
dedicar al pﬁoblema el espacio que hubiera requeride un tratamiento minucio-
so de los requ151t05 parz lps diversos sistemas' estrurturales: par otra, ios
cnnnc1m1entns ¥ ]a reg1amentac1an al respecto se han desarralladd en forma im
portance en anus muy recientes, de modo que se considera necesariq ampliar y,
« an aIgunos casns también corregir, Jos requisitos especificos del reglamento,



respetando siempre sus Criterios bdsicos.

4

q9,2 Catnucturas de conenedo
9.2.1 Introduccibn

Los-valores de [} cspecificados para estructuras de concreto por el reg]ameﬁtu

varian entre 2 y & dependiendo de 1a estructuracidn, segin sea esta a base de

marcos o de muros o de combinaciones de ambos, y dependiendo.de los requisitos
de dimensicnamientg ¥ detalie. ’

- B .
- ey .

En esta seccidn se describen y comentan. ios requisitos cufrESpandientes a los
diferantes elementos estructurales, vigas, columpus, uniones y muros, para 16s
distintos facteres de reduccifn y son adicionales a los establecidos en las
normas para estructuras construidas en zonas no sismicas. Oichos requisitos

5e b?esehtan principalmente en forma grafica ¢ tabular y:en,e] texto se exp]i
€& su razén de ser y su interpretacibén: ‘In general no existen reouisitos espe.
ciales para 1a adopcidn de Q= 2; estos son qu usuales para estructuras de can

creto en zonas po sismicas, por 10 que no se hace referencia especial a ellos en

. . o
10 que sigue. : _ .

§.2:2 Materiales
y ' 1
Los reguisitos se resumen en el esguema siguiente:

] ¥
.

. =1 Winguno

CORCRETO ' ‘Resistencia especifi
' . Q=6 - cade en compresidn,
T £ > 200 kg/cm’

: . La desviacidn esténdar
) ) - de f no excederd de

35 kg/fcm?

A
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i
Q=4 Ninguno para refuerzo longi
tudinal.
ACERO OE | f, < 4200 para estribos
REFUERZ0 | |
Q=6 . f, < 4200 kgfem?
o : ten fluencia definida

' fy es el esfuerzo de fluencia especificado del refuerza.
t . M .o

La resistencia en compresidn del concrete tiene poca influencia en el nivetl

de ductilidad que puede desarrollar l1a estructura. La Timitacidn-de una re

sistenciaz minima que se impone para Q= 6 tiene la iptencién principal de

evitar tipos de contreto en-los.que se tieng en general un pobre control de

calidad. Se considera que para la adopcifn de G = § es conveniente exigir

un buen control de calidad en el concreto para evitar que la variabilidad de

sus propiedades pueda dar lugar a-zonas:mucho mds débiles que el resto de la

estructura y que en ellas tienda a concentrarse la disipacién ineléstica de

" energia, redundando en una menor ductilidad del conjunto. Para reforzar es

te punto se estd agregando una limitacidn en la desviacion estdndar de la re

sistencia del cancretﬂ:Que no debe exceder de 35 kg/cm?. Esta limitacién

Meva, segan el incisg 10.3.1 de las Normes {ref 32), al empleo de cancreto .

dosificado por peso y con control de humedad y absorcidn-en 10s agregados.

! L. r
Por 1o que respecta al acerg de refuerzo, las normas admiten aceras hasta
con esfuerzo nominal de fluencia de 6000 kg/em?, Estos pupden emplearse CO

_g_,.e barao

mo refuerzo longitudinal cuando se disefia con 6 ‘VFEFEJestruhus se requie
' kg.fy < 4200 kgfcm’. Para adoptar § = & se exige por una parte que el acero
tenga una fluencia definida, lo cual excluye los aceros torcidos en frio, y
por otra, que el esfuerzo de fluencia no exceda de 4200 kg/cm?. Se pretende
con ello aéegurar que pueden formarse articulaciones pldsiicas con aita ca-
pacidad de rotacidn y también eliminar la posibilidad de dafios Tocales en
aceros fragiles durante su manejo, 1o cual puede reducir su capacidad de de

Sormacidn.
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St

G,2.3 Requisitos para vigas

u - - I » - | ! r
Los reguisitos aqui descrites se aplican a aquellos elementos que trabajan
esencialmente en flexidn, 1o que incluye las vigas y aguellas colummas con
cargas axiales muy bajas, gue.np excedan de ,] & fé, en que Ag es el drea

9
de Ja seccién bruta. . ~. .

a) Requisilos geométniccs
. : . |

Los requisitos ilustrados.en la fig 9.1 tienen como objetivos, por una par-
tgreuitar que ta ductilidad de la viga se vea limitada por problemas de pan
den lateral por 1a excesiva esbeltez de su alma; a eso obedecen 1as limita-
ciones de las relaciones.é/b ¥ hi/b; por otra, se pretende Lamh1en asequrar
que la trasmisidn de momentos entre viga y ca]umna pueda realizarse sin

1a aparicion de esfuerzos importantes por cortante y turs:ﬁn Con.tat fin
se limita la excentricidad que puede tener la viga con respectn a 1a colum
na y se prohibe gue la viga tendga un ancho netamente superiar al lado de

la columna en que se empotra.

¥ ’ , -
.b) Reguisditos para el aefueszo fongifudinal
L ’ L - ) +

Los requisitos se ilustran en la,fig 9.2. El drea minima de refuerzo en es
tructuras en.zonas no sismicas 0 en las que s& adopte § = 2, debe cumplirse

solo en aguellos lechos en que, segln el andlisis, aparacen'tensiu;es para
alguna combinacidn de acciones de diseno; cuando se disefie con @ = 4o0hG=20

se requiere el refuerzo minimo en ambos lechos y en todadla longitud de la

viga, independientemente d& los resultados del andlisis. ]

La ductilidad que es capaz de desarrcllar una seccidn de-concretg reforzade

es mayor a medida que la seccion es mds subreforzada, esdecir cuando nenor &5

la relacidn entre su drea de refuerze y 1a que corresponde @ faila balancea

da; por esa razﬁn, en 10s requisitos gue currespnnden a =4 solo se exige

que el .drea de refuerzo no exceda de ?Epor'CIEntnIa ba]ancghgﬂtrgﬁhﬁhn sedisefe pa
ra § = b esta debe limitarse & 60 por ctent9 de la ha]an;eada. Las expre-
siones especificadas en las normas {ref 32}, proporcionan valores conserva
+dores del drea balanceada fguales aproximadzmente a_Bﬁ;urcientode1 va1uresperadn}

}
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por tante, los limites impuestos para Q = 4 y Q = 6 corresponden aproxime
damente a cuantias jguales a 60 y 5ﬂ por ciento de Ta balanceada, respec-

r ¢ - +

tivamente. ' - - -, : . .

. . ] : ) . .

14 i’ -’
Los requiﬁitué de corte de varillas tienden a evitar gue aparezcan tensio-
nes por la transmision de esfuerzos de adherepcia en las zonas donde se
pretende que se formen articulaciones plasticas,

e

Las normas exigen también gue en 1as secciones no afectadas por las articu
laciones b]&éticas se compruebe que el factor de seguridad a flexifn no
SEa menor que 1. 1 veces el que se tiene en dichas art]cu1ac1nnes S pien
sa quE este requisito se sat15face autﬂrat1cament§ a*mayoria de los casos
por 1a ‘rapida variacién del diagrama dé ‘momentos en las zonas“extremas de
~las vigas ¥ pu?que se refuerzan para articulaciones pldsticas zonas mas

amplias que las que en realidad abarcardn tales articulaciones.

: o . .

c) Requisiios para ¢f nefuénzo transvensal . : .4

La cantidad y disposicidn de estribos ilusirada en 1a fig 9.3 tiEndE;jﬂr una
parteﬂa asegurar cierta ductilidad en cualguier seccidn en caso de un agrie-
tamiento diagonal; por otra, cuando se disefa para = & se pretende que en
los extremns de las vigas los estribos proporcionen confinamiento al concre
to y eviten el pandeo del refuerzo de compresidn para permitir el desarro-
110 de grandes dﬂcti]idadés; por ella se limita mis la separacign de estri,
bos. En la 1ungit¢d de posible articulacidn pldstica, £,, solo se admiten

-t -

Estribu% cerrados. . : R
[ ) ) .
Cuando se adopte § = €,el dimensionamiento por cortante de ldas vigas debe-
ré cumpiir, ademds de los requisitos generales del reglamente, con g si-
quiente: T -
o 'ti
1) En una distancia de dos veces el peralte de la viga medida
a partir da ta cars del apoyo se considerard nula ta contni

bucifin de! concretg a la resistencia a cortante.

Esto obedece a que los ensayes del elemenlo de concrelo ante repeticiones
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o 2 ) e '
de cargas alternadas han mnstrada que la cnntr1buc1ﬁn de] concrﬂtn se dete—

riora rdpidamente de manera que es recumendab]e ignorarla cuando se preten-
de que la seccidn sea capaz de a1canzar mas de una vez rotaciones 1ne]§5t1-
cas importantes.

2] La revisién de 1a resistencia &n curtante se hard ap11candu
. un factor de carga de 1. 4 a las fuerzas 1nternas que resul -
tan del analisis. Ademas cuandn E] refuerza 1ung1tud1na] de

1a viga sea sustancialmente mayor que el se requ1ere para .
. ' 1

resistir los momentos fiexionantes de disefio, deberd propor-
¢ionarse la resistencia por cortante suficiente para que pﬁg.

da alcanzarse en los extremos de la viga 105 morentos maxi-

mos resistentes (negativo en un extremo ¥ pdsitiﬁn_en t:-tm].1

' : .

Este oltime requisito pretende evltar que se presente falla pur cnrtante an
tes que puedan formarse las dos art1cu1ac1nnes pIa5L1ca5 en los extreros de
la viga. Por tanto, la viga tiene que ser capaz de soportar las cortantes
que aparccen cuando se forma el mecanismo de falia aceptedt. En este apare
ca primero la art1cu]ac1nn pldstica de momeR Lo negat1vn B0 un extrem y pos
teriormente, si el efecto susn1cu crece, se furma una segunda art1cu1ac1un
plastica, de momento pus:t:uﬂ, en el utro extremo o cerca de é1. Los ) -
mentas flexionantes respectivos dependen de come se hayan refaorzado 105-95
tremos de Tas secciones; las cortantes que originan se ilustran en la fig
8.4, ¥ pueden ser muy supericres a las que resultan de 10s diagramas para

las fuerzas especificadas.

. L]

-3

- . - - * ‘-.4_' -
3e cubren aqui elementos sujetos a una carga axisl de compresifn que exceda
de 0.1 f' A, en que Pﬂ es el rea de la seccidn bruta. Para columnas en que
la carga ax1a1 sea menor que el 11m1te 1nd1cadc.se sequirdn los rEqu1S1t05

. b, - k. L

para vigas.

al  Geometnia - - . < o ]
- ' "-.+jim+-{r ' _'

Los requisitos ilustrados en la fig 9. 5 tienden a eliminar pr0h1emas ae
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panden para, defnnnacxones 1ne1a5t1ca5 grandes, y a asequrar que las columnas

LR W

o4
tengan dimens10nes ¥ propurc1une5 tales que’ puedan participar ef1cientemente

en la dccisn de marco juntd'con 1a5 v1gas que las conectan. ~ = c
b T o ; P AT
4 .
b) Rejuenze Longitudinal L

Fara ﬁ 6 ES necesario revisar la capac1dad en flexocompres15n de las culum—
nas con un factor. de carga de 1.4, Esto obedéce a ‘prapiciar gque los* mecanis-

mas de defurmac:on ineldstica esten reqidos por art1Culac1unes plasticas en

las u1gas g 1mp11quen pequenas o nulas demandas de rofacidn inelastica en las
=T .

columnas.’ o
: o

Para que el refuerzo Jongitudinal cump1a sus funciones de resistir esfuerzus
lnng1tud1nalea ¥ de conterer e) concreto de] nUt?ED,: deberd estar restr1n—
g1du cnntra el panden ¥ contra movimientos laterajes antes del colado; para

ellg dehe recardarse ‘el requ151ta general incluido en las Hormas Técnicas
“" - ¥ [

(ref 32): . . : - ct.

= - . : -, ..'L : 1} - '

Habra estr1b05 cerridos furmandu un dngulo no mayor de 135° alrededor de al
menﬂﬁ una de cada‘dos*barras 10ng1tud1na1ea y de tndas tas barras de esqui-

Lk

-|| .
na. ninguna barra 10ng1tud1na1 que no estd 5DpDrt1da por la esquina de un

estr1bn distara mas “de 15 cm'de otra “barra que 57 estd SGpOrtada_ R
¢ . .

- . 1 - v
. . : U T

- e K “r ’ | .
%
c) Refuenzo Ifmmuama.f
F o - . " |
Para disminuir el cardcter fragil de la falla por flexccompresidn, en los, |
extremos de las colymnas se requiere proporcionar refuerzo’ de canfinamieﬁ;
to, tante cuvando se diseda para Q = 4 como para | = &, en una longi tud .

que se define en la fig 9.6.

{uando exista un muro de relleno de,mamposteria en contacto con ja colum-
na, pero sin abarcar toda su altura, 12 longitud confinada Sera igual-a
la zona libre de la columna, mds una vez el lado de la columna en la d1rec-

cion de1 planu det muro (Fig 9. ?}

r " =1
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< La situacidn anterior no se admite para Q = 6, por lo cual el muro deberd
desligarse de manera que no interficra con la deformacidn de la estructura

(ver subcapitule siguiente) ~ !

Los requisitos para el refuerzo transversal se consignan en la fig 9.6,

Para Q = 4 la separacion de estribos en*la longitud confinada es del arden

de 1 M1tad e
e la de 1a que se exige uﬂuaTmente en ¢olumnas, .

P
- .- ' "
4

o . R 1 +* ' .
I
. - St

‘Para' § = 6 el refuerzo transversal serd, el suficiente para resistir 1a*fuez

' ‘za cortante de diseno calculada empleando un factor de carga de 1.4 en Tii-
gar de 1.1 (Por las mismas razones expuestas respectoal refuerzo ]Dﬂg1LU-
dinal}?®

For otra parte.se ha cemprubadn que la forma mis aprop1ada para reducir el
caracter fragil de 1la fa11a par flexgcompresion en el concreto reforzado es
mediante un zuncho de :efuerzu helicoidal que restrinja la Expan510n tate-
“ral del concreto tuando este 1lega a-esfuerzos de compresidn cercanos al de
falla. EI refuerzo helicoidal es el mds indicado, pero solo es canstruct1—

rada
vamente pract1c0 en columnas de seccidn c1rcu?uﬁp para columnas de secc10n

rectangu]ar, la forma»de proporcionar un confinamiento simitar al de un zun

cho es mediante-estribos de varias ramas,o estribos y granas poco espacia-
‘ oo

*

dos. En la fig 9.8 se muestran dfvera;s formas de arreqlos de estribos pa

ra confinamiento. ~ ¢ e .

o

» ' . . [ . | . L]

. el . . N . L
oL L ot . T : ) "3- ' '

Por 1o anterior se”exige que en+la zona confinada, 1C,-se culogue refuerzo
i nelicoidal o una distribucién.de eatfihﬂs,{g estribos y grapa;] quUe COorres
pondan ‘3 una cuaniia de refuerzo helicoidal no inferior a la definida como

- a

balanceada en las Normas Técnicas {ver seccién 4.2.3 de las normas, ref 32}

Y que ée detérmina como ° ~ Ly .
. ] 'Eig_ f'.I:' ~ ft:: L] T
4 1 - N - —_ —cm ’ t
cplmoasda 1) oz
C ¥ ¥
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,

t )

"Cuando el confinamiento se proporciona con refuerzo helicoidal, el &rea de.

zuncho se determina como . .« - e
Id- s - [ ..‘ ' I' [
n . LY
v 4 ’
i . ] l ¥ ! A [ "". .‘{ a
en que d es el didmetro del nicleo confinado y St el paso de la hélice,.
B . 1 . IF+

1 . '

_Cuando el confinamiento se proporciona con estribos, la expresidn dada en
.ur', et - . oo
el inciso’ 4.79 de las normas resulta poce conservadora por la,menor eficien

BT

LI [ . 2 . . -
cia los estribos con respecto al zuncho. Se recomienda determinar, el drea

a +

‘del estribo como: ™ =~ T~ Sy Sy
A =075p'L s -
| A T S
+ en que £ es Ta longitud no soportada del es'rivo (fin 6.0
L ! T - T

9.2.5 Requisitos para uniones 'viga-columna '

t .

- ) to- ‘-f .
Las falias en uniones viga-columna han sido frecuentes y presentan un com-

) T o

L - - - " e 3 . - a
portamiento general fragil; para'evitarias es necesario disefiar estas unio

v

nes para que tengan una resistencia superior a 10s miembros-que cenectan,
de manera que estos puedan desarrollar toda su_capacidad. Tres aspectos

pueden 1legar a ser criticasien una unidn viga-columna.. .

1 ) "
a) E1 confinamiento del concreto en la zona de unidn
b} El anclajedel refuerzo (especialmente en columnas extremas) v

L]

c) La resistencia en cortante de la conexidn

Es comin descontinuar el refuerzp transversal en la columpna en su zona de |,
interseccidn con el sistema de piso; esta préctica es jnadecuada, ya gue

debe prnpﬂrciunar5q confinamiento &} concret % restriciiﬁn al refuerzg
ebp _mantenerse la misma cantidag de estrl ue_en 10 ; de_1a_columna,
ongicodinal tambien en esa zona¥ifig 9.6]. uanogo se Lrata de una Colum

Ra interior, que tiene vigas an sus cuatro costados, la situacidn es mucho

4

menos critica, ya gque el concreto adyacente proporciona restriccidn a las
deformaciones transversales-en la unidn;-por tanto, se permite aumentar
al doble la separacifn del refuerzo en la unidn con respecto al necesario

£

en 1os extremos de la columpa.  » ' .

’ [
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| ]

La fa1{a por anclaje en unjones extremas ha sido de las mﬁslfrecuentes.

Cuando se emplean bérrfs de didmetros gréndesjes pasitle gque el ancho de
la columna no sea suficiente para proporcionar Ta longitud de anclaje ne
cesaria al refuerzo longitudinal; en ese caso debe optarse por emp]ear ba
rras de menor didgmetro, o ensanchar la columna o preporcionar algin ancla
je mecdnico al refuerzo. LEn todo caso, el refuerrn longitudinal que deba

terminarse en una unidn v:ga-coTumna. se pro]nngara hasta la car5'193ana
de Ta columna y tendra un doblez 2 9ﬂ° SEgu1dﬂ de un tramﬂ rectﬂ can las
caracteristicas mostradas en la f1g 9.1&. Ademas tﬂndra una inng1tud de
anclaje dentro de la columna no inferipr a.]gs valores eprc1rgcad05 en

1a misma figura. i
’ r P L .

L

i ) 3 \ ':r -

Cuando se disefic para Q 6sdeberd reu1sar5e que la foerza cortante que se
presenta en’la zona de unidn cuando se 1Ieguen a formar art1cu]ac1anes plés
ticas de signos contrarios ‘en las caras de 1a’ Junta ng Exceda ‘de los valo-

res siguientes: * . 4

V, 2 Fa 6 J?g bd, si hay vigas en las cuatro caras de la junta

] . r v, -

’ o— - ' mo h v - H v
. . Vu 2 Fy 5 J?E bd, si alguna de las caras-de la Junta es exiroma
I vy 1 - -t * L] ¥

by d son el ancho y el peralte efective de la seccidn de 1a columna en la
junta, para la direccién en que actua ﬂq fuerza cortaqte.Lasunidad%F50nig_ycm.

- " . ' - _ -
-

La eondicifn de fuerzas en 1a Junta cuando.se a1canzan 1os mnmentos miximos
de las vigas cn ambas caras de la Junta se ilustra un 1a fig 9.11. DE las

condiciones de equilibrio se tiene .
] + - . . -

1Ii'j B [”51 i ﬂsz}fy AP

]
L . - r b

- ke .

La evaluacifn de la expresidn anterior se dificulta porgue el cortante ¢n
1a-coltumna, ?Cu],idepende.ﬂe la posicion de los puntos de inflexidn en la
misma . 71 cuando se:forman 'las ‘articulacie-

nes pldsticas en las vigas. Una expresidn aproximade para calcular Uj es

“a . T R
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. : v, = (A, + nSz}-fy (1- _1.5h
. ] : £1 + _‘EE
Fl ] “f .r
5.7.6 Requisitos para losas planas '
. * ; * . + ~ . ’ -
Las caracteristicas que deben reunir las losas planas para que sean aplica-

bles Tos diferentes factores de reducc1un Q. estdn implicitas en Ias requ1-
sitos impuestos en los 1nc1sus anterinres
L] i . . . g

1 factor 1 = 6 np es admisible en este tipo de estructuragidn -puas la for-
macidn de articulaciones pldsticas en las vigas no se logra generalmente en
EStE 515tema ¥ el mecan1smu de co1apsn estard reg1du finalmente por ta falla
de 105 extremua de 1as co1umna5 0 por una falla 10LaT ‘poar cortante en-la io-
'sa alrededor de 1a columia. o C i

I - N r

Para e} empleo de Q = 4 se requiere lo siguiente {fig 9.12) * -

Solo se puede considerar efgéctivo para cilculo de la rigidez a carga late-
ral y parz 1a colocacién del refuerzo lengitudinal por sismo un anche de
1032 igual ai de la columna mis vez y madia e) peralte de la losa a cadz la
do de 13 columna. ,

1 . - .
- - - N . 1 i -

Al menos ?5'pur ciento del refuerzo por flexidn debida a sismo debe.cruzar
_el nucleo de 1a columna. E1 resto deb& colocarse de und distancia no mayor

que vez y medla el peraite de 1a‘ 10sa, med1da a partir del- pafioc de la colum
na. Debe rEv1sar5e la falla por cnrtante en ia l0sa, debida a carga verti-

cal mis sismo de acverdo con el incise 2.1.53 de las normas (ref-32) y debe
existir un refuerzo minimo por cortante en Ia zona maciza alrededor de la

columna que cumpla con 10 indicado en la fig 9.12. Para dicha revisidn la fuerza
rﬁgﬁgﬁgégﬂg_gggba]ancea deterdn afectarse de un factor de carga de 1.4.

La resistencia en flexocompresion en jos extremos de la columna deberd’re-
visarse con un factor de.carga de 1.4 en lugar de 1.1.

H e

Fn caso de no cumplir con lo anterior, las estructuras en que las fuerzas
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sismicas sean ahsorbidas por ¢l efecto de marco que se forma entre las lo-

sas nervadas y las columnas -deberdn disenarse para Q 3 2.
9,2,7 Mures de rigidez = ' .o .

Cuando’ una parte o la totalidad de las fuerzas sismicas deban ser resisti-
das por muros de rigidez, el valor de Q que se adoptard depende de la es-
‘tructuracién. £n todo caso deberdn cumplirse los requisitos siguientes:

L |
4

Las cuantias de refuerzo horizontal y vertical no serdn-menores que 00,0025,
el espaciamiento del refuerze no excedera de 25 c¢m y este se colocard eon
dos’ capas siempre que el ‘espesor del muro exceda.de 15 ¢m o e1 esfuerzo
cortante promedin en el muro debido a las cargas de disefo sea-superipr a
1 2 -
f?c {en kg/cm?®)

F) . + ] - oA,

] -
1 - *

‘Ademds. cuando se adopte = 4 deberd cumplirse jo.siguiente; - ‘

: . :
Cuando para resistir los efectos de fiexompresidn en el muro debidos a sis
mo se requiera refuerzo longitudinal que dé lugar a una cuantia total en
exceso de 0.0075, el rafuerzo necosario para flexocompresidn se colocard
en los extremos del muro y deberd cumplir con los requisitos para columnas
bara Q = 4), en cuanto a la distribucidn del refuerzo longitudinal y a 1a
cuantia y distribucién del refuerzo transversal, Como longitud confinada,
EC, se considerard la altura total del entrepiso.en que se presenta la

condicién mencionada. ‘

Las vigas que liguen un muro con otros o con columnas deberdn cumplir con
los requisitos de vigas para Q = 6 cuando su relacidn longitud a peralte
exceda de cuatro; o, cuando su, relacidn longitud a peralte sea menor que 4,
deberdin estar reforzadas de acuerdo con lo estabjecido en 4.1.4e de las
normas {ref 32},

En estructuras con muros de rigidez, 1a demanda de ductilidad que debe es-
perarse en un sismp inlenso es menor gue en estructuras a base de marcos;
por tanto los requisitos de refuerzo son en este caso menos estrictos.

+
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"Elsrefuerzo*minimo vertical.y horizontal,cumple esencialmente fines de evi-

tar que haya agrietamientos previos por cambios volumétricos gue afecten la
T LI

tapacidad del muro para resistir sismos. La colocacidén de dos capas de re-

fuerzo es siempre conveniente ya que se reduce Ja abertura de las grietas

en el alma del muro. - »
- .. L ,|.’ ;i‘, . akry Y - 4 . ;i'(u L‘h : -

Debido a su gran rigidez, los muros.absorben: generalmente una pnrc1ﬁn méyo -
ritaria de las fuerzas sismicas y,- ESpEClE]mEHEe~EuﬂndD su liga-con;otrous |
muros o marcos sea poco rigida, se inducen em ellos momentas flexionantes

"de gran magnitud gue demandan una cuantia de refuerzo muy,en. exceso del mi

nimo. - Tantg por economia, Como-por una mejora en la ductilidad, conviene
colocar dicho refuerzo en los extremos de 1os muyns ;- en ese caéo 10s, e;tre
mos de 1o: muros' trabajardn como columnas, que,aara iUna d1recc10n del 51sm0.
estardn sujetas a cargas axiales de cumpres1un SU}“ a]tas, por e110
deberan cumplirse en ellos 1a5 requrs1t05 parz columnas estab1ec1dos en
9.2, 4 correspondientes a Q= 4 LG anterior .implica. en la, cas: tota11dad

de los casos un engrosamiento en la seccidn del murn en una lnng1tud tal

'que permita-colocar el refuerzu de manera que, su cantia no exceda 1a maxi

ma admitida; ademds, debe existir el refuerzo transversal mfnjmp especivica

~do ‘para 1a zona critica de columia, £ ..en toda 1a altura del muro.

Pl R ST . - . }

o i ' ' or e s L N .
fdicionalmente a 105rfquisitosanterinre5,hiyqueaplicar‘Iqauei incisod.5.2
de las'normas, que rigen el 2spesor del muro para evitar ﬁrublemas dg pan
deo lateral; hay que procurar un anclaje eficiente del refuerzo horizon-
tal del murg en los elementos extremos y, si el muro tiene huecos, dgpe

proveerse un refuerzgo especial en su periferia.

"" . 4
- - - . ; - o
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9.2.8 Eiemplos” ) . - Vi

- . - i " r 4 L a ¥

La fig $.13 muestra una porcién de un marca de’concreto para el cual se ha

250 kg/cm?

especificado

-
-
[}

4200 kg/cm?

-+'I
I

* ¢
sobre l1a_wiga ' )
la carga vertical de servicio‘es de 3.64 ton/m, con 1a cuwal se ha obtenido

el diagrama de momentos mostrado. |
' ¢

1. DISERO DE LA Y1GA, PARA 0 = G o +

-
L)

Se ha realizado el andlisis sismico suponiendo Q = 6, previa verificagién
de que la est%uclﬁééciﬁn . cumple con 105 requisitos
para el empleo de este fﬁct0r~de réduccidn por ductilidad." De este andli
515 se ohtuvq_el diagrama de momentas de 1@ fig 9.13.

a) Memenies de disesie . e e

Positivo.en EL

Por carga uertica].HErn 1.4 x 8.8 '12.3't0n—m
tegativo en A +

for carga vertical mds sist,Hﬁ =1.1 (6.5 + 9.7} = 17.8 ton-m

Regativo en B

]

Por carga vertical més sismo, ¥, = A {112 + 13:3) = 26.9 ton-m

~

i [

E *
LB

-
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NOTA: En A y B aparecen momentos positivos cuindo el sismo produce momen-
'tos de signo contrario a los de carga vertical. Como estes momen-
Los son {t_ruy‘pequqﬁos_.en e5te,caso, no es ne:c_gsa_r‘iﬂ revisar 1.'1' sec-
cién por este concepta, ya que,éi refuerzo minimo positive que debe
colocarse por especificacién los cubre ampliamente. "

.
b} Cuantias {imite de refuenzo Longitudinal Lo
. . L ‘

* o+ - lf'. * ] ‘ - 1
S .
- c = _':L__' l’m - f LS B 1 - +
r.lm_in D.? "'1_.—): -'!'rEDID-_ = ELUDEE-
L 4r "
p - p' 2 0.60 Phal  * : : .
donde * T J o S L. oo ' .-
CoeAB0DC T g 0.85 x.0.80 %°260 _ .
oy " _ . - =g e ALl B9 = 00190 4
_n?_ _ fy + 6000 fj 10200 , . 4200 . , )

. r . T -

1

5i se suppne que en las secciones ¢riticas habrd una cuantia de refuerzo de-

compresign igual a Ialmitad del refuerzo de tension - vl .
" p' = 0.5p * . ae s il
p-pt = 0.5 0 < 0.60 x 0,019 0.0010 .
par ,tantg < )
5 < [].UZSI

z) Reduenzo por sfexidn

Negativo en B v ' e

L3

El drea de refuerzo puede determinarse de graficas como las de las Normas
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struct de- . .
Técnicas Compiementar1as pi%htﬁnc#éﬁ%ﬁ(ref 32} : Para sencillez del ejempla,

agqui se calculard ‘el refuerzo suponiendo que el braza de palanca de las
fuerzas internas de tensién y compresidn vale 0.5d. Se ha comprobado que

este valor es 11geramente conservador en todos 10s cases que sp estud:an
L |
en este ejemplo, 2 : - r . _ . VR y

-
ke
. ¢

Se supondrd un recubrimiento al centroide del refuerzo de,4 cm en todos los

casos
" I Mot .EE., " N o . s
ﬁ,s.:. u. . . =. — gﬂﬂﬂm — -‘.#zi 1?'2.{:‘“2_ N - .
. Fa fy jd 0.9 x 4200 x 0.9 x 46
Se usardn 3 # 6+ 2 4 By A = 18.6. cm® , o = _18.8 L 40135

“30 x 46 "

B " ' '
5

La cuantia estd dentro de Tos 1imites admitidos. Este requisito ya no se

. D L I L et e .
revisard expiicitamente en los casos siguientes, pero se ha comprobado 'su
1

cumpiimiento. "

Kegativo en A . : '
! : < ¥ - + i
A _.__.1/80000 .. " oo 11.4 cm?
S 0.9 x 4200 % 0.9°x 46

Se usardn 4 # 6 0 ., As = 11.5 ¢m?

L

Positivo en q

Para M = 12.3 ten-m resﬁ]ta, A= 7.9 cm? s
Se ysardn 3 # 6 v, A =86 cm’

Positivo en B :

s . ' r

Se requiere Ya mitad del drea de acero negativo ﬁ; = lﬂ;@

L '



Se usarian 3°# & que a5 solo ligeramente escaso T
W < . LT [ Y T R Y
Positivo en A Voo : * . S

17 ' . - ' L e,

11.5
2

LR
"

Se reguiere n; = = 5.8 ¢m®; se ampleardn tambi@n 3 .
* Elirefuerzo longitudinal se distribuird como en 1a-fig 9.14
HOTA: Se ha tratado de distribuir el refuerzo de manera que se combine el

cumplimiento de 105 requisitos de disefo con la senciilez construc-
. » *
L]

tiva - ’ 1
. } » 2 o : . 3
d} Revisifn def anclaje ded nefuerze Longitudinal en A
T L . | |  Ta i

5e requiere un gancho estdndar mds ung 19n91;qd=hnqiqu}a1 igual a_(figl
§.10) ) . up - '
f d * R

il o Yob L3200 x 1.8 . 50 oy {rige} *

. Crequerida o s 50 sEs
* C

. 1

& 20 cm
d &8 db =B x 1.9 = 15%m
v, ¥
Ea e B0 -4 =46 ¢cm > 25
disponible
L ] L -
Hay anclaje adecuado
[l

¢} Reduenzo transversal

Requsitos minimos {fig 9.3}

" . b ‘J‘ L : !: P 3
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En una zona de dos peraltes medidos a partir de la cara de 12 columna

425 dy aps x 1.91

ﬁ;’ : YaZ00

= 12.5 cm_

*

51 f_ <| . . B -
" g/4 = 46/4 = 1lem ‘
) - E T

[L‘Ed dv1= 24 5 0.79 = 19 cm {suponiendo E # 2.5)
Rige '

51 = 11 cm

También hay que verificar que: _ - ° .

A f >0.06A f
VoYY — b ¥
de
donde Ab es el drea de la varilla de refuerzo longitudinal mayor ‘didmetro, aqul
# 8. Lomo f:’”.r = fy‘ ﬁ; 006 Ah.'ea decir- b > Q.00 x5 = 0.3 cmgz e Ysdran
estribos # 2.5 con A = 0.49 cm® .

-

nowv

Fuera de la zona de dos peraltes
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5 = 4/ = 23 cm

Refuerzo por cortante

Revisibn por cortante debido a carga vertical mis sismo y con factor de car
7 \
ga da 1.4,

E] cortante debe revisarse a un peralte de 12 cara dal apoyo, es decir a
46 + 25 = 71 cm del eje; se verd si puede resistirse con el refuerze por
' )

confinamiento.
Cortante en A

Par carga vertical

6.6 13.4 - 8.6 - .
p =380 x 2 - SERS S - 360 % 0.71 < 870 ton

=
[}

Por sismo

1

UA = '-"—‘6—*6"""— = 3.8 ton

Cortante de diseno

¥, = 1.4 {8.7 + 3.8) = 17.5 ton
Para ¢l cdlculo det .
Ycortante que se presenta cuando se forman las articulacionmes pldsticas de
momento positivo y negativo por sismof

- -

‘hay que determinar el momento resistente negativo en Ay
positivo en B, con base en el refuerzo realmente colocado en dichas sec-

ciones. .. e

Momento resistente negativg en A

My = A f 0.9d = 4x2.86x4.2x0.9x0.46 = 19.9 ton-m
A Sy .
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Momento resistente pesitivo en B

M; = A f 0.9d = 3x2.06x4,2x0.9x0.46 = 14.9 ton-m
B 5 Y, ' po b
Cortante por sismn
Moo+ M o
Ry R, 19.9+14.9° - - !
= = 5.3 ton '
L 6.6
‘a- .1 L4 r
Cortante de diseng, Uu = 1.1 (11.3+45.3) = 18.2 ton
Cortante en B
Por carda vartical
6. 4 'B.§ '
Vg = 3.54 x wéé-ftlénﬂﬁf?fiii - 3.64x0.71 = 10.2 ton
Por sismo . 3.8 ton
Cartante de disefio .
vu = 1.4 {10.2+3.8B) = 19.6 ton

Cortante cuando se forman las articulaciones pldsticas

Momento resistente negativo en R
. u :

My = (2x5+3x2.86) 4.2x0.9x0.46 = 32.3 ton-m
Ry 5 1 :
Momento resistente positivo en A . .
. H; = M[: = 14.9 ton-m_ ..
A B

1H3
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It

fartante por sismo 32.3 + 14.9 ; 5 . . :
, =7 ‘

1.1 {Y0.2 ¥ 7.2) = 18'1 ton

Cortante de disedo

-

Cortante resistente en B ’ N T

La contribucién del concreto se considera nula en una distancia 2d = 52 em
2 partir de las caras del apoyo. . ' ’

Contribucién de los estribos necesarios por confinamiento [(E#2.5 a 11 cm)

~ - - o 13 r M

= 0.8 x 2 x 0.49 x 4200 x 5;—? = 13.8 ton

(T

5 R v ¥

El refuerzo por confinamiento no es suficiente para tomar el cortante en to
das las secciones (cortante miximo que debe resistirss = 19.6 ton).
_ Y )

L]

Se aumentard el didmetro a 4 3, por lo gue la fuerza cortante resulta

* L i -
4 US = 0.8 x 2 x 0.71 x 4200 x %? = 20.0 ton > 19.6 ton

con Jo que se tiene resistencia suficiente.

e} Conte de barnas

r . ‘E_-‘ :*_ - 2l , f
El refuerzo negativp se mantendrd hasta una longitud de anclaje después de

la zona de articulacidn pldstica; con eso se cubre ei‘diagrama de momentos.
. - iAo o - '
Ro se hard agui upa determinacidén rigurosa de los puntos de Corte.

L

E1 refuerzo resultante se ilustra en el esguema de armado de’ la fig 9.14.

1] DISEAD DE LA VIGA PARA O = 4 Tk ' - - o

Al analizar el edificio suponiendo 0 = 4 se obtienen lus momentes de dise
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fo siguientes:

Positivo en £L

Por carga vertical HC =8.8x 1.4 =12.3 ton-m
L -
Negativo en A oo My =l {6.5 + 14.6}'= 23.2 ton-m
‘ 7 CRARE
Negativo en B HB =1.1 {(}1.2+ 20} = 34.3 ton-m ‘
bl Cuantias Lindite deld refuenzo [ong Ctudinal %
La cuantia mixima-es ahora o .
! - LI Ly = hil A " t
p-n l].?:)pba] 0.0143 '
si " p=0.5p' entonces p <°0.029
- I l
¢l Reduerzo pon glexifn
M 31.15 . . . o
Negativo en B Para Mg = 34.3 ton/m, se obtiene ﬁs = 21.9 cm’: 5 = 8

4

Negativo en A PaPa MA 23,2 ton/m A 14.8 ¢m?: 3 2 8

5

Pasitivo en C Igual al de Q = 6, ‘ 316

Una distribucidn admisible del refuerzo longitudinal se muesira en Ta fig
9.14.

£

£l anclaje del refuerzo langitudinal en la columna se hard como en el caso

anterior .
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24
d} éEENQAZU pon cortante * oy
Requisito minimo Ls « df2 E '
fortante en B | ‘ ﬂ Do S .
Por carga vertical ? -+ 7 & uB;= 10.2 ton : oot
Por sismo ' e UB = lilgﬁ%ﬁgl;i = 5 F tOn v ' = .

Cortante de discho por carga vertical = 1.4 x 10.2 = 14,3 ton

: _ )
Por carga vertical mds sismo = 1.1 {10.2 » 5.6) = 17.4 ton {riye)

[

Cortante resistente

Contribucidn del concreto {p >.0.01, inciso 2.1.5 a.l.de la ref 32)

L]

V. " 0.8 x 0.5 /D.8x250x30x46 = 780kg = 7.8 ton

Contribucidn del refuerzo minimo de cortante (4 2.5 a 23} -

1 - - A
¥ - 0.8x2x0,49x4200x46 _ 6.6 ton
g 23 .

" ) - N v

Este refuerzo es insuficiente para resistir el cortante en 8, que es de
17.4 ton ' '

, PRy 8 08v0. 984420086 _

ST TV VT T aTao0 - R0 th ca .

AT revisar la seccidn A resulta un espaciamiento de 19 cm.

s

E1 esquema de armado se muestra en la fig 9.14.
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Comentarig: En 10 que respecta al refuerzo de la viga, resulta nﬂtab]emeﬂ

te mis econdmico el disefiocon 0 = 6 que con = 4, ya que la
reduccidn en refuerzo Tongitudinal es apreciable, mientras que

gl aumento en refuerzo transversal-es bhastante menor.

L A : -

111 DISERO DE LA COLUMHA DEL EJE'A PARA Q -

= h

El ub;et1un del Eaemp1u £s 11u5trar e1 CUmp11m1entn de los requ151tus para
los dos diferentes factores de reducc1un,pur 1o gue se omitird la exuiora-

cidn de las distintas combinaciones de cargas gue resulta muy laboriosa.

[

Se supondrd que la combinacién ¢ritica de carga es Ta gue se debe a carga

vert1ca1 més sismo en direccidn x, que arroja las fuerzas Tnternas s1gu1en

’

tes Ef1g 9.15)

P = 300 ton
. . - 19.2 tun-m
M =, 2.3 ton-m
Yo :
al Kequiaitos gencrales

. . {
El1 factor de carga que debe ap11carse en el diseno de las columnas para

Q=6 es de 1.4 Y )
fE = 1.4 » 300000 168 kg/em? > 0.1 f' = 25 kg/fcm?
A~ TH0 R 50 3 e ]

' .
Deben apiicarse por lanto los reguisitos para columnas
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. 2b | ' '

" b) Determinacifn ded nefucnzo Lomgitedinala -5 o .
b . bl

L

. \ o P . oL _
Debide a que el momening en y es muy peqguefio. puede despreciarse y disenar la
columna por {lexocompresidn -uniaxial. *Serusan aqufslas graficas de la ref
32, para lo cual se requiere calcular el parfmetro

-

3...- P
v = U 1.4 x 300000« _ _ 4y

! FR b i fE 0.85x50x50x0. 85200
il

Las ngrinas especifican Fp = 0.85 para columnas zunchadas; este requisito

L !-}l:. ; -R
puede con51derarse cumplndo cuando se coloca el refuerzc transuerS&] oxXi-

g1da para =6 en 105 extremos de las cu1umnas ' e v

L+ T

E1 monfntn en x Equ1va1e a una nxcentr1c1dad

\
o _4' . -2 1

' : . . _ IQZU'D'DD 1 . T, L e . - + '
| e, = “goggg * &4 " o

+

a esta hay que agregar uma excentricidad accidentai

e = J0.05h ”
a f2em '
e, = 0.05 x 50 = 2.5cm
€ otal 6.4 +2.5=8.9cm . ‘

!
Par las propurciunes de la co1umna.e1 factor de ampT1f1cuc1un por esbeloez

resu]ta practicamente iqual a und y no se cuns1derara
Entonces
efh = B.9/50 = 0.178 - .

Se supondrd acero uniformemente distribuide en el perimetro y d = 43 ¢m (fig
9.15}; entonces: ' '

45 _
d/h = £g 0.9
/]

U'l
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Entrando en la grifica de la pag 185 de la ref 32 con K = 1.16 y e/t = 0.178

6R=0.178 x 1.16 = 0.206 | I

’ g = 0.74 .
- . 0.74x0.85x200 - . . .
As = q ;— bh 4200 20 2 50 = 749 Fm
y 7 .
! I '
Se usard A =104 10 = 79.2 m?

[

-

La disposicién de estas varillas se muestra an le fig 9.15; se colocardn 4
varillas en las caras en que sgn mas eficientes para resistir e} momento

ma yor.
-M:ﬂazz e 1‘
2 %7500 0 O .
[ ] 1 .r.
c) Refuenzo fansversal .

Tona confinada

e/6 = 2 = 50 cn
e > 60 cm . .1 oo
1 » €z = 50 ¢m W :
por tanto & = 60 m . B
Refuerzo en la longitud confinada ' _ .
) Ay £! £
p' = 0.45 { 5o 1) = 2012 =

l:?-l.j" ' Vi



10N

25
¢ g 45"{ ey 1) ‘e =*u a5 (50X 50 )y 250 0078
' A f N4 44 L200 '
¢ -y
A
. " 250
c s eal
¥ ) '
rige p' =‘G.DU?B

. 1 N
& ' 1

= 23.5 om seyln la distribucion del refuerso mpstrada en la fig %.15.

- . v
t '

Sispusan £ # 3 *, " A+ =0.71.

*
v

El area del estribo es mayor que 0.06 veces 12 de la barra Tongitudinal

L)
L3

A :
s, = Y = .71 = 5.16 cm

LT ¢ ' 0.75 x 23.5 x 0.0078

i %?—= 12.5 cm
s o= |
min = 1 10cm
f 228 d = 5.4 x3.2=17.3cm '
W
v = 5em !

Esta separacidn no es admisible si se emplea agregado de tamano miximo de-
3.8 Cm:ya Qque fo cumple con el requisito de que la separacidn iibre entre
estribos sea 1.5 veces el tamano del agregado (1.5 x 3.8 = 5.7 cm). Convie

ne usar . .
E ¥4 con Av = 1.27 para los que resultd

4 5, = 5.24 cm

Rl
FyY
1}

3=

Se usaran EF
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5e obtendria una cantidad menor de estribos i se usara una distribucidn de
refuerzo longitudinal que permitiese reducir la longitud libre ih’ calocando
dos barras intermedias en las cuatro caras, '

Fuera de la zona cunf1nada la separacidn no excederd dE1 dnble de jos 11m;-

tes para Ia Tongitud confinada, - o

-

=20 em

L]

Revision por cortante
Las fuerzas cortantes en 1a columna inducidas por el sismo son muy bajas.

Del andlisis resulta que, por carga vertical mis sismo, existe una fuer:za
cortante de 17 ton: entonces

. Vu =1.4x 12 = 16.8 ton

La cnn{rihuciﬁn del concreto es, segdn el inciso 2.1.5.2.11 de la ref 32,

p
= T* u . 2
vc Fo x 0.5 ch (1+0.007 ﬁg} bd, con P, en kg y Ag en m

Aqui debe usarse Fo =1.1para calcular P -

-

Considerando d = A5 cm, se obticne:

vc = 25000 kg = 25 ton > 16.8

¥ k

Iy DISLR0 DE LA COLUMNA DEL EJE A PARA {) = &

De un andlisis aproximado de la estructura empleads para el disefo con Q = 5,
la combinacidn critica de carga ohtenida del andlisis resuylta
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P = 310 ton - . Y
¢ M = 24.5 ton-m | ) .
X
M = 3.5 ton-m 3
b4

n . i ) .

S5 utiliza un factor de carga de 1.1 por ser ling: cowb1nac1on que 1nc1uyL
carga accidental, y el factor de reduccidn ES 0.7 si no 50 propnrcnnna zun
cho a la columna, fon esto se tiene

L]
L]

P, 1.1x310000 S
Sl e T R P v R !
* 250000 . L.t
€y ~ T3fgoog T 7.9 cm
e =0.05h = 005 x.50=25%¢ca>2cm T
= ?‘9 + ii =
eft B 0.21

' . o R
Entrando en la grifica para’'d/h = D.9, acero uﬂifunnemenfe distribuida, '

con . i
k1.5, ¥y -,
R o= 1.15 % 0.21 = 0.24
Y . g L e
t9 phijane
0 =0.8
fr .
A, = a S bh=86.0cm
Si se emplean 6 ¢ 12 mds 2 £ 10, A, = 84.2. cm® ) ;
D = U.G34 - ' * " -
i i Y S n = At
Poin - Efoy = (.005, bien
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i
r
L 1
N =n- s v I DT | e
pméx 0.06 , bien
Refuerzo transversal @ B ' : .
£n Ja longitud confinada la separacidn de estribos serd: ,
P e ( e/2 = 25 cm
20em - S 9
¢ 1 T 5 i 4 _ R
o] Bodocesexis-ugm. . .
A T .
¥

i .

Se emp1ear§n.£ # 3 a 20 cm

H .- N , Al
Fuera de l1a Tongitud confinada la separacion serd la prescrita por la sec-
cifn 4.2.2 de las normas (ref 32L '

L -

. . ) ]
[ 850/, ¢y = 13 x.3.8 = 49.8 cm
s 57 < 3 48 d, = 4B x-0.95 = 45.6 cm
¢t . = 50,cm, .. . -
e min .
5e usari . 5- = 45 €m ' i
. T
La disposicién gel refuerzo se muestira en la fig 9.13. . »

COMENTARIOS: €1* refuerzo Tongitudinal resulta algo mayor y et transversal
algo menpr en la solucidn para § = 4 que en.la de 0 = 6; la
cantidad total de acero en ta solucién para = 4 puede redy

; cirse significativamente si se coloca en los extremos de la
columna suficiente refuerso por confinamiento para poder em

plear Fo = 0.85 en lugar de 0.7.
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' t
V" DISERD DE LA URION VIGA-COLUMNA EN A PARA Q = 6

*

Segiin 1o especificado en la seccidn 9.2.5 de este manual deberad revisarse

*

LI |

al E2 confinamiento ded concrete en fa zona de unibn %' L

Debido a gue no existen vigas-en todas las caras de la columna, en 12 zona
de unign deberd proveerse el mismo refuerzo transversal que en 10s extremos
de las columnas. Este ha sido calculado en el ejemplo 1IT y consiste de

E#4 a9 cmmds las grapas indicadas en Ja'fig 9.15.
. i

bl iR anclaje del sefuerzo . !

En la direccidn v 81 refuerzo es continuo.
. L] i " "' o ) ' : " T

Loa . ' i L
En la direccidn x el anciaje de las barras de refuerzo negativo ha sido re -

visado en e} ejemplo 1. . ,

c) Contante en £ undidn
LT ]

. 4
- - B o~

Deberd revisarse la.posibilidad de falla por cortante en la unién en las di-

recciones x, y - {fig 5,16).

Direccion x . . '
1 . - - |

= - .__._].'.1.'5_h ) . -
‘. ) . U AS: fr |:1 E‘ * {-:-,:,} ; .

£y, 2; son las alturas de columnas situadas arriba y abajo de la-unién, las

que se han supuesto de 3 m.

.
- Ca > 4

C |

Yo AV =T4x2.86x4200 {1 —'14533559-1- = 42042 kg = 42 ton

+ M ] : o

Y
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4.4

Fuerza cortante resistente del concreio

-

V. - 1-"R S /T bd = 0.80 x 5 /200 x 50 x 46 = 130100kg = 130.1 ton
Ho se reguiere refuerzo.

Direccion y . V!

-

E1 refuerzo de las vigas en esta direccidn no se ha calculado; se supondrd
como en la fig 9.16.

. = L .-.' " I_ _]'__E.ll.!_
- "o " * Uu [A I'-'l- ﬁ52} f {1- 1 + ‘E:} -
o . * LI . -
_ _ F.h % 50, _ -
= {4x5.05+3x2.86) 4200 {1 - ==5qs") = 105800 kg = 105.8 ton
A oo . s
¥ ooay
C u
B ‘ I . ] -
Mo se reguiere refugrzo, | \
¥] DISEROD 'DE LA UNION VIGA COLUMNA EN B'PARA Q = 4

.
L

No se requiere revisidn por cortante; el anclaje se ha revisado en &l ejem
plo I y par confinamiento debe proiengarse el refuerzo transversal determi
nado en el ejemplo T¥ para']as;éxtremas de.las«columnad, aumentando al doble
la separacidn de estribos.

-

V11 QISE@D DE1UH MURO DE RIGIDEZ

Se disefiardn lgs muros de'1a direccién corta del pdificid cuya glanta se
muestra en la fig 9.17.  Se considerard = 4,

Para la planta baja.el andlisis estructural da los siguientes resultados:

L



A4

para cada murp V = 228 ton, M = 3510 ton-m y P = 561 ton. =

'[ [ ._,'. * . L I --‘1. ‘. - "t'
al Diseite pon flexvcumpresibn +
' Pt s v
HU = 1.1 x 3510 = 3860 ten-m
Pu »« 1.1 »x 561 = £17 ton ' £ '

1

feo- D 8 X EED

-‘ 1
+
.

200 kg/em®3 fe = 0. BExEDD 170kg/em?

L ' y

e

Se supogndrin 20 cm de espesor y se concentrard el refuerzo en Hns exLremos
del muro; en el resto se colocard 5010 refuerzo pur temperatura. el cual,
por ser de menor cuantia y por tener menos brazo de paianca, no se conside
rard en Ja estimacifén de la resistencia,

- - -
L R

-

Como primera aproximacidn se empleard +la firmula

.. P
M {A f d" + 0.5 P L (1 - -3 ’ .
u Ltf" ' _

Las cantidades geométricas se defipen en la fig 9.17. Se adoptari FR=D.EE,
por considerar que el murc en conjunto fallard por tensiQH ¥.porgue en, 1os
extremos se colocard refuerzo de confinamiento.

Despajando AS se obtiene: . ;. Ty

MUHFR-- 0.5 PG Le{l:- PUJL t f;]n T

g :
f, d'
¥

- _r L S
3860x10°/0.85-0. 5x617000x800{ 1 -617000/800x20x170) _°
4200 x 750 '

' N
. . - .
M >

83.6 cm? . . .

t

I

» Se proponen 18 7 8, As = 90 cm?. Una cantidad asi justifica un engrosa
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* L

miento en- 105 extremdos, como se muestra en la fig 4,17,

Se comprobard ahura ia resistencia con un método mds precisc. De acuordo
con las dlmensnanEE dadas en la fig 9.17, 1a resistencia del muro a carga

axial es:

+

T
R

Pu = FR [{39.’(50‘1‘20{0‘8'{{1—5[]]}fé.}ﬂéfs . Iﬁ|5f.SJ

T L] ’ LR r - 3 ¥ i

a

] n Hn

Si ambos refuerzoa son 1gua1e5 ¥ estén f]uyendﬂ, E”‘“”F“E‘.
Pu = FR;i?ﬂx5ﬂ+gﬂ{ﬂ.8kd-5ﬂj}=x.l?D‘= 617000 ,
1
Considarando FR = [1.85, se encuentra kd = 235.6 ¢cm"Fn la fig 4,17 se
aprecia que ambos refuerzos fluyen por tener deformaciones mayores que
f KE 0.002. Ademds se observa que la falls de cmnjunta es por tensidn
porque la deformacion de] eitremo currespnndiente ES D o7z 5 0. DGE

- .t ] [

Tomando momentos con respecto al centro de Ja seccién se tiené
' ' L
H -
i G0x4200x750+30x50x 1702375+ (0.8kd-50)20x176{375-0.4kd) =

- = {2835+956+1322)x10® kg-cm

=
I

0.85x5113=4346 ton-m > 3860

51 se mantienen iguales las areas de arero As y.A;, la carga axial resisten
te no cambia, tampoco kd, ni 1a contribucién de? concreto al momento resis-
tente. Entonces) el refuerzo puede reducirse como sigue:

-

»

3860 - {956+1322)0.85=1924 ton-m (contribucidn del refuerzo)

. - 1

tmpleando kg y cm como unidades se 1lega a:

L
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' 1 * -L‘- -5

x L]

A6

o 1924 x 103

Se usardn 14.4 8, A= AL =70 cn?

4

D.85

19247 x510°

= U B5x4200%750

i
]

‘i'

- 71.9 cm?

El porcentaje de refuérzu en cada eitremo es ?U!{Ed&SD] = 0.

. L T .- X . (A ' h
La cuantia total de refuerzo necesaria para resistir los efectos sismicas es:

R ¢
v A ﬁ' L
+
+h *,_15 2

£ -

* 4 . - . 4 ] . -, -l . . - . A
Por tanto se necesita refuerzs especial por confinamiento en los exiremos,
La cuantia de refuerzg por este concepto debe ser:

A £
p'=ﬂ45(fu1}§-iu4z;
J+ 1 ) i ._C :’r
f! £
- 50x30 4y € ¢
, . p' = 0.45 | 48598 li_ff ¢. 15 f;

En columnas con estribos

o L, L "ﬂl - ﬁIE s
. 0 ?% Ih.sh

-

70. .
. zd*?ﬁﬁ+2x30x5*
L s Cy ITIU‘

W,

L

. T

a1

Suponiendo £ # 3 y como Ih =30 -2 4% =22 cm

o

f

<

+

= 0.0082 » D 0075

0.15x250

4200

h " ﬁTTEEf%%ﬁTﬁﬁE? =4 Blem, E:f3abocm

r 1 N

i98

047 . Conviene
que la 2ona en cnmpres16n tenga una cuantia menor que 0.06, que a5 la mdxi-

"ma recomendada pﬂr cn1umnas, Esto Just1f1ca también el ensanche.

L
f

» (},0089

1a A |
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. RS _ :
Se colocardn en toda la altura del.cntrepisn. J[Para el siguiente entrepiso
- —

hay que revisar si se requiere p >.0.0075. . \

b} Revdsidn ﬁu& contandie

vu = 1.1 = 228 = 250.8 ton

v ,
_ Y psoB00 ,
VoTOB TE T TBimooxzn - 19-0 ka/cm

o
il

- : _hérizontal
. . e ¥
v, = 0.80 {0.5 /170 ) = 5.2 kg/em?
* 1
— F
Yy T Ve T 14.4 kg/em |,
. . *
. " . hn
£ o= A4 - 144
PRty TOTED -t Pe T UTHOR4200
; !
_ ﬂs N _ﬁs -
P i ;i'fﬁn » para # 3 en dos lechos

# 3 a 16, dos lechos

Refuerzo vertical

’ : p, = 0.0025 = p .
2 x 0,7
700 GEJ‘EB" 28 m

En 1a fig §.17 s muestra la distribucién del refuerzo

-

S 3, 50%0,0083 ~

L]

L]
|
b

-

+
. .

L]

220.71

”

¢
i
¥

o

]

Fo (0.5 JT; P, fyl, donde p; porcentaje de refuerzo

0.0043 = 0. DGZS (rEFUErzn minima)

.

L]
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/_ Columng

&

e

! ]
b, — l“ . . ——

e ]y

4]
—
—“I « =t ! + +
.--v'——'"h'rit]ﬂ
" g ‘ :

35

04 Q=6
y by £ 1.5h by = O
1/b <40 h/b< 3
h/b% 4 e/b < 0.25
e/b<0's 175 < 25
b> 20em
1/h = 4

-

A, longitud kbre de lo vigo

Fig 9.1. Requisitos geomeétricos para vigos de concreto reforzodo



"Fig 9.2 "Requisitos: para e! refuerzo

de .concretod

. =4 fl = 6
'I'IF"I- f .Ir“s L] ﬁ; .i = j. ? -fg'
.15}&;}0? f—bd.entnda ¥
an toda
la longitud de Ia viga Ta longi , | 245 .
ﬁ.; < 0.75 .ﬁs balanceada tud i s

AL menos 67 por clento de .’a‘a As. < 0. & A ha'lanceada

debard pasar pox ef aiclec de A51 103
 la cofumna bd-= LV '

! A":-ﬂah,enf.l .

Mo puede habea inasPapes, i coude dob wedien-

a7 Em:guudmat an £,
Ee A, necesanic et el pass de colwmma wo pueds
acdicirse mis de 25 pon cienio en L,

Tody of aegucize de tonsdén, A, ACER SATLC P
Adsme deberd pasan pen ef aidcfee do fa columea

fn tnda seccddn de fa viga dobosd prngoacdenats
e una hesistencda a momenio npeaflve g pesiii-
we ne menes gue ung cuniid pasic de fa mdxoma
que ap fdent pn fed cadapemos o £ w(A3

longitudinal de vigas

W
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L)

Oy

L] ) I J_ 1] | L
L_‘rﬁ'ﬂ“m .
- : , O E@®S, | E@®S3,
—_—— —1—
Fl 1" - '
- | L ' ' 1 PR
D=4 Q=6 "
51.52 < F!z . ‘Au fyv_iﬂ.ﬂﬁﬁbfy‘ Pt oa ,
$i el didmetro de cualquier A2 #2.5 ' B
barra lengitudinal excede 'Sz < 4:!,.|"2 C ot =,
del £ 5, los estiribos seran : . i i
del ¥ 2.5 o mayores ﬁv. f}w.area y esfuerzo de fluencia del esiring
L v Aps f. &rea y esfuerzo de Tluencia de la Sarrs
- ¥ longitudinal de mayor didmetro
2L
NI "
6. < 20 om
1 =124 didnetros del estribg
d/4

Paraz dimensionamiento por corianis en 5

Requisitos ‘porg’

T
C

. F
C

0 :
1.4 :

el refuerzo: tronversal “de vigas de concret

1=
- -



B+ Ml; Mo+ M2 MM Mo+
L L L L
My + Mg MG+ My )
v, = v+ T | VeVt -
a P
v Lo

Fig 9.4. Fuerzas cortantes poro revisar vigas cuando Q=6
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. » Q4. Q=6 '
" N N R -
C, 2 20cm c, g A O A
. g, S 4
- . 2 -1 I
1
. . — %18
> Cz 3 -
1%
- y - .
‘ ' szlﬁﬂcm
- ’ = g'
F s [}

Fig 9.5. Requisitos porg laos dimensiones
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DISEAD S1SH1CO BE
ESTRUCTURAS DE ACERO

' . Oscan de Buen”
. .

4,1 INTRODUCCION, Toda la energia que recibe un edificio gue se com
porta elasticamente durante un temblor, cada vez cue su hase sSe mueve en un
gentido, es almacenada como energia de deformacion, y.deviuelta durapte el
movimiento en sentido contrario. En cambio, si el compertamiento es inelas
tico, una parte de la energia se disipa en forma de amortiguamiento y fiujo

plistico, y s&lamente se.almacena el rosto. AR

i .
Puesto que los ndificios ooderncs so disehan en general, tomando como

bage respuestas mucho menores gque las queé corresponden a un comporbamiento
glistico ilimitado, baj? cismos intensas sufren defS}macinnesiplﬁsti:as en
zonas localizadas, en las gque se disipa un porceantaje elevado de la ener

gia; ademds, a difercncia de las construcciones antiguas, caregen casi £E

talmente de muros diviscrios y otros clementos no estructurales, de manera

i
gue la gstructura propiamente dicha debe disipar casi toda la energia impar

tida por los temblores. N
Una estructura reticular hiperestitica diictil prede admitir deformacipo
nes inglésticas importantes, leocalizadas en las zonas en gue las solicita
civnes son maximas, lag que se convierten eventualmente en articulacicnes
plasticas gue permiten gue haya una redistriburidn de clementos necinicos,
de manera gue en emergencias severas 1os mienmbros menos cargados acuden en
ayuda de los mas cargados, y la resistencia maxima depende del ccnjuﬁﬁc ¥
no del elemento mids 4ébil en el intervalo eldstice., Ademds, si el nimero
de articulaciones plisticas asociadas con el me:anismﬁ.de colapso es eleva
do, durante su formacidn ¥ rotacifn se disipa una grﬁn cantidad de enezrgia,
y se reduce consideorablemente la demanda de caﬁhcidad de absorcidn en las
zonas en gue los esfuerzos se mantienen por debajo del limite de elastici

dad.

.
3 =

* Profesor del ares de estructuras, Facultad de Ingenieria, UNAM, Ingeniero
consultor,



El acerg estructural es un material muy dfictil, con el gue se pusden
cbtener estructuras hiperestaticas que lie%anrlos requisitos de los parra
fos antericres, 5, por consiguiente, muy adecuado para la construccién
en zZonas sismicas. Sin embargo, su ductilidad no ae conserva necesariamea
te en las estructuras, por lo gue el disefic y la construccién deben hacerse
de manera gue nd 5 pierda esa propiedad. *

L - I':__. . . . . . .

i 4.2 COMPORTAMIENTD DE ESTRUCTURAS- DE. ACERQD DQHANTE TEHMELORES REALES.
El camportamiento de.edificios,con estructura-de acero durante sismos rea
les ha gido satisfactoric en éaneral. desda.el punto de vista de su resis
tencia. Las estructuras han tenido resistencia suficiente alin en edificios
de hasta 10 © 12 pisos disenados exclusivamente por carga vertical o con
juntas flexibles, capaces de trasmitir nicamente momentos reducidos. Sin
cmbargo, los ﬁurns} canceles f otros elementos no estructurales han sufri
dé eﬁ ocasiocnes daﬁoé'cuasiderahles, debido a una rigid&z latoral insuficien

te. ' T 3

- F .

Solo dos, temblores intensos han afectado ciudades con un nimero eleva
do de vdificios altos con estructura de acero: el de San Francisco de 1906
RS S 1 : _ ;
fmagnitud 8 174, segiin la escala de Richter) y el de julin de 1957 en la

riudad de MExice, de magnitud 7.5.

En $an Francisco, lns.edificios altos con estructura de acerg completa
se comportaron satisfactoriamente: algunos de ellos estaban provistos de mar
cas rigidos o contraventes en diagonal, mientras que otros no tenian mas re
sistencia lateral adicional que la proporcionada poo los muros de relle;u,
omitidos on planta béjatcﬂ la mayoria de los casos: a pesar de que las juﬂ
tas viga~columna eran semirigidas, los dafios en las estructuras fuoron des
preciables. Los edificios afectades fueron une de 19 pizos, uno de 186,

-

otho entre 11 'y 15 y once de 6 a 10 pisos.

R ]

Habia tambi&n uvn cierto nimero de construcciones con muros exteriores
de carga y marcos interiores de acero; aungue sufrieron mas dafios, no se

produjo ningin colapso {ref 4.1}).



En 1957 habla en la Ciudad de México un nlmero importante de edificios
con estructura de acerc de alturas comprendidas entre 10 y 22 pisos; adends,
un par de afios antes se termind la construccidn de uno de 45 plsos; este,
la Torre Latinuaﬁericanu, &8 bien conocido por 54 excelente comportamiento,

ya gue nao sufrid dancs de ningin tibo durante el témblcr.
[}

tn edificic de 20 piscs, totalmente soldado en taller ¥ en obra, tarpo
R
co resintié danos aungue se disefio para fuerzas horizontales estiticas corres
pondientes a un coeficiente sismico de tan s8le 0.025, constante en toda la

altura. i

En la.&poca en gue sa cunétruyernn estos edificios se utilizaban exclu
sivamente métodos elfisticos de anadlisis y disefio, y no se tomaba ninguna
precaucién especial para asegurar un comportamiento adeguado en el interva
le ineldstico; sin embargo, conviense sehalar gue las especrificaciones de di
sefo en vigor llevaban probablements a estructuras mas robustas gue las se

chtendrian ahora.

Muchos edificias disefiados exclusivamente para cargas wverticales, o
con fuerzas horizontales muy reducidas, soportaron el temblor sin danos es
tructurales, pPerc ceon prublemhs excesivos en muros, canceles, etc; varios

] . . ¥
de ellos tuvieron gue sor rigidizados posteriormente, ¥ cuando menocs uno

fué demolido.

A 4

El comportamiento descrito pone en evidenpia la alta capacidad gue
rienen las estructuras de Boero para resistir temblores de intensidad mucho
mayor que la de disefo, aln Cufndo no se tomen Precauciones especiales para
aumantar su capacidad de absmrciﬁn de energia, ¥y la necesidad de utilizar
en muchas ocasiones elementos rigidizantes para evitar danos no estructura

les excesivoes.

Los edificios altos con estructura de acero afectadegs en temblores pos
terlores (Anchorage, Alaska, 1964; Caracas, Venezuela, 1967; Managua, Nigca
ragua, 1972; Ciudad de Guatemala, 1%76) han side pocos, y han tenido tam

pién wun comportamlento excelente.



TambiZn fué muy satisfactorio el comportamiento-de los edificios con

estructura de acero en el temblor de la Ciudad de México . de marze de 1979.

_ 4.3 MARCOS RIGIDOS. El1 comportamiento de un marce rigide completo,
o de un entrepisc de uno de wvariog nlveles, somEtldo a la accidn de cargas

verticales constantes y fuerzas horizeontales crecientes, queda definido por

su grafica Q - & , Cuerza horizontal-desplazamiento lateral ([fig 4.1).

Desde que se inicla el proceso de carga, ¥ Hasta éhe se forma la prime
ra articulacifn plastica, todo el marco estd en el intervalo eldstica {para
simplificar la discusidn se estan ighorande los esfuerzos residuales y se
estd suponiendc gue el factor de forma de las secciones empleadas en la es

tructura es igual a 1.0].

Los incrementos adicionales de carga son resistidos por una estructura
de rigidez deteriorada. por la aparicién de la prlmera articulacitn plistica,
la que exp;rimenta rotacicnes crecientes baio momento flexionante constante,
igual al momento plEstiéc resistente de la seccidn, Mp, cuando aumentan los

desplazamientos laterales.

»

Cuanda aparece la segunda articulaciﬁn plidstica disminuye otra vez la
rigidez del cnnjuntu, ¥ el proceso cunt;nua, fﬂrmandose un nimerc cada vaz
mayor de artltulaClGnes,hasta que lz estructura se convierte en un mecanig
mo gue se desplaza lateralmente mientras disminuye la fuerza horizontal. To
das las articulaciones experimentan rotacicnes plisticas, que son gengral
mente miaximas en las gue se forman primere ¥y disminuyen de magnitud en las
siguieqtes, mientras los momentos se conservan iguales a los momentos plis

ticos resistentes de las sécciones respectivas.

La que se acaba de describir es la forma de trabajo mas eficiente de
una estructura de acero, ya gue la carga gue ocasiona la formacidn del meca
nismo de colapso en la estructura completa es la miaxima gue puede soportar
¥ a la gue corresponde una mayor absorcidn de energla antes de la falla;
sin embarge, hay un nimere grande de factores gue pueden hacer que el com
pertamiento no sea el descrito y gue la estructura falle bajo cargas meno

res que la de colapse plastico,
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Los fenémenos mas importantes que pueden ocasionar una falla‘prematu

‘ra Bon los siquisntes:

1, Incapacidad de alcanzar el momento plAstice resistente en alguna

o algunas de lag secciones en gque deben aparecer articulaciones
¥ - +
- plasticas T :

- U .

*

2, <Capacidad de rotacifn insuficiente
i N I*

3. Falla de miembros aislados

.
]

- i
4.. Falla de conexiones - - i - S
%, « Imestabilidad de conjunto de la estructura completa o de parte.de

eoa Lrellas - .- - 4 .

El pahd;n local dé algunc.de los elementos plancs que la componen, el
paﬁdeo lateral” del miembro del que forma parte, o la fragtura debida a duc
tilidad insuficiente del material {aiéunés acerns de alta reaistencia, ?nr
ejemplo) , ora gue la pierda durante procesos inadecuades de fabricacifn,
por trabajar;a temperaturas muy bajas o sometido a estados triaxiales de
esfucrzas o a sclicitaciones que ocasionen fatiga, son fencmenos gue pueden
hacer que. una seccidén falle cuando.el momento no llega todavia al plastico
tedrico, o bajo el momente plastico pero cuando las rotaciones son menores

que las necesarias para que se forme el mecanismo de colapso. -

La falla de una viga o columna fuera de las articulacicnues plasticas
puede deberse a pandec local o lateral o a una combinacidn de ambos, ¥y las
conexiones pueden ser incapaces-de resistir los elemeéntos mecanicos gue les

trasmiten las wvigas y columnas que concurren on ellas.

Finglmentc, si la estructura es'poce rigida lateralmente lcs efectos
de segundo ordern producidos por las cargas verticales al cobrar sobre la es
tructura deformada pueden ocasicnar una falla por inestabilidad del éunjuﬂ
to de la estructura completa o de alguno de sus entrepisos, bajo fuerzas ho
rizontales menoras que las que ocasionarian la formacidn del mecanismo de

’ . - - +
colapso.

* - £ "

Todos los fendmenos anterioras han sido oblete de copiosas investiga

cicnes, tedricas y experimentales, en elementos estructuralas y marces rigi
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dos cumpletés‘sﬂmgtidos a cargas gue Crecen monotSnicamente hasta la falla,
pero su comportamiente bajo sclicitaciones cfclicas se ha empezado a estu
1 - - r -

diar hace relativamente pocos ahos, Y No se cuenta todavia con informacidn
- =+ - . r

+ L] - '
. LI L] r ' H ’

suficiente pﬁra conccerlo por completo.

f
" - . .
- L . - . .k - Lo "

Las estructuras deben disefarse de maneéra gque las ﬂefnrmacjages plasti

cas se presenten én zonas en las gue las solic?tacinnes conservan magnitudes
elevadas, puesto gqua el trabajo aﬁsorbidn ag iﬁnciﬁﬁ de lE; deformaciones y
de las fuerzas interiores correspondientes; por este motive, sn log marcos
rigidos conviene buscar gue las articulaciones se¢ formen en las’ vigas, gue
puedenadmitir rotaciones importantes cuando actfia en £llas. ¢l momento plas
tice integro, ¥ Ro en las columnas, cuya capacidad de rotacién se-vé dismi
nuida por fuerza axial ¥y ﬁue, ain en los cazos en que admiten rotaciones

jimportantes lo hacen bajo un momento reducido, Mpc, gque puede ser mucho me

- n

rnor gue el plastice completo, sobre todo si_la.CpmpresiEn es ipquFantﬂ.

' ademis, debe lograrse un equilibrio'entre’ la rigidez y la resistencia
de las diversas partes, porgue las mas rfgidas atraen una poreidn nds eleva
da de la fuerza saismica, y si no pueden resistirla constituyen eslabones:
dobiles de la estructura; este aspecto debe tenerse gn cuenta durante todo
el procese de disefio, desde gue empie2a a planearse la estructuracidn hasta

que se dimensicnan los filtimos detalles. CE T . . ;

] . '
n . " - -

* b4.4 MIEMBROS ESTRUCTURALES, COMPORTAMIENTOD Y DISERD, Una curva co
mo la de la fig 4.1 contiene toda la informacibn ‘negesaria scbre el compor
tamiente de un mareo baje cargas verticales.cunstaﬁtes y fuerzas horizonta
les gue crecen monotfnicamente hasta 1la falla, pue;“ademés de‘prapqycicnar
su resistencia mixima permite determinar el desplazamiento cnrreséénéiente
a cualquier intensidad de las fuerzas horizontales y da una medida de su ca
pacidad de absorcidn de energla. Conoccida la curva carga-desplazamiento
se puede determinar el coeficiente de sequridad con respecto alicclapga ¥

la magnitud de los desplazamientos gue experimenta el margo bajo cargas de

trabajo; si el primers o lus segundos po son areptables se modifican los

. R ) - +

=



perfiles, ajustindolos hasta'que’la curva indique ‘que el comportamiento es
el deseado. En marcos de edificios de varies nivéles. se recesita, en tEE
ria, 1a curva de cada unoc de los untrepisos,‘;eio para fines péicﬁicas de
diseno suele hastag con cohpcer-la de un nﬁmﬂrn,rgducidﬂ detellas, represen

tativos a todos los demas. | . e, -

- . +

- ¥ - -

El comportamients de un mareo durante un tembléor no'es ibun& al que
tendria si obraran sobre #l fuecrzas horizontales ﬂeﬂmagnitu&'c:écienﬁe‘apli
cadas sicmpre en el mismo sentido, pero las curvas Q-4 gue se obtienen
£n esas condiciones proporcionan una huena indicacién'de 51 respuesta hajo
solicitaciones sismicas, MAs adelante se discuten algunos resultades rela

tivos al comportamiento de marcos con cargas horizontales ciclicas. ..

Para obtener la éurva Q-4 da una estructura deben conocerse las :araé
teristicas de las elementos gue la componen, de manera gue primero hay "que
disefiar las.vigas y columnas y conexiones entre ellas, y determinar despuﬁs.
la curva fuerza horizontal-desplazemiento, para saber Bi el trabajo de la
eastructura en conjunto as adecuado.  De agqul la necesidad de estudiar el
comportaniento y 105 métodos de disefic de los elementos que componen la es

tructura ¥ de las unicnes entre ellos,

. N r : . -

¢.4.7 Vigas. Las vigas soportan directamente las cargas verticales,
vivas y muertas, que cbran schre-la estructura, 4l mismo tiempo que mantie
nen a las columnas con-la configuracidn necesaria para que pucdan resistir
fuerzas horizentales {en marces no contraventeados) y. contribuyen a la rigi
dez del conjunto. Obran sobre ellas fuerzas traaversales y.momentos aplica
dos &n los extremos gue producen flexiones importantes, acompanadas por fuer

zas cortantes; las fuerzag noraales ?uelen sar despreci?bles. excepto cuan
; . ‘ . \ _ :

do las vigas fcrmaﬁ—parte de crujlas cantrgventeadas. Se tratan basigamente

como miembro en flexidn, y la fuerza cortante influye ‘en su comportamiento

561lc Bn casos poco fre:uentes.* ] . I

-

Los aspectos fundamentales del comportamlento de las barras flexiona
das por momentos de intensidad creciente se determinan estudiando éxPEIing

talmente vigas conl cargas trasversales alojadas en su planc de simetria,



gue crecen lentamente desde cero hasta 1llegar a la reslsttncia maxima.de. la

barra, v trnzanda 1as curvas_ que relacxcnan las deflexinnes en ﬂl plana de

carga ¥ en plancs normales a €1 con la magnitud de_las, fuerzas exteriores.
a s LI - ] - - o [ - . - -

En la'fig 4:2 se ha dibujadc el conjunto de’curvas que se obtiene-expe-
rimentalmente al cargar hasta el colapso la viga mostrada, cuye tercio central
trabqjg'en Flgxiéq_pu?a1gkg§ 4.2,4.%}j las puntos de Fp%iFacién de_lgs:car-
gas Y'lﬂs.aEﬁfﬂﬁiﬁEEEP provistos de soportes que impiden los desplazamientos
latérales %e 1osldﬂ$:pati§es_3 la ro;aciﬁn de las secciones trasversales al

rededor del eje longitudinal. |

] £ —
En la fig 4.2 s5e muestra el-comportamiento de la viga en el planp de

la flexién y fuera'de.£l,;'por'mwedio de- las.curvas momento-deflexiGn verti

cal ¥ mamentc*deglex?én lateral de los patines, trazadas para la seccidn

- . . L . N -
- e [ - "

re

media del trame central. | -

La respuesta inicial, eldstica lineal; termina’al comenzar el fldju
plistico, cuandoila ‘suma de los esfuerzos residuales y los normales produci

dos por las cargas llega por primera vez al esfuerzo de fluencia U? , €n

alguna de las secciones del tramo central. .. 7

L] * L] =

Al fluir plasticamente una porcifn cada vez mayor del material de la
parte de la viga que estd en flexidn uniforme disminuye su capacidad para
soportar incramentos adicionales de carga, ‘hasta'nue finalmenté desaparece,
cuando el momento.flexionante iguala al plastico resistente de la segcidn,
Mp ;- a partir de esa instante la curva M - @b s¢ hace aproximadamentetho
rizontal, pues la deformacidn crece sin cambio apreciable en-la-carga-has

ta que llega a ser varias veces mayor gue la existente cuando se inicia el

flujo plastice,. ' Ck . .. - -

" L | LR

il patln ccmprimldo del tramn central se empieza "a desplazar lateral

mente r~iando el momento flexlnnante Vale Hp : ¥ sus deflexicnes aumentan

] v, . V. F1Y - T

gradualmente al nlsmn tiempo que crecen los desplazamlentos VEIthalEs Vg )y

las secciones trasversales pierden su forma inicial ¥ se distorsionan como

bl

se muestra esquemiticamente en-la’figura 4.2h,
; * 1 v o™ " - P oAy 3G
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Finalmente, la resistencia de la viga Se agota cuando se pandea local

mente el lado critico del patin comprimide, en la regifn central,

El comportamientc que se acaba de describir esltfpicu de vigas provis
tas de contraventeoc lateral y formadas por elementos plancs con releciones
ancho/grueso adecuadas para posponer la falla por pandeo iateral o local
hasta despu€s de gue 'se presenten dformaciones plAsticas importantes bajo
un momento igual al de plastificacidn de sus secclones trasversales, pero
hay ctros posibles comportamientcs; alounos de olloe se flustran en la fig

4.3, por medio de sus curvas momento-deflexidn en el planc da la carga.

La curva llena OBB corresponde a vigas que no se pandean lateral ni
localmente, cuyo material llega a entrar en el ipntervale de endurecimiento

por deformacidn: este caso es poce frecuente en estructuras reales,

La situwacién mis comiln, que se describid tomando como base la fig 4.2,
N ] . v -

g la correspondiente a la curva OAC,

CADE corresponde a una viga en la que el momento flexionante varia
ripidamente a lo largo del eje: el endurecimiento por deformacidn en la zo
na de momento miximo hace que #ste suba por arriba de Mp; despuds la curva

Aesciende cuando se inician fenfmenss de pandes lateral y local. -

Las curvas CAFG, CGAHI y OJK describen fallag por pandeo lateral o logal
o por c¢ombinacifn de ambos, las dos prirmeras en el intervale ineldstico y

la tercera en el elistico. R

La curva OAB representa ol mejor cnmpnrtamiéntu peosible y DAC correspon
de a un comportaziento que es también sty satisfacto-io, siempre gue la zona
DN, durante la que se presentan deformaciones crecientes bajo momento Mp
constante, sea de amplitud saficiente para que la harra tenga la ductilidad

necesaria para el trabajo correcto de la estructura de la que forma parte.

"
»

PANDEO LATERAL, Las curvas de la fig 4.4 muestran esquematicamenze el
comportamiento de una viga en flexidn; la curva My - 6, momento-rotacidn
an un extremo, representa el comportamiento en el plano de.carga, ¥ las cﬁg
vas Mg - u & M, - ¢, momento-desplazamienkc lateral o© mumenté-rétacién al
rededor del eje longitudinal, describen el pandeg lateral., $i la viga fue
se perfectamente recta y no hublese ninguna excentricidad en las cargas,

las curvas M, - 4 y M, - 0 serfan cemo las trazadas con linea llena,’y el

=5%
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punto R corresponderia a la bifurcacifn del egquilibrio; a partir de &1 la
viga puede, en teoria, admitir mamentos mayores manteni@ndpse en su plano

{trayﬂrtnrla hB} o degplazarse lateralmente balc momento pricticamente cong

tante, de acuerda con hC.

En las vigas reales no hay nunca b;furCnciﬁn del equilibrieo, pues las

imperfecciones iniciales inevitables hacen que los desplazamientos latera
les comiencen desde gque 5@ emplezan a aplicar las cargas, ¥ la falla no es
por pandeo proplamente diche; sin embarge, la carga critica tefrica es unj

1imite superior Ge la resistencia real, gue se utiliza con fines de disefao.

Desde el punte de vista de su resistencia al pandeo lateral, una viga
de acero en flexiGn se comporta de alguna de las maneras siguientes: si es
muy corta, sus secciones trasversales se plastifican por completo antes de
oandearse, de manera que resiste el momento Mp y aiin lo supera, gracias al
endurecimiento por deformacidn; si es de longitud intermedia su resisten
ria disminuye por la plastificacion parcial gue precede al pandeo, gque se
inicia en el intervale inelSstico, y si es larga su capacidad de carga gue
da controlada por pandeo elistico; un mismo perfil puede tener cualquiera
de los tres camportamientes, dependiendo de la separacifin gue haya entre

las secciones trasversales fijasg lateralmente.

Los tres intervalos en gue se descompone ¢l cooportaniento de las ba
rrar flexionadas se ilustra en la fig 4.5, en la gue se muestran los nomen
tos resistentes en funciPn de las longitudes libres de pandeoc. En las zo
nas en que se preves la formacitn de articulaciones pliasticas correspondien
tes al mecanisme de colapsgo, las vigas de marcos rigidos de edificios qus
se construyan eq_znnas slsmicas dehon estar en ol primer intervale, en ol
gue la inestabilidad lateral no evita gue se alcance, o ain sobrepase, el
momentudplﬁsticﬂ resistente, ni redqce sustancialmente la capacidad de rota
cidn cel perfil.h En zonas aiejadas de las articulaciones plasticas pueden
Ser en cuaiquiera de los otros dos intervalos, pero deben disellarse con coe
ficientes de segurldud adECuados para evitar fallas por inestabilidad antes

de gue se forme el mecanisnn_



INESTABILIDAD DE VIGAS COMPLETAMENTE PLASTIFICADAS. En los perfiles
da aceré de seccidn I 6 B flexionados alrededor del eje de mayor momento
de inercia se presentan dos fendmenos AE inestabilidad, pandec lateral y
pc;mdec local, gue constituyen debilidades proplas de eses perfiles por lo
que aparecen slempre, eventualmente, aungue aa tomen precavciones para
evitarlos; 5in embargo, s5i laa_;elaciunes ancho/gruese de los elementos pla
nos gque los cmnatituyén e conéé;éﬁn dentro da ciertos lipitesl ¥ =e coloca
undﬁontraveﬁteo lateral adecuado, se logra gue las dus.férmas de pandec se
retrasen lo suficiente para que los perf%les mencionados se ccmpurten_satig

Ll

factoriamenta, tante bajo cargas estaticas como dinamicas, es decir, para
- T - - | TS .

gque sean capaces de soportar el momento plistico y de mantenerlo durante
N . . N

rotacicnes importanctes,

s
Las curvas de la fig 4.6 muestran un comportamients adecuado y otro ina
decuado, desde el punto de vista de la capacidad de rotacidn de la viga [se
supone gue 8sta pusde resistir el momento Hp, pues de no ser asi se tendria
una situacidn mis desfavorable gque cualguiera de las dos mostradas, y la des

carga empezaria antes de que el momento llegase a valer Mp).
. . ) 1 . -

En un gran nimero de experiencias (4.3, 4.4) realiradas cen perfiles
H, flexicnados alrededor del eje de mayor momento de inercia se ha observa
da querlas deflexiones laterales se inician en cuanto €] momento llega a
Mp , independientemente de la distancia entre puntos soportasos lateralmen
te, pero 5i esa distancia es penor o igual gque una ¢ierts longitud critica
el comienzo del pandeo lateral no correspende a la falla, la gue se presen
ta eventualmente cuande se pandeca localwmunte el patin comprimide, despus
de gue la viga ha experimentado deformaciones lateralu? impertantes sin gue
disminuya su resistencia, .

El comportamiente e las vigas en flexidn uniforme es sustancialmente
diferente de las que estan sometidas a momentos de intensidad variable a
lo largo de su eje. La disminucifn eventual de resistencia se debe en los
dos casos a una combinacidn de pandeo local y lateral, pero cgmhﬁa el orden
en gue se presentan los dos fendmenaos; cuande ¢l momento €s:constante el

patin comprimido se plastifica en una longitud considerable, leo que ocasio



na una gran pérdida de rigidez gue hace gue crezcan rapidamente las defle
xiones laterales y las compresiones en la zona cbneava del patin, hasta I
gque apareze una cnha de pandec local originada per esfucrzos de cmqpreslnn
de dos tlpas, unas unlfcrmes, ocas:nnadns por la flexiﬁn an el plano de car
ga, vy Etros Jque crecen llnealmente a lo ancho del patln debidos a la fle
xidn 1ateral En carbio, cuandu el momento varia a lo largo del eje de la
viga la zona plastlflcada del patxn conprimido es ae 10ngitud reﬁuc1da, ¥
conserva una r1glde= aprecxahle que hace quE las deflexiones laterales au
menten muy pocn, la falla se inicia por pandeu local debide a esfuerzcs uni
fcrmes en tedo el pat1n, Dcasionadcs exclusivamenta por flexlon gn £l plana
die carga, ¥ el colapso se prcduce por pandec Yateral debido a la perdldd de
rigide=z producida pcr el panﬂen local del patin comprimida. E1 CDmDOVtamleﬂ
to descrito se comprueba con resultados experimentales (4.5) en los gue se
demuestra que en perfiles H sometidos a flexidn bajo momentos gque varian
ripidamente de intensidad.la.descarga se debe a desplazamicntos . laterales
grandes,- ¥y la importancia de la:.relacifn ancho/gruesc disminuye drasticamen

te, o C N S ' T .

r

Cuando se forma una articulacidn plastica en el extremo de una viga
de un narce rigido.la regién plastificada quedalsométida a momentos gue va
rian de intensidad rapidamente 2 lo largo del eje, v las restricciones.que
hay en sus extremos son elevadas, pues en uno estd en contacto con la zo
na elastica adyacente, bastante mis.rigida; ¥ en el otro estd ligado a la
columna; cn esas condicicneé, gso ha demostrado [4.6,t 4.7} gque para gque el
patin comprimido se pandes localmente bajo carga estitlca, debe plaztificar

sa or una’ longited igual a la de una onda de pandeo local, fig 4.7.

§i 1a viga estd cargada ciclicamente, de manera que el momento ‘en el
extremo conectado con la columna cambia de signo en cada uwno de los ciclos,
los patines trabajan alternadamente en tensidn y compresidm; el patin com
primido se pandea localmente cuando las scolicitaciones alg¢anzan. uh clerto
valor, formindose una onda semedante a la gue producen las cargas estati
cas, figs 4.8 y 4.9, la que desaparece cuande cambia el sentide Qel momen

to, y se forma en el otro patin; asi, las ondas de pandeo en compresidn apa

- a - -

LS



recen y desaparecen en cada ung de los ciclashdel procesp de carga, y si
el pandeo lateral estf inmpedido la falla se inicia eventualmente al formar
se una grieta en la zona en que las defurmacicones son maximas (ref 4.8),
fig 4.8, en la gue laa secveras distorsiones de las patines ¢ausan deforma

ciones inelasticas considerablemsnte mayeores cus en el extrems empotrade.

En la ref 4.8 se resumen los resultados abtehidcs cargandg ciclic&mea
te vlgas en vﬁladiza, pcf medio de un sistema con el ¢ue =e controlan los
desplazamientos, hacia arriba ¥ abajo  del extremo lihré: cuando las defor
macicnes unitarias en la zona de los patines en contacto con el empotramien
to sran da 2.5 por ciento ne aparecieron gristas en la seccidn empotrada,

y la falla se produjo siempre en la.zona de deformaciones maximas de las o
daas de pandeo; solamente cuandg las deformacicnes ippuestas se redujeron a
+ 1 por ciento se inicid la falla por agrietamiento on el empotramiente y
ne en las ondas de pandeo local, después de un niimerc muy elevado de ciclos

de carga.

Se deduce de agui gue en estructuras sometidas a sclicitaciones que
prodoucen condiciones de c&rga total’a paréialmente reversibles el pande&
local es mucho wis critico que la fatiga de bajo nfimero de ciclos del rate
rial en si ¥y, si se evita, aumenta considerablemente el nltmereo de ciclos

que pueden resistir las vicas bajo una deformacién dada. .

- T - a

Ern la fig 4.70 se resuzen los resultadss de las experiencias menciona
: - iy i

das.

-

De acuerdo con leos resultades anteric:es, cuande la relacidn ancha/grue

s0 de los patines se hace menor gque la especificada paruhcarqn estatica aw
menta la vida de los perfiles H cargados ciclicamente, al retrasarse la ini
cioncifn del pandeo local, v podrila lograrse el mismo abjeto coelocando atie
sadores verticales gue impidiesen la distorsidn de las secciones trasversa
les qriticas{ref 4.14), Sin embargo, esta cuqclusié? o5ta en desacuerds con

-’

otros resultados exporimentales; asi, en la ref ‘4.9 e demuesg-

L. i M -



tra gque el panden local de lgs patines no ocasiona una pérdidas inmediata de
resistencia, vy se-indica gue, al formarse las ondas-de pandeo local y distri
buirse las deformaciones maximas puede, inclupo, aumentar significativamen
te la vida de.una viga, y en la ref 4.10 se encuentra gue el corportamien
to de perfiles H:cuyos patines tienen una relacién anqhofgruesn mayor que
la‘Especificada_p?ra disefio plastico bajc carga eétética {21 en ve? de 17}
ey Eatis{actnrio, pues aunque el pandeo local se inicia muy pronto no afec
taisignificativame?ﬁg el comportamienta del marCDldei que forma p;;te éa
viga: ., . _ . :
& difersncia de las vigas de la ref 4.8, las de la-ref 4.10 se carga
ran con fuerzas verticales gue permaneciercon.censtantes mientras se aplica
ban las horizontales ciclicas, la que hizo gque las ondas ce pandeo local

no desaparecieran completamente .en,cada ciclo; ademds, estuvieron provistas
da. contravanteo, latoral en puntos separados,distancias hastante menores

gue las especificadas en las normas del AISC, perc que daban soporte finica
monte al patin swperior, ya yue se tratd de reprchcir las condicicnes oxis

s .

toentes on estroacturas roales, entlas gue £l sistema de piso propoerciona sg
Thaik - - - w - F - —

KIrLe laleral _continuo a los patines supcriores.
WL LE - -

+En. logs resultydos de ensayes de subconjuntos formades por una eoludng
y dos vigas, fig 4.11, sometidos a gargas verticales constantes ¥y, horizon
tales eiclicas, reportados en la ref 4.17, se cbserva gue las inversiones
dé carga acénthanxlég'iﬁperfnccinnes locales y aceléran la iniciacidn del
pandec local y torsional en las rogiones de las vigas en oue se forman ar
"tigulaciones plasticas; haclendc que disminuyan la.resistencia y rigidez
de la estru:tura,'in gque lleva a recomondar gue se cologue un sistema de
contraventeo cue proporcicne soporte-lateralra los patines infericores, com

primidos, de las rogiones plastificadas. - | . .

S o .t T . . . - .
En la ref 4,12 se ‘describen los resultades cbrenidas con dos subsoniun

* - . '
tos gue difieren exclusivamente en las relaciones ancho/grueso de los pati

nes y almas de las vigas {11:? ¥ 47 en el primeré, 10.2 v 23 en e} segundol,

provistos de contraventeo lateral, en los patines superiores, gon separacic

nes menores que las especificadas para carga estatica; la capacidad de rota



cién de las vigas del segunds subconjunto fuf apreciablemente mayor gue la
de las vigas del primerc; en g&ste aparcecif una onda de pandeo local en el
patin comprimido cuando la rotacidn en la articulacidn plastica era de 0,040
rad, y e} panden lateral se presentd, después de varios ciclos, al invertir
la rotacién a - 0,028 rad, con disminucidn en la resistencia, mientras gue
en aguel no hubo pandec local bajo inversicnes de la rotacidn plastica de
0.030 rad a - 0,016 rad, y aungue se formd una pequefia onda al llegar a

- 0.02%rad el pandeoc lateral se inicid con rotacicnes de D:040 rad, y aiin

entonces no influyd en la resistencia del espicimen,

Los resultados antericres indican gue el comportamiente de las astruc
turas mejora cuando se.utilizan vigas c¢on relacicnes ancho/grueso, en pati
nes y alwma, menores que las especificadas para disefio plistico bajo rarga
estidtica, y cuando se coiaca mas contraventeo lateral; sin embargo, en la
ref 4.11 se sugiere gue el indice de desplazamiento Afh mAximo de cada en
trepizc, bajo el temblor de disefio mis intenso, se limite a 0.02 para ovi
tar problemas excesiveos de inestabilidad; en ese caso, 5i se desprecia la
contribueifn al desplazamisnto de las deformacicnes eclbsticas e inelisticas
de la junta y de las deformaciones elasticas de ias columnas y vigas, la ca
pacidad de rotacion maxima necesaria en las articulacicnes plisticas de los
extremes ce las vigas puede tomarse conservadoranente igual a 0,023 rad, y
auvngue los estudios efectuados hasta ahora no permiten asegurarlo de manera
definitiva, parece gue las vigas gue cumplen las relaciones ancho/fgruesc
especificadas para carga estitica y gue tienen ]l patin superior soportado
lateralmente en forma continua pueden edmitir rotacicneg de esa maonitud,

y ain mayores, sin gue disminuya su resistencia.

En resimen, aungue la informacién experimental con Que se cuenta no es
del tede concluyente, parece indicar gue si las vigas,esthn soportacas late
ralmente en forma adecuada basta con gue se cumpian lag relacienes ancho/grue
so especificadas para diseno plastico bajo carga estética para gue su compor
tamiento bajo carga ciclica zea satisfacteric; la situacidn cambia cuando

aumenta la*lengitud no soportada lateralmente, pues en nse caso el pandeo



iateral se inicia poco despufs que el local, y la combinacidn de ambos oca
sionan una falla prematura. En marcos rigidos de edificios urbanog es fiedl
lograr gue el sistema de pisc proporcione soporte lateral continuo al patin
superior cde las vigas y, 8i es necesario, el inferior puede fijarse por me
dio de atiesadores verticales; sin embargo, en estructuras de ofros tipos

piade ser recomendable escoger limites de las relaciones ancho/grusso y de
la separacidn enire soportes lateralaes mi; conservadoras gue las gue se fi

jan para carga estdtica. ’

CAPACIDAD DE ROTALION. Cuandn no se presentan fallas prematuras, las
curvas carga-deformacidn de las vigas tienen la forma indicada en la fig
4.12, en lz gue se han tomado el momento ¥ la rotacidén en €] extremo, My
0 ., comu parametros representativos de los sistemas de cargas y deformacie

nes.

Llamando Bu a la rotacifn en el instante en que se inicia la descarga y
Bp a la rotacién elistica ficticia carrespunéiente al momento plastico rg
sistente de la viga (es decir, el &nguic que habria girado el extremo al
llegar el momento a Mp s3i el comportasiento fuese elistico hasta entonces)

la capacidad de rotacion de la viga, R, es, por definicidn,

R = (Qu/Bp) - 1

R s nula cuande el miembro no puede soportar &l momento Hp durante ningin

intervale de rotaciones, pues eon ese caso gu = Op.

El cociente Bu/lp , ¢ duflp , donde & es un desplazamiento lineal

cualguiera, es el factor de ductilidad de la wviga.

En las refs 4.6, 4.7 v 4.13 ge presentan expresicnes gue relacionan la
capagidad de rotacifn R de vigas H bajo momente uniforme o variable, prodo
cide por carga estitica, con los distintos par@metros gue afectan su com
portamiento; con ellas sc puede determinar la separacitn entre puntos =

portades lateralmente necesaria para obtener una capacidad de rotacidn de



reada o inversamente, caicular la capacidad de rotacidn para una separacibn
+

fl - 1

dada. es unha vi

For ejemple, si 1a scparasion ontre contraventeps es 35 rY
ga ﬁ'cnmpacta de acerc A36 con tramos adyacentes Flisticcs, han momento in
forme, la capacidad de rutacisn excede de 10.5, y =i se desea una R de 3

basta rcon sgoportar lateralmente puntos separadcs ﬂ1stancias iguales a &0 ry,
Ea]a momento variable el pandeo lateral Eb nenos irpor*ante, ¥ 1ung1tudes no
cnntﬁaventeaﬂas del orden de 75 1'3‘r suelen ser adecuadas en Ia maynrla de lo=s

casos, .

DISERD.

En la actwalidad no =e cucenta con informacion suficiente so

bre la demanda de capacidad de rotacidn en Estructuras sometidas a sismos

Tow

internsos ni sobre la gue éstas puaden prcpurc:nnar. por 1o gue mientras se

obtlpne mayor 1nfurmac1on tedriva y Experzmental, en las’ zonas en gue se

formaran articulacicnes plasticas ligadas con el mecanlsmn de colapso las

viyas de estructuras gue s& construlran en zonas 513m1cas deben satisfarcer,

cuardge mencs, las requ151tns relativos a relac:cﬁes anchio/grueso de patines

y almas y a separacidn entre puntos soporiados lateralmente cue se exigen

en disefio plastico, independientemente de gue los miétodos empleados para

el andlisis y disefio sean clisticos,

plasticos,

Oz acuerdo con la ref 4,15,

es0s5 requisitos

=

basados en esfuerzos parmisibles, o

. Manimum Al lowah|e Wigth-To-Thickness
Ratics ! Hawimum Allowable laterafly unsuoported
Yield Stresy glatance?
KEsfuerzode Fluencial | Flanges vens falmas)
{Patines) PIP € 8.1} PP, > 0.27 1.0 2 w/n >-0.5 {-0.5 > p/n > - 19

36 Ksi {2L.BUKN/em® ) 17,0 &E.7 - a &1 P..-"P\f 4z 8 63.2 rf 38,2 Ty

50 Kai [34.53sN/em™} 140 58.3 - 1.6 fnr‘Pjlr 6.2 5.4 o 7.5 Ty

65 KEsi (44 85 kNfem®}f 12,0 511 - 7.5 P/, .9 k.2 ¢ 2.2 1,

1 Relacicones ancho/gruese maximas admisibles

2 ' Distancias no seoortadas lateralmente maximas adtisibles

n



Todas las Becclohes en ﬁue aparezcan articulagicnes plasticas asocia
. T LI .
das con el mecanismo de culapsc deben Cﬂﬂ raventearse lateralnente en forma
adecuada para evltar desnlaznmlentus laterales ¥ torsicnales, ¥ la longltud
no qoportada entre csas secciones y puntns adyaaant&s contraventeados 51m1
larmente no debe 5ohrepa5ar la ﬂada ‘en Jas dos ultimas columnas de la "a
bla, en las que r‘Y e5 el radic de gire del miembro alredednr del eje debll

v '_.‘I" L3 !. - Ll
M es el menor de los mOWentos en lns CXLrCMmOS del segﬂEﬂtu na cnntraventea
do v HfHp , rulaczon entre mcmentcs en los extremos, 8 positiva =i el seg
mento se flexiona en gurvatura doble y negativa si lo hace en curvatura

- -

simple. ) et :

El efecto de la fuerza cortante snhre el mﬂnen.c plastico resistente

] - -

¢e las vigas es 'despreciable cas: ‘Siempre; en la ref 4.16 se indica gue no
es necesario modiflcarlu 51 la fuerza cortante no excede de {oy/v j wd .
! L

dande Jy es El EEfUErZO de fluenc1a del acero y w ¥ d SO, respectlgg

mente, el grueso y el pe*alte del alma.

En los trames entre articelaciones las vigas se disefan utilizando m@
todos eldsticos y empleando factores,de carga adecuados para evitar.fallas

prematuras, anteriores a la formagifn del mecanismoe de colapso, -

4.4.2 Cofunras. Las ¢olumnas de los marces rigides deben ser cagaces
de soportar las cargas gue les trasmiten las vigas adyasentes y los trames
de columnas gque se engucrntran sobre ellas, llevandolas oventvalmente a la
cimentacitn, asl come los momentos producidos por cargas verticales gue e
ciben de las viga;;ﬁademﬁs. dehen ayudar a soportar las fuerzas horizenta
lés en marcos cohtraventeadas, y resistirlas en su totalidad en los gue no .,
tienen comtraventec, y contribulr a darle al marco la rigidez necesaria pa
ra evitar probhlemas de 'pan‘deo de coanjunta. Trabajan furdamentalmente en
flexcoompresitn, y suelen ser despreciabhles leos efectos que orasionan en
ellas las fuerzas cortanies. En ganeral estin sometidas a flexocompresidn

biaxial, pues forman parte simultaneamente de dos marcos, frecuentemente

ortogonales.



Una barra flexocomprimida puede fallar por alguna de las causas gue 5

*

enumeran a continuaci&n, o por una combinacifn de dos o mis de ellas: -

. N . . -
T " [ PR

- 1. Porque Se alcance su resistencia,mixima baje momento y fuerza axial
combinadeos, al formarse articulaciones plasticas.en la seccion o |

- secciones en las gue el momento tiene Su mayer intensidad,
C . » - o 3 P e . .
: 41
2. -Por inestabilidad en ¢l planc de los momentos ocasicnada por exce
so.ce flexidn eniese plano, teniendo en cuenta la accidn simultinea

de la fuerza normal. | . . . &

E

3. TPor pandeo lateral debido.a flexotorsidn, i

4. Por pandec debido a compresidn axial alrededor de los ejes de me *

nor wmomento de inercia. ) g :

-~ . .-

- ' -
- i

5. Por pandeo local.

-+ [ -

B 1 - . " . . . . .
Cualguiera de las cuatro Ultimas formas de falla puede iniciarse en el
- L
intervalo elistice o en el ineldstico, dependiendo de la mayor o menor esbel
! 1 o =

tez de la pieza on consideragién o de los slementos plancs gue la forman.

La primnera forma de falla es critica cuando la barra tiene paredes grue
zas y Sus candic}nﬁes de’ apoyo y carga son tales gue pueden formarse articu
laciones pléstiéas en la zona gentral o en uno o en los 'dos. eitremos, prody
cidas por fuerzas de menor intensidad que las que scasionarfan la falla por
pandeo; esta condicidn suele corresponder al colapso de colunnas aisladas,
pero noe necesariamente al de las que forman parte de estructuras, reticulas

res. - .

La segunia condicidn es critica en barras flexionadas slrededor de sus
ejes de menor momente de inercia, y también cuando la flexidn sa presenta
en el planc de mayor resistencia pero el pandec lateral estd impedido por
las caracteristicas geom@tricas de las secciones trasversales {(tubos, sec

cicnes en cajon) o por la presencia de elementos exteriores de contraventeo,

La falla por pandeo lateral [condici®n 3) se presenta en miembros de

r- . -~ . . . -
seccidn H o =imilarp, flexienados alrededor de sus ejes de mayor mamanto de

n
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i
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: g
inercia, y,desprovistos de elementos exterlores adecuados de contraventeo:

—t - - 4 . a

se caracteriza por una flexidn lateral de la barra an un planc perpendicu
lar al de’ aplicacién de los moméntos, acompanada por un retorcimiento alre

dedor del eje longitudinal. ' Coa ot
- . '
"'L".:-'I’ . .. " " e g o . . i
La condicion 4 es criticva cuando la fuerza®axial es mucho mis importan
te gue la flexidn y el comportamientc se aproxinasal -de una.columna en
: .

.- I * - N a
compresitn axial, vy la"5'cuande las relacicones.ancho/gruescide patines o al

ma estan por encima de ciertos limites. fre

La forma de falla mis comin en:columnas dec edificics es la Corrgespon
diente a la combimacicn de los dos primeros casos, es8 decir, por foermacidn
. . Py - seE - Fl I . b R -

de un numero de articulacicnes plasticas suficiente para gue se conviertan
i - l.

en un mecanismo, baje la accifn de las selicitaciones incrementadas por

efegtos de segundo orden debidos a la interaccitn de la compresidn y leos

desplazamientes ocaslopados por los momentas fiexicnantes.
. - LY ] . -0 )

-1 e -

£l pandeo lateral por flexotorsidn puede hacer que disminuya la resis
tenegia, pere las longitudes'y las dimensiones de las secciones trasversales
' |

de las columnas de edificios son tales gue ese fenfmenoc no suele ser criti

- 4|.
o, y 1o nlsme sucede con el pandee local. Tazpoeo tiene importancia el
" e 1 - 4 .

pandec de. Euler,,ya que la flexidn juega un papel importante en la

. ]

gran ma

yoria de los casos, . .

“ Uma columna de ‘un marco provisto de contraventeos o . de murgs e COTrtan
te de rigidez y resistencia adecuadas falla cuando se forman en ella,tres

articutacicnes plasticas, fig 4.13,

El comportamiento de las columnas de mMarccs no contraventeanocs es mar
cadamente diferente. La estabilidad del conjunto depends hacicamente de .
las viéas; si son muy flexibles las columnas actflan esencialmente como cuer
pos rigides, y el desplazamiento horizontal se debe principalmente a la
flexién de 'ias vigas; cada entrepisc se convierie.en un mecanismo cuando
58 forman articulaciones en los extremos de todas ellas, cON lo que desapa

b
recen las restricciones y los desplazamienteos crecen ilimitadamente, fig
= - [y L] - L .

-’ a

4.14a. )



Si las vigas son rigidas las columnas resisten las deflexiones latera
les trabajande en flexidn; la condicion de colapsp se alcanza también cuan
do el entrepiszo se :onﬁie}te eﬁ un ﬁecanismo. al formarse arvticulacicones
plasticas en los dos extremos de todas las columnas (la estabilidad lateral
del wmarco no depende de cada una de ellas en particular, sino del comporta
miento de todas las de cada entrepisoc, ya gue el ¢olapso no se presenta
cuando una o mls columnas se convierteén en mecanismos, pues las restantes

siguen preporciconando rigidez lateral al conjunto).

En la fig 4.14b se ha representado el caso tefrico de vigas infinitamen

te rigidas.

Puede presentarse situacimnEE.intermediaé. oo las gue algunas columnas
fallan al formarse articulaciones plisticas en sus dos extiremos y otras
cuande desaparecen las restricciones propercionadas por las wigas; inclusa,
hay casog en que las dos situaciones tienen lugar en una misma pieza, en uno

v otro de sus extremos.

Cuando en un eﬁtrnpiso de un marco no contraventeado se utiliﬁan colun
nas de resistencias muy diferentes, alguna de éllas puede fallar como se,
ouestra en la fig 4.13b, s5i las restagtes prcporcionan resistencia lateral
suficliente para pnspnner-la falla del Emnjuntﬂ; sin exbargo, esta sitvacidn

'
debe evitarse en estructuras construidas en 2onas sismicas, pues se tendrian
eglabones dfbiles gue precipitarian la falla.

r

De acuerdo con la practica usual, el diseno de estructuras que se
construirfn en zonas sismicas se hace de manera gue las articulacicnes plés
ticas se formen en las vigas, mientras las columnas se conservan hisicameg.
te en el intervalo eldstico. Por este motiveo se han efectuado mencs esty
dios referentes al comportamiento inelistico de columnas bajo cargas cicli
cas cue de vigas en condiciones analogas, perc Se cuenta ©onl alguna infor

macidén, gque se discutird mas adelante.

El ¢comportamiente de una barra recta aislada sometida a la accién si

multénea de fuerzas de compresidn axial y pares aplicados en los extremos

puede representarse por medio de la curva momento-rotacidn en el extremo,
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cbrenida aplicande primerc la fuerza de compresibn y después momentos de
intensidad creciente, enhync solo o en ambos extremos, mlientras ls compre
Lo —

sidn se mantiene constante,

Los parametros principales gque detarminan la respuesta de la pleza
son su esbeltez, la magnitud de la fuerza de compresidn y ia manera en
que estan aplicadps los momentos, que pueden producir curvatura simple o
doble; ademas, el problema se complica st la pieza puede fallar por pandea
lateral o cuande ung de sus extremos se desplaza linealmente respecto al

atro.

En l1a fig 4.15 se han trazade en forma cualitativa wvarias curvas M-8,
todas correspondientes a columnas en las que no hay zandeo lecal ni lateral
¥ cuyos extremos estin fijos lincalmente: cada coieccidén de eurvas ilustra

la importancia de uno de los pardmetros mencionados arriba.

La fig 4.1%a corresponde a una columns muy corta, - -on la qgue no hay
inestabilidad de ninguna clase; cuando la feeria normal es nula se ocbtig
ne la curva M-8 caracteristica de una picza en flexidn, que resiste un
momento de intehsida& maxiz=a igual a Mp y lo mentiene durante rotaciones
importantes, vy al crecer P gradualme;te sc van cbhteniendo curvas semcjanfes

a la primera peroc coya ordenada maxima no &s Hp sine Hpt , momento plasti

co roducide por efecto de la fuerza normal,

Las otras tres figuras describen el copportamiento de plozas largas,
En la b se han trazado wvarias curvas, obtenidas pars valores constantes de
g y de L/r y para intensidades crecientes de la fuerza axial (G es el co
ciente del mencr entre el mayor de los momuntos on los extremos): al aumen
tar la compresién disminuye tanto el momento miximo gue resiste la pieza =]

mo 513 capacidad de rotasifn.

Cuando varia L/r , manteniéndose g ¥ P constantes, o cuando la varia
ble es 3 , mientras las otras dos cantidades se conzservan fijas, al efectg
sobre el comportamiento de la colurina es analogo: al awmentar la relacidn

de nsbeltez, o tender los momentos en los extremos hacia valores iguales gue

(s
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producen curystura simple en flexidn pura, disminuyen tanto la resistencia

como la capacidad de rotacidn (figs 4.15c y 4}, -

Cualguiera de las curvas de la fig 4.15 puede interrumpirse prematura
mante sl se presents un fendmeno de pandeo local & lateral, cuya importan

cia varia‘también con los pardmetros gue caracterizan &1 probliema.

Afln admitida la impﬂsihilid;d‘de que hays pandec, la resistencia de
las karras flexocomprimidas largas gueda limitada por inestabilidad, como
lo demuestra la forma de las curvas de las figs 4.13b, ¢ y d, que tienen
una rama ascendente, ccrrespondiéﬁte a configuraciones estables, seguida de
vn punto en el que la pendiente es nula v el eguilibric indifercnte {resis
tancia maxima) y de una rama descendente, caracteristicade estadosdeequili
bric inestables_ La inestabilidad, gue se presenta s5in gue la barra se sal
ga del plano de la flexidn, y que no es un fendmeno de pandec (noc hay bifur
cacién del eguilibric}, se debe ; la interaccion de mcmentcs'y fuerza nor

mal y & la disminueidn de rigidez producida por la plastificacifn parcial.

La resistencia de una columna flexionada alrededor de su eje  de mayor
memente de inercia, qQue se conserva durante todo el process de carga en el
planc de la flexidn, puede determinarse utilizando métodos slasticos o elas
toplastices. En el primer caso se toma como 1imite de utilidad estrugtural
la aparieidn del esfuerzo de fluencia en la seccifn critica, ¥ no COrrespon
de 3 la resistencia maxima de la columny, gue pvede admitir incrementos adi
cicnales de carga hasta su oolapso por inestabiliq;d en el plang de la f}E
xiﬁn:

. Despreciande los esfuerzos residuales, puede considerarse que =1 com

portamiento elastice termina cuando , :
‘W .
g, wE& o mEX_
max A 5 Y

X -, - «f

. ] d
- * -



. En Hnﬁk se incluye el memente producide por la. fuecrza P al actuar sobre

la pieza dAeformada,

- 'rr‘-
. . "' -

Dividiendoc loe  do=s miembros.entre UT . tenlende en cuenta que ACY - F'._.f
Y, chy - fo}y_ : ¥ expresande el momento.maxime como el producto de un
factor de amplificacién_ ¢ por el mayor de los momentos aplicades en los -

extremas, la ecuacidén anterior =e trasforma en

o " - - o . 1 N . e
. , . H . '
' ] P, 0 B .l .
—— = -
.. o POV e . ..
Y XY

e - z . P a

H = - . L -
* " Las expre51nnes teoricas exactas de ¢ resultan 1nadecLadas para d15e

fio, por lo que la e¢’ 1 suele sustituirse por las das’ ecuac;unes aproxlnadas

slgulentas, gue deben satlsfaCErse simultineamente:

- - p. cm - M v -
. P e FKPE in} L2100 g .2k
) P i < 1.0 - < (3)
F M - ' R
y Ml

Con la férmula 2, se comprueba que los esfuerzos méximos amplificados
por efectos de segundo orden no exceden el limite de flyencia, y con la [(3)
se hace la misma comprobacién en el extremo de la celumna en cue actiia el

mayoer de,los momentos exteriores; en los extremos no hay amplificacida.

Em Ho es un mements uniforme ficticie aproximadamaente eguivalente a
los momentos reales wvariables; si los extremos de la columna no se desplazan
linealmante Cm se calcula con la Expresién_tm = 0.6 + 0.4 MM, > 0.4, en
la gue M es el menor v M; el mayor de los momentss en los extremos, y
Hfﬁc €5 positivo ¢uando la barra se flexiona en curvatura simple y negati

vo cuando lo hace en curvatura doble; 1 - FfPE ; donde PE es la carga cri



tica de Euler de pandee en el plano de la flexifn, es un factor de amplifi
cacidn del momante uniforme.eguivalante Ean s fue tiene en.cuenta, aproxi
madamente, la interacciom-fuerza axial-momento. ¢ v

- - -
= ' . 1 LI - -

Se cuenta con varios métodos .para calcular la resistencia miAxima de
las ¢colummas en el intervalo inelastico (refs 4. 1? ¥ 4. 13}, y se han desa
rrollado procudumlentos quir permlten determinar la curva campleta momento-
rotacion en un extremc (refs 4.19 a 4.21); esta’ curva os de importancia fun
damental en disefie sismico, pues con ella se Obtienen 1a.capa:idaéide rota
cidn vy de absorcifin de energia; sin embargo, las curvas han-side deducidas
para miembres.con garga a;ial constante y momentos aplicades en uno o en
dos extremos gue crecen monotonicamente hasta la falla, por lo que prooer
cicnan {nicamente upa indicacidn cualitativa del comportaniente de colunnas

gometidas a solicitaciones Aingmicas. AT E I TN .

En la fig 4.76 (ref 4.21} se muestran tres curvas momento-rotacidn ti_
picas sbtenidas para tres ¢olumnas iguales, con relacién delasheltez en el
plano de f1Exién?Lfri = 30 y fuerzas de compresidn P = _0.30 PY , sometidas
a momentos de intensidad creciente aplicadeos en los extremos gue guardan £n
tre si relaciones diferentes en cada caso; la celumna en curvatura doble es
la gque s encuentra en la condiclén mis favorable, y. la mas critica es la
flexicrada en curvatura simple; los momentos tienen intensidades iguales en

les dos cascs.

"* La"celumna no puede soportar el momento Mp completo en ningunoc de los
CASOS, puos parte de su resistencia debe destinarse a-la fuerza de compre
sifn, pero en a vy b tieqe una capacidad de rotacidn importante bajo mezed
to constante igual a Mpc, micntras gue en ¢ Jos efectos de segundo orcen
son miximos, el moménte resisteate no llega & Mpc y la capacidad de rota
cion os myy pequeia; este ferdmeno s agudiza cuando aumentan L;I"'rJIL v P,
‘de manera gue las columpas esbeltas y con compresidn impoftante resigten
un momento maxime apreciablemente menor que Mpe, y tienen una capacidad de

rotacidn muy'reducida, o atn nula. . o« = - .
1 . .

} ' '
. . . '



Las columnas.-de edificios-construldos.en zonas sismicas aon,enrgencral
joce eshoeltas ¥y la fluxién suele ser predominante_en nu discfig, por;lo que
sus relaciones F/P. son bajas; ademds, se-flexionan en curvalura doble bajo
la accién combinada de fuorzas verticales y solicitaciones-sismicos; por to
do @sto, sutcabacidap'dé!rnéacién sucic ser inperfante, de! oréen de la mi
tad de la predicha ;nrn viéas {ref 4.21). et 1 *

. N . v B s B T i - T LT

Las*ecuacicnes aproximadas 2 y 3tpueden utilizarse tanbién, para gdescris,
bir la condiciin de carga.gue ocasiona la iniciacion del pandec elistico de,
una columna,.fuera del planc de flexidn; para elleo, basta sustitulr en la

ec 2 a P y_[H-) szpor Po oyiM ., Qe representan la carga critica de
¥ Aty cr Crx

Euler para pandeoralrededor del ejo ce menor momente de inercia y el momen

to ¢ritico de pandeo-elirtico de la‘barra. flexionada uniformemente alrede, -

dor de zu aje de mayor momentd de inercia; la ec 3 se conserva sin cambio.,

La resistencia de barras. flexocomprimidas que fallan, par exceso de
flexidén en elrplanc de les momentos es relativamente insensible a cambios
en las dimensiones.de-las seceiones trasversales, por 1o que un solo conjun
te de curvasseorrespondiente a una:relacidn q. dada entre momentes extrenas
¢s apligable a todas -las. seccicnes H., laminadas o formadas por placas, deq
dimensipnes.semejantes a lastlminadas; en cambio, la resistencia al parndeo

lateral depende;de-manera importante de la seccidn Lrasversal de lz columna.

Se ha determinado (ref 4.22} gque la relacidn adimensicnal KTfﬁdz . dan
de KT es la constante de torsido de SaintrVenant,-A el drea y.d el peralte
de la seccidn, constituye el pardmetro geomftrico principélmentn responsirfﬁ
ble de camblos en el momento critico, tanto en el.intervale elastico como [,
en el inelistico, y que la.resiétencia al pandeo lateral es proporcisnal a -
&1; todas las variables'restantes gue definen la gecmetria de las secciones
srasversales, reducidas a.una forma adimensicnal, SOn- agroximadamente cong
tantes para reiaciones P;-"'F',}r ¥ Lfry' fijas, alin.en el intervalo ineldsti
co, -de manera guo.pueden construirse curvag (ref 4.22). que proporcionan las
relaciones de esbeltez limite en funcién de K * 108 /2d% v ge PIFQ . Yaigue -

son aplizables a todas las seccicnes B laminadas con aprcximacién'sufi:igg

te para diseho.



Los resultedas proporcionados por las curvas son conservaderes cuande
se aplican a columnas de edificios sobre les que actlian cargas horizentales,
pucs corresponden a piezas libremente apovadas con momentos iguales en los
extremcs gue las  flexionan en curvatura simple, y las columnas menciconadas
siempre tienen restricciones en los extremos ¥y, ademis, se flexiohan &5 cur
vatura doble; teniendo @sto en cuenta, y estudlande las curvas, se concluye
gue el pandes lateral por flexotorsifn no ocasiona disminuciones en la re
sisterncia de la mayoria de las secciones H que s& utilizan en edificios,

cuatde actian sobre ellos cargas verticalas y horizentales estaticas.
- L}

. -

Si en la ec 2 se sustituye PT por la carga critica de pandeo inelfsti
co de la columna comprimida axialmente, correspondienta a la relacion de es
beltezr =as grande, y inx}y por €l momento maximo que podria registir la
pisza si estuviecse sometida finicamente a flexidn, incluyendso efectos de
pandeo lateral por flexotorsidn cuando sean significatives, se obtiene la
ec 4, gue proporciona pares de valores de P ¥ My  gue ocasicnan la falla
por inestabilidad; aungue empirica, la ec'd, proporciona buena precisidn

para diseno.

La &c 3, se sustituye por la.(5), gue describe la condicida correspon
diente a la formacidén de una articulacidn pléstica en un extremc, de manera
que cuande se satisface alguna de las vwes 4 © 5, estd a punto de agotarse
la resistencia de un miembro sujeto a compresidn y a flexidén en su plano

de mayor resistencia, va sea por pandeo lateral o por formacidn de una ag

ticulacidn plastica en uno de sus extremocs. e
.C M )
F m i )
+ 4 -0 {4) :
. Pcr 1 LPIPE ﬁm -
M .

F o -
-P— +ﬁ8-—n—p' 1.0 (5} .



Hm ; MOMEnto Maxime gue puede resistir el miembro en ausencia de fuer
za normal, puede calcularse aproximadamente gon la expresidn empirica

{ref 4,15},

(Lfry} fﬁ;
A ER I 500 Hpi Mo

- ] !
Esta ecuacidn proporciona un valor aproximade del momento critico de
it . )
pandeq lateral para q = + 1.0; cuande los valoras de los momentos en los

extromos cuardan otra relacion, puede corregirse utilizando el coeficliente

r . .
[ . "

De las ecs.4 ¥ 5, se obtienen dos’valares fel momento exterior Mg :

R : . | -
el monpr de ellos ez el maximo gue resiste.la .columna on combinacifn con,

*

la fuerza axial P . - g . *ox
. 1 P P 1
Moo= =— (1 =-59 O - 5—) N ()
C P P m
m E cr
LI ; b o . ]
Mo, 118 L= PR M (51

FLEXION BIAK|AL. E! problema por resclver es determinar la iptensidads
maxima de laz splicitaciones gue poede resistir urta coluwna cuandeo actiian
en ella, simultineamente, una fuerza axial de cnmpresiﬁnly momentes aplica
dos alrededor de los dos v¢jes centroidaloes y principales de sus seccicnes
extremas; Lo €5 un problema de pandea por bifurcacicn del eqguilibrioc, pues
las secciones transversalesse desplazan lineal y angularmente desde un prin
cipio, sineg de inestabilidad producida por la interaccién de momenktos v fuer

z2a ax:al.

L]



"En la ref 23 se desarrolla un método aproXimado para el disefio elasti
co de columnas de seccidn trasversal H con pares aplicados en 10s extremos
alrededor de los dos #jes centroidales y principales, gue constituyen la

hase de las recomendaciones contenidas en las refs 4.24 y 4,25,

Para fque el esfuerzo normal no sobrepase al-de fluencia en ningin pun

to deben satisfacerse simultaneamente las tres condiciones siguientes:

1 1
0, + o, * O, L0, ‘ (6)
LN} [}
. g +0 +0 < 0 . {
a b by — ¥ 7
6 +Nog +Hg <g ' (B}

G cbx v Ub? son iog esfuerzos normales €lrectps producidos por la ZverzZa
axial y por momentos uniformes ficticios eguivalentes aplicades alrededoy

1 -
de x vy ¥, gue se calculan con las expresiones

"

(M) ={(1//F ) H &L M
» €4q. X " M

(H&"’qu. - {”'.;rh"y Hnylcmy Mox

en las gua H”x ¥ Mny son’los momenios mayores alrededor de X ¥y ¥y los

facrores /VF . gque estan tabvlados en la ref 4,23, son muy semejanies a
log coeficientes En , calculados para flexicn alrededor de cada uno de los

eies centreidales y principales.

' ! 1] " .. . n
a r © s B ¥ o son 108 esfuerzgs PMaximos en 1os extrencs de la
bx bY bx by ,

columna, ‘caleulados con las oomehtos axtericres aplicados en ellos, Nx ¥ N?

son factores de amplificacidn gque se determinan con las fdrmulas de la

gy



ref 4.23, ¥ © e5 un esfuerze normal reducido para tener en cuenta los efec

tos de las imperfecciones geomftricas lnevitables en las .columnas.

Los esfuerzoa en los dos extremos se ravisan con las ecs 6 y 7 y 1a con

A o
dicifn de estabilidad con la ac 81

-l r . = 2 . " - 1 - r
La resistencia maxima reml, en el intervaic inelastice, 2e columnas

aisladas de seccidn H en flexocompresién biaxial, se ha determinado eétablg

ciendo su relaci&n carga-deformacidon completa, por nedic de métodos numéri

cos en los gue las cargas exteriores se aplican en’una seguencia de incremen

tos suficientemente peguenos: sc han ohtenido asi ecuaciones de intoraceidn

gue expresan las condicicnes de falla portformacién de una articulacidn plii
.

tica en alguna seccidén trasversal, o por inestabilidad de la coclumna (refs

4.26 a 4.30). .

En seccicones contraventeadas (extremos de Ia colunnaldebe satigfarerse

la condicidn

# - - H M E H
e Bt R (%)
pcx pPeY
M vy M soh los momentos que aciitan en la seccidn considerada y M y H
oM pCx poy

los momentoes plasticos, reducidos por fuerza axial, correspondiantes a fle

- t
xion airededor de X ¥ ¥ , que se calculan con las ccuacicnes

V- p/P ) 2n

-4

I 1

\ M = 1,18 M
! 374 px

-

= 1.19. M4 1~{p/p 3% <H - )
npcv g oy { Fv} SN

en las gue M Y'Hpv son los momentos plasticos de la seccifn.
. ' ol

px

- . ’ - . a -
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Et srociones H en las que la relacicn del ancho del patin al peralte

del alma estd coprendida entre 9.5 y 1.0, § estd dsdo por

W

. PPy

§ =18 - T

donde £n indica logaritms natural.

- +

La astabilidad entre puntos contraventeados se corxprueba con la ecua
cion
L. M n £ M 7
0
e SRR S S (10)

ucx ucy

MY HY son los monentos mayores, aplicados en uno u otrd extromo de la co

4

lumna, y Hucx ¥ Hu:y

por pandep lateral por flexotorsidn, cuando £ste es critice.

)
cMaex = Mux [1 - (P!Pu}][ (I 'I'.PIFEK}:[
Mucy = Moy [1 - {pru)M b {F’!PE?}]

Pu s la carga critica de pandao inclastico €e la columna {Pcr en la ec 4],

son leos nomentos resistentes en flexidn, disminuiics

PE ¥ PEY las de pandesa elastico, Hux al memento plastics para flexién al
x . -
rededor de x, reducide por pandeo lateral cuando sna necesario (ec a'}, y el

exponente N wvale

]
]

0.4 + F!PY + bffd > 1.0, cvando b /d>D.3

n=1.0, cuando bf!'d <0.3
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v d son el ancho del patin y el peralte de la seccifn | 8 H ,

+

Para utilizar las ecs 9 y 10 en el disefio de columnas de marcas no con

be

traventados (M"sidy frames” ) deben determinarse los mementos producidos por
la carga tultima por medio de un andlisis de-seguﬁdn prden en el gue se inglo

ya el efecto P4 .

En la ref 4.30 se recomienda gque cuando se utilicen las ecs @ y 10 para
determinar la resistencia de columnas en flexecompresidn biaxial se tengan

en cuenta lag precauciones siguientes:

1. Las sececiones deben dimensiconarse de manera gue las solicitacicnes

L

producidas por viento o sismo, que son reversibles, no ocasionen

esfuerzos que scbrepasen el limite de fluencia nominal.

2. Tas secciones cdeben dimensicnarse de manera gue las solicitaciones

. . . . - ' u .
varjables, ocasionadas por viento o =ismo mas carga vertigal (con

un factor de carga de 1.5 nultiplicade por 6.7, o algo asi, para
tener en cuenta la probabilidad de ocurrencial no ocasionen esfuer

zos que excedan del 1imite de fluencia nomirnal del material.

3. Debe recordarse gque el nétode s¢ ha desarrollado suponiende gue no

hay pandec local premature {secciones coopactas).
\ :

" *

En la ref 4.1 se recomienda que la resistencia de las columnas en fle

xocompresidn biaxial, ante fallas por innstakilidad, se determinc con la ecua

-
*

cién R

E M C M
P + mx X + My Y
Per Morx (1 - PIPEXJ HF‘." 0 - P/Pe

Yai”" (1)

gue es una extensién de la ec 4.

COLUMNAS CARGADAS CICLICAMENTE. La informacién experimental scbre el
comportaniento de elementos flexocomprimidos cargadaos ciclicamente que sc

posee en la actualidad es todavia bastante reducide, y se limita a seccig

I
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nes flexionadas alrededor de uno s5lc de sus ejes centroidales y principales:

se carece totalmente de informacidn relativa a mierbros en flexocompresion

hiaxial. '

Se han ensayado espécimenes aislados de secrcidn trasvergal H de los
tipps gque S& muestran en la fig 4.17; en las ex¥perienciag reportacdas en las
refs 4.31 a 4.33 Be ha utilizade la barra libremente zpoyada con una carga
aplicada en el centro del clara, y la picza en voledizo con una fuerza hori
zontal en el extremo libre se ha smpleado en las refs 4.34 y 4.35; en todos
1os casos la fuerza trasversal Q se aplieca ciclicamente mientras la normal
P se mantiene constante, cambiando su intensidad de un ensaye a otro para

determinar cfémo influye en el comportamiento de la columna.

Los incrementos de fuerza axial (gue se expresa en geheral en la formz

adimensicnal,FfP? producen siempre un efecto desfavorable en la respuesta
de la columna; si se evitan los desplazamientos laterales, la falla se ini
cia siempre par pandeo lucalidf los patines, gue crece en ciclos sucesivos
de carga y se& cwtiende eventualmente al | alma; la combinacidn de las dos
formas ¢ pandec lecal ocasiona el colapso el miembro, procedido por un’

retorcimiento alrededor del eje longitudinal.

Los resultadosz obtenidos en 1a ref 4.31 se resumen en %a fig 4.%4, en
la yue se¢ muestra la relacitn entre las amplitudes de las deflexiones y el
nimera de ciclios de carga que }esiste la columna hesta la fractura, para
dos valores de FJ"rFY ; cuando la fuerza axial crege disminuyen las amplity

des de las deflexicnes vy el numero de ciclas gue produce la falla.

En la ref 4.34 se ruestra gque la capacidad de rotaciéin disminuye cuan
do aumentan las relacicnes ancho/grueso de patines y alma, o cuando crage

la fuerrza oxial mientras se conservan fijas esas rulaciones.

Como los estudios sobre columnas sometidas a cargas ciclicas en wl in
tervale inelistico distan mucho de sexr completos, y no se conoce la in
fluencia de su comportamiento en la respuesta de entrepisos de marcos rigi

des, =] diseflo de Estos se hace, como ya se ha mencionado, d& manera gue

[



lag articulaciones plasticas se¢ Iormen en las vigas mientras gue las colum
nas se congervan bisicamente en el intervaleo elfstico hasta el colapse {la
nica excepcifin la constituyen las articulacioncs plhsticas en sus bases),
sin embargo, la respuesta real de una estructura sometida a la accidn simul
tinea de cargas gravitacionales y scligitaciones sismicas es tan compleja
que es imposible asegurar que durante tembloras intenses np se formardn ar
ti{culacionea pliasticas an algunas columnas, aungue al hacer el disefio se
haya tratade de evitarlas; varies son los factores gue pueden ocasionar el

comportamiento menciconado:

1. E1 di5éﬁa se hace siempre con las dimensicnes de las secciones ta
buladas en los manuales v tomando como base el esfuerzo de fluen
cia neminal del acero, vy en los perfiles realmes tante éste como
aguella= difieren, a veces sustancialmente, de los valores teori
COSs; COMe una cansecuencia, 1as_re5i5toncihs reales pueden ser
tastante diferentes de las caleuladas, ¥ Ia combinacidn de un au
mento de resistencia en vna trabe con una disminucifin en la colum
na en gue se apoya puede hacer gue la arsiculacidn gue tadricamente

duberia formarse en la primera aparezca en realidad en la secunda,

2. En el andlisis y el disefio no suelen tenerse en cuenta las acelg
racicnes verticales de las masas Sel odificic, las que increman
tan las fuerzas axiales eon las columnag, con roespecto a las caleuy

ladas, y hacen gque disminuya su capacidad para resistir flexién.

3. Los cfectos de los modos superiores de vibracion, gue suclen despre
ciarse, pueden tamhién hacer que se formen articulaciones piasticas

€n algunas columnas.

Los factores menciconades son tan complejos y las ingertiducbres liga
das con ellos tan grandes que no Se puede tenerlos en cuenta explicitamente
en gl disefio, por lo gue es importante reccnocer la posibilidad de que se
formen articulaciones plisticas en ias calumnas y prever el comportamiente

correspondiente.

o



"En la ref 4,36 se reportan los resultados obtenidos estudiando experi
mentalmente seis subconjuntes formados por una columna ¥y las dos vigas gue
‘conectan en ella, semejantes a los de las refs 4.71, 4.12 vy 4.37, someti
fos a compresibn ccg;tantn y fuerras horizontales ciclicas, cuyas vigas se
sobredisefaron deliberadamente para obligar & gue las articulacicnes pids
ticas se formasen en los extremos de las columnas; &stas se flexionan alre
dedor del eje de mayor momento de inercia en cuatro de los subconjuntos y
2el de menor en los otros dos. Tomando como base el nfimero limitade @e prue
bas realizadas, se concluye gue puéde admitirse que se formen articulacio

nes plasticas en las eoclumnas en las gque P/P_ no excede de 0.5, ya gue tie

¥
nen un comportamiente satisfactorie, gracias en gran parte al endurecimien
to por defermacién, pero gue deben evitarse cuando la fuerza axial excede do
la mitad de FY ; puesa se cbgeryd una disminucion drastica de resistencia

en especimenes con FJ"FY de 0.6 y 0.8,

En la ref 4.0 se llega a conclusiones gemejantes en dos marcos, e
uno de los cuales las columnas se flexionan alrededor del eje ® mientras gue
en el otro el e¢je de flexidn fue el y; y las relacicnes I'-’Jnl"'F‘!lr fueron &.26 y

0.4%1, respeoctivamente.

En todas las columnas de las estructuras estudiadas en lasg refs 4,10
¥ 4,36 se empled una seccion wi x 48, que tiene relaciones ancho/gruess de
154.4 eon los patines-y_15.3 en el alma; la esbeltez L;-"'r,rr 2e lasz ¢olumnasz dao
la ref 4.36 fue mucho menor que la maxima admisible para disefio plastizo ba
jo carga estatica, perc la de las columnas del marco de la ref 4.10 flexig
nadas alrededar de x fue de 32, valor no muy alejado del mi3ximo admisible
en seccicnes H de acero A36 bajo momente variable producido por carga e5t§
tica, gue es 63.2. Aungue la infnrhacién reportada es limitada, parece -
indicar gue las columnas con relaciocnes de esbeltez usuales en edificios,
cuyos patines y alma cumplen las relaciones ancho/grueso especificadas para
disefio plastica, deben tener un comportamiento adecuado en marcos sometidos
a efectos sismicos, e incluso admitir la formacién y rotacién de articula
cicnes plasticas, siempre que la fuerza de compresifn no exceda de alrede

dor del cincuenta por c¢iento de P?.

N
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4.4,.3 Covexioncs. Las conexiones trasmiten los elemantos mecanicos,
. .

momentos flexionantes, y fuerzas cortantes ¥ noroales, de las vigas a las
columnas ¥ viceversa,_agi coms las fuerpzas de las diagonales de contraventeo
al marce proplamente dicho, con lo gque se logra gue todos los elementos de
la estructura trabalen en gonjunto. En este capitulo s;,cnnsidera ﬁnicamei
te a2l case en que les marcos estdn provistos-de.juntas rigidas entre vigas
v colwnnas, capaces de ftrasmitir de wna a otras los-elementos mecinicos
integrés que hay.en ellas, de manera gque los Gnicos desplazamientos linea

les o angulares relativos entre gus extremos son lqé debidos a las ﬂefnrmé

ciones de la conexidén., | . C L m .

En la fig 4.19 se muestran tres tipos de conexiones viga-columna que

- - - - . ' * . .
s amplean comunmentd en marcosS de edificios, correspondientes al niwvel su

perior, a una columna lateral y a una interior.

Aungue casi tedos los estudios gque se h;n realizado hasta ahera corres
ponden a marcog plancs con' las vigas umidas a les pé%ines dr lag columnas
{se ha efectuades tambi&n un nimerc reducido de prueﬁas de laboratorioc con
cspecinenes en las gue llegan al alma), en estructuras reales casi sicmpre
hay tres o cuatro vigas en cada conexion, gue llegan a los patines v a los
Gos. lacdos del alma, y gue forman parte de los dos marcos planos que se cru

zan ¢n la columna. | _ . . -

51 la columna pasa corrida a través de la junta, gue es 1o mas comin

en marcos de edificios, el disefo-de 14 conexidn consiste fundamentalmente

1 - -

eI1:

' . f - i
1. Proyecto de los medios de unildn entre trabes y columna para trasmi

tir a ésta los elementos mecinicos que hay en las secciones extre
P ' ot - .
mas de cada una de acuellas utilizanda scldadura o pernos de alta
L] [

resistencia {105 rnnaches Mo se usan en estructuras modernas); en
juﬁtas suldadas la unién puede vPallzarse en forma directa o por

medlo de plauas soldadas a Jns patlnﬂs, angulos en 21 alma, ote.



2, FRevisién de la columna para determinar si su resistencia y rigidez
acn adocundas para soportar jod clemenlos meeini cor que e trﬂﬁm£

ten las vigas.

3. Diseho, en su caso, de los refuerzos nocesarics (atiesaderes, pla

cas adosadas al alma, ete).

El diseno de conexiones realirade de acuerde con la practica norteame
ricana (refs 4.15 y 4.16) se basa en las resuitadnos reportados en la ref
4.38, en la que se dererminan 105 factores gue deben tenerse on cuenta, v
la manera de satisfacerlos, para legrar un comportamiento satisfactorio de
conexiones viga-calumna de marcos rigides con carga sstacica, disefados plas

ticamente.

Se ¢nsayaron cenexignes de Jdos tipos, unas con Aos vigas, soldadas

1]

los patines de la eolumna, ¥ otras con cuatro, gue llugan a los patines vy

al alma. Las vigas se seldaron directamente a la columna en todos los ca
S058, por que estas conexiones tienen ciertas ventadas ecorndmicas y funciona
les y, ademas, al suprimir las placas en los patines y las m@nsulas de asien
to se eliminan algunas variables gue dificultarian la determinacidn de es
fusrzos y defermaciones en la zona de la conexidn. Sin embargo, las {o6rmu
las desarrollacdas pueden utilizarse también cuandc las fuerzas en los pati

nes =e trasmiten s lIa columna por medio de placas.

Las vigas fueron iguales en tocos los especinmenes, trece en total, miez
tras gue se variarcn los perfiles de las colunnas para simular las condicio
res gristentes en 165 niveles supericres, ifntermedios e infericres; diez es
pecimenes estuvieron formades por un tramo de columna y JZcs vigas scldadas a
sus patines, y algunos de ellos se reforzaron cen atiesadores horizontales
colocados entre lps patines de las vigas © con placas verticales adgosadas al
alta de la columna, o paralelas a ella, mientras gue en otros he se colosd
ningiin refuerzo. Las cargas se aplicarcn, en todos los C@s0$, como se Mues

tra en la fig 4.20, y se incrementaron lentamente hasta la falla.



Tres de los especimenes se hicieron con cuatrp vigas, dos conectadas
a uno y otro lado del alma de la columna, perc cahh uno de ellos idéntico
en todo lo demas a unc de las del primer grupo, pues su obleto fue determi
nar la influencia de las vigas gue llega al alma; se encantrd gue las jun

tag del segundo tipo son mAs rigidas y resistentes que las del primero.

La compresiBn awial tuve poca influencla en ¢l compertamients de las
conexiones; las columnas no mestraron ningion indiecio particular de falla
bajo cargas de 1.65 veces la de trahaje, ni tampoco cuando al final de cada
prueba se auvmentaron al doble de las de trabajo, canservando al mismo tiem

po las fuerzas finales en las vigas (las cargas de trabajo correspondie

ron a un asfuerzo axial medio de alrededor de 1 000 kgjcnz ; &l acero emplea

da fue ASTM A7, con un limite de fluencia tedrico de 2 320 kg/cm®).

Una conexién es satisfactoria cuands puede desarrollar el moments plas
tico de las vigas mientrss obra sohre la columna la compresidn producida
por las'cargas ¢orrespondientes y tiene,ladcmés. capacidad de rotacidn su
Ficiente para gue se forme una segunhda articulacidn mlistica en la zana
central de las wvigas sin gue disminuya su rEsistencia,_o resistencia adocus
da para permitir en la primera articulacidn las rotaciones necesarias pa

ra gue apare=ca la segunda. -,

Para determinar si el comportamiento eg satisfactorio écben investigar

se Jos puntes siguientes:

1. HRusistencviaz de las regiones de la columna advacentes a los patines
1

en tensidn y compresidn de las vigas, cuande no se coleocan atiesa

dores.

-

2. humento de la resistencia de la fonexidn debido a la preosencia de

atiesadores. . ) .

3., Posibilidad de falla de ia colwma ocasionada poer una combinacidn

de esfuerzos normales y cortantes,

W



4. Efecto sobre el comportamiento de 1a canexion del par de vigas i

gadas al alma de la columna.

5, FRotacitn requerida en ias conexiones ¥y capacidad de giro de las mis

mas .

Del estudioc de 1os resultaéns experimentales s& deduce gue puede des
preciarse el efecto de la carga axial en la columna, y que ge cbtienen resul
tado conservadoreés analizando y disefiando las conexiones de cuatro vigas co
mo =i no existiesen las que llegan por alma, pues Estas proporgicnan una ac
cidén atiesadora gue refuerza la conexifin mas gque 1o gue la debilitan los

esfuerzos triaxiales gue se desarrollan en ella.

El puntc 5 se ha investigado analitica y experimentalmente, y aungue

la rotacién requerida;varia gon la geometria de la estructura y las condi
cienes de carga, se ha calculado una rotacidn tipe, mayor gue la nacesaria
en la mayoria de los casos; todas las juntas ensayadas admiten rotaciones
mis grandes, bajo momento practicamente constante, RAdemas, si se le £3 a

la conexién ia resistencia adecuada, la rotacidn necesaria para la formacidn
del mecanismo de colapso se presenta en el extremc de la viga adyacente a

ella.

En 1z fig 4.21a se muestran esquematicamente los momentos ¥ fuerzas
existentes en wna junta interior de un marco con cargas verticales, y en ia
fig 4.21b se sustituyen los ufectos.que ocasiona una de las vigas por las
fuerzas que aplican mus patines a la columna; se desprecian las fuerzas gue

actian en el alma, cuva importahcia es secundaria,

Las fuerzas que trasmiten los patines a la columna se reparten en un
area cada ver mayeor, de manera que la intensidad de los esfuerzos disminuye
al aumentar la distancia a la cara exterior; puede considerarse que 19s es
fuerzos normales se distribu}en comoc se muestra en la fig 4,21b, de manera
que en la seccidn donde tercina la curvarde union entre el patin y £l alma
de la columna cada una de las fuerzas es resistida por uﬁa porcitn del alma

de longitud t, + 5 k_ , donde t, es el gruesc del patin de la viga y k
Ll b c El €

b



ja distancie del exterigr de la columna a la seccién definida arriba.

Si el producto del esfﬁerzc de fluencla por el Erea w Eth + 5 kc} '
donde w es el gruesd del alma de la columna, es menor gue la fuerza chy
que trasmite uno de los patines de la viga cuando se plastifica su seccidn
extrema {Af es el Area del patin}, la columna fluye plasticamente en ten
5ifn o coopresidn frente a los paFines de la wviga; ademds, pueden oresentar
se fallas prematuras por pandeo del alma en la zona comprimida o por frac
tura de la soldadura del patin en tensidn, comao se muestra en la fig_4122,
en la que se ha dibujado la celumna deformada, exasgerando, para mayor cla

ridad, la magnitud de las deformaciones.

Para evitar el flujo plistico del alme de la colurna frente a coalcuie
ra de los patines de la viga y la posible fractura on la zono de tension,

gebe satisfacerse la condicifn

Ag
o, {t, +5k) > Ao (12}

i

de manera gue desde este punto de vista no hacen falta atliesadores si

w2 Afle 4+ 5 k) (13)

5i las vigas y la columna estin hechas de aceros diferexntes, sus esfuer

zo5 de fluencia se rconservan al pasar de la ec 12 a la 13. ’

Ademis, para evitar el pandeo de la zona comprimida del alma debg cux

plirse también la condicidén expresada por la férmula 14, ref 4.15:

-owzod fE_fHIEG {14}

dc es el peralte del alma de la columna, medido enitre los bordes de las

curvas de transicibn.
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La falla mids comin frente al patin de tensifn suele producirse come sec

¢

deseribe a continuacién: el patin de la columna eatd compueste por dos pla

9

cas gue puedan c?nsiderarse empotradas en tres de suvs bordes, une en ccniag
tﬁ con el alma y dos normaies a ella, a uh; distancia gue seidetErmina el
rimentalmante, ¥ libre a lo large del otro, cargadas con la fuerza existen
te ¢n el patin de la viga, gue purmancce mis o menes uniformemente reparti
da hasta qgue las placas alcanzan' su resistencia dltimar; cuando ésto sucede
los bordes exteriores de los patines se curvan hacia fuera, cacsando una de
formacitn excesiva en la parte central de la soldadura, en la parte central
del patin de la columna adyvacente a £11la ¥ en su unidn comn €1 alma, .y 1a fa
lla se presenta eventualmente por agrietamiente de alguna de esas regiones,

generalmente la soldadura, cuande se aygcta su capacidad de flulr pldsticamen

te y no puede seguir la deformacidn de los patines.

n

La resistencia total de]l patin de la columna os aproximadamente igual
a la suma do las resistencias de las des placas y la parte central, rigida,
de anche m (fig 4.22), aéyacunte al alma, gue admitesesfuerzes de intensi
dad UY ; teniendo €sto en cuenta y haciendo algunas hipStesis conscrvadoras,
s obtisne una'cxpresiﬁn con la que se calcula el grueso mipning del patin

de la columna para el gque no se nocesitan atiesadores:
b= 00 A _ (15)

Fl factor 0.4 se ha cobtenido para secciones H laminadas, y puede reque
rir medificacién cuande la ec 15 se apligue a perfiles hechos cor tres pla

cas soldadas.

En resipmen, np se necesitan atiesadores frente a los patines comprimi

dos de las vigas si ge satisfapen simeltircamente las ecuaciones 13 y 14,



ni frente a los que estan en tensién 51 s cumplu ln ccnd1c1un £13) v =1
gruesc del patln de 1n cclumna 85 1gual o [maAYyor qLE e: dado por la ec 15
-— 1 " * -

erl casﬂ 1untrar10 deben culncarse atlesadcres de las dimensiones necesarias

. -

"= ‘I’
para que -u reslstencia, sumada a la de la cﬂlumna iguale a la fuerza apli

a . ToLTT L -

cada par la viga.
r - " . - I . [
. L] "

. Cuando.los momentos, en las dos vigas de una conexidn interior son de

signos contrarios,y de magritudes considerahlemente diferentes, o cuando
e o Luce = ; !

sgn del mismo signo,. como sucede en los niveles inferiores de edificics sg
metidos a efectos sismicos, aparecen esfuerzos cortantes elevados en el ta
blaro de alma de la-columna comprendide entre los patines de lag vigas, que

pueden hacer que sea necesario reforzarlo.

En la fig 4.23a se muestran los momentos y fuerzas cortantes y norna
les gue actfan en una conexidn interior tipical-y en-la fig 4.23b se ha 4i
bujade el diagrama de cuerpo libre del atiesador superier; las fuerzas hori
zontales gue obransnbre'él son la fuerza cortante en la columna superior,

v
col
damente iguales a los momentos respectivos dividides entre el peralte, y la

fuerza cortante ¢n €l alma, Iwﬂc . que debe resistir-a las anteriores.

-’ "

Por censiguicente:

b, Me
- ' c qb gb ol .

Haciendo T = Iy = ay/v 3 y despejando w se obtiene el griesoc del alna

necesario.para resistirilas fuerzags cortantes: .
Mot '
v 3 p e . .
~ " = e L (16)
o d. d col
' Y. b ' - N .

Cuando el gruesc del alma de la columna es menor gue el calculads con
la ec 16, debe reforzarse por medio de placas adosadas o paralelas a ella o

con atiesadores en diagonal.

, las:gue_cicrcen los patines de las vigas, Tb ¥ T: ¢ GUE HON aproxima

iy



5i la columna en extrema, lgs momentos Hb ¥ HC se reducen a uno 86lo.
[} '

En el comentario de la ref 4,15 se recomienda gue el grueso minimo del

alma para el gue rodavia no se reguiere refuerzo se calcule com la ecuacifn

Y3 &M |
"Te, T4, x0.95 d 1)

Se cbtiene espespres 20 a 10 por ciente mayeores gue con la ec 16, debi
do a que en la ez 17 =se incluyen factores de 0.95 en los peraltes de viga
¥ columna ¥y no se tiene en cuenta el efecto benéfice de la fuerza cortante

en la columna. =

. Estudios postericres han confirmado gue las reglas propuestas en las
especificaciones AISC {ref 4.15), que écn las gque so acaban de desarrollar
{con excepcifn de la ec 16, que proviene de la ref ¢4.16), son adecuadas pa
ra disenar conexicnes completamente ﬁnldadas, o con soldadura en 1ps patines
¥y ménsulas o placas verticales soldadas a la columna v ligadas al alwma ée

la viga con pernog de alta resistencia, cargadas estaticamente; en la raf
4.39, por ejemple, so comprueba gque las conexiones disefiadas asi pueden uti
lizarse en diseno plastico, pues permiten gque se aleance la carga p{éstica

limite de las vigas y tienen.rigidez elfstica adccuada y capacidad do rota

cign suficiente.

CONEXIONES VIGA-COLUMNA CARGADAS CICLICAMENTE. »fara determinar el com
portamiento bajo selicitaciones sYsmicas de los diversos medios de unidn
quc se utilizan en conexiones viga-columna, s¢ han efectuado experiencias
de laboratorieo con vigas en voladize ligadas en un extremo a ufa colunna y
sometidas en el otro a cargas normales a su eje, de magnitud y sentido varia
Lbles, aplicadas ciclicamenta; las unijones se han hecho con soldadura, per
nos de alta resistencia ¢ una combinacién de ambos, y en las columnas se han
utilizado perfiles de resistencia suficiente para gue ne haya fallas en
ellas; en la mayoria de los casos la viga se ha conectade a un patin de la
columna, perc en algunos. la conexidn se ha hecho por el alma {refs 4.9,

4.40, 4.41 y 4.42),

L
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Se ha estudiadc también el comport ﬂien* del takleroc de columna con

w

prendido entre las patines de las vigas, en los subconjuntps sometidos a

cargas ciclicas de las refs 4.171, 4.12, 4.36 y 4.37.
i . . . .

En la ref 4.9 se reportan los resultados obtenidas al ensayar 17 espe
cimenes de los tipos mostrados en las figs 4.24 ¥y 4.25 y 6 especimenes en

lps gue la viga Ee conecta al alma de la, columna.

lLas conexiches en gue los patines y el alma de la wiga estan soldados
directamente a la columna, los primerces con soldaduras de penetracion comple
Pl ~ . z

ta y la segunda con soldaduras de filete, fueron las mas satisfactorias.
"] . . .1 [ L

5o ensayaron ademds. ocho especimenes adiciosnales, todos con los patl
nes soldades directamente a la columna, dos de ellos con el alma_Eam?ién
soldada, cinco con el alma unida por mﬁﬁio de pernos de alta resistencia
¥ ung sin ninguna Iiga entre el alma de la viga y la columna {refs 4.40 y

=
41); los espocimenes con pernas tuviaron por ebjeto determinar el comporia

L L - b

mlento de este tipo de juntas, que se emplean con algdna frecuencia en es

n

tructuras realns, ¥y el ultlmﬂ, en el que no se conectd el alma de la vlga,

-

tuve un caracter_pxplnratorlo.

Las conglusiones generales gue se oblticnen de law experiencias deseri

ftas Gon:t = L - .
» )
-

1. Tﬁhaé las conexjiones, inbluyendo'la gue no se s0ldd en el alpa*
desarrgllaron resistencias, supericres a las predichas por la teoria
~ pldstica simple, al mismo tiempo que trasmitlan fuerzas cortantes
impertartes; el endurecimiento por deformacidn contribuye significa
tivamente a ese comportamiento muy satisfactorio

¥ - e

* Esto difiere del comportamiento de una conexifn semejante reportada en
la ref 4.39 la que, bajo carga estitica exclusivamente, resistid sclaven
te 21 51 por cienteo de la carga mixima predicha por la teoria plistica
simple; aungue un solo espficimen ne es concluyente, este resultade pare
ce seflalar que las juntas cargadas ciclicamente tienen un comportamiento
superior al de otras iguales con carga estdtica,

1 -



Los diagramas histerfticos carga-~deflexifn producides por cargas
repetidﬁs s0nN |y Eﬁtnhlcs en todas las juntas ensayadas, ¥y s€
conservas Bin cambic durante ciclos consecutives de la misma inten
sidad, lo gue indica gue las conexiones son muf confiables y absor
ben una cantidad definida de energia on cada ciclc, para un despla

zamiente prescrito (figs 4.26 y 4.27).

Las curvas histerfiticas dr los especimenes conectados con pernos
de alta resistencla en patines ¥y alma tienen una forma caracte
ristica (fig 4.28), ocasionada por el deslizamiento de las super
ficies de falla. Tarbi&n deslizaron los pernos colocados en el al

ma de juntas con patines scldades,

La capacidad de soportar cargas ciclicas severas parece asegurada
en conexicnes debidamente disefadas y fabricadas; su capacidad in
trinseca+de abscrcifin de energla es grande, y pueden resistir con
seguridad adecuada un nimero de cicles de carga aparentemente ma

yor que el gue pusde esperarse durante la vida fitil de estructuras

reales.

La calidad de la mano de obra ¥ la inspeccidn durante y despues
de la fabricacién son de importancia fundamental para obtensr bue
nos resiltados; @sto fue puesto.en cvidencia por la falla prematu

ra de dos especIimanes con soldaduras defectuosas.

COMPORTAM|ENTO DE LA ZONA OE LA COLUMNA COMPRENBIDA ENTRE LAS Vi

GAS {""PANEL ZONE') {refs 4,11, 412 vy 4.42). 1La falla de una junta viga-
calumna pueds deberse a aplastamﬁentc o pandeo del alma de la c51Umna; a
distorsion de sus patines o a flujo o pandeo por cortante del tablero del
va se han dado recomendaciones para diseng gue evitan las tres prime
ras formas de fallas; oungue deducidas para carga estiitica, s2 ha comprobado
cxporimentalmente gue las conexiones disefadas de acuyerdo con ellas tienen

un comportamiento satisfactorio bajo carga ciclica. En lo que sigue se estu



dia la Gltima forma de falla, y sc dan recomendaciones de disefio para la

grar un compertamiento correcto, desde ese punto de vista, en estructuras

- L

cargadas ciclicamente,
T 3

La respuesta de una junta viga-columna de un marce rigideo sometido a
1a arcitn combinada de fuerzas vertlcales ¥ hnrlzantales queda representada
adecuadamente por un dlagrama e T ; Honde T es la distoreion angular
media de 1a canexiﬁn v AM es la sumapde los mmnﬂntos cue le trasmiten las

dos vigas, o la nica gue llega a la junta en cGlu:nas extremas.
" . Ly .y .

La complelidad del proklema hace gue sea necesario recurrir a simplifi
cacipneés para trazar la curva mencicnada, conservando ﬁni:amente lcs parame

tros nas importantes: resistencia al curtante del tablerc, 1n¢luyendo pla

L)

cas de refuerzo paralelas al alma de la cnlumna cuando las haya, rﬂSlstEn

L

cia de los elamentos gue rodean al ‘tablero (la r2515»Eﬂ21ﬂ a 13 flexidn

de 1ﬂ5 patines dE la coluzna y la rigidez e el plano de las almas de las
V1gas Juegan un papel muy 1mportante en el compcrtamlentn post- ElaEtlcu de
las juntas), cfectos benéficos de las fuerzas cortantes en las colurmnas, que
tienen sentide contrario a las producidas por los momentos de las vigas, y

' . ] -

efecto de la carga axial en la columna.

No se ha estudiado la influencia de los elementcs de unién ea el fon
portamiento del tablero de alma, pues todos los Especimeneé enanédus se

han fabricado con las vigas sgldadas a las columnas, en alma y patines.

+ -

En lasg refs 4.11 ¥ 4.12, en las gue se reportan lcs resu¢tadcs nhtenl
. - x
do= al ensayar ochs subconjuntas formados par una cnlumna y dot vlgaﬁ suje

tos a CargaéLClFlicaE representativas de temhlares sSeverns, se estudia en
deta}lu el camportamientn‘de los taklercos de alma; en t;das las conaxionesi
se EVitE el aplasﬁémienta del aima de 15 columna y la distorsidn de EUG pef
tines dlﬁenandnlas segun las recomendaciones de las refs 4.15 vy 4.16, %y
cclccandc atiesadures hnrlznntale5 cuanﬂo.sﬂ nLcesztaron de aCuerda con
ellas, el cnmpnrtamiento de todas las juntaa dumDstrD, como e menciond

arriba, que las recomendaciclieg indlcadas son vilidas para estructuras



" cargadas ciclicamente, aungue se dedujerpn:originalmente para carga estl

tica. '

' t
En dos especimenes de cara¢t9rlst1cns representativas de los pisos sy

periores se revisS el tablers de alma utilizando el criterin basado en es
fuerzos perﬁisihles+ de acuerdo con £1 no se pecesitaron refuerzos en el al
ma, pero sI at1esaﬁcres entre los patines super1¢r25 e inferiores de las vi
gas, Debido a disturslcnes irportantes del alma de la columna por certan

te inelastico no se pudlerun formar las articulaclﬂnes plasticas de las vi
gas, lo gue hize ¢ue la resistencia lateral de los esﬁECimEnns fuese baja,
pues la junta constituyd un eslabdn @ébil. Otros dos especimenes-QEmejqﬂ
téﬁ, reforzados con placas adosadas al alma de la columna o paralelas a =2lla,

v

tuvieron un comportamiento satisfactorio.

- : . . . ; ] : 1
los atrps cuatro subconjuntos, caracteristicos de niveles bajos, en
les gque 1a rigidez2 y resistencia de las columnas son grandes respecto a
las de las vigas, no reguirieren refuerzos de ninglin tipo, v las wvigas Pu

diercn desarrellar su momento plastico completo,

-

Las deformacicnes excesivas del tablero de alma de las dos primeras
CORNEX1Oones oCASIORAron un cambis brusgo en la curvatura de la columna al ni
vel de los atiesaderes horizontales, que produjo a su vez dobleces locales
en log patinéé accompafados por concentraciones de esfuerzos ;levadas, que

llevaron a una fractura del material (fig 4.29).

En la fig 4.30 se reproducen diagramas histeréticos tipicos de 'dos de
las juntas; la Al perterecge a un sybconjunto representative de un nivel su
perior, ¥ la B a uno inferior; se ve en ellos gue las conexianes son elemen
tos muy ductiles y con una gran reserva de resistencia por encima de la ini
ciacifn del flujo pléstice, que la disminucidn de rigidez en el intervalo
ineldstico es peqguefa y gradual, y que los ciclos histerdticos son muy es
tables, ailn para distorsiones grandes.. Todo &sto indica que las juntas
detalladas culdadosamente, en las gue s& oyita el aplastamiento del alma
y la distorsidn de los patines de la columna por medic de atiesadores adecua
des, ¥ en las gque todas las scldaduras se hacen correctamente, son elementos

con gran capacidad de disipacidn de energia.



Los experimentos. muestran claramente gue para desarrcllar la’capacidad
total de carga del subconjunte es indispensable gue la resistencia de la .
junta sea igual o mayor que la requerlda para dasarrollar la capac1dad total

de las v;gas+ Eln Embargo, cnnv1Eﬂe hacer el d15&ﬂn de manera que haya cler
i + TRy - ol i
ta defcrmac;cn plastica en las juntas nzentrus los n1eﬁbrcs que llegann Ellas
[ T i T s E,‘
alranzan su capacidad ultlmﬂ, yn que &s preferible que se prEsenten deforma
T

ciones plasticas reducidas en varios elementos Estructurales a que se oon

P L

centrrn ern uno 5510; 51 las conexlnnes se hacen demaslado rlglﬁas se ﬂbl*ga
A gue toda la defornaclun plqstlca ce pﬂesente en las vlgas,.; su capaclcad
de:rot;ginn puede agntarse antes de tlempé, a neﬁos gue 1a: relac:anes ancha!
gruesn de patines y alﬁa sean muy reduc1das ¥ 1as secclones sapértadas late

- -
L]

ralmentc estén muy ¢erca unas de Dtras. ,

»

En 1as rcfs 4,11 y 12 =e propone la ec 18 para determinar el esfuerzo
)
cDrLante medlo ocn el tableru de alma

- k
: (au7d) (1 - p) ot
T,y = Z — {18}
'[d.c - tcj w+ 624 Icffdb
.3 : . *
P =V d fﬁH ccrreﬁpﬂﬁae a la accifn peréfica de la fuerza cortante en

ol. . : . -
las cnlumras arriba y abajc de la ijunta, ¥ los dcs tArmings del dgenomlinador

renresentan las resistencias al cortante del tahlerc v a la flexidn de 195
patines d¢ la columna; el segundo teérminc cs qenPralmcnte prguenio compatadso
con el‘pfimero, pera tiene gierta importancia cuando los patines de la co
lumna SOn Gruesos. 5% recomienda hacer AH igual a la suma e los oomentos
plasticos resistentes de las dos vigas, para garantizar éhe'se alcanzari la

resistencia mixima de los miembras individuales antes de que haya una falla

de la junta, * ’
i - I — L] .
El efecto de la fuerza axial se tieme en cuenta, con huena procisidn,

calculando un esfuerzo de fluencia por cortante reducidg, dado por

. . ,
- Y /1 - (P Y 19)
\



L]
De acuerde con les estudips pfectuados hasta ahora, esta ecuacion es

aplicable para PIP? < 0.5.

Si Tﬁv es mencr o lgual gque ;; 7o hay flujo pléstico general del ta
blero ¥ no hace falta reforzarle; en caso contraric, deken coclocarse placas

adosadas al alwma o paralelas a ella, gue resistan el excesc de fuerza cor

v

tante.

4.5 DISERD DE MARCOS RIGIDOS. No se puede determinar la cantidad de
energia gue deberd absorber y éisipar ung estructura Jdurante el temblor mas
intensa a que guedard sametiéa durante su vida {itil, ni se sabe el numére
de ciclos de carga y descarga que tendra gue resistir; tampoco puede COng
cerse con exactitud la capacidad de rotacidn requerida en sus articulacio
nec plisticas ni, en g?neral, ¢l factor de ductilidad gue deberi desarrollar

cada uno de sus miembros.

En esas condiciones, la informacicn con gue se cuenta sobre la duetiii
dad y capacidal de absorcidn de energia de elcmentos aislados, vigas, eolum
nas y conexiones, o de subconjuntos ¢ marcos completos, no puede utilizarse
en forma directa en el disefio. 5in embargo, si se pueden disefar las estruc
turas de manera gueé su riéspucsta ante solicitaciones sisnicas intensas sea
la mas adecuada, a la que correspondan la resistencia y capacidad de absor

cidn de energia miximas posihles.

Fara ello, cualguiera gue sea el método de anilisis y disefie, elistico
o plastico, los perfiles de vigas y columnas deben escogerse e manera gue
tengan capacidad de rotacion elevadas, y las juntas disefiarse para que 1o
constituyan eslabones débiles; ademids, se buscard en general gue las articu
laciones plasticas ligadas con el mecanisme de colapse se formen en las vi
gas (con excepeion de las cue aparecen en las bases de las coluwmnas), aungue
ae tomaran las medidas necesarias para gue los extremos de las columnas pue
dan admitir rotaciones plasticas importantes sin ¢ue disminuya su resisten

cia.



551, en estructuras ep zonas Sismicas no ®e utilizarln, por ejemplo,

-

trabes armadas aperaltadas formadas por placas delgadas, sungue desde un

punto de vista eldstico scan muy eficientes.

En todos los casos deben calcularse les desplazamientos reiatives de
ENLrepiso prnduc@dos por lacs salicita:ianeslde trghajo y la resistencia ma
®xima de la‘estructurﬂ, para saber si 1c5'primuréé no ccasionan dafics excesi
vos en elementos no estructurales ¥y conccer el coeficiente de seguridad

respecto al colapso.

Una manera conveniente de sstudiar el cﬁmpﬂrkgmientn de una estructyra
bajo cargas de trabajo y cerca del colapso es utllizandn un métode elaste-
plastico para determinar las curvas completas fuerza hor;zuntal-desplazanleq
to correapondientes a log perfiles obtenidos en un disefio preliminar., 5
cuenta cuﬁ.uarics programas de ccmpuéaéurs, algunos muy completos, para re
solver el problema; sin embargo, hasta la fecha se han utilizade principal
mente procedimientos simplificados, en los gue la estéuctura sC descompone-
en varios subCDnjuﬁtas sencillos v relativamente ficiles de analizar, ¥ se

obtiene su respuesta comg la suma de las de esos subconjuntos (refs 4.43 a

4.45). : .

*

El nmétodo aproximado que mwas se ha utilizada, y que tiene probablemente
mas wventajas, es el de las refs 4.44 ¥y 4.45, con el gue sé.determinan lasg
curvas fuerza horizontal-desplazamieatc lateral de entrepisos aislados de
marcos rigidps; para £lle sc separa del resto de la estructura el antrepiss
que se desed estudiar, sustituyendo las cplumhas superiores por. sus acciones
sobre los nudos, se £esconpone en una serie de subeconjuntos, formados por
ura columna y la viga © vigas gue llegan a ella, se osbtiene la curva fuer

za horizontal-desplazamiento de cada svbconjunte y, finalmente, se superpo

nen para deteyminar la del entrepisc completo.

En la forma en gue se suele emplear, el método descrito subestima el
efecto PL , pues en el cileule de los desplazamientos laterales no se tienen

cn -cnenta las deformaciones de las Jjuntas; mo es dificil incluirlas, sin



embarge, ya sea efectuande un estydleo preclsc {(ref 4.46) ¢ incrementands
las desplazamientos 4 calculados en forma usual en un cierto porcentaje,

gue depende de la rigidez al cortante de las juntas.

51 en el disefic de vigas, columnas y cpnexiones, se tienen en cuenia
los aspectos discutldes en las secciones anteriocpes, en io que =e refieren
a relaciones ancho/grueso, contraventec lateral, refuerzo de las conexiones,
et¢, el comportamiento bajo solicitacicnes sismicas de 1os marcos disefiados
siguiendoc cate caming eé satisfactorio, como lo demuestran los resultados

evperimentales reportados.

En las refs 4.10 a 4.12, 4.36 y 4.37, se comprueba qué los subconjuntos
¥ margos comnpletos disenados de’ acuerde con las normas AISC para digeng plEE
tico, ¥ heches con juntas viga-columna totalmente seldadas, son sumamente
dhctiles vy pueden admiviyr deformaciones inelisticas muy importantes cuanda
gstan sometidos a desplazamientes laterales repetidos 9 de secntido variable;
ademis, su resistencia maxima bajo cargas verticales constantes y norizonta
les ciclicas excede considerablemente la gue tienen cuanéﬁ tas fuerzas hori
zontales crecen menotdnicamente, lo que s¢ debe principalmente al endureci
miento por deformacién y al efecto PA  (raf 4.47). Por ejempls, tras de
loz marcos de la ref 4.10 experimentaron éeformaciones inelasticas 14 ve
ces mayores que las producidas por las cargas de trabajo, gue corresponden
a un Indice nominal de desplazamiento ("nominal driff {ndex")de 0.043. Er
la ref 4.11 se recomienda que el disefio se haga de manera que alin bajo ten
blores extremos los indices de desplazamiento ("$fony dil{ifa")permanezcan
por debajo de 0.03, para evitar problemas de inestabilidad producideos por
el efecto PA ; para ello se sugiere gue tante las vigas comn las columnas
gue concurren en tada nudo sean capaces de resistir el momente total cue
hay en &1 aumentado en Q.03 Ph, donde P es la fuerza de compresidn en la
colurna y h  su altura, v se recomienda gue se eviten relacianes PIPY dema

ciado altas.



Los cicios histuréticoms carga lateral-desplazamiento son sumamente
reproducibles, alin para desplazamientos mucho mayores gue los gue corres

ponden & la carga maxima.

Es una practica comiin limitar los desplazamientes de entrepisc, bajeo
condiciones de servicie, a valores comprendides entre 0.0025 ¢ 0.003 h, que
se pusden incrementar en 30 por ciento, aprosimadamente, cuando en los des
Plazamientes calculados se incluyen las deformaciones de las juntas: los
desplazamientes reales suelen ser mencres, pues en los cidlcoculos no se incluy
ye& generalmente el efecto rigidizador de elementos no estructurales como Cu
bos de escaleras, mures divisorios, eto, ni la influencia de las losas u

otros sistemas de piso,

Cuando el pisc es una losa de concreoto u otro sistema rigido y resis
tente, conviene disefiarlo y construirlo para gue trabaje en conjunto can
'las vigas; se logra asl gue aumente la rigidez del sistema y disminuyan los
desplazamientos laterales, al mismo tivmpo que crece la resistencia de las

vigas, crando nenes en algunas scocicnés,

Al recopoger el trabaje de conjunto de las trabes y el sistema de pi
sc se obtienen estructuras mis gconbmicas ¥y se llega a una descripeién mis
realista de su comportamiento; por ejesple, cambia la posicién de algunas ar
ticulacicnes plasticas, que puaden incluse formar=e en lag columnas en vezr de
en las vigas, como pareceria si se tomase en cuenta finicamente la resisten

cia y rigidez de los elementos de agerc [ref 4.48).

4.6 CONTROL DE DESPLAZAMIENTOS. ("DRIFT CONTROL'). cCualguier control
razonable de los desplazamientas de entrepiszo evita la falla por inestabili
dlad de cenjunte, alin en el intervalo inelistico, al limitar la intensidad de
los momentos P4 ; sin embargo, sumle necesitsrse un control mas estricto
para asegurar la integridad de las conexiones y minimizar los dafios no estruc-
turales. La conservacién de los desplazamientos laterales miximos por de
bajo de ciertos limites es, pues, esencial para leograr un comportamiento
adecuado de cualguier edificio, y al efcctuar el disefio debe tenerse en

cuenta gque la manera en gque se controlan los desplazamientos es fundamental



. - - LI
piara obtener seluciones econémicas y eficientes estructuralmonte.

Los desplazamientos laterales de entrepilsse son producidos por cinco

factores principales:

1. Deformacidn, pﬁr flexidn ¥ cnrtaﬁte, de las columnas (fig 4.31a}

2. tacidn d= los nudes, producida por las deformaclones eldsticas
e ineldsticas de las vigas y de los medios de unidn entre ellas y

las wolumnas {fig ﬁ.31b}
3.. Distorsiocnes del tablero de lasz juntas (fig 4.31c) .

4." Flexidn de conjunto de la estructura, como un resultado de los cam

bilos de longitud de las columnas

5. FRotacifin del edificig come un conjunto.

En el cAlculo de los desplazamiéntos debe incluirse el efecto PA , tan

: to bajo condiciobes de trabajo como cerca del colapsa.

En la fig 4.32, tomada de la ref 4.37 =e muestran los desplazamientes
torales de las columnas de dos subconjuntos, ¥y se indican las contribuciones
de los tres primerss factores al desplazamiente {el cambio de lengitud de la
columna no influye en ‘las deformaciocnes de los subconjuntos ensayados en la
referencia mencionada). Las contribucicnes ﬁc' producidas por. la cdeforma
cidn de, lasz cnlumnas,_?cn muy peguefias porgue los especimenes ensavados se
dicefiaron de manera que las columnas s5e conservasen en el intervalo eldsti
oo durante todo €l proceso de carga, en A2, que corresponde a un nivel su
perior y cuya cotexion se dizefid elasticamente, predominan los desplazamien
tos ocasionados por la defur@aciﬁn de la junta, mientras gue en B2, tomadd .
de un nivel inferior, en el gue &l gruese del alma de la eolumna es mucho
mayor, los desplazamientos mas importantes son los producides por las defor

ciopnes de las vigas, . o

En los especimenes ensayados en la ref 4.12 se manifiesta la nisma ten
dencia gue en B2, lo gque indica que la importancia de los desplazamientos

ocasicnados por las deformacicnes de las juntas disminuye drasticamente cuan



do se disefian de manera gue se satisfagan las condiciones expresadas por

las ecuaciones 8 y 19,

Si las juntas no esthn atiesadas correctamente se producirin deforma
Clﬂnes del almm Y los patines de las cclumras. frente a lcs patlnes de las
v*gnE, que sumadas A 1&5 ﬂEfnrmaﬂiDnes por cartante haran aque aumanten to

davia mis los desplazamientos de los entrepisos. T,

- s
[

Para controlar ecéh&michmente los degﬁlaz;mientcs laterales dfbe estu

iarse cual de las componentes puede disminufrse mi3s con la menu} cantidad
de materizl y mano de obra adicienal,  Como los desplazamientos laterales
Eﬁn generalmente casi p;cpnrciﬁnp}ea a.los cocientes }fEI de las vigas, suele
ser mis eficiente reducir les desplazamientos debidcs.n las deformaciones
de las vigas gque los ocasicnades por las columnas, pero al hacerle debe tg
nurce en cuenta gue el aumegtn:de resistencia de las viéas pueds Ser causa
de que cuando se exceda la resistencii"e}éstica fde la estructura lag articu
laciones plasticas se formen en las colhmpﬂs,lao gue no suele ser convenien

e,

+ . r t

21 se necesjita reforzar los tablerog de alma de las juntes para redu

. - - - o - o - -

cir, su deformacién, puede ser econdmico utilifar columnas mas pesadas, con
. - . r - - - ' E

almas mds pesadas, con almas mas gruesas, ocolocar placas de refuerzo.

a
Una de las variables mas iﬁpartantes en al control de los desplazamien
tos lateraleas es el niimero de columnas que resiEten-%ﬁ fuerza cortante to'.
tal an cada entrepiso; si se sumentan lag eolumnas-también.las.juntas, pe
ro cacda una de ellas requicre manos seoldadura, pues igs patines de las vi .
gas resultan nis delgados; ademds,”al aumentar la cantidad dercolumnas se
reduge la iongitud de las trabes.v diqminuye la componente del desplazamien
to debida a sus deformaciones. Estas consideraciones llevan a las estructy
ras tmhulares, con ruchas columnas, muy! juntas,.en el perimetro, ligadas en
tre si por vigas cortas y aperaltadss, come una solucidn adecuada para edifi

cies altos en zenas sismicas.

& LT}
- . Tl

En edificios de altura.intermedia puede lograrse-un contrel .adecuads

de los desplazamientes utilizando marcos.contraventeades o mureos de.rigidez.



L.7 CONTRAVENTEQ.” Las estructuras construidas en zonas sismicas tie
nen gue satisfacer, eatre otros, dos reguisiteos fundamentales: los desplaza
mientos relativeos de entrepiso producidos por sismos de intensidad modera
da no deben scbrepasar ciertas limites, y su resistencia maxima tiene gue
ser la necesari& para gue soporten sismos de intensidad elevads sin fallar
nl sufrir danos estructurales excesivos; para ellc se requiere gue se satis
fagan dos condiciones, una de rigidez hajo cargas de trabajo y otra de re

sistencia y capacidad deo absorcifn de energia.

En estructuras formadas por marcos rigides eordinarios es dificil satis
facer los dos reguisitos simultdneamente, pues sl se refuerzan hasta que los
desplazamientos de eptrepisc baje cargas de trabaje queden dentro de 1fmites
admisihles se obtiensn resisrtencias mucho mayores gue las necesarias (ref

4.48) .

La rigidez lateral aumenta de una manera eccnémica, sobre tode en edifi
cios de altura media, colocando cnntraventéns en un clierto numere de marcos,
compatibles con los reguisitos arguitectdnicos y funcionales {por ejemplo,
en los marcos extremos en gue haya mures y en el perimetro del Area de ele
vadores, escaleras y bafios); los marcos restantes 5¢ spoyan en los contra
venteacos a través de los diafragmas horizontales constituidos por los siste
mas de piso. Conviene que los contraventeos se cologuen en tode la altura,
ininterrumpidamente, y pueden estar formados por clementos en X, en K o

con alguna otra configuracifn,

Para fines de disefie, los marcos contraventeados s¢ suelen tratar ccmo
si estuviesen formados por dos sistemas separados: un marce rigicde ordinarise,
que soporta las cargas permanentes, y un sistema wertical de contraventego
gue trabaja como una armadura y resiste las cargas horizontales, al mismo
tiempc gue proporciona la rigider necesaria para evitar lm inesteabilidad de
conjunto; las vigas y columnas de las crujfas contraventeadas son comunes a
los dos sistemas. El contraventeo se suele disehar como una armadura vertl
cal con articulaciones en los nudos, que debe resistir las fuerzas horizonta
les mas el efectc PA , asi como proporcionar rigidez adecuada bajo cargas de
trabajo y evitar el pandec de conjunte cuando actidan sobre la estructura

las cargas verticales factorizadas.



. En la ref 4.16 se estudia el contraventeo en X y se propeorcionan fErmE
las para deteérminar al Area de las diagonales, de manera gue satisfagan las
condiciones mencicnadas, y en la ref 4.49 se resuelve el mismo problema para
contraventec en K ; en las dos referencias se utilizan fuerzas sstiticas ho
rizontales equivalentes a las soligitaciones producidas por viento o siswug,

v en ninguna de ellas se estudian cfectos dindmicos.

Fara determinar la respuesta sismica de un marcé contraventeadso por su
perposicién de la del marco propiamente dicho y la Qe los elementos de con
traventeo s necesita conocer el comportamiento de €stos, por lo gque se han
realirado experiencias de lahoratorio rcon harras rectas sometidas a tensig

ngs y comprésicones alternadas.

En la fig 4.33 se describe el comportaciente de una barra de esheltez
moderada, articulada en los dos extremos, con  uha fuerza axial aue es ini
cialmente d¢ tepsidn, cambia a compresidn, y vuelve a ser finalmente de ten
2idn; para trazar la curva ge suponeé que la barra se pandea cuando la Compre
5idn alcanza el valor predicho por la teoria de Eulaer, Pcr y o el 1imite

plastico, Py' .

Al aplicar una tensidn creciente la barra se alarga elasticamente desde
aj crigeﬁ Hasta 1, y bajo carga PY constante hasta 2; después de este punto
empieza a dismindir la tensidn axizal, que llega a cero ¥y s5e Cconviarte an
compresidn. El miembro se conserva recto hasta que se pandea elasticamep
te en 3, y se deforma lateralmente hasta que aparece una articulacién pléﬁ
tica en el centro, producids por la ﬁéciﬁn combinada de la fuerza normai P
¥ el momento P§ . Los acortamicentos posteriores ocasichan aumentos de los
desplazamientos laterales y disminucidn de la funrza axial necesaria para
que.la articulacidn siga girando, curyva 4-5; en 5 cambia la direccién de
la deformacifn axial, y el miembro actiia elidsticamente hasta llegar a &, don
de la fuerza axial y el momentc Se anulan, pero Subsiste una deformacion
axial residual debida a que el eje no recupera la forma recta inicial. AL
volver a aplicar fuerzas de tension aumentan los momentos en la barra has
ta gue sc forma de nueyo la articulacidm plastica, punto 7, ahora en flexc—

tensidn, que gira mientras la pieza continiia enderezandose, ¥ crece la ten

N
™



si6n hasta regregsar eventualmente al punto 2.

ql canportamnliento detemrminadeo experimentalmente concuerda hastante
bien con el gue se pcaba de describir, coms lo demuastran las curvas de
la fig 4.34, gue se han ghtenide con una barra sometids a ciclos consecu
tivos de fuarzas alterpadas de tensifn v compresifn, en los gue se mantie

nen constantes las deformaciones {ref 4.51).

Las experiencias realizadas cén.miémhrcs aisladeos indican que la fuer
za de compresibn mixima (carga de pandec} disminuye al aumentar el nimero
de cicloa, que los miembros cortos tienen mayor capacidad de abscrcifn de
energla gue 1los largos y que la respucsta histerética es cas{ igual a Ia

estAtica [refs 4.51 a 4.53).

En la ref 4.54 se demuestra gque los resultados predfchus analitica
=ente y los cbtenidos experimentalmente concuerdan bastante bien en los Pri
rmeras ¢iclos de carga, excepteo en las regiones en gue las fuerzas de ten
sidn y compresifn sofi maAximas; ademas, la precisidn de los mitodos analiti
cos disminuye en cicles subsccusntes, a causa, aparentemente, de las difi
cultades para tomar en cuenta ios cambios de longitud del espécimen;: esto
hace pensar que tal vez seaconveniente desarrollar relaciones fuercza-defor

macitn empiricas.

4 *

En este campo se necesita considerable trabajo experimental ¥y analfty

co adicional,

Se han efectuads tasbién estudios sobre contraventens Cowpuestos por
dos diagoneles cruzadas (ref 4.55)y sobre marcos de un piso y una crujla
provistos de contravientos de distintos tipos, con carga vertical constan
te v horizontal ciclica, refs 4.56, 4.57 y 4,60 , para comparar 5u respues
ta con la de marecos similages no contraventeades y determinar las solucio
nes mas eficientes; las relaciones carga-deformacifin propucstas para contra
venteos sencilloes pueden aplicarse a los dobles, o a marcos contraventeados,

aplicando el método de superposicidn.



Finalmente, se cuenta con algunas inyestigsciones annlfticas
frefs 4.58, 4.59],en las gque se ha determinado la respucsta elasto-plistica
1

de marcos contraventeados de varios plscs, sometides a reglstros de temblo
res reales; se¢ ha encontrado gue en general experimentan desplazamisntos me
nores y menos actividad pifstica en vigasg y columnas gue las no contraven
teados, y que las diagonales disefiadas con los métodos recomendades en los
ctdigos resultan demasiade esheltas y fluyen antes gque las vigas, de manera
gue los marcos contraventeados dischados en forma usual gon muy eficientes
para resistir la§ fuerzas ngtéticas espnéifiqadas en les cédigeos, pero tie
nen una capacifad de ahsarcién‘de eqﬁrgfa redycida. Para contrarrestar par
ciaimente esas dES?Entaj;E es frecuente gque se especifique gue las diagona

les se disefien con fuerzas mayores gue las calculadas {ref 4.63).

Para gue los marcos contraventeados tengan capacidad de absorsion de
energia adecuada debe hacerse un disefo balanceado, gue produzca estructuras
en lag que ciatraventeos y vigas entren simulté@neamente en el intervalo ing
listico, con lo gue se obtiensn las uen:aja;ﬁelcontravﬂnten, mayor rigidez
¥y resistencia con costo reducido, mientras Qe conserva una capacidad de ab
sorcién de energia elevada. Rl efectuar el disefio de esta manera los elémgﬂ
tos de gontraventeo resultan muﬁhu mas rcgustns que los gue se obtienen al

aplicar las reglas de las refs 4.35, 4.16 y 4,45,

Parz incrementar la capacidad de absorcibn de ecnergia del sistema sa
ha propuesto introducir excentricidades calculadas en las uniones de las
diagonales, de manera ﬁue entre ellas ¥y las columnas gueden tramos de viga
libras, scmetidos predominantements a flgxian, e los gque se forman articu
laciones plasticas. Todavia no se ha utilizade este método on estructuras
reales, aparentomentes, pero se han efectuado estudios analiticos hastante
completos y algunes experimentales, que indican gque el concepto es promete

dar lrefs 4,61, 4.62),



4.8 DIAFRAGHMAS. En algunos edificios construldos en los Gitimos tiem
pos en el Reino Unide y en los U,5.A. se ha utilizade 12 l&mina de acero
acanalada en fachadas y mures divisorios interiores pues presenta ventajas

estéticas, de ligereza, economia y facilidad de sonstruccifin.

&

A menos que se tomen precauciones especiales para desligarles, la de
formacién de los canceles de lamina durante un tenblor debe ser compatible

' LY
gon la de la estructura, de mansra gque reciben una parte de las solicitacig

nes sismicas proporcignal a su rigidez.

‘Como la-distancia entre columnas suele ser mayor que altura de entre
pisg, laz léminas se colocan con las canales en posicién vertical, para
gque resistan las fuerzas normales a su superficie, producidas por el vien
toe, por ejemplo, trabajande en el sentide corto, La conexidn con las wigas
y colwanas de la estrugtura s¢ hace por medic de elementos perimetrales di
senados para trasmitir fuerzas cortantes en el plano del tablero, mientras
se reduce a un winime la trasmision de fuerzas verticales, para evitar el .
pandeoc por compresian de la lamina de_acer?. En la Fig 4.35% =& rmuestra un

cancel de lamina, en elevacidn, ytun posible detalle de liga con la wviga su

perior, qgue trabajz de la manera deseada,

El tablerc de limina se liga a los miembros perimetrales por mﬁdic de
soldaduras de filete coleocadas enlre la canal y los elementos planos de la
lamina, a uwno y otro lade de ésta (o de un sclo lado si se emplean Angulos
comz elemontos perimetrales), y las laminas se unen entre 51 conh soldaduaras

varticales.

Para waluar la contribucidn de los cancelues de lamina a la respussta
sismica del edificio me necesita contar con métodos para uhbtener su rigidez
¥ resistencia, de manera gue se puedan calgular las fuerzas sismicas gue ac
tuardn en clles y determinar si pueden goportarlas con ur coeficiente de se
guridad adecuads contra la falla; como sucede siempre en disefio sismico,
las dos preopiedades deben estar adecuadamente balanceadas, para cobtener los

beneficios maximos sin poner en peligro la estabilidad del elemento.

=
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Se han efectuado estudios teSricos y experimentales para determinar

la rigidez'y resistencia de lns'tAblerns de limina aganalada (refs 4.64 a

¥ -

' - ¥ L -

4,67).
fa oy ! =y . ' ik "

La flexibilidad de un diafragma coméleta g5 1a suma de las flexibilida
des debidas a la distor<i&n de’las canales de la limina, a la deformacidn
por cortante del‘dihfrﬁéﬁﬁ'y*a los movinmientes y deformaciones de-logs'ele
mentos de "liga conlas vigas y columnas del mafco,‘y de las soldaduras que -
lican las diferente=s laminas entre si; la falla puede presentarse por deé
garramjento de la l&mina en las. unicnes de los bordes, ruptura de las sol
daduras en las juntas verticales, flujo plistice, inestabilidad de los ele

mentos perimetrales o falla del tablero per pandes producide por cortante,

En las refs 4.64;'3.66 v 4.67 se estudian los distintos factores gue
intervienen en la' flexibilidad y resistencia del conjunto y se dan fdrrulas
para evaluarlos, ¥ en la ref 4.65 se investiga el pandep elistico por certan
te y se proporcicnan expresiones simplificadas para determinar la rasisten
cia hﬂrres?cndiunﬁu. Egte tipo de falla'es imbcrtante'pofqué represoenta la
resisgencia mixima que puede péoporcinnar un diafragma dado, por lo gue en
muchos casos puede ser conyeniente digefar los elementos de'unidn de las 15
ninas entre si,y del conjunte con la estructura de mansra qgue no fallen-pre
maturamente, para que la resistencia del diafragma sea la correspondiente

al pandeg por cortante. ) . o

En 1la réferéncia 4,68 se propone gue las fuerzag sishicas sean resisti
das por los marcos, hacieado su anilisis v Qisehe en forma ordinarial v ios
canceles divisorios se emplean Gnicanente para reducir los desplatasientos
laterales & valores aceptables; asi, la seguridad de la estructura no desen
de de 1¢s canceles, pero &stos son fundimentales para que 55 compprtanients
en condiciones de servicio sea adecuvarin; mas adelante,. cuando el conjunta
diafragma-marco 5e haya estudiado mas a fordo, convendrd Beguramonte utili
zar, tambifén la resistencia de los canceles, para-obteher disefios mis ecdno

micos. - o . . .



Calculada larigidez de los canceles con el mitode del elementc finito,
en la ref 4,68 se determioan los deaplazamientos producidoes por un sistema
de fuvrzas horizontales en un mar¢e de tres crujfas y veintiseis niveles,
suponiendo primero gue el marco las registe en su totalidad y colorcando deg
Pués diafragmas hechos con l&mina de tres calibres diferentes, 12, 16 y 20,
en el entre eje central, &n toda la altura. Los diafragmas reducen los des
plazamientos laterales a una fraccion comprendida entre el 45 y &5 por cien
to, aprcximédamente,ck3]nsdel marco no rigidizade, gue se mantiene prictica
mente constante en toda la altura {los desplazamientos horizontales totales
del nivel superior sen de 10.09° en el marce, 5.B2" {56 %) cuandeo se emplea
1Emiqa5 del No 20, y 5.28" (52%) y 4.74" {47%) cuande las laminas son del

N T
calibre 16 y 12, respectivamente}.

4 -
4.9 OTRAS ESTRUCTURAS.  El estudio de su comportamiento bajo temclores
rezles ¥ las investigacicnes tedricas v experimentales realizadas hasta la
fecha, indican gue los marcos rigidos de acerc, rcontraventsados o no, consti
tuyen sistemas estructurales capaces de resistir las solicitaciones produci
das por sizmos intensos y de disipar grandes cantidades de energia, gracias
principaimente _a gue pueden admitir deformaciones inelisticas muy impc:tanhea
sin pérdida ce resistencia. Aungue algunos puntos reguieren nis estudios,
todo parece indicar gue se chticnen resistencia v ductilidad suficientes ana
lizando 10s marcos ¢on métodos elistices o plisticos, disefiandolos de manera
gue la mayoria de las articulaciones plisticas asociadas con el mecanismo
eventual de colapso se formen en las vigas, vy cumpliends los reguisitos sobre
relaciones ancho/grueso y contraventeo lateral gue se egpecifican para dise

fio plastico de estructuras cargadas estaticamente.

-

Las condicicnes mencictadas se pueden satisfacer sin dificultades espe
ciales en edificios urbanos para oficinas ¢ departamentos, perc no en otros

tipos de estructuras de acero, tales come tangues elecvados o chimeneas.

Los tangues elevados soportados por una estructura tridimensional for

mada por cuatro o mas columnas ligadas entre s{ com puntales horizontales



y diagonales cruzadas esbeltas, -que trabajan Gricamente en tension,! cons
tituyen un sistema estructural cuyeo compartamisnto en tembleores pasades ha
sido con frecuencia poco satisfactorie; Ia falla de una de las diagonales

& d¢ alguna de sus conexiones, generalmente-en la®parte superior de la torre,
ocasiona una pérdida de simetria en’la estructura resistente queforigina’mo
mentos de torsifn importantes y el colapso por flexién de las columnas gue
limitan el tablers; puesto gue en estas estructuras es Aifficil chtener nive
les apreciables de ductilidad, deben disefiarse para que resistan fuerzas sis
nicas altas .conservandese en el intervalo elastico, y las diagonales ¥ sus

unicnes deben-dimansicnarse con ceeficientes de seguridad elewadaos. -

k L] - . . . M " »

En chimeneas y otras turresraltas autcsbpcriadas de acero es impnrtéﬂ
te evitar el pandes de las paredes, gue son generalmente.de ESpeéai rélspi
vamente pequeno. Ademds, como es probable gue las sclicitaciones produci
das por temblores intensos excedan las utilizadas en el digeﬁcf*duﬁe @spo
rarse que partes de la estructura fluyan plasticamente y conviene concen *
trar las-deformaciones plasticas en elementos gue no ocasionen 'la falla de
la estructura ¥ gue, en caso necesarie, gean ficilmente reemplazables. Los
mis convenientes son los pernos de anclaje, -(ref 4.14), que deben hacerce
de longitud suficiente para permitir defermaciones plasticas'bajo las ten
siones miximas producidas por el momento de volteo, y gue se construyen de’
manera que puedan ser sustituldos.en ¢aso necEsariE, 1o ‘gue se logra ‘anclan
dolos en elementos especiales ahogados en el cimiento de concreto, de loas

gue se desprenden haciéndolos girar. . T T

.+ .

10 FALLA FRAGIL Y DESGARRAMIENTO LAMTNAR {"LAMELLAR TEARING"). La
fractura f£rigil as mas frecuente en las estructuras scldadas gue en las.que
se fakbrican con conectores mecinicos, debido a una combinacifin de posiblaes
defectos en las so‘dadu*as,'esfuerzés residuaies elevadss, f‘cuntinuidad
que reduyce la p¢51h111dad de que s¢ detenga la propagac1on de las grlﬂtas.
Durante la fabricacién y el m0ntajn deben tomarse las medidas necesa“ias Da

ra reducir a un minimo los fendmenos gue pueden ocasiconar comportamiento



frigil, y si las condiciones son especlalmente Severas deben utilizarse

sceroe con propledades adecuadas a bajas temperaturas.

La soldadura de perfiles laminados o de placas para trasmitir fuerzas
en la direccifén perpendicular a su gruess (fig 4.36) debe hacerse con espe
cial cuidade, ya gue puesde profucir desgarramiente laminar del material.
La resistencia del acero determinada normalmente al grueas es similar a la
longitudinal o trasversal, perc su capacidad de deformacibn en esa direc
cidn es frecuentemente tan sole ligeraments superior a la correspondiente

al limite de elasticidad.

El desgarramientg laminar se presenta en placas muy restringidas, en
la superficie de contacto entre inclusiones no metilicas microscpicas v el
acero gue las rodea, debido a la incapacidad de é&ste para admitir ias defor
maciones en la direccifn normal al gruese impuestas por la contraccidn de
saldaduras. Puede presentarse en placas de cualquier espesor, pero es mucho
mas frecuente en las gruesas, porque en ellas se deposltan soldaduras mas

grandes, guec $e contraen mas al enfriarse.

La experiencia ensefia gue el desgarramiento laminar no aparece casi mun
¢a en placas de gruesos menores de 20 a 25 mm, aungque ha habide algunas axcep
¥ v
ciones {ref 4.69), La consideracién de disefio mis importante consiste en re
ducir a un minimo las deformaciones normales al gruesc de las placas que se

presentan en areas localizadas.
4

Enn la Fig 4.37 se muestran detalles que puﬂ&an ccasignar el fendmeno

en estudio, y &2 dan algunas ideas referentes a cdmo mejorarlos.

1~
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A Method for 1he Plasttc Desngn of _

Unbraced Multistory Frames

OSCap DE BUEN .

In a building withou vertiral bracing or shear walls, the
frames must be able 10 resist gravity loads and 1he combi-

ratien of vertical and harizontal loads, plus second order”

tifeas due to vertical load-lateral displacement inweranion.
Besides, frame stiffness must be sufficient 1o keep lateral
displacements under warking loads below maximum al-
lawable values. -

Two different load faciors are used i plastic design—-
anc for vertical loads only and a smaller ane {or the com-
bipation of venical permanenl and horizanigl accdemial
liads. Design of two or three stories at the top of unbraced
buildings is generally geverned by gravity loads, because
the heams and oolumns necossary 1o support vertical loads
are also able 16 resist gravity plus horizonial loads under
« redured load facior. The importance of horizontal {orves
iricTeases in brw er stories, and their design is gaverned by
the combination of both types of loads.

[esign of upper stories is usually made with no con-
sideration of Lneral displacements. A revision is cacried aut
later i arder 10 verify that the overall critical load is nm
sm.ller than the collapse mechanism load. il necessary, the
stnucture 18 modified or the eritical load is taken as the limil
of struetural usefulness.

When design is governed by enmbined gravity and lateral
faris, collapse takes place by instability, characierized by
incicasing lateral displacements under horizonial lnads tha
#rw 10 4 maximum and decrease alierwards. Behavior of
the structure can be ascerained studying the {formation of
successive plastic hinges due toinereasing borizomal furces
which act upon the strurture, loaded from the berinming
with compicie [aciored venical loads, Beams and columns
nce gssumed Lo remain in the elastie range bovween plastic
hioees. Influence of axial loads on column bending «iremgth,

"sevund order moments, ang compatitality eonditiony must
be tuken inio actounl.

A method for the design nf feams and columns in sunies
o regular frames gm'trnfd by the comblnation of graviey
and [wicral oads is presented in this paper. To this end,

e e — o ———————— —— A _pa

frscar & Huen by Prafesinr of L :f Frpnerrng, & a:rnnaF {nr-
ver ity of Mexien, and o Conpulting Enpineer, Mezacw {10,
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b .o

horizontal lead-lateral displavernent curves (-3 v urvey)
corresponding 1o preliminary siecs of beams and cojumng

~are plotted for all or some of the swories. I the siary be-

havior, as drplncd by the Q-2 zurve, is nou u.nr‘&rmr}
from the point of view of strengih or lateral s:iftness, ore-
liminary sizes are modified and a new curse i phtted.

The method can be easily programmed lor use 18 coi.-
puterized plasiic design. Nevenheless, one of the mam
advaniages of the method 15 its simpliony, which mubes it
suitable for simple manual compulations. Lt is, therefore,
a powerful 100l for.the design of medium size, regular
buildings that do not justify the use of compulers. ind for:
the approaimate revision of buildings desiga=d by com-
puter, employing elastic or plastic methods.

The methed described in this paper is related 1o 2 methed
originatly developed a1 Lehigh University,'* which was
later simplified by the writer and athers * ¥ The amount
ol numerical wark 18 drastically reduced. allhgugh keepng
engugh acvurary for pracucal purpunses, and tumpulations
are systematized by arcanging them in tabular jerm. 2e-
sides, the method is based on the condiuen thar plasiic
hinges shall appear onfy in beams {with thr cxcepuion of
column bases), This condition 15 in arcordand e with muaem
design philosophy, especially in seizmic areas,

SECOND-ORDER AMALY LS

Analysis of multistory rigad frames has tradiienalls teen
made using first-order elastic theory, bul second-urder
cflers can be significam, especially in usbra,ed frames
In current design practice, second-order efferts aie
usually considered, 10 an indirect abd approsimate »ay,
by using inueracion rquanons far slumn desicn. Memenss
computed by a [irst-order clastic or plasiic anatyais ane more
or less arbitrarily amplified, and effeciive bengins longer
than actual lengths are used, Beams are gesigned uarg the
original first-order momens. ' Incueredr resudiy are ob-
Lained when each column is treated indevidually, espedially
if 1he lrames are geometrically irregular or column and
beam suffnesses change considerably inocacts stary orin
adjaceni stories” Alsn, design of beams 1 suppurt First-order



mements is irrational, as they have to equilibrate the am-
plificd moments that eolumns apply to the joints.

The number of factors that has 10 be taken inio account
in an eaact elastoplasiic second-order analysis is high, but
most of them are usually neglected in ordinary design

ems.* 112 The two momt im portant f 2¢t0r3 in multistory
frame behavior are formation of an increasing number of
plasiic hinges and interaction of vertical loads and siory ~
lateral displacemenis {#3 «fTect). Only these two factars
will be considered in this paper.

EVALUATHON OF PA EFFECTS

PA eifects can be evalvated making a firsi-order 2nalysis
ol the stracture under actual vertical loads and horizontal
luads, increased in the amount necessary 10 rcpm-dul:t
approximaleiy, “second-order effects.
The Nickisious additional shear faree, V, | that has 1o be
applicd 1o story i of a multisiery [rame is given by
F
: !
: £ A et

where

{1}

F, = weight of the level under consideration plus -
every level above it
A -1 = refative horizenial displacernent between the
upper and lower levels of the story
4, = story height (Fig. 1)

BASIC EQUATIONS

Columns in any siory of a building subjected tn the com-
bined action. of gravity loads and horizorual wind or
carthguake foroes must resist bending momenis produced
by the horizontal shear force (3, plus those due 1o the tonal
rerieal fowd £ acting upon the laterally deformed structure
{Fie. 23, P2 moments are similar 1o those produced by a
ficuniaus shear foree P37,

i and A are eyual o X and 3, in Eq. (1),

Equilibrium o horizonial loads gives:

TM, = Gh+ P2

{1}
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XM, is the sum of the momenis in both ends of ail calumns
in the story.

Equation (3} shows clearly that the PA efiec) reduces
the structure’s capability 1o resist lateral load.

* The substructure in Fig. 3 is obtained assutning that the
point of inflection in each column is at mid-height ol the
column®? and isolating the upper part of the siory, The P2
effect is included by increasing the horizontal load, Vertical
toads are not shown. '

From the equilibrium of hnrimntai forees:

A Q_
M, = + P‘ o=t P— 1
(Q h72 2 0
In this equation, and in the rest of the paper, 232, relers

only (o Lhe momenis arl:m: in thc upper ené of the stury
eol umng,
Joint maments arc also in eqailibrivm,; then,

XM, = (MY + (T

where XM, 5 he sum of momenss a0 both £nds of evary
beam in the tevel under study, due 1o honzontiel iorces,
including the fictiveus one, Fa/%:, and (AL ard
(XM, Y, are the sums of moraents an the eads of the columns
connccting 1o the ginis of that fevel, below and above i1 aiwg
due 1o horizental luads.

Ansuming that (237, 3, = (X310, = LM,

DAL o= 2N 3)
The assumpaion that Jeads e Eg. {3} is conservative, bus
suffwierly atcurate oy desicn purposes =
From E.( s [4)and {3), k S f’.l/j}fm'f?} and
M, = .‘...'”, A2 then,
fra

¥ A .}. R Y
&= i / i,

{6}
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Application of slope-deflection equations 1o an isolated The iwo basic equations lo ebain the £J- % cume are Egs.
column leads 1o*? (&) and (9), developed for a complete bullding story. They
: . .~ . arc applied 1o an isolated [rame in the numerical examples
) A I MA at the end of this paper.
= + 0 {7) pape
h o 12EL
wheee X, M, 13 the end moment of the beam that connects Q-4 CURVL OF A STORY
ta an exicrior column, or the sum of the end moments of two Loads initially applied 1o the story are the working gravity
beams if it is an interior one, # is the angle of rotaiion at the - loads multiplied by the load lactor corresiponding to the
rolurnn’s upper end, and 7, its moment of inertia. combination of permanent and accidental loads. Bending
Towvtiain Eq:{7) it has been assumed (hat the column moment diagrams are descrmined using clear beam spans
behaves elastically and (hat its stilfness is independent of and assuming no rotation at the joinis. Unbalanced mo-
the aaial load. Neither assumption is strictly true, but thc}" ments are resisted by the columns meeting au each join
do notl intruduce significant errors in columns with slen- * (Fig. 4a).
derress ratios and axial loads in the range which is usual Upon applicauion of the horizontat load the story deflevs
in builgings.® . ' -~ laterally and addirional momenis have o be computed and
Eguation {7) can br generalized o cover the compleis added 10 those due 1w vertical load (Fig. 4b).
story: The first stage in the loading process ends with the lor-
' ’ mation of the lirst plastie hinge. [l develaps at the lecward
a = A v M. + {8) end of ane of the ginders, where vertical and horizontal boad
A 12E 0, moments are additive. The horizental load additona
oy T ) ) moment areessary 1o develop a plastic hinge al the leeward
Ry e bbb gt 1= =3 e o 1
the mlumn; thal n:m.rihulc to 1he s1ory's lateral stilfness the Elrd-tf pl;lmc_rnornrnl 2nd ﬁ-“d end momen:. :
1t has been assumed that 8 3s the same ftar every joint in the The joint rotaion corresponding to cach A" mament is
level e now computed:
Equation {8) can finally be written as; . M' =88 = 0 EXV (10)
3. C | 8 = MYUCEN
o= I, 40 (9 . . . .
12E %L, . where § is the girder stiffness and £ a numerical facior.
B
i ; L2 kA
A ]
o - r
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IT the girder cross section is canstam, O = 6, & = [/ moment a1 the plastie kinde liwaticn doey nee Sfanige
The smallest # angle is the one correspanding 1o the firs second stage ends when a pew plastue hinge deveogn, at
plastic hinge {in Fig. 4 it has been assumed Lhat the firs leeward end of beam B, lor instamce {Fig.
hinge develops at the leeward end of beam AB). When that 10 the third siage of Lhe koading prwess, Ll beams s
angle 18 known, Eq. (10) is used to compute the moments plasiic hinges a1 the lecward end, ana coiemn U ders
a1 the ends of each beam correspanding to 1. The sum af coninbulc any longer o the story's taleral muidin.,
the beams end moments, M, s taken into Eq. (9), and rnoment of inertia is not included in 2f, . B (6
the fateral displacement determined as 3 /k. Finally, Eq. A number of plastic hinges sufficient to transfurm
{6) gives the horizontal load @ thal produces that dis- siory into 3 mechanism eventually develops (Fi 1d). B
placement. Coordinates of a peintin the - 3/h turve are then, the (- 374 rurve consists of several straighi 1
now krguwn: the straight line from the arigin 1o that peim connceting the paims which represent the serminaiios
i» a good representation of the first part of the {3-374 each stage. Upon formagion of 1he mechanism, (ke re
CUrvE, ' winship Baween horizonial load and lareral dispiecems
The bending moment diagram corresponding 1u Lhe is given by a descending siraight Hne thar passes them
formatian of the lirst plastic hinge is diagram 1, Fig. 4b. the poini correspunding 1o the las plasic fnge T
The sccond stage is similar 1o the Niesa, but the siffness cquatinn of Lhis line is:
of beam AB is reduced hecavse of the plastic hinge deved- ,
aped au the leeward end (if the moment of inertia of the ff= = Fa - My
beam is constany, 1he stiliness 18 JEL/L = 3ENY 2lso, the - A k
e
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wheie M, the il resiraiming monent provided by all
v the beams an the stery when ahe List plastic hinge
Cotcingy. '

™, {|.r|I|F.-1;t[t hurtzontal bedsLingral dhp].u FINETIL L Wi v
tan aow he ploied, .

Numericad solution ol g given problemis consideratds
Favilizated Loy tabulating the computnions, as dwiwn i the
Hustrative example, It is cenerally convenieat o pilon s-
rrillarnewasly the hending niusment diagranas, as in Fig 4,
o hevk the rumerival resulls, TThe diagram i neoessarey
i1 e setwndd plastiv hinge in aag ar neere eams develapy
i 2n inlermeeiale sevtion, insiead of the windward end,
because the hinge penition and windwiard meenent wre then
q..il‘,.hi.;';ni[:.,' determined (Fig. 3d) Alwe, hl'r]:ll'nu,' el
tliagi aimy are Reeessary whenthe Leans aped the (hor sluhy
widh a8 (ompositt members. in ordes 16 find the zones of
- stive and nexuiee beading moemeat ®
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COLUSNN DESIGN '

Clolumns must be able 1o resisi axaal loady and beadins
mements upplied to them Ly the beam, unn| funmution of
the story collapse mechansm The momens al the celumin
faces muost be rcreased by P /2 woabnain the desica
muiments at the column center ling, where 17 i the shear
farce at the girder end and o/ s 1he column depth.

As the PO effect bas already been considered, inluma
stzes ire checked using a formula for beam-columne wliose
ends can not displace laterally,

if the designer wants 10 Make sure that no pl.u.u: finet s
will develop ar the eofumn ends, hve can use 3 load facor
Bugger than that emploved u beam design (if this prevau-
tinn i not taken, somc plastic hinges can punsiblv devojop
in the relumns berguse of differenees begween Lhe assumed
dnd actusl response of the struciure and factor; not cur-
sidered in analysis and dessgn, such as differences between
reul und specthied sield podnts ar handhbook and acual
geomeLric properties of quiled shapes).
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ILLUSTHATIVE f\'.-. MIPLES

Example | — Figure 5 shows a smrv,r af 3 mubtistory [rame
telonging wa huildlng which was designed in the atlow-
able stress methud in the writer's olfice. Vertical loads are
mulnplied by the load {scier corresponding 1o the combi-

nation of vertical prrmanenl and hocizonial sccidentad « ..

ltrads

Camputatiens are shown in Table 1. bending moment
draerams (or every loading stage are depiced in Fi. 6, and
the hortzoma] [oad-lateral deflection curve is shown in Fig
7. r
Example 2—-The structure used us an illustrnive examplr
:n Rel. 2 wasanalyaed indhe folliaving {we ways, using the
meehng deseribed inothis paper:

(a) Emplaveag dhe doar spanu ol girders, as suggested
15 Lthis paper.

{b) {'ampating resiraining AMents wisy enler-tn-
orpaer dirder spans, as o Ked, 2

Resvulis of Iwnh anadyses are slowen in Figs, bl 9, whiely
absereton the (7= 5 curve aned e MGULTI of plasid hinwee
PER .Iun founed in Bel, 2 Agreemenn s Dairly gorsd, Jris
the wiiies! i!:l'if that reze-hus borerl v clear speuis ane chivaer
urihe sirgeiure’s true hetuevior,

REFERENCES

Lodneeedf, £ 0 froeral Mastic Dhessn of Stubi-saue,
Frames feciiee Notevend Th vy el fle paert Mol TP
aned MR, Eree Ergineertng faiberarey  dabesh T
reruy, 1

2. Marels, fo4 end £ Ee Tie Subussaemblage Methid

* of Designing Unbraced Mulit-Ssary Frames Hpert N

-

1rel

Cddaneels, 0 und £ W

. Danrets, 1M

223.37, Fritz Engineermng Laburatory, Lofugh Lareersis,
March 1908,

[resign Charts [or the Su.
bassemblage Method of Designing Mubi-miary Frames
Report Na. 277 54, Fruz Engineering Laboratary | Lehign
mirernty, fee, 1006,

A Plaste Meahod Tur Unbeaied Frome

“'Design  Engineertng fournal, A15C, 111{ Ao Na dofe

b

in

AR

Tikaty.

» hrieadl, G £ f O Armacnat and W L Hur. it Puasir

Dresign of Muhi-Story Frames by Computer  fourna af the
Structural Dhndvior, ASCE, Vol, G0, Na. 510 Jun. 1970

. Ak Buen, Discho plisticss de marcos rizados ne conira-

venieados  { Congresu Naeewnal oy Ingesaeom 'g..ju-rnu
Frrarruz, May 1o0a,

flr Huen, 17 Antisensmic Devign ol Mulnboee Sier)
Frames by Plastic Meihods 17 World Carferenze an
Farthguake Fnginecring, Sunticgo, Chite, fun, Vb

Tap fren, 1 A Mudiflestion 1o the Subassemblage 3 othod
of Designing Unbraced Muli-Story Frames  Engineern s
Journal, AISEC, Vol b, Ne F,fo0r, deni

Adigee, K0 Applicd Plastic Dosign of Unbraced

Muliwory Frames  Eregerecring fourngd, £1000 1ed w5
£, (iee, 1871

Speaificalion for the Design, Isbrivation and Lrecion ol
Siructural Steel for Buibdings ALY, Fele Pas Unedadin e
Suppfemmenns | 2and 4, ackapabend N MR Faer 1T cnld
June 1921},

AMar Greger, f.£0 Stabubioy of Reinfocced Concree Bulding
Frames Stateof Art Roprmrt No ), Ferhnics? Cuamimittoe N,
23, fnternatiemal Cnforonuce v Planning and Deagr of Tal!
Brddings, Ledugh Danersiey, Aug. 1672,

Adammi, P X Stabilay of Three-Dimentional Buitding
Frames Sigie -ﬁlrﬂ.rf Kepart Noo 4 fechneal Cumettive N,
i, Intermation el (.::ﬂjrn'ﬂr’r an Pi'dnmng @fief Shesign wf TLE
CBuddings, Lebgh Erverpty, Aug. 1972

THAD SUanTES . Y97H



ACTORES DE DWTILTDAD KR DE_ESTRULTURRAS Tire L,
(‘?EG LAMERTO DE LRt CONSTRUCCIOWES.BaRé T DF, 1834

Cisolz @=60] - ' =7 4 Lapeslerendic = suMinicToan:

T B ToDod Los RIVEIES BXCLVLWAM®IATE

+ [

PO MARCOS "NO  CONTRAVENTEARDS DE

c:.m}r:.r“tTD LEFOSRZADD © DE ASZILD

C.\‘:NI 2ONA DR FL-UE."R.L-I:G -i--HFI.T‘.'fI"!‘}'T;;

+ LAS VIGAS ¥ COLUMNRE DE OCERD

it A .

- CUMPLER oS RERUTSTTOS CoRtii oL

TESL A STCCIONES COMPRCTAS (BRATH QUE &sTos WEQUTTSS SE
. s . .
%-F-ﬁ':,?acar-.u =N Wb WaeRRLES 2o GUE T ‘F::D.m—.t::."fi-m r;DTuL;-.‘-;_ rﬂ.n‘;

Ticas LGHRDAS Al MECANISMO DE COLAPSO , CONVVELNE GUE $F

Tohusw T LAS Vicso ). . e .

“r E
L -

tLlhs JoTA% DE Milies IT ACERD DEEEN SERS COPACES DE
EDMITIC ROTRCONES TMPORTALTES %MTE(-, PR FALLA u..lp TonELL TE-
TR 'SUFTC.':EEL‘;TE YRR QUE LAt t‘_r;l::'f"-s.'fu"ﬂd’.:q; S -PEE'St:QTEhj
EMNOLCL sxyomvoerl DR OLeL MEMELD? Ci‘lf:"-: CE:MUTJI*:.‘J?-.'EH EL!T'%%:_,.

+ 155 CoLumnAS DE CoNCEETO Ton ZONCHADRT , © FosEEM LTl
EC. QUE Phobolcionan AL NUCLEC ON CORFRAMENTD IQUINA-
LETE AL DEL EUUCHD.I

- - ' " - - rp——— - rgf
+ £ FALTOw DE CARGA _oWilLy Lo F-lit vl CORTAMTE, ol

-

A

PANDED ,ETC (‘E.m GENELAL, CORTLA Tolsl LAS FoORum, IF Yaoln

. ls- BN VER DE 4.4.

ﬁ

NO DULTILES), DURT &7

L}

4+ Llos EXTREMOS DE TRARES V. r_.-_-,-_:..uuu::,s DE  CONCLTETD, ¥

LAS Zonds B BUE SE FORMATNY WAL ADTioviecictl



'F'L-EE'\'TCAS NECES an.n% PRCA E?U'E £ N7 EADA 'EH'(TLEP'.EQ . f:ﬂ‘ .
MALCO SE.FORME ZUN MECANISMOLDE COLARID, ST ub Fltke

A

LRTerz.aL *é.% '-SUIFW_.'-E}BTELIEDTE BLEVADA, C‘.UMF‘L’EM Loy ‘zec: "'i

L]

- PADR CQUE PUEDAN mmmmzs’a ﬂupc.umc.mw&f. Pl_n;..-rw:h‘:a

L . ]

+.EL M'.MnMG,.C.ﬂC.'.'E}JTE DE, Lk RESS T‘Eumﬁ Total DE  <avn

E"JT'E‘-'EPl o0 > C.HLE.ULRDR T'GM%HBD- (=N CL'E.M"TQ Tobo!l Loy BLE WENT
QUE,: CONTRBYYEN fH- ELLG, b?u?b?bF EATRE Lk F-}CCtDN DE Bk

PP

. NO.puBe DhERIR EN MRS DE 20 % ItL PROMENIS DE BSOS

COENTES . PARA Tobos Lot ENREMSOL

-

“ Y lcaso 23 Q=40
e o :." i - * N . ’ . . F
N » :
2
1k
kv
. . o . . . . Lﬁ' .
SNZZSNE, ; -
- e —
I . o L
@ - / (b) 5 (&
fJ7 Frr ?—'— e \r“" J'?:"'-"" P et L ﬂi’/‘

Tk - I = . - Ea
4 La rZEﬁTaTEMc‘::-. BS SUMINLTRALE T N Tobol LOs MIVELES

EXCLUSIVEMENTE PO MARCOS NO 'CORTREVENTERLLS IR CoMel¥ 1o

e

BCELD © MRITZLR., CON O S 208K LT ""{Uﬁ-_m{'jh ;‘.SE'-.'T‘H:";L;, (=L

2 — P -
D":—E'-F’D E:TP‘"’,TUT AL TENT CRLy SRS

. r
'bta*:xmun Pebo L.*.::S u“EMELc:.. H"r:.H:: T EL PLELTN BELULLULAN

N -
. ™

oo L)

.. u:'lf'.:v

E}_HFL-D':'., gL BRRRAL :ouvi_lwhr-.; W= 1-"i..”v-.[lL{ Ny oLRG o

DN TONR DE BTN

Covs RELASTONES b/t ELEuhD: ‘5.) o ‘+"u.._, M#-:"_c:cﬁ ::.:L.‘f{?;.&\’:hﬁ'fﬂ? ~
O Lo MuRbL X CoNCRETO CUY R ﬁ.E*smrEu_m:., Sus CoNTAL

—

L} ;13 %, .



h ] .-

POt N COVIRAVIEN|DR, DPEH WvAMRDT MENDS 2L ¥R .,7 Do Lk

-

& TAL, = . S 7
‘/'J{"‘L H\MnMD .:.'..rx.\E NiE IE La F}.E.hi'rE,HC-l.Fq "{‘DT-‘-&' SR CRbS "t‘.“‘f{"‘i‘-.ii‘-

. f"*frr'--v.-w«. Ry
?’ L .,.‘)1,, !l bl 1 N
;anf’m:m Eurm'-: - n:c.\au e bxs.:t.w. Vo TEWE Dk r._.fe. &0 UAS

L,

£ 35 % .b"t. PLOMEDID ., DE B0 CnGxEQFE PACH ToDOS LOS

l,..-ll""-m

:-...‘:Tm;hsf;p%.

(2L VaLofh DEL ¥ACTOR 38 DiriUnad @ DEUMUYE FoRRE OE
cONEDELR QUE LA FAllAs BN Chic DE OQULii, NO SERTA el
-Fc;tuf-‘-':fiéu ST UN  MECANUMG, Don O QUE Ly DOTRALED ¥
- APRCIDAD TE RBIOLCION DE E&SEEE:‘;GIL‘-E, Lk BLTRUTTURS DRCLES
CONSTIRECAREMS NTE €N tex.m..xr.:u GON LAS DEL c:P";c::J)

(Vo sT ?DD'F"C:'TL:;DI\JRH um.c:r-»'es D (R PimE RL GO 2g cuRNW
. 5E INCENAN LAS nrzuﬁbotas SE upIED A UVE SO FALLR <ER PLECE DI DA
h"“_, *x—;-gux-mc:-.cn,t_s m.n.*‘]"’cas m‘PcL:m:'qEr DT LR ERCTaI T '{Eﬂi.\iéﬁ;

-

- %, N
N Phnh BL <tfz Rb CoN DIMGONALES DE CoRTRAVENTED TXEWTIGAL)

-

-«{- Lo DECISTENCIR A FURRZAL LATERALES S oforcionthi ol

MALLTeL e COLUMREL AT CcoROETe BIFOUIRLD, RGERLC o WAL

)

CONTRAVENTEAROL. c: Ne O POl Mehoi DE CONCREIO, RuE RO

EE

CoNpren BN ALEDY E”Tﬁu‘r‘-“‘ LCl E?,wu:ﬂ‘{':.; BoVE ST ChLs KD

eg - Chsof 4 9.0, o0 Wil Mule; DFE uapkol ‘"‘F':z\-. M plenay

£

MAZIEAS ORI NEDAS B CRITILLGL, DALRS, SSLUMBRL & TeasL

D ConchlETo. REFolzado o BF MELo., ., .

) . ] " L)
. -5 - Ptk
, . " ] a N " - - .
. . . : . - m N
- LI < . .

B -

‘-"



.a__._‘,c:r"

+

B

§ LM To"kb<'—'i'.'3] .
+ La D-'E‘:’s?‘:'-TERJCﬁQ A7 FUeELZAS LATERALES ®S EUH?M_T-;--:. "‘F
L

-

“‘\

LN

TodOS Lod NYVELES Polz Moot be MHM%.STEQTG ¥ Plmw
CONFINADOS © CON REFRRZO WTEtiv , © PO cnuaxuhc»c:;ugi
ES0S MURDS COM BLEME uTcs coup Lo I:resctu'qq's MQ#} L g (':‘.é,
1A%

‘caso st 1o
(Paky TIPOS DE ESTRUCTURA S’ 46 4)

———— -—.n-........._._..

4+ ESTRUCIURAS DE CUALQUIBR TIPS Cuvh RESISTENCIR § v

LATERA'=ZS SEA PLOPSUCIONRDA, L MENCE PARCGBLIENTE. Por
EIEMEN{OL © MATERTAES DIPELEVTES DE Lol BPECTicANS] =
Casor 4 a4, A MEVDS QUE £t BRAGA On ‘E‘&TL‘: o QUE BEmyws

QUE ST PUEDT EMUPLEAM UM VALOL MAS ALTO.

Dl EL Voo I VitTR 1T “RESSTENSS” convenen Lo
HELTLOUTOLAS RUE TTELEL ON Thote. @ Ao @ I EMBEaRGs, =
TiLAS PUEREN TEAELEE DIFficUiTapes P08 cOUTROLIT LAT
szroniacionts  Eajo CALeAc IE Tw:.-:{-:,_'

Voo . ——te - - e
Feriinn WOMITE poll DESFR26MNE Ut H::r_m_m SLIC, LAY Dew

g

B . - — - -— .
MACv ot LATENRET T Cals =RTRLZRLC DRERID/AL A TR, ConyaiTs

e 'EXC_EL‘F—'-L_rH E {}C}C&& JeEcES LA ALTulks =L 'EUP{. B S L, SR o

i
RO kel BELEMGM ToC RUVE 00 FTOLRMSIY

4
.
"' B,

'

I -
LOITVLS TSTIN LGaPes & Ells T

IH|

&

L
]
TR L, s, v 2 T S T
——— e e L =L, h_?-(::li__'_!,_.?'.h--'l('_.r,_."_-._ L I

- EFCAE = C.LC‘L S AT E‘?“CE?EI‘;.F:.'__‘, Eha




DIVISION DE EDUCACION CONTINUA
FACULTAD DE INGENIERIA U.N.AM.

[X CURSD INTERMACIONAL DE INGENIERIA SISMICA

DISENO SISMICO DE EDIFICIOS

COMCEFTOS FUNDAMENTALES DE DINAMICA ESTRUCTURAL

-

DR. OCTAVID A. RASCON CHAVEZ

. AGOSTO, 1983

*eipclo de Mineria  Cally da Tecuba B primar phwo  Deleg. Cusuhtamoe 06000 Mixlco, O.F, .T-I.: 52140-20 Apda, Postal M-2285



5. CONCEPTOS FURDAMENTALES DE DINAMICA ESTEUETURAL
.1 Ghrados de Eibentad

Desde el punto do vista dinﬁmﬁca. Tos grados de libertad gque interesan son
aguelles en los que se consideran fuerzas generalizadas de inercia; es de-
cir, fuerzas iguales a masa por aceleracién y momentos iguales al momento

de inercia de masa por ace1eraciﬁn‘angu1ar. Por ejemplo, an 1a fig 5.1 sa
muestra un marce que, de acuerdo con la definicidn de grados de 1ibértad da-
da en la seccién 1.2.1 de este manual, tiene 10 grados de libertad si se ig-
noran las deformaciones axiales en las vigas; 'sin embargo, si las fuerzas de
inercia importantes son solamente las que generan las masas m y m; al mover
se¢ lateralmente, entonces en dinimica se habla de un sistema de dos grados
de libertad, que son precisamente los desplazamientos laterales 1 ¥ 2. Esto
no implica que en los restantes grados de libertad los giros y desplazamien-
tos correspondientes se anulen; ademds, la matriz de rigideces de la estruc-
tura, que seria de 10 x 10, se puede transformar a una de 2 x 2 {expresada
en funcion de los grados de libertad 1 y 2),denominada matriz de rigideces
lateral, mediante el proceso de condensacidn estitica descrito también en la
seccidn 1.2.1, véase la expresién 1.19,

En lo qué sigue de este capitulo al hablar de cierto ndmero de grados de ]i-
bertad se alude solo a aquellos en que existen fuerzas generalizadas de inercia.
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Como el tTtulo del capftulo lo sedala,aquf se tratan sole las ideas fundamenia
les. Existen presentaciones.mucho_mis completas de la dindmica pstructural)
por ejemplo,las hechas en las ref 35 a 19, :

5.2 Séstemas de un grado de Libertad

5.2.1 Descripcidn y ecuacidén de equilibrio dindmico

{onsidérese e} sistema mostrado en la fig 5.2, el cual est§ constituida por una
masa concentrada que puede tener un desplazamiento herizontal u, )igada a la ba
se (que puede tener un movimiento horizontal s, ) mediante un elemento eldstico y
un amertiguador. El1 sistema tiene, por tanto, un so0lo grado de libertad.

En ciertc instante en que 12 masa y su base estdn moviéndose, en la ecuacidn
de equilibrio dindmico intervienen 1a fuerza de inercia, fgual a l1a masa por

su aceleracion ahsulthJE, la fuerza de rigidez y la fuerza de amortiguamiente.
El caso mis sencillo es aquel en e} cual la fuerza de rigidez y de amortigua-
mignto son,respectivamente, proprocionales aj desplazamiento u y a 12 velocidad
b de la masa con respecto a su base. Sean k y ¢ las correspondientes constan
tes de prcparcinnalida& que se suﬁune que no cambian con el tiempo. Este con
junto constituye un sistema 1inea) de un grado de libertad, con amortiguamiento
viscoso o lipeal, - |

En estas circunstancias, usando el principio de D'Alambert, 2 ecuacibn de equi
librio cindmico es

mXtcO+kysa0
Considerande que x = 5; + u, )a ecvacién anterior se puede escribir
mit+tcu+ku=-m% ' {5.1)

El punto sqb}e una cantidad significa derivacién con respecto al tiempo; divi-
diendo 13 ec 5.1 entre m y definiendo @ = /k/m , &.. =2/ kmy€&-= C!ccrse
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1lega a:

u‘+zsuﬁ+u1u=--§m {5.2)

w se denomina frecuencia circular natural del sistemg c Sg conoce cComo
\que ¢ redresanfd, Cr

amortiguamiento critico vy £ es5 la Traccion¥del amortiguamiento criti-
e} ysellama coeficiente & relacién de amortiquamiento. EI perio-

do da vibracifn naturai del si;tema'se caleula comp 2mjw.
2.2 Yibraciones libreas

E1 sistema descrito en 12 seccién precedente tiene vibraciones libres
cuando la masa m se mueve pero la base permance inmévil y no actdan fuer-
2as exteriores. En este caso el segundo miembro de 1a ecuvacidn 5.2 se anu
la y su solucidn se puede escribir {ref 2)

wesu{t) = A et cos wa'[t - a) {5.3)
donde w, ifw (1 - Ez). : (5.4) 1

w, @5 1a frecvencia circular natural amortiguada del sistema.

Cuando &1 amortiguamiento es igual al criticn.'es de¢ir cuando £ = 1, se ST
89t 15 cual indica que 1a masa se mueve A¢.
sin gscilar y vuelve a su posicidn de eguilibrio estitico después de un

tiene w, = 0 y.por tanto;u = A e

tiempu infinito. Para amortiguamientos menores que el Crit1cn la ecuacidn
5.3 describe un movimiento periddice de la masa m, con frecuenc1a w, ¥ con

mﬁt. como se ilustra en la fig-5.3 .,

amplitud decreciente A e
Fara Estru:turas usuales, el valor de1 amdrt1guam1entu no excede de 10 par
ciento del critico (¢ =0.1), en CUyYD CAas0 w, = G. 595w,
Esto muestra gue en casos pricticos la influencia de) amortiquamiento

enh la frecuenc%a de vibracién es pequefia.  £1 efecto mis importante del
aﬁurtigyamientn es disminuir 1a amplitud de dicha vibracién conforme avan-

za el tiempo, segin lo expresaz el término eﬂdﬁt de la ec 5.3 y se 2precia

en la fig 5.3,
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los valores gque asumen A ¥ cenla ec 5.1 se determinan a partir de las condi-

ciones iniciales de desplazamiento y velocidad del sistema. Si para t = 0 se

tiene u = u ¥ u = U,e Se puede demostrar que dicha ecvacifn se convierte en:
Gﬂ + £ ﬂuo' ‘ . . .

w w t- ' . ' .
{ s sen @ t+u cosw, t7) (5.5)

=Lt
- E r

5.2.3 Respuesta a movimientos de la base (temblores)

Cuande la base del sistemda estd en movimiento, e5 necesario resplver la €c 5.2,
considerande no nule el sequndo término. '

La solucidn estd dada por la siguiente expresifn, que proporciona el valor de
u en un instante t {ref 37).

uft) = 1 st

So (1) exp { £ © (t - 71} sen v {t-x)de  (5.6)
A a ' -

La velocidad y la aceleraciSn de !a masa se pueden calcular derivando .sucesiva
mente la expresién anterior con raspecto al tiempo. Para fines de disefio intg-.
resarian los valores midxjmos absolutos de dichas respusstas.,

De las ec 5.6 y 5.4 Se desprende que para un temblor conocido (o sea para va-
lares conocidos de ED en ¢) tismpo) los valores miximos de u y de sus derivadas
dependen solamente de la frecuencia natural o y del amortiguamiento £ del sis-
tema, '

Para unas aceleraciones daﬁas.go. es usual mantener fijo el amertiguamiento e

ir calculando alguna respuesta mdxima para distjntos valores de w (o Ta que es
lo mismo, para distintos valores del periodo T =2 n/w)}. Si estas respuestas md
ximas se grafican tentendo como abscisa el valor del periodo, se obtiene el es-

pectro de la respuesta en cuestidn.

En la fig 5.4 se myestra 1a histaria de aceleraciones {es decir la variacidn de
Sg €on i tiempe) del temblor de) 29 de noviembre de 1978, registrado en el edi
ficio llidalgo, Noanoalco, Distrito Federal en terreno compresible (ref 73). Se

incluyen las historias de velocidades y desplazamientos que se cbtuvieron
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integrando sucesivamente 3.
Eﬁ la fig 5.5 se presentan los espectros de 1a.ace1era;iﬁn absoluta {§a+ U) ¥
de 1a velocidad relativa u del temblor mencionado.

Es frecuente obtener el espectro de desplazamianto D, y en Tugar de las velg

cidades y aceleraciones dibujar las cantidades V= w Dy A = w’ D, que se de
nominan espectros de seudovelocidades y de seudoaceleraciones, respectivamen-

te. De acuerdo con su definicién es posible trazar estos tres iltimos espec-
tros (D, ¥ y A} en una sola grifica, con rayadc logaritmicoen cuatﬁépﬂd;;éccim*
nes, segan se hace en la fig 5.5, Este tipo de grdfica se debe a Newmann y ha
sido empleado en muchas publicaciones {ref 40, 41 y 42), Es interesante notar

que la fuerza mdxima en el elemento eldstico k es igual a
!

kD= %- mD=mw D=mA
Cuadlquiera de los espectros de un temblor proporciona los datos necesarios pa
ra el diseio de estructuras con un grado de “1ibertad, can sole conocer el pe-

riodo patural y el amortiguamiento de la misma,

5.3 S{stomas de vanios grados de Libertad

5.3.1 Alcance

En edificios es usua1mEnte aceptable supcner que las masas e5tdn concentradas
en los niveles de los pisocs y que las fuerzas de inercia impertantes son solo
las laterales; por ello, 1o que sigue se limita a tratar este caso, aunque
las conceptas son aplicables a otros sistemas estructurales ¢on masas concen-
tradas cuyos apoyos tienen todos el mismo movimiento, |

5.3.2 Ecuaciones de equilibrio dindmice

Considérese el sistema de tres grados de libertad mostrado en 1a fig 5.6, cu-
¥yos$ apoyos tienen un movimiento %V Y cuyas.masas my, m; ¥ my tienen despla-
2amientos u,, Uz y Uy 4 partir de la base respectivamente.



Las fuerzas de inercia en este caso son my (U, + Eﬂ}. mp {Uy + 3.} ym (U, + 5.).

.

tas fuerzas en los elementos eldsticos se pueden expresar coma el producto de
la matriz de rigidez lateral K por los desplazamientos laterales, es decir

Fo=Xu {5.7)

dande, para el caso de la fig 5.6

|- kKin  Kiz Ko
K = ka1 Ikz: Kzs , k-;j = kji {5.8)
[ kar  kaz  kay J
FEI )
a . ' 5.9
Ll Fe: | (5.9)
i Fos ) '
Y Uy
w o= | oy, {5.10)
L Uy

De 2niloga manera Jas fuerzas de amortiguamiento viscoso Se pueden expresar como
el producto de una matriz de amortiguamiento por las velocidades, ¢ sea comg

F =-:_ (5.11}

—a

(=

. ) .
donde el punto denota derivacifn con respecto’ al tiempo. S5e verd mas adelante
que en general no es necesario calcular C y que el efecto de) amortiguamiento
se toma en cuenta en 1o0s espectros de disefo.

Para cada masa la suma de todas las fuerzas debe ser cerg, As{ se 1lega a gque
las ecuaciones de equilibrio dindmico se pueden escribir.

KU+ Cu+Ku=HLS, (5.12)

Ie»



M se denomina matrijz de masas y, para la estructura de la fig 5.6, es igual a:

Q (4} My

En 1a expresidn 5.12 se ha definido también:

iy
.E = -ui
iy
1 ] [ EA
L5 L A *
N
5o .
%.3.3 Vibraciones libres no amortiguadas

En lugar de resotver 1as ec 5.12, seconsidera primero el caso mds simple en
el que no existen amortiguadores (sds efectos se incluyen despus en forma
aproximada) y no existe movimiento del terreng, con lo cual la expresién 5.12

sz convierte en
Mi+kueo (5.13)

Ahora bien,toda estructura eldstica como la que aqui se trata puede vibrar 13
bremente en forma tal gue e! desplazamientn-de cada1una de sus masas con resQ
pecto a su posicidn de equilibrio estdtico es igual al producto de una funcidn
de 1a posicidn de la masz considerada por unz funcion del tiempo, que es Ta.
{misma para todas las masas. En otras palabras los desplazamient0os se pueden

eXpresar como

u{t) =20 {t) {5.14)
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donde, para el caso de 1a fig 5.6, '

u, (t) Z
u{t)=tu (8] | L=
uy (t} Z,

haciendo notar que las Z no dependen de t. A esta forma de vibrar se le -
11ama modos naturales. Al conjunto de FﬂlOTE521 se denomina forma del modo,
y al periodo de 8{t), en caso de que exista, se 1lama periodo natural,

Derivando la ecuacion 5.14 se obtiene

it ezim | (5.15)
¥ sustituyendo 5.14 y 5.15 en 5.15 se llega a:

NIB+KZo = 0 - {5.18)
por sencillez se han omitido 10% (t}.
Para la masa i, el desarrolIolde la exprasidn 5.16 da

moz; 9+t (,E kij 2;) 8 =0,

de donde

L _ f . {5.17)
8

El primer migmbro de esta -ecuacifn es funcifn de t, mientras gue el seéundo no,
por tanto ambos deben ser constantes para que 1a igualdad subsista. Si este va

tor constante se Tlama - w?

, s¢ obtiene la siguiente ecuacidn diferencial
B+ wiex=0

cuya solucidn es
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' g =asen wlt-n) (5.18)
De acuerdo con T anterior,existen modos de vibracidn que satisfacen las condi
ciones de 12 expresi6n5.15.Estos son tales que el movimiento de cada masa es. -
arménico simple con periodo natural T = 27/w; w se 11ama frecuencia natural
circular,

Derivando dos veces la ec 5,18 se tiene

§=-uw asenw (t - ) = -w? 8

sustituyendo en 5.16, ¥ considerando que 8 # G, queda
(K-w! M) Z=0" , (5.19)

que es up sistemz de ecuaciones lineales homogénea ; . para que existan valores
de I distintos de cero es necesario que el determinante de} sistema se anule,

esto es, que o
| K-w? M| =0 | (5.20)

5.3.4 Frecuencias y modos de vibracidn

La expresidn 5,20 representa un prah]éma de valores caracterfsticos. Desarro
11ando el determinante se obtiene una ecuacifn algebraica de grado n cuya in-
cognita es w?, siendo n el.nimerc de grados de 1ibertad‘{l;83'e1 caso de 1a

fig 5.6) cuya solucidn conduce a n valores de w? esdeciﬁa|1frecuenciasdevibri
cién w, que corresponden a atros tantos periodgs naturales 2/ w.

Los valores de w® son reales y positivos y sus  raices cuadradas son 13s fre-
cuencias naturales., Se Ecastumhra numerar a lasw en orden creﬁiente es decir
la primera frecuenciaw {1lamada frecuvencia fundamental) es el menor valor y
la oltima W el mayor.

5i cada valor de la frecuencia h3 s remplaza en 5.1?,&5 posible obtener va-
lores gj diferentes de cero [cada uno de estos vectores se 11ama modo de vibra

»



cibn). Para cada modo no se obtienen scluciones Gnicas,sinc solamente valores,
relativos entre las zij: es decir que no estdn definidas las amplitudes de
las vibraciones de las masas, Sino las relaciones entre todas ellas.

Se demuestra gue los modos de vibracifn tienen las siguientes propiedades!

a)

k)

Ortogonalidad con respecto a la m2triz de masas,
T . '
Z.MZ =0sij#r (5.21)
'.—ju-—l"
Ortogonalidad con respecto a la matriz de rigideces
I K2, =0 sijir (5.22)

Los modos naturales constituyen un conjunto completo,
10 que significa que éua1quier cenfiguracidn de des-
plazamientos v puede expresarse como una combinacidn
1ineal de las Ed' es.decir como:

!:l_ 2= T a. 1. ' {5-23]
§5 ‘

El producto gg 5L;d es igual a una constante arbitraria cuyo valor depen-

de de 12 escala & 12 que se tome caeda modo, Si dicha constante es obligada a

tomar el valor de 12 unidad.modificando 1a escala del modo, se dice que este

seé ha normalizado con respecto 2 las masas.

En todo 1o que antecede Se ha supuesto que el terreno sobre el que se apoya la
estructura es inderormable. Traténdose de estructuras reales,los modos natura
les se ven afectados por la deformabilidad del terreno y por la masa de éste

que estd sujeta a aceleraciones. En tales casos el problema se complica par

la existencia de amortiguamiento de cierta importancia,



5.3.5 Ejemplo

Considerese la estructura mostrada en la fig 5.7, tomada de la ref 74. Las
matrices de masas y de rigideces de esta estructura son: '

my O H
M = 0 my ~
g ¢ m,

k; + k2 - - ks 0

E = “-k; kz + k] - k;

0 - = Ky ky

Hi .
gl vailor de cada masa m_.es igual a —: g es la aceleracidn de.la gravedad,

£sto da my = m, = agb = 0.407750 ton-seg?/cm, y m, = S90 = 0.203875 ton-seg?/cm.

Se usan iuchas cifras decimaies porque los resultados se van a comparar pos-
teriormente con los de varios m2todos numéricos.

Remplazande 1los valores de ki de la fig 5.7,se tiene

5.0 - 2.5 0.0
80 - 2.5 s -t.o
0.0 - 1.0 1.0

X

la ec 5.20, es decir [K - w' M| = 0, se escribe entonces como:

2 4
5.0 - 0.407750 g% - 2.5 0.0
1 "
80 - 2.5 3.5 - ?,dﬂ??S = --1.0 = 0
, w
0.0 - 1.0 1.0 - 0.203875

L, : .
haciendo y = %ﬁf . el desarrollo de este determinante conduce a la ecuacian sf

guiente:
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y' ~-25:751 y* + 157,885 y - 184,385 = O

cuyas soluciones son: ¥y = 1.525
¥z =7.030
¥ =1?.19§
] como w® = 80 ¥, y recordands que T = Zn/w,se obtienen
dosg:
w? = 122.0, ®, =11.05 seg”’, T, = 0.5686
wi = bp2.4, L, =‘é37?} seg'h, .Tz = 00,2650
w? =1375.2, @, = 37.08 seg™’, T, = 0.1694

¥

Para calcular los modos de vibracin, se remplazan los

prasidn 5,19, es decir en:

(k-o'H)

M1Z=0

Procediendo asi con uf, se tiene el siguiente sistema

—

{400 « 122 x 0.40775) - 200

- (B0 - 122 x 0.233875)

los. siguientes resul ta-

seg
seg

seg

[

valores de w' en la ex-

homogénep de ecudciones:

-3 -

- 80

F 0

sl -
- -

- 200 (280 - 122 x 0.40775)
0 . - 60
En Zi el fndice i se refiere al nivel y 2] indice j identifica al mode en
_ cuestidn,

ffectuando cperdciones se tiene
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350.2545 z,, =200 Zy = 0
-200 Z,  + 230,2545 7y - 80 z, = 0
- a0 zn  + 551273z, =0

Se puede escoger arbitrariamente el valor de alguna de las zij‘ por ejomplo, si
7 = 1. entonces de la primera ecuacidn se obtiene In = 1.751 v de l1a se-
gunda o tercera ecuacibn se encuentra que zy = 2,541; es decir que

1 1.000
E] =< . In = 1.?51
Zy 2.541

Ardlogamente, anpleando los valores de w?! y de w!, respectivamente, se obtienen:
- 2 ]

1.000 1.000

= ¢ 08534z, - 0.904
- 1,869 ' D.321

ta forma de estos tres mados de vibrar se aprecia en 1a fig 5.8. Recuérdese
que los valores de cada modo pueden multiplicarse por cualquier constante ar-

bitraria. -

Se puede. verificar la ortogonalidad de 1os modos con respecto 2 las matrices
de masas y de rigideces. Por ejemplo.con el primer y tercer modos se tiepe:

0.20775 0 B
o - 0.40775 0

. M = {1.000 1.751  2.541) 0 0 0.203875

= {0.49775 0.71397  0.5150%

4

i_ MZ=1.0x0.40775 - 0.804 x 0.71397 + 0.321 x 0.51305 = 0.0000t = 9.

Andloganente con la matriz de rigideces se obtiene
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200 - 200 0
o - 200 280 - B0
1 x = (1000 1.751  2.581} 0 - 80 80 :

T
1

K Z,= 1.00x 49.8 - 0.804 x 87.0 + 0.321 x 63.2 = 0,139
Los resultados no son exactamente cero por errores de redonden.
5.4 Mélodos numéndicod pard obtener modos y frecuencias de vibran

E1 procedimiento sequido en la seccidn precedente para obtener modos y fre
cuencias de vibrar es laborioso e impréctico en sistemas de mds grados de
1ibertad. Por ello se han desarrollado métodos numéricos de aproximacio-
nes sucesivas, tres de 1os cuales se presentan a continuacidn. Los dos
primerus son apropiados para gmp1ear$e con una calceladora de escritorio

vy el tercero es un método matricial, adecuvado p@ra hacer programas para
computadora.

5.4.1  Método de Newmark

Este método se propone en la ref 77 y estd basade en el proceso de itera-
cién de Stodola-Yianello (que se presenta entre otras en la ref 2}. En

la forma en que a continuacidn se describe, e} método es aplicable al cdli-
cuio del modo fundamental de vibracidn de las estructuras lizmadas senci-
112 o cercanamente acopladas. En estas estructuras la masa de los pisos
intermedios eét& 1igada.sulu'a la del piso superiaor & inferior mediante
resortes que representan las rigideces de entrepiso correspondientes

(la fig 5.7 es upa estructura da este tipo}. En su forma mds general el
método se puede aplicar 2 cuzlguiera estructura lineal con acoplamiento
entre las diferentes masas (ref 37).

Los pasos en que consiste el método (tabla 5.1) son los siguientes:

a) Supdngase una forma para el modo. Esta es la que aparece en el “ren-
'g16n 1 de la tabla. Paraz comenzar, es usualmente apropiado suponer



b)

g]

d)

e)

f)

9n

valores iguales a) nimero de orden del piso {de abajo hacia arriba).
Obténgase la fuerza de inercia en cada masa correspondiente a )a
configuracidn supuesta, Esta fuerza serd MXw?,  como se des .

canoce w?, se calcuian los productos M X = F/w?, que farman el segun

A
do renglénde la tabla,

Con las fuerzas de inercia calcdlense las fuerzas cortantes en 10s
entrepisos, tambiéndivididas entrew?, es decir se calcula V/w?, co ,
mo se anota en e} tercer rengldn de la tabla.

A partir de las fuerzas cortantes y de las rigideces de entrepiso,
obténganse las deformaciones de entrepiso también divididas entre

w®. Esto se presenta en el renglén cuarta de la tahla como ﬁTI?f

Acumulando deformaciones de entrepisp, determfnese una nueva confi

guracifin de los desplazamientos de las masas Y/w’ {quinto renglén
de"la tabia).

Obténgase w’ para cada masa, como los cocientes X/{¥/w’). Esto se
hace en el sexto renglén de la tabla. $i 1a configuracién X supues
ta es la correcta, se obtendrd el mismo valor para todas las masas.
En caso coatrario es necesario (ehetir todos los pa2sos empezando
con una forma de modo proporcional a Y/w®, hasta que se obtengan va
lores de w?

obtiene ung convergencia en general bastante rdpida, En la tabkla

suficientemente parecidos en todas las masas. Asfi se

6.1 se muestrin tres iteraciones del métado aplicado al edificio de
la fig 5.7, con las cuales se cbtuvo una dproximacidn suficiente.
Los valores de X en cada iteracidn se normalizaron de manera que la
masa del primer piso. tuviese un desplazamiento unitario, 1o cual per
mite apreciar como se va modificando de una iteracién a otra la for-
ma del modo. '

Para calcular 1a frecvencia se pueden promediar los valores del 4iti
mo ciclo o mejor adn, determinarla con g1 cociente de Schwartz {que
es una forma particular del cociente de Rayleigh); es decir como!



. E(Ffu?){¥/w?}
W= TN {T/O5)°

empleando para F y ¥ Ylos valores del ditime ciclo. En el ejemplo pro
puesto ambos criterios conducen a w® = 121.9 seg™?,’y 1a forma del mo
do es (1.000, 1.752, 2.543). Los valores difieren de los obtenidos .
en Ja seccidn 5.3.5% solamente en la cuaﬁta cifra sigpificativa.

5.4.2 - MEtodo de Holzer

Cuando se trata de obtener modos superiores al primero,es conveniente emplear

el procedimiento debido a Holzer (ref 44). Este método es solamente aplica-

ble a estructuras sencillamente acopladas(véase la introduccidn al método de

Newmark, en la seccidn precedente). Los pasos a dar son:

a)

b}

d)

e}

f)

2

Supdngase arbitrariamente un valor de w” mayor que el del modo funda-

mental, previamente obtenido por cualquier método,

Supéngase la amplitud del movimiento X, de la primera

masa a partir del apoyo {es decir el valor de X correspandientea la pri
mera masa), Conviene suponer un valor unitaric. Esta amplitud supues
ta es también igual al desplazamiento ﬁxi'del prfmer entrepiso.

C51cﬁlense 1z fuerza cortante en al primer resorte, ¥, = K, aX, (¥, es

1a rigidez de entrepiso), y 1a fuerza de inercia en la primera masa,

igual a Fy = My o? X,.

! L
satisfaciendo equilibrio,caledlese l1a fuerza cortante en el segundo
resorte,¥; = ¥, - Fy»
. P

Obténgase 1a deformacifn de este dltimo, 4z = Fi/K,.

Calcdlese la amplitud del desplazamiento de la sequnda masa,
Xz = X, + & X; y ta fuerza de inercia en la misma, F; = My w® Xa
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g) Repitanse los pasos (d) a (f) con el tercer resorte y la tercera masa.

h} ContinGese el proceso hasta 1legar a la.}ltima masa. S5i se satisface el
aquilibrio entre la fuerza cortante del H1t1mu resoerte y la fuerza de-
inercia de la dltima masa, la frecuencia escogida y las amplltudes calcu
ladas corresponden a un modo natural de vibracidn. Por lo general, se ob

tendrd un residuyo,

Representando en una grifica los residuos obtenidos contra los distin-
tos valores de ' supuestos,se cbtendrd upa curva cuyos cercs Correspon
den a las frecuencias naturales.

Notese que un cambig de signo en los residuos correspondientes a dos valores
de w® indica que hay upa frecuencia comprendida entre dichos valores y se pug_'
de interpoier, por ejemplo 1linealmente, para obtener una major aproximacién

de la frecuencia buscada, L .

Cuando se estd probando un valor de w? suficientemente préximo al correspon-
diente a un modo de vibrar (cuando el residuo es pequeio], se encuentra que
una aproximacién mds precisa de dicha frecuencia es {ref 44)

m?.:mzz .'IJM' A ] {5-24}

Lo anterior se aprecia en la tabla 5.2, para Tos cdlculos hechos para el se-
gundo modo del edificio de la fig 5.7. Wétese que las operaciones se han he
chu con mds precisifn en ) Gltimo ciclo. Los resultades, w} = 562.5/seq’

y 1 3 2= {1.000, 0.85), -1.964), difieren muy poco de los obtenidos en la sec

5.3.5.

La grafica de los residﬁns versus o’ se muéstra en & fig 5.9. én ella se in
* cluyen también resultados obtenides para calcular Ja frecuencia del tercer mo
~ do de vibrar. E1 valor calculada para w? es 1372/ seq? , que difiere del obte
nido en 5.3.5 en menos de 8.3 por C1EHID ‘
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£.4.3 Mé&todo .de iteracidn inversa

Este procedimiento es apropiade para resolver problemas de valores caracterfs
ticos mediante operaciones matriciales. Se parte de que 12 ec 5.19 puede és-

cribirse
KZ=w*MZ {5.25)
Los pasos a seguir son Tos siguientes:

a) Supdngase un valor arbitrario X de Z (10 que es 1o mismo que svponer
un valor arbitrario de w? I).

b} Calcdlese.el valor X' = i i.

c) Calcdlese el vector Y resclviendo el sistema de ecuaciones s:gu1ente
{que proviene de ja expresién 5, 25]
E.i = Xt : T (5.26)
d) Si el vector i_es iqual 2] vector X multiplicado por Qna constante, en
_tonces se tiene una forma modal y la constante es jaual a 1w, Enla
pridctica se busca que Y sea aproximadamente igual a una constante par X

y se calcula w'con 1a relacién siguiente (que ¢5 una manera de escribir
- el cociente de Rayleigh}

T
T

!.'
HY

w o=

, | (5.27)

|~ M-

$i se considera que ¥ no es lo suficientemente parecida a X, se empieza otra vez
en el paso a) conunvector Xque sea proporcional a ¥, Se demuestra {ref 45) que
asi el procesc converge rdpidamente al primer modo.

E} método sirve también para determinar modos superfiores de vibracidn si es
que 1os pasos anteriores se aplican empleando en vez de K 1a matriz K' con un

[
=
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corrimiente de origen, es decir

k' =K-pH

{5.28}

En este caso los valores de Y convergen a Ya forma del modo cuyo valor de w?
esté mds cercano a yu; y el coclente-de Rayleigh (ec 5.27)proporcicna el va-
lor de {w? - y), por 10 que para calcular, w? .se debe usar la expresidn:

o

e ———

, (5.29}
"y

m‘r-p.«l‘

Como ejemplo se aplica este método otra vez a l1a estructura de 12 fig 5.7, re

cordando que las matrices de masas y de rigideces son:

[ 0.40775 0 -0 |
N 0 0.40775 0 {(en ton-seg®/ecm)
0 0 0.20388
[ 400 - 200 0 - :
K = |- 200 280 - 80 {en ton/cm)
0 - 80 80

.

Los ¢dlculos de varias iteraciones hechas pars obtener el primer modo, se pre
sentan en la tabla 5.3, 'Comb valores iniciales de X conviene, como en gl mé-

todo de Hewmark,
do de lihertad.:

-

4

suponer cantidades proporcionates al nimerg de orden del gra

En el paso ¢)se necesita resolver el sistema de ecuaciones siguiente

La solucibn se puede escribir

-

[ 400 - 200 0 Y1 X1
- 200 280 - 80 Y2 7 7% Xz
0 - BD B8O ¥3 X3



1n3

xi o+ x5 + X
' . . -
Al 200

xl

1
Y2 " 2y - 00
Xy

Ys® Y2 t 3

En'ta tabla 5.4 se muestran los c&lculos para obtener el segundo modo. Para
esto se adoptd en la expresifn 5.28 el valor u = 430.5 { = 931/2 ), entonces .
la convergencia serd a) -valor de w! mas cercano a 490.5

En modas superiores al primers ( y aun en este } conviene suponer gue Jos va-
lores iniciales de X son todos iguales a la unidad,

La matriz_ﬂ' resulté entonces:
200 = 200 _ 0

K = K-uM =| -~200 80 -80
¢ -8 -20

Esta vez,en el paso ¢}se tiene que resolver el sistema

200 =~ 200 0 ¥ X3
- 200 80 . B0 Yay={ X1
ﬂ -Bn PZﬂ ]’] I;
L2 solucidn es; .
) 2 x; + x3 - 4 xj}
b & . - a
200
Xi
Y21 ¥y -
: 200
x'

Y * - 4_?: i
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Puede notarse que g1 método de iteracifn inversa da, para el primeé moda, los .,
mistos resultados que el métods de Newmark, De hecho ambos métodos son equi-
valentes, en este c¢aso, 2l procedimiento conocido comp de Stodola-Yianeilo,
que consiste bdsicamente en iterar empleando 12 expresifn siguiente {véase por
ejemplola ref 2)

lz-xtuz (5.30)
wt

que es otra forma de escribir la ec 5,19, y que equivale a resciver el siste-
ma de ecuaciones 5.26.

Sin embargo, el método de fteracién inversa se puede aplicar cualesquiera
sean Jas matrices de masas y rigideces, y no solo a sistemas sencillamente aco
plados; ademds, como se ha visto, empleado con corrimientos, sirve para caltu-

lar c¢ualquier modg de vibrar.

Por tales motivos el método de fteracidn. inversa constituye la base de varios

aigoritmos (como el de iteracién de subespacios y el de .busqueda del de-

terminante) apropiados para computadoras. En 1a ref 45, se trata con mds am-

plitud este método y sus varfantes, y se presentan los correspondientes progra
mas para computadoras.



CTABLA'S.1 HETODO DE NEWMARK

K 200 200 80 ,
{tonfcm} - -
RENGLON . g—W\,—————O—-—J\f\r——-O-——V\N-—O
2 0.408 0.408 0.204
ton-seqg
(=) :
1 X - 1.000 2.000 ' 3.000
2 Fw . 0.408 0.816 0.612
3 W