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terminal y se propone el siguiente jurado, conforme al capitulo VI del Reglamento de Titulacién Profesional del IPN.
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ANEXO A
Declaracion jurada y cesion de derechos

En la Ciudad de México, Distrito Federal, el dia 29 de Mayo del afio 2013, quien suscribe
C. Alejandro Eduardo Flores Hernandez, pasante de la carrera de Ingenieria Civil con
nimero de boleta 2007310318, egresado de la Escuela Superior de Ingenieria y
Arquitectura, Unidad Zacatenco, bajo protesta de decir la verdad y consiente de las
responsabilidades penales de éste acto, manifiesto ser autor intelectual del presente
trabajo original de tesis colectiva titulado “Planteamiento Matricial de Andlisis

Sismico” y haber sido asesorado por M. L. Alfredo A. Pdez Robles; el presente es

resultado de mi trabajo y hasta donde sé y creo no contiene material propiedad de otro
autor, ni material previamente publicado, asi como tampoco material motivo de premios o
que en su caso haya sido utilizado para la obtencion de otro titulo académico de ensefianza
superior, salvo los casos especificos en los que se indica con precision en el mismo texto y
se hace el oportuno y debido reconocimiento; por lo tanto libero a la Escuela de toda

responsabilidad en caso de que mi declaracion sea falsa.

Siendo el autor intelectual de éste documento, de conformidad cedo los derechos al

Instituto Politécnico Nacional, para su difusién social, académica y de investigacion.

A los usuarios, de la informacion aqui contenida, no se les autoriza reproducirla
textualmente por ningun medio, sin la autorizacion expresa de su autor, la cual puede
obtener solicitandola al correo alex84fh@outlook.com.

En caso de otorgarse la autorizacion de su reproduccion, debe citarse la fuente de la

informacion y manifestarse el agradecimiento correspondiente.

Nombre y firma



ANEXO B
Declaracion jurada y cesion de derechos

En la Ciudad de México, Distrito Federal, el dia 29 de Mayo del afio 2013, quien suscribe

C. Liliana Ramos Rivera, pasante de la carrera de Ingenieria Civil con nimero de boleta

2007310869, egresada de la Escuela Superior de Ingenieria y Arquitectura, Unidad
Zacatenco, bajo protesta de decir la verdad y consiente de las responsabilidades penales de
éste acto, manifiesto ser autora intelectual del presente trabajo original de tesis

colectiva titulado “Planteamiento Matricial de Analisis Sismico” y haber sido

asesorada por M. C. Alfredo A. Pdez Robles; el presente es resultado de mi trabajo y

hasta donde sé y creo no contiene material propiedad de otro autor, ni material previamente
publicado, asi como tampoco material motivo de premios o que en su caso haya sido
utilizado para la obtencién de otro titulo académico de ensefianza superior, salvo los casos
especificos en los que se indica con precision en el mismo texto y se hace el oportuno y
debido reconocimiento; por lo tanto libero a la Escuela de toda responsabilidad en caso de

que mi declaracion sea falsa.

Siendo la autora intelectual de éste documento, de conformidad cedo los derechos al

Instituto Politécnico Nacional, para su difusion social, académica y de investigacion.

A los usuarios, de la informacién aqui contenida, no se les autoriza reproducirla
textualmente por ningin medio, sin la autorizacion expresa de su autora, la cual puede

obtener solicitandola al correo lramosr0600@hotmail.com.

En caso de otorgarse la autorizacion de su reproduccién, debe citarse la fuente de la

informacion y manifestarse el agradecimiento correspondiente.
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1.1 Introduccion

En las normas de disefio sismico actuales del Reglamento de Construcciones para el Distrito
Federal RCDF-04, se plantean métodos de analisis Sismico Estatico y Dindmico, asi mismo
en la bibliografia existente, se presentan algunos casos practicos y ejemplos basados en las
Normas de Disefio Sismico actuales, Normas Técnicas Complementarias para el Disefio

Sismico 2004. (Meli y Bazéan, 2000).

En este trabajo se presentan tanto los conceptos fundamentales del Anélisis Dinamico de
Edificios, como los aspectos indicados en la reglamentacion para el Disefio Sismico de
Edificios y también casos practicos de aplicacion tanto en edificios con planta a base de

marcos Ortogonales como de edificios con planta a base de marcos No-Ortogonales.

1.2 Objetivo

El objetivo del presente trabajo de tesis es el de realizar un planteamiento matricial general
que sirva para el Analisis Sismico de Edificios, en especial cuando la planta del edificio tiene

Marcos No-Ortogonales.

1.3 Justificacion

Aunque en la bibliografia existente se presentan ejemplos de aplicacion para edificios con
marcos No-Ortogonales, a nuestro juicio hacia falta un planteamiento matricial de la
metodologia a seguir de forma mas completa y detallada, lo cual se presenta en el capitulo 5

de este trabajo.
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1.4 Hipotesis

Basados en la hipotesis de que: "El Centro de Torsion de un edificio es el punto donde al
aplicar la fuerza de inercia de un sismo, este solo sufre movimiento de traslacion sin
rotacion", se ha desarrollado el método matricial que establece que los grados de libertad de
desplazamiento 0 traslacion estan desacoplados del grado de
libertad del giro o rotacion de la planta del edificio y como consecuencia de lo anterior
resulta un sistema de dos ecuaciones con dos incognitas Lx y Ly que son las coordenadas

del Centro de Torsion de cada nivel del edificio.

Lo anterior no ocurre en la realidad, ya que siempre la fuerza de inercia del sismo que pasa
por el Centro de Masas, tiene una excentricidad accidental, por lo que se genera un momento
de torsion y la correspondiente rotacion alrededor del Centro de Torsion o resultante de la

distribucion de rigideces de cada nivel del edificio.

El planteamiento basado en la hipotesis de partida no quiere decir que el edificio no sufra
rotacion, simplemente es una suposicion para poder determinar las coordenadas del Centro
de Torsion de manera matricial y de esta manera tomar en cuenta la participacion de marcos

No-Ortogonales en la planta del edificio.
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1.5 Marco Tebrico

Los principios basicos del analisis estructural forman las bases o0 Marco Tedrico empleado en

el planteamiento a saber:

e Equilibrio

F=TF'

e Compatibilidad de Deformaciones

d=T'D

e Relaciones Fuerza-Desplazamiento

F=KD

1.6 Metodologia

La metodologia propuesta es la siguiente:

Dado un edificio de varios niveles con una distribucion en planta a base de marcos No-

Ortogonales:

1.- Determinacion de las Rigideces de Entrepiso:

De cada uno de los marcos que componen el edificio, se efectiia un analisis con una carga

lateral propuesta de 1000 t en el altimo nivel por facilidad de calculos posteriores.

Del analisis efectuado, se obtienen los desplazamientos totales de cada nivel y con ellos se
pueden determinar las deformaciones o desplazamientos relativos de cada nivel para que

finalmente a partir de ellos, se pueda determinar su rigidez



2.- Transformacidén de Rigideces del Sistema Local al Global:

Las rigideces de entrepiso obtenidas en el punto anterior estan en el sistema local
correspondiente al plano de cada marco con su orientacion particular.

Por lo anterior, se tienen que transformar al sistema global y posteriormente sumarse, para
que finalmente se pueda obtener la matriz de rigidez de todo el entrepiso en el sistema

Global y que ya tome en cuenta la contribucion de todos los marcos del entrepiso.

3.- Determinacion del Centro de Torsion:

La matriz de rigideces total de cada entrepiso obtenida en el punto anterior, se transporta del
origen del sistema donde se planted originalmente (punto 2), al punto donde pasa el Centro
de Torsion cuyas coordenadas son desconocidas (punto 1, ver capitulo 5).

Lo anterior implicaria un sistema de 3 ecuaciones con 3 incognitas por entrepiso, es decir, el

desplazamiento X, desplazamiento Y y el giro en cada entrepiso.

Al realizar el transporte de la matriz del punto 2 al 1, mencionados en el capitulo 5 de este
trabajo, y por otra parte, sabiendo que las fuerzas aplicadas en el Centro de Torsion CT, no
producen giro, resulta un sistema de dos ecuaciones con dos incognitas desacopladas del
grado de libertad del giro, donde las dos incdgnitas Lx y Ly son precisamente las

coordenadas del Centro de Torsion.

4.- Calculo de los desplazamientos en el sistema Global ante cargas sismicas:

Ahora con la matriz de Rigideces referida al Centro de Torsion, ya nos es posible aplicar las
fuerzas sismicas que indican las NTC- Sismo y ademads con las excentricidades de disefio que
indican nuestras normas e incluso se podrian especificar valores indicados en otras normas o

reglamentos ya que se conoce la ubicacion del centro de torsion.



5.- Transformacion de Desplazamientos Globales al Local:

Con los desplazamientos Globales correspondientes a las fuerzas sismicas de disefio que
indican las Normas, se podria proceder a transformarlos a desplazamientos sobre el eje local

o direccion particular de cada Marco.

6.- Distribucion de fuerzas Sismicas:

Con los Desplazamientos locales o de cada marco se pueden obtener las fuerzas cortantes de
cada entrepiso y realizar la deduccidén correspondiente para tener las fuerzas laterales por

cada nivel.

De la deduccion anterior, se obtiene un modelo en el plano para cada marco segiun su
orientacion particular dentro de la planta de cada entrepiso del edificio y con ese modelo se
procede a realizar un analisis convencional como marco plano el cual tiene la virtud de
indicar las fuerzas laterales que le corresponden a cada marco ain que los marcos sean No-

Ortogonales en planta.

7.- Obtencion de Elementos Mecanicos:

Se realiza el anélisis del modelo de cada marco del punto anterior y se obtienen valores de

Elementos Mecanicos y Desplazamientos para Disefio.
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2.1 Sistemas con un Grado de Libertad
2.1.1 Elementos Fundamentales de la Dindmica Estructural

Definiciones

Para comprender el tema de sistemas de un grado de libertad, es necesario conocer los

conceptos basicos que ayudaran a la mejor comprension, interpretacion y analisis del

tema.

Las estructuras pueden estar sujetas a acciones externas cuya magnitud varia
rapidamente con el tiempo, estas acciones las podemos encontrar en diversos
sistemas y van desde problemas de vibraciones en maquinaria debido a desbalanceo
en sus masas, vibraciones en las estructuras que soportan dichas maquinarias,
vibraciones en edificaciones debidas a movimientos sismicos, hasta vibraciones en
fuselajes de aeronaves, solo por mencionar algunos de los problemas en donde se

. . o 1
deben de evaluar los efectos de las vibraciones mecanicas.

El objetivo de la Dinamica Estructural es predecir el comportamiento para establecer el

grado de seguridad frente al colapso de una estructura.

En el andlisis dindmico el numero de grados de libertad de un sistema sera el nimero de
desplazamientos independientes necesarios para definir las posiciones desplazadas de

todas las masas relativas a su posicion original.

Grados de libertad (GL)

Se definen como grados de libertad (GL) a los puntos de la estructura en los cuales
se identifica algin desplazamiento y permiten brindar una deformada de la

estructura.

Grados de libertad dinamicos (GLD)

Son los grados de libertad que tienen asociada masa y para los cuales pueden

. <z : 2
conocerse los desplazamientos en funcion del tiempo.

'Paez Robles Alfredo A., 2011, Capitulo 2 Conceptos basicos de Dinamica Estructural, México, ESIAZ,
IPN, p. 23.

2 M. Cassano Arturo, 2009, Andlisis de estructuras bajo acciones dindmicas, Facultad Regional Parana,
Universidad Tecnologica Nacional — edUTecNe, p. 1-7.
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El sistema de un grado de libertad es conocido también como osciladores simples, en el
cual se analizan las caracteristicas de vibracion de una estructura adecuando sus

propiedades mecanicas que asemejen a la realidad.

El objetivo del sistema con un grado de libertad es conocer la historia de los
desplazamientos con respecto al tiempo producido por una carga que a su vez es

perturbada por tiempo.

2.1.2 Formulacion del Problema

Iniciamos con nuestro estudio de dinamica estructural con un sistema de un grado de
libertad (oscilador simple sin amortiguamiento), en el cual suponemos que tenemos una
estructura que es perturbada de su posicion estatica de equilibrio desplazandose la masa
M en una direccion a una distancia X, dicha vibracion del sistema tiende a regresar a su
posicion de equilibrio bajo la accion de fuerzas restauradoras eldsticas que el resorte
ejerce sobre el cuerpo, éste tiende a regresar a su posicion original moviéndose de un

lado a otro Fig. 2.1.

Con la segunda ley de movimiento de Newton podemos predecir en cualquier instante de
tiempo, el desplazamiento o velocidad de la masa m, dicha ley “establece que la tasa de
variacion del momenturn, de cualquier particula de masa m es igual a la fuerza que actia

sobre ¢1”. Esta relacion puede expresarse matematicamente por la ecuacion diferencial.

0= (n )

donde p(t) es la fuerza aplicada que actua sobre la masa m, X(t) es el vector de posicion
de dicha masa. Bajo el supuesto que la masa del cuerpo permanece constante, tenemos

la relacion analitica entre el desplazamiento y el tiempo t estd dada por la expresion.

p(t) = meZ 5 p(t) — mi(t) = 0

* Ray W. Clough, Joseph Penzien, 1995, Dynamics of Structures, USA, CA 94704, p. 9.
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La expresion mx(t) es la fuerza de inercia desarrollada por la aceleracion absoluta de la
masa que se mueve alrededor de su punto de equilibrio, para conocer las caracteristica
del movimiento en el instante t = 0 se considera el uso del principio de D" Alembert que
“establece que un sistema puede estar en equilibrio dindmico agregando una fuerza de
inercia (fuerza ficticia). Dicha fuerza es igual al producto de la masa por su aceleracion y

i . ., cr5e 3
que actua en una direccion opuesta a la aceleracion”.

o X
P(t) . .
~ A flg §D(t)
__4 fam, s
! ! 7 fi p(t)
/ / / _—
/7 c /7 Ve fa <<_® X
Sualll ' -~
I I / fs
! . a) L D) o)

Figura 2.1 a) Sistema de un grado de libertad sujeto a una fuerza horizontal. b)

idealizacion de fuerzas que intervienen en la masa c) Diagrama de cuerpo libre.
Aplicando el principio de D" Alembert obtenemos la ecuacion de equilibrio estatico en

cada instante de tiempo, sumando las fuerzas en la direccion x del diagrama de cuerpo

libre de la figura 2.1c tenemos:

Zszoz —fi—fa—fs+p@®)

fi +fa+fs = p(t) (2.1)
donde:

Fuerzas de inercia f; = mX desarrollada por la aceleracion de la masa que se mueve

alrededor de su posicion estatica de equilibrio con un desplazamiento x(t).

Fuerzas de amortiguamiento f, = cx desarrollado en sentido opuesto del

movimiento, disminuyendo la amplitud en cada ciclo, con una constante de

* Anil K. Chopra, 1995, Dynamics Structures: Theory and Applications to Earthquake engineering, New
Jerse, Electronic Publishing Services, Inc. p. 15y 16.
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amortiguamiento ¢ (origina la disipacion de energia), que es proporcional a la

velocidad de la masa.

Fuerzas restauradoras elasticas (o inelasticas) fg = kx desarrollada dentro del

resorte y es proporcional al desplazamiento de la masa.

Fuerzas excitadoras P(t). Pueden ser periddicas o no periddicas al nivel de la masa
o pueden ser fuerzas equivalentes debidas a la aceleracion del terreno en la base de

la estructura debida al sismo.*

Por lo tanto la expresion. 2.1 nos queda:

2.1.3 Formulacién de la Ecuacién de Movimiento de Vibracion Libre de un

Sistema no Amortiguado

“Una estructura esta en vibracion libre cuando es perturbada de su posicion estatica de
equilibrio y comienza a vibrar sin la excitacion de fuerza externa alguna ( p¢) = 0)”>.
Entiéndase por condicion inicial al sistema que solo considera el desplazamiento y la
velocidad en un instante t = 0, la masa m se encuentra restringida por el resorte k al
moverse linealmente a lo largo de un eje de coordenadas X, por lo tanto estos elementos

transforman la energia deformacion a energia cinética.

Fuerza restauradora eléstica (o ineléstica) fg que establece la relacion entre la fuerza y el

desplazamiento del resorte lineal como:

donde:
fs = fuerzas restauradoras elésticas ejercida por el resorte.
k = rigidez del resorte.

x = desplazamiento relativo entre los dos extremos del resorte (m).

% Sarria Molina Alberto, 1990, Ingenieria sismica, Bogota Colombia, p. 215-238.
> Goytia Torrez Ivan Richard, Villanueva Inca Rolando, 2001, Texto Guia de Ingenieria Antisismica,
Bolivia, p. 31.



La fuerza de inercia es igual al producto de la masa por su aceleracion y que actia en una

direccion opuesta a la aceleracion segun la segunda ley de Newton.

flsz

Tenemos la ecuacion de equilibrio estatico en cada instante de tiempo como:

fs = fi

Sustituyendo ambos valores de las fuerzas

—kx = mx

Siguiendo con el planteamiento propuesto la expresion nos queda:

m¥ + kx = 0 (2.3)

La expresion 2.3 representa la Ecuaciéon de Movimiento de Vibracion Libre de un sistema

no Amortiguada.

El movimiento periddico que oscila la masa por las condiciones iniciales de
desplazamiento y velocidad se representa en la fig. 2.2. Este movimiento armonico se
realiza cada 2m radianes, T es el periodo de vibracion natural del sistema expresada en

segundos, el cual se presenta al completarse cada ciclo.



e >

H._%«

Fig. 2.2 Se ilustra el registro del movimiento armonico, en donde A es la amplitud de la
oscilaciéon medida a partir de la posicion de equilibrio de la masa y T es el periodo del

movimiento.

“Si el desplazamiento del movimiento arménico lo representamos como™’

X = Asen wt (2.4)

der ivamos para obtener a la velocidad como a la aceleracion

X = wAcoswt (2.5)
% = —w? Asenwt (2.6)
X =—-w?x 2.7

sustituyendo la expresion anterior en la ecuacion 2.3 tenemos

m(—w?x) + kx =0 (2.8)

despejando w? nos queda

. . . .y 1 . s
“w se le denomina frecuencia natural de vibracion expresada como w,,”". Si la expresion

2.3 la dividimos entre la masa se obtiene:

! Paez Robles Alfredo A., 2011, Capitulo 2 Conceptos basicos de Dinamica Estructural, México, ESIA,
IPN, p.33.



.k
K+ 2x=0 (2.9)

. k . ",
Sustituyendo el valor de — por la frecuencia natural de vibracion

2

X+ wpx=0 (2.10)

“La solucion de esta ecuacion estd dada por términos de funciones armodnicas y ciclicas

satisfaciendo la solucién”.’

x(t) = A cos wt + Bsenwt (2.11)
Las constantes A y B son determinadas a partir de las condiciones iniciales que
indujeron el movimiento, por lo tanto si se define x = x, como el desplazamiento de la
masa y vg = X(0) como su velocidad al iniciarse el movimiento 6 sea en un instante
t=0.
Derivando la ecuacion 2.11

x = —Awsen wt + Bw coswt (2.12)
Al sustituir las condiciones iniciales en la ecuacion 2.11 y 2.12 obtenemos:

“A = x(0); esigual al desplazamiento inicial

(0)

n

B = ; esta en funcion de la frecuencia y la velocidad inicial”. '

Sustituyendo estas constantes en la ecuacion 2.11 obtenemos

x(t) = x0 cos wyt + 2O sen wp t (2.13)

Wn

> Sarria Molina Alberto, 1990, Ingenieria sismica, Bogota Colombia, p. 224.
' Paez Robles Alfredo A., 2011, Capitulo 2 Conceptos basicos de Dinamica Estructural, México, ESIA
IPN, p.35.



Esta condicion describe el movimiento de un oscilador simple sin amortiguamiento que
modelan estructuras con un grado de libertad, donde el movimiento descrito es armdnico
y se repite cada 27 radianes, el tiempo requerido para que este sistema no amortiguado
complete un ciclo de vibracion libre es denominado periodo natural de vibracion T

expresada en segundos.

T, = = (2.14)

La frecuencia ciclica natural de vibracion, f,, , estd definida como el nlimero de ciclos que se

repiten en 1 segundo de tiempo y su valor es:

1 _Wn
fn = F = o (2.15)
Las propiedades de vibracion natural, w,,, Tn y fn, dependen de la masa y rigidez
de la estructura, y el término “natural” es utilizado para enfatizar el hecho de que
¢éstas son propiedades naturales del sistema cuando éste en estado de vibracion

libre.®

Considerando un angulo de fase provocado por las condiciones iniciales fig.2.2. La

solucion general de la ecuacion 2.3 6 2.4 puede escribirse.

x(t) = Asen (w,t+ ) (2.16)

donde A es la amplitud y a el dngulo de fase. Estos valores son determinados por las

condiciones iniciales la cual tenemos como:

c N2
A= [x3+(2) 2.17)
Y el angulo de fase:
_ -1 x(0) wy
o= tan [ ) (2.18)

6 Goytia Torrez Ivan Richard, Villanueva Inca Rolando, 2001, Texto Guia de Ingenieria Antisismica.
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2.1.4 Formulacion de la Ecuacion de Movimiento de Vibracion Libre de un
Sistema Amortiguado

De acuerdo con la fig. 2.1 la expresion dinamica que define a este tipo de vibracion es
representado por un sistema compuesto por una masa m, sujeto al extremo de un resorte
de constante de rigidez K y un amortiguamiento viscoso con constante C, cuya posicion

de la masa es descrita por la ordenada X.

En este caso consideramos “las fuerzas de amortiguacion o friccion en el analisis dinamico
de estructuras, generalmente se presume que éstas son proporcionales a la magnitud de la
velocidad y opuestas a la direccion del movimiento. Este tipo de friccion se conoce como
amortiguacion viscosa™® denotado por:

F, =cx
donde:
¢ = coeficiente de amortiguamiento del sistema, tal que origina la misma disipacion de

energia que la producida por el amortiguamiento real de la estructura.

La ecuacion de movimiento para un sistema lineal amortiguado en vibracidon libre, de
acuerdo al principio de D® Alembert y considerando la fuerza de amortiguamiento nos
queda:

mX+ cx+ kx=0 (2.19)

“La solucion de esta ecuacion estd dada en términos del decaimiento exponencial™ et

que es igual a

x(t) = el (2.20)
derivando la ecuacion 2.20 y reemplazandolo en la ecuacion 2.19, obtenemos la ecuacion
auxiliar en términos A.

mAZeM + cde? + ke =0

mA%2+ cA+ k=0 (2.21)

6 Paz Mario, 1992, Dindmica Estructural “Teoria y Célculo”, Barcelona, Reberté, p. 25.
> Sarria Molina Alberto,1990, Ingenieria sismica, Bogota Colombia, p. 242.
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Cuyas raices son:

c c\? k
Mo = =GR —n 222)
donde:
K . . ., .
wy? = - Frecuencia natural de vibracion del sistema

Cor = 2mw, Amortiguamiento Critico

c , . . )
& = — Razodn o relacion de amortiguamiento

Cer

Al sustituir el valor del amortiguamiento critico en la razon de amortiguamiento se tiene la

. . .y C . . . .y
siguiente ecuacion &w, = 7 S la sustituimos en la ecuacion 2.22 nos resulta las

siguientes ecuaciones.

Mg = —Ewn ++/(Ewy)? — wy? (2.222)

Ao= -8+ J®?— 1]w, (2.22b)

“Por lo tanto, la solucion general de la ecuacion (2.19) viene dada por la superposicion de
las dos soluciones posibles,

x(t) = CeMt+ Cyetzt (2.23)

donde C1 y C2 son constantes de integracion que se determinan a partir de las condiciones
iniciales.”” El valor del amortiguamiento depende del valor del radical de la ecuacion 2.22,

los cuales se presentan 3 casos.

7 Paz Mario, 1992, Dindmica Estructural “Teoria y Célculo”, Barcelona, Reverte, p. 26.
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ler Caso: Sistema de Amortiguamiento critico(C= C, 06 €=1)

Es llamado sistema de amortiguamiento critico cuando el “sistema pierde sus
caracteristicas vibratorias™, es decir no presenta oscilaciones ver fig. 2.2. “En un sistema

que oscile con amortiguacion critica, la expresion bajo el radical de la ecuacion (2.22a) es

. 7
igual a cero; esto es”’,

(Cz) - =0 (2.24)

Si sustituimos la frecuencia natural de vibracion (an = ;) en la ecuacion 2.24 y

despejando el amortiguamiento critico la expresion anterior nos queda.

Cor = 2wy, (2.25)
En este sistema de amortiguamiento critico el valor del radical de la ecuacion 2.22a 6
2.22b son iguales, entonces.

A=A = —€wy

de tal forma que la solucion para el movimiento X, para un sistema de amortiguamiento

critico viene dada, por la superposicion de las dos soluciones’,

x(t) = (C; + Cyt)e(Cer/2mit (2.26)

x(t) = (C; + Cyt)e %Wn (2.262)

¥ Wakabayashi Minoru, 1921, Disefio de estructuras sismo resistentes (Traducido por Martinez Romero
Erique, 1988), México, McGraw — Hill, p.220.
" Paz Mario, 1992, Dinamica Estructural “Teoria y Céalculo”, Barcelona, Reverte, p. 27
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Figura 2.3 - Respuesta de un sistema en vibracion libre con amortiguamiento critico.

2do Caso Sistema sobre-amortiguada (C > C.. 0 &> 1)
Es llamado sistema sobre-amortiguada cuando el sistema retorna a su posicion estatica de
equilibrio lentamente. En un sistema sobre-amortiguado el coeficiente de amortiguamiento
es mayor que el coeficiente de amortiguamiento critico, esto es

C> C.,
Por lo tanto, la expresion bajo el radical de la ecuacion (2.22) es positiva y las dos raices de

la ecuacion caracteristica son reales y distintas; consecuentemente, la solucion esta dada,

en este caso, directamente por la ecuacion (2.23).

x(t) = C ettt + Cyetat (2.27)

si sustituimos el valor de A; y A, obtiene

x(t) = eSWnt [cleW-Wn + cze-VEz-Wn] (2.28)
don de:
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C; y C, son constantes que dependen de las condiciones iniciales, “en este caso el

movimiento decrece mas lentamente que el amortiguamiento critico.”
3er Caso Sistema sub-amortiguado (C< C.,, 0 §< 1)

Se presenta cuando el sistema oscila alrededor de la posicion estatica de equilibrio con una

amplitud de movimiento que se disminuye con el tiempo t.

La solucion de este sistema como § < 1, se tiene los valores negativos del radical de la

ecuacion 2.22, por cual tenemos raices imaginarias quedando la expresion 2.22b como.

Mo = [—Eiiv ®2-1 ]Wn (2.29)

“Llamando frecuencia natural amortiguada wp = wp+/1 — &2, las dos raices son

complejas y conjugadas:
A= —%w, +1iwp y A=%w, +iwp
Por lo tanto, la solucion general es la combinacién lineal empleando las dos raices:”'
x(t) = CeM + Cyelt (2.30)

“En este caso es conveniente usar las condiciones de Euler, que relacionan funciones
exponenciales y trigonométricas”.”
ix — :
e” =cosx+isenx
-i

e"¥ =cosx — isenx (2.31)

? Garcia Reyes Luis Enrique, 1998, Dinamica estructural aplicada al disefio sismico, Bogota Colombia,
p.22.

! Paez Robles Alfredo A., 2011, Capitulo 2 Conceptos basicos de Dinamica Estructural, México, ESIA,
IPN, p.41.

7 Paz Mario, 1992, Dindmica Estructural “Teoria y Célculo”, Barcelona, Reverte, p. 28
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Aplicando las ecuaciones de Euler y de las raices A; , de la ecuacion 2.22 en la ecuacion
2.30, “nos da la forma siguiente, conviene expresar el movimiento de un sistema sub-

amortiguado:”’

x(t) = e Wnt (C; coswp t+ C,senwp t) (2.32)

“Definido € como el coeficiente de amortiguamiento critico, igual al cociente

C/C., entonces:™

“Finalmente introduciendo las condiciones iniciales de desplazamiento y de velocidad,
X, ¥ X, las constante de integracion pueden ser calculadas y sustituidas en la ecuacion

(2.32), dando:

x(t) = e Wnt (xo coswp t+ X(O):vﬂ sen wp t) (2.33)
D
Alternativamente esta expresion puede ser escrita como™’
x(t) = e nt [Asen(senwp t + ) ] (2.34)
“Y la amplitud se calcula ahora como:
ey L RO+ xe EWal?
A= Jxo + [—WD ] (2.35)
Y el angulo de fase es:
_ -1 Xo Wp
o= tan”! [Tl zwn] (2.36)

Donde la frecuencia natural amortiguada y el periodo amortiguado son:

" Paz Mario, 1992, Dinamica Estructural “Teoria y Calculo”, Barcelona, Reverte, p. 28-29.

? Luis Enrique Garcia Reyes, 1998, Dinamica estructural aplicada al disefio sismico, Bogotd Colombia,
p.22.
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Wp = wp/1— &2 (2.37)

2r 2r
T = T e 239

el rango de los valores de amortiguamiento estructural esta entre 2% y 20%.”

Se muestra en la figura 2.3 el diagrama de respuesta de un sistema sud-amortiguado
sometido a un desplazamiento inicial Vo = Xo, partiendo de una velocidad cero
V(0) = %(0). Las verdaderas caracteristicas de amortiguamiento de los sistemas

estructurales son muy complejas y dificiles de definir. >

Figura 2.4 Respuesta de un sistema en vibracion libre sub-
amortiguado.

[Ray W. Clough. Joseph Penzien. 1995. Dynamics of Structures. USA. CA 94704, p. 28. ]

Es de interés practico poder conocer el valor del amortiguamiento de un sistema
estructural, lo anterior se puede realizar de manera experimental a través de la
observacion de las amplitudes de dos ciclos consecutivos cuando el sistema se

encuentra en vibracion libre.

3 Ray W. Clough, Joseph Penzien, 1995, Dynamics of Structures, USA, CA 94704, p. 28.
! Paez Robles Alfredo A., 2011, Capitulo 2 Conceptos basicos de Dinamica Estructural, México, ESIA,
IPN, p.45.
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Obtenemos “el decremento logaritmico, que se define como el logaritmo natural de la
razon de dos amplitudes méximas consecutivas v1 e v2 (figura 2.3) en vibracion libre.”” El

cual se puede obtener el decremento logaritmico de amortiguamiento , definida por

— |n2&) _ 2% (2.39)

Xn+1 1-¢

Para valores bajos de la razon amortiguamiento, la ecuacion (2.39) se puede aproximar por

=27& (2.40)

Para sistemas ligeramente amortiguados, una mayor precision de la evaluacién de la
relacién de amortiguamiento puede obtenerse a través de amplitudes que se miden durante
m ciclos de observacion de movimiento, por lo tanto el valor del decremento logaritmico

puede obtenerse.

=

x(tp,+ mTp)

7 Paz Mario, 1992, Dindmica Estructural “Teoria y Célculo”, Barcelona, Reverte, p. 31.
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2.1.5 Sistema de un Grado de Libertad Sometido a Excitacion Armonica

De acuerdo con la fig. 2.5 es representado por un sistema de un grado de libertad con

excitacion armonica, “cuya masa m se le aplica una fuerza que varia en el tiempo con una

periodicidad constante.”

fi =mX

E—

fs =kX == |
- =Fo sen wt m |—= Fosenwt
fa =cX =

a) b)
Figurdi@.51.2) Sistema de un gradio dielibartad sonwidtoscsxtitetionaamdiniza b) diagrama
de cuerpo libre.

De acuerdo al diagrama de cuerpo libre de la fig.2.5b y aplicando el principio de D°
Alembert se obtiene la ecuacion diferencial sometido a un movimiento forzado por
excitacion armonica.

mk + ck+ kx = p(t) (2.42)

“En este caso, podemos definir la carga o fuerza de excitacion con una magnitud F, que
varia de acuerdo a una funcion armonica como el seno en funcion del tiempo y con una
frecuencia angular w:”"'

p(t) = F,senwt
Sustituyendo la expresion anterior en la ecuacion 2.32 se tiene:

mX + cx+ kx = F, senwt (2.43)
2.1.5.1 Sistema de un Grado de Libertad Sometido a Excitacién Armoénica no

Amortiguada

La ecuacion diferencial se obtiene sumando todas las fuerzas en el diagrama de cuerpo

libre de la figura 2.5, es

mX + kx = F, sen wt (2.44)

? Garcia Reyes Luis Enrique, 1998, Dindmica estructural aplicada al disefio sismico, Bogota, Colombia,
Universidad de los Andes. p. 27.

! Paez Robles Alfredo A., 2011, Capitulo 2 Conceptos basicos de Dinamica Estructural, México, ESIA,
IPN, p. 48.
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La solucién de la ecuacion anterior puede ser expresada como

x(t) = x. (t) + x,(t) (2.45)

donde x. (t) es la solucion complementaria que satisface a la ecuacion homogénea 2.44
con el segundo miembro igualado a cero; e x,(t) es la solucion particular de la ecuacion
0 homogénea, ecuacion 2.33. la solucion complementaria viene dada por la ecuacion (2.9)
como

x.(t) = Acoswt+ Bsenwt (2.46)

La naturaleza de la funcién forzada en la ecuacion (2.43) sugiere que se tome como la
solucién particular a'

x,(t) = Hsen (wt) (2.47)

Donde H es el valor maximo o amplitud de la solucion particular. Derivando la expresion

anterior y sustituyendo el valor de x(t) y X¥(t) de en la ecuacion 2.44 nos da:
[m(—w?) + k]H sen (wt) = E, sen (wt) (2.48)
Simplificando nos queda
H= —2° (2.49)

Sustituyendo H en la ecuacion 2.47, se tiene la respuesta del movimiento debido a la carga

armonica y recibe el nombre de solucion particular:

xp(t) =

' P4ez Robles Alfredo A., 2011, Capitulo 2 Conceptos basicos de Dinamica Estructural, México, ESIA,
IPN, p.48.
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La relacion de la frecuencia de la excitacion a la frecuencia natural del sistema la podemos

. w ., L, . F, .
designar como: r = —,y la deformacién estatica como xg = ?0 , sustituyendo estos
n

valores en la expresion anterior.
Xs
Xp (t) = X-12) sen (wt) (2.50)

La solucion particular corresponde a la vibracion forzada, en este caso debido a una fuerza
armonica y que se le conoce también como respuesta estacionaria o permanente, porque

permanece debido a la fuerza excitadora en el sistema.

La solucion debe incluir la parte complementaria que corresponde al caso de vibracion
libre ecuacion 2.10

x.(t) = Acoswy, t+ Bsenw,t

Esta parte de la respuesta también se le conoce como respuesta transitoria, porque aunque
en teoria, la vibracion libre permaneceria indefinidamente, en realidad la vibracion
disminuye paulatinamente, debido a las fuerzas de amortiguamiento inherentes en todos los
sistemas y eventualmente el movimiento cesa, por lo que la respuesta se denomina

transitoria.

Por lo tanto, la solucién completa incluyendo las dos partes es:

x(t) = xc () + x,(t)

x(t) = Cicosw, t + C,cosw, t + ﬁ sen (wt) (2.51)

Se pueden determinar las dos constantes de la expresion anterior, a partir de las

condiciones iniciales: x(0) = xg y: x(0) = X,.
aplicando la primera condicion a la ecu. 2.51, para t=0:
x(O) = Cl

derivando la ecuacion 2.51:
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x(t) = —w,, C;cosw, t +w,, C, cosw, t + xg # sen (wt) (2.52)
aplicando la segunda condicidn, para t=0, y despejando C,:
x(t) =w, Cy + x4
donde
w
x (0) Wy, x (0) r
C, = ———xg = — Xy ———
Wn 1-72)  wy (1-1?)

sustituyendo las constantes en la ecu. 2.40:

Xs
(1-72)

x(t) = x(0) cosw,, t + [x © _ _x rz)] senw,t+ sen (wt) (2.53)

Wn (1-r

La parte de la solucion que considera la respuesta permanente o estacionaria, contiene el

.. 1 . ., L. «
término e el cual amplifica la deformacion estatica, por lo que se le llama “factor de

amplificacion dinamica”.

2.1.5.2 Sistema de un Grado de Libertad Sometido a Excitacion Armonica con

Amortiguamiento

Para el caso de vibracién con carga arménica con amortiguamiento, la ecuacion diferencial
del movimiento se obtiene a partir del diagrama de cuerpo libre de la figura 2.5b, por lo

tanto tenemos:
mX + cx+ kx = F, senwt (2.54)

Para el caso de vibracidon con carga armonica con amortiguamiento, se puede realizar un
desarrollo anédlogo y llegar a la siguiente expresion, que también es la suma de la solucion

complementaria o transitoria mas la solucion particular o estacionaria:

xs sen (Wt — )

JA-1r2)2+2 &r)?

x(t) = e $Wnt[C, coswp t + C,sen wp, t] + (2.55)

. . . L 1
En este caso la respuesta permanente o estacionaria contiene el término
V(@-T12)2+(2 &r)?

que es el factor de amplificacion de la deformacion estatica Xs.
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2.2 Sistemas de Varios Grados de Libertad

2.2.1 Vibracion Libre

En edificios es usualmente aceptable suponer que las masas estan concentradas en los
niveles de los pisos y que las fuerzas de inercia importantes son so6lo laterales; por ésta

i . ) . 11
razon el siguiente planteamiento se limita a tratar este caso.

Supongamos que tenemos un sistema de tres grados de libertad como el mostrado en la
figura 2.6. Podemos observar el cuerpo libre de cada una de las tres masas y las fuerzas
que actuan sobre ellas. Al plantear ecuaciones de equilibrio, utilizando el principio

D’Alembert, para cada una de las masas obtenemos:

m3 X3 _
k3 7
m2 X2 .
k2 '
m1 X1
k2 7

Figura 2.6. Sistema de tres grados de libertad

Masa m;:
my¥, + kix; —ky(xy —x) =0 (2.56)

Masa my:
maXy + ky(xz —x1) —ks(x3 —x2) =0 (2.57)

Masa mjs:
Mmaks + k3(x3 —x,) =0 (2.58)

Reorganizando y factorizando los términos de las tres ecuaciones anteriores obtenemos:

! Roberto Méli, Enrique Bazan Zurita, 2010, Disefio sismico de edificios, México, Limusa, p.108.
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mlj(}l + (kl + kz)xl - kzXz =0
mzjéz - kle + (kz + k3)X2 - k3X3 = 0 (259)

m3jé3 - k3X2 + k3X3 == O

Las ecuaciones simultaneas en (2.59) pueden expresarse matricialmente de la siguiente

forma:
m; O 0 (% ki +k, -k, 0 7(x1 0
{ 0 my, O ]{xz} + | —k, ky, + ks —k3] {xz} = {0} (2.60)
O 0 m3 563 O _k3 k3 x3 O
Que a su vez:
[M]{%} + [K][x] = {0} (2.61)

Hemos planteado con éstas ecuaciones el equilibrio dinamico del conjunto de masas y
resortes por medio de un sistema de ecuaciones diferenciales simultaneas. Este
planteamiento mostrado en vélido para sistemas de cualquier nimero de grados de
libertad. Debe considerarse que, cada linea de peste sistema de ecuaciones corresponde

a una ecuacioén de equilibrio para un grado de libertad de la estructura.
2.2.2 Ecuaciones de Equilibrio para Excitacion Arbitraria

Ahora supondremos que en el sistema presentado en la figura 2.6 se aplica una fuerza
que varia en el tiempo, P;(t), a cada una de las masas i de la estructura, o sea a cada
uno de los grados de libertad de la estructura hay una fuerza dindmica aplicada, como se

muestra en la Figura 2.7.

miXi m:X: msXs
—_— —_— —_—
ke E(Xz-x;) IS(Xs-x;)
Pa(t) P2(t) Ps(t)

Figura 2.7 Fuerza dindmica aplicada al sistema de tres grados de libertad
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Al plantear las ecuaciones de equilibrio, y utilizando el principio D’ Alembert, para cada

una de las masas obtenemos lo siguiente:

Masa m;:
my¥; + kixy —ky(xy —x1) = Py(t) =0 (2.62)

Masa m;:
myis + ka(xz — x1) — k3(xz — x3)—P,(6) =0 (2.63)

Masa mj3:
ma¥s; + k3(x3 —x,) — P3(t) =0 (2.64)

Reorganizando y factorizando los términos en las tres ecuaciones anteriores obtenemos:
my ¥y + (ky + ko)xy — koxy = Py (6)
myX, — kyxy + (ky + k3)x, — kzxz = Py(t) (2.65)
m3X3 — K3x; + Kax3 = P3(t)

Las ecuaciones simultaneas presentadas en (2.65) pueden expresarse matricialmente de

la siguiente manera:

m; O 0 (% ki +k, -k, 01(x P (t)
{0 m, om+ e kot ks _ksﬂxzi_ NG
0 0 m3) s 0 —k; ks 1\x3 P;(t)
(2.2.11)
Que es, a su vez:
[M]{} + [K][x] = {P(©)} (2.66)

Este planteamiento también es valido para sistemas de cualquier nimero de grados de
libertad. Al igual que para vibracion libre debe de tenerse en cuenta que cada linea de
éste sistema de ecuaciones simultaneas corresponde a una ecuacion de equilibrio para
un grado de libertad de la estructura, por lo tanto la fuerza aplicada al sistema debe ser

colineal con el grado de libertad.
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2.2.3 Ecuaciones de Equilibrio para Excitacion en la Base

Ahora supondremos que al sistema presentado en la figura 2.7, se le somete a una

excitacion en su base, como lo muestra la figura 2.8.

X1 X2 X3
—_— — —_—
mu m: ms
ki k2 ks
@ [ ] [ ] [ ]

Figura 2.8 [Luis Enrique Garcia Reyes, 1998, Dindmica estructural aplicada al disefio

sismico, ISBN, Pag. 326]

Si definimos que:
Uy =X = Xo

u2=x2—x0

0 matricialmente:

que es equivalente a:

{u} = {x} = {xo} = {x} = {r}Hxo}

(2.67)

(2.68)

(2.69)

La matriz {y}, que en éste caso es un vector con elementos unitarios, indica que el grado

de libertad expresado en la linea del sistema de ecuaciones simultdneas es colineal con

la aceleracion del terreno.
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Al despejar {x}, se obtiene:

{x} = {u} + {r}Hxo}

Si derivamos la ecuacion anterior (2.70) contra el tiempo obtenemos:

%} = {W} + (v Hxo}

y si la derivamos nuevamente contra el tiempo obtenemos que:

(&} = {u} + {y}Hxo}

Los cuerpos libres de las masas ahora son los que se presentan en la figura 2.9:

miXs m:X:
—_— —_—

-

ki (X1 —Xo) kz(Xz-X1) k3(X3-X2)

.
- -t - —

Figura 2.9.
Es evidente que:
X1 — X = Uy
Xg — X1 = Uy — Uy
X3 — Xy = Uz — Uy

Entonces tenemos que, las ecuaciones de equilibrio son las siguientes:

m; 0 07(¥%;
0 0 m3lli;

que a su vez:

0 —k3 k3 Us

[M]{x} + [K][u] = {0}

Al remplazar la ecuacion (2.72) en la anterior, se obtiene:

[M]{i} + [K][u] = —[M]{y}{,}

27

k1 + kz _kz 0 u1
—kz kz + k3 —k3] {u2} = {

0
0
0

}

(2.70)

2.71)

(2.72)

MsXa
—_—

(2.73)

(2.74)

(2.75)

(2.76)



Esta ultima ecuacion corresponde a las ecuaciones diferenciales simultaneas de
equilibrio dinamico de un sistema de varios grados de libertad sometidos a una

excitacion en su base.

Un aspecto importante que se deriva, consiste en que las matrices de la masa, y de
rigidez, son las mismas en los casos de vibracion libre, excitacion arbitraria y excitacion

en la base, y solo varia el lado derecho de la ecuacion matricial de equilibrio,

dependiendo del tipo de excitacién.”

Si consideramos a la estructura en vibracion libre y sin amortiguamiento, la ecuacion

(2.76) se transforma en:
Mx+Kx=0 (2.77)

Se planteara la siguiente solucion para la estructura vibrando libremente, que es una
solucion analoga a la de un sistema de un grado de libertad, en éste caso A, es un

verctor de amplitudes para cada una de las masas:

x(t) = A sen (w,t+x) (2.78)
Derivando dos veces:

x(t) = Aw,, cos(w,t+o) (2.79)

Sustituyendo en la ecuacion de movimiento:

—wMA sen (w,t+x) + KA sen (w,t+x) =0

[K — w,tM]Ase n(wyt+x) =0 (2.80)

? Garcia Reyes Luis Enrique, 1998, Dindmica estructural aplicada al disefio sismico, Bogota, Colombia,
Universidad de los Andes, p. 326.
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En la ecuacion hay tres posibles soluciones:

a) Cuando A=0, no hay amplitud del movimiento, por lo tanto ésta solucidon no
interesa y se le denomina trivial.

b) Cuando (w,t+«) =0, solo se cumple para determinados valores del
argumento.

¢) Cuando [K — wptM ]A =0, éste es un sistema de ecuaciones lineales
homogéneo y para que existan valores de la amplitud A distintos de cero, el

determinante del sistema debe ser nulo:
[K — w,tM]A=0 (2.81)

Desarrollando el determinante se llega a un polinomio de grado n igualando a cero, el

cual tendra raices (w?), al cual se le conoce como polinomio caracteristico.

En el 4algebra lineal a éste problema se le conoce como problema de valores

caracteristicos, valores propios o eigen-valores.

Los valores de las raices del polinomio caracteristico son las frecuencias naturales de

vibracion de la estructura w?.

La estructura que se muestra en la figura 2.6, con tres grados de libertad, un
desplazamiento horizontal por cada nivel, tendra tres modos de vibracion, a cada modo

de vibracion le corresponde una frecuencia de vibracion.

A la primera frecuencia natural de vibracion, que es la de menor valor, se le llama

frecuencia o0 modo fundamental de la estructura.

La estructura del marco de 3 niveles de la figura 2.6, se le puede idealizar a través de un
modelo de masas y resortes, en donde cada resorte representa la rigidez lateral de cada
entrepiso, como se representa en la figura 2.10. En cada masa se concentra el peso de

cada entrepiso, esto es, carga muerta mas carga viva accidental.
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En la figura 2.10 se representa el marco de la figura 2.6 por medio de un sistema de
masas y resortes, y las configuraciones deformadas que adopta la estructura cuando

. . . . . . .1
vibran libremente a la frecuencia correspondiente a sus primeros modos de vibracion

MODO 1 MODO 2
@

Figura 2.10. Sistema de masas y resortes
2.2.4 Metodo De Newmark

Este método se aplica para calcular el primer modo de vibraciéon de estructuras
estrechamente acopladas, es decir, estructuras cuyas masas se conectan solamente a las
de los pisos superior o inferior por medio de resortes que idealizan las rigidez lateral de

los entrepisos correspondientes.

Basicamente éste método consiste en proponer un estimativo de la aceleracion al final
del intervalo, que se va corrigiendo por medio de un proceso iterativo lo que hace

posible resolver el problema.
A continuacion se presenta la secuela de célculo del método de Newmark:

1) Se supone una configuracion inicial de desplazamientos para el primer modo de
vibrar, usualmente se proponen valores de desplazamiento cuyo valor sea igual

al nimero de nivel correspondiente de cada masa  x.

'Paez Robles Alfredo A., 2011, Capitulo 2 Conceptos basicos de Dindmica Estructural, México, ESIA,
IPN, p. 66-67.
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2) Las fuerzas de inercia en cada masa son iguales a F; = m;a = m;x;w?, pero

como alin no conocemos wZ, entonces se trabaja con las fuerzas de inercia

L . . F
divididas entre la frecuencia del primer modo w—lz = m;Xx;.
1

3) Los cortantes de entrepiso son las fuerzas de inercia acumuladas desde la masa

s . Vi Vs
del Gltimo nivel — = Y —.
w7 wi

4) La deformacion de entrepiso de obtiene dividiendo la fuerza cortante entre la

|8

~

.. . . Ax;
rigidez del entrepiso correspondiente w—zl =
1

5) La configuracion de los desplazamientos se obtiene acumulando las

. . . . X Ax;
deformaciones de entrepiso desde el primer nivel = = Y}.I' —.
w7 w7

6) La frecuencia aproximada del primer modo se obtiene dividiendo el valor del

desplazamiento inicial entre el obtenido en el paso anterior, w? = =, cuando

wf
el cociente es aproximadamente el mismo para todas las masas se ha encontrado
la configuracion y la frecuencia de vibracion correspondiente al primer modo de
vibracion. En caso de que no exista convergencia, se hacen iteraciones de los
pasos 1 a 6, solo que ahora la configuracion inicial se obtiene normalizando los
desplazamientos del paso 5 de la primera iteracion con respecto al

desplazamiento de la primera masa.'

! Paez Robles Alfredo A., 2011, Capitulo 2 Conceptos basicos de Dinamica Estructural, México, ESIA,
IPN. p.59
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2.2.5 Método de Holzer

Una vez calculada la frecuencia y la configuracion del primer modo, podemos

utilizar el método de Holzer para los modos superiores, el cual también es aplicable

para estructuras estrechamente acopladas.

A continuacion se presenta la secuela de calculo del método de Holzer:

1)

2)
3)

4)
S)

6)
7)
8)
9)

Suponer un valor de w?mayor que el de la frecuencia del primer modo, obtenida
por cualquier otro modo.

Suponer un desplazamiento de la primera masa (x;).

Calcular la fuerza cortante del primer entrepiso V; = K;Ax;, tomando en cuenta
que A = x4.

Calcular la fuerza de inercia de lamasa 1, F; = M;w?x;.

Calcular la fuerza cortante del segundo entrepiso, aplicando el equilibrio de
fuerzas horizontales V; =V, + F;; despejando, V, = V; — F;.

Calcular la deformacion del segundo entrepiso Ax, = %
2

Calcular el desplazamiento de la segunda masa x, = x; — Ax,.
Calcular la fuerza de inercia de la segunda masa F, = Myw?x,.
Se repiten los pasos 5 al 8 para las masas de los niveles superiores hasta el
ultimo entrepiso, en donde por lo general resultard una diferencia o residuo

entre el valor de la fuerza cortante y la fuerza de inercia.

10) Se propone un valor mayor que el propuesto inicialmente, hasta que el residuo

entre el valor de la fuerza cortante y la fuerza de inercia sea lo mas pequefio

posible, del orden de algunas décimas.

Recuerde que el valor de la frecuencia w?es una de las raices del polinomio

caracteristico y por lo tanto al cambiar el signo nos indica que el valor propuesto debe

reducirse.

La configuracion del segundo modo se toma de las deformaciones de la tltima iteracion.
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2.2.6 Propiedades de Ortogonalidad de las Matrices de Masas y Rigideces

A partir de la ecuacidn (2.72), que establece la solucion para el caso de vibracion libre

son amortiguamiento de un sistema de varios grados de libertad
[K — w,?M]Ase n(wpt+x) =0
En donde planteamos que se deberia cumplir con la siguiente ecuacidn caracteristica:
[K = 0n?M]  Apzi = Opa 2.82)

Cada valor caracteristico o frecuencia natural de vibraciéon w?, satisface la ecuacion

anterior y a cada una le corresponde un vector de amplitudes A4;.

Asi para un sistema de n grados de libertad le corresponderan n frecuencias y n vectores

de amplitud que satisfacen la ecuacion caracteristica.

Los vectores de amplitud 4;, se les denomina vectores caracteristicos o formas modales
y no representan la configuracion de desplazamientos reales de la estructura sino

unicamente la proporcionalidad entre los desplazamientos de casa una de las masas.
Analicemos la ecuacion caracteristica para los modos de vibracion A; y 4;:
Para el modo i:
K — w?M]A; = 0
KA —w?MA; =0
K A; = w*M A; (a)

Anélogamente para el modo j:
KA = w;®M 4 (b)
Pre multiplicando la ecuacion (a) por el vector modal transpuesto Af
ALK A; = w;2At M A; (c)

Pre multiplicando la ecuacién (a) por el vector modal transpuesto Af
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AiK Aj = w”A] M 4 (©)
Como ambas matrices K y M son simétricas, las siguientes igualdades se cumplen:
AIM A; = AIM A,
AiK A; = AIK A;
Restando la ecuacion (d) de la (c):
0= w?Af M A; — w;?A} M A;
0= (0 — w?A! M4

Como las frecuencias de los modos en estudio son diferentes, entonces la diferencia del

paréntesis no es cero, por lo tanto:

A MA; =0 (2.83)
La igualdad anterior nos indica la propiedad de ortogonalidad de la matriz de masas M.
Cuando i = j, entonces:

Af MA; # 0 =m] (2.84)

El triple producto de la expresion anterior, da un escalar que llamaremos masa modal o
masa generalizada de modo i = m;. Sustituyendo la propiedad de la ortogonalidad de la

masa de la ecuacion (2.83) en la ecuacion (d), tendremos:
A MA; =0 (2.85)

Que se cumple cuando i # j. Andlogamente, la ecuacioén anterior nos indica también la

propiedad de ortogonalidad de la matriz de rigideces K.

Empleando otra vez la ecuacion (d) pero <cuando i =]j, entonces:
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A KA; = w”A] M A; = w;*m]

l

Similarmente, el triple producto de la expresion anterior, da un escalar que llamaremos

rigidez modal o rigidez generalizada del modo i.

ki = Af KA; = w*m; (2.86)
De donde:
w? = 7’; (2.87)

Modos Ortonormales

Es conveniente trabajar con los modos normalizados con respecto a la raiz de la masa

generalizada \/m At MA;.

Asi el modo normalizado i sera:

Y la propiedad de ortogonalidad de la matriz de masas con los modos normalizados

también se cumple:

_AMA]

iy - ©
- s i

Cuando i = j, entonces:

Al AMAl_m

$iMp; = J_ \F J— ®

Entonces los modos normalizados tienen masas generalizadas iguales a la unidad.

Anélogamente, la propiedad de ortogonalidad de la matriz de rigidez con los modos

normalizados también se cumple:
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At KA]

PK =k kAL = T ®
]f i

Cuando i = j, resulta:

Atk K} wlzm* 2

L= =w (h)

¢1Kq)l_ - m*
F i T

Entonces las rigideces generalizadas de los modos normalizados son iguales a w;?.

Recopilando las expresiones (e), (f), (g) y (h):

$iMp; =0 (2.88)
$iMp; =1 (2.89)
$iKp; =0 (2.90)
$iKp: = 0 (2.91)

Si agrupamos todos los n vectores modales normalizados en una matriz que llamaremos

Matriz Modal @,,,.,,:

@ = [¢y ¢, ... ]

Entonces podemos aplicar la propiedad de ortogonalidad para la matriz de masas
empleando los modos normalizados aplicando la expresion (2.88) para todos los

términos fuera de la diagonal y la (2.89) para los términos de la diagonal:

1 .. o]
0 .. 1l

Procediendo de igual forma con la matriz de rigidez aplicando la expresion (2.90) para

MD =

todos los términos fuera de la diagonal y la (2.91) para los términos de la diagonal:
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2.2.7 Ecuaciones de Movimiento en Coordenadas Modales

En una estructura con n grados de libertad, con un vector de excitacion F(t), tenemos

que resolver un sistema de ecuaciones de movimiento de n xn .
Podemos plantear la ecuacion de movimiento:
Mi+Cx+Kx=F (2.92)

Mediante un cambio de variable, podemos transformar tal sistema para trabajar con n
ecuaciones desacopladas equivalentes a la ecuacion de movimiento para un sistema de

un grado de libertad que llamaremos ocilador modal.

Asi, la suma de respuestas modales, es decir, debidas a la participacion de cada ocilador
modal son igual a los desplazamientos del sistema acoplado en un instante de tiempo

dado.

Introduciremos el siguiente cambio de variable en la ecuacion anterior de movimiento:
x(t) = ®Z(t) (2.93)

En donde:

x(t) = Vector de desplazamientos relativos al apoyo del sistema.

$ = Matriz modal.

Z(t) = Vector de coordenadas generalizadas o modales de los modos de vibracion en

funcion del tiempo.
Aplicando la ecuacion anterior para un sistema de tres grados de libertad:

X1 $11 P12 D13 (Z1
{xz} = [¢21 b2z P23 {Zz}
X3 P31 P32 P33l\Z3
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X1 11 b12 P13
{xz} = {¢21}Z1 + {‘Pzz}zz + {¢23}Z3
X3 $31 b3 ¢33

Es decir, la sumatoria del producto de cada forma modal por cada coordenada

generalizada:
x() = XY PiZi(t) (2.94)

La coordenada generalizada Z;(t) modifica o escala a la configuracion modal ®; en
cada instante de tiempo. Como es una sumatoria, cada modo tiene determinada

participacion en la respuesta acoplada de la estructura x(t).

A partir de la ecuacion (2.93) y obviando que los vectores estan en funcion del tiempo.

Podemos establecer que:

x=£Z
x=gZ
¥ =¢Z

Sustituyendo en la ecuacion (2.90):
M@Z+CPZ +KpZ=F

Ahora, emplearemos las propiedades de ortogonalidad de los modos, premultiplicando

la ecuacion anterior por la matriz modal traspuesta ®*:

M*Z+CZ+K'Z=®'F (2.95)

Por propiedad de ortogonalidad, los triples productos matriciales arrojan la matriz de
masas modales generalizadas M* y la matriz de rigideces generalizadas K*, ambas con

elementos nulos excepto en la diagonal:
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0 .. ky
Para la matriz de amortiguamiento, se considera un amortiguamiento proporcional a la
combinacion lineal de las matrices de rigideces y masas: C =< M + BK y en tal caso

también C* es diagonal con los elementos nulos excepto en la diagonal, en tal caso se dice

que el sistema tiene un Amortiguamiento Clésico, ya que se puede aplicar al anélisis cldsico

;" .. 0
c =[ P ]
0 .. G

Desarrollando la ecuacion (2.95), tenemos que para la i-ésima ecuacion:

modal.

ml* Zl + Ci*Zi + kl*Zi = (I)fF

En el segundo miembro de la ecuacion anterior, tenemos ¢! que es el i-ésimo vector
rengléon de la matriz modal transpuesta ¢¢, que multiplicado por el vector columna de
cargas F da un escalar, por lo tanto, la expresion anterior es igual a la ecuacién de

movimiento para un solo grado de libertad.

Cada oscilador modal tiene la masa m;*, y el amortiguamiento ¢;* y la rigidez k;" de cada

uno de los modos de vibrar de la estructura.

Si consideramos el oscilador modal en vibracién libre, tendremos la siguiente ecuacion de

movimiento:
ml-* Zl + Ci*Zi + ki*Zi =0

Dividiendo entre m;*:
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Zi + 2€i*wni2i + a)nizZi =0
2.2.8 Analisis Modal Espectral

De la ecuacién que nos sirve para conocer el desplazamiento de cada masa de la estructura
para cada instante de tiempo, partiendo del hecho, de que conocemos el acelerograma del

temblor que nos interesa tenemos que:

n T n

¢’
® =)  Pu—mu® =)  dpu(t) (2.96)
=1 m-i =1

Pero, para fines de disefio, nos interesa mas la respuesta maxima de la estructura ante un

temblor que puede ocurrir durante su vida util.

Por lo anterior dicho temblor va a ocurrir en el futuro y sus intensidades no se pueden
predecir, por lo tanto, debemos acudir a los llamados espectros de disefio que especifican

las normas o reglamentos de la localidad donde se pretenda construir la estructura.

Estos espectros de disefio carecen de los picos o méximos de los espectros de respuesta.
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ESPECTRO DE RESPUESTA ZONA Illc
0.4500

0.4000

0.3500 / \

0.3000 / \

0.2500

0.2000 / \
0.1500 / \

-
0.1000
0.0500
0.0000 w w w 1 1 \ \ i
0 1 2 3 4 5 6 7 8

Figura 6. Espectro de disefio de la zona Illc segun las NTC-Sismo-04

Los espectros de disefio también son graficas de seudo-aceleracion como fraccion de la

gravedad 3 en el eje de las ordenadas, y los periodos de las estructuras T, en el de las

abscisas.

De la ecuacion A = w2 D, en donde la seudo-aceleraciéon maxima (A), ocurre en el instante

que se presenta el maximo desplazamiento u(t),,s, = D, teniamos:
A=w?2D

De donde:

A
D =u(t)msx = F

n

Podemos particularizar la ecuacion x;(t) = ¢;Z;(t) para conocer la contribucion del

modo i al desplazamiento maximo de la masa k, xy; max:
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A
Xkimax = _21 pidk; (2.97)
w

ni
y para todas las masas del sistema:

A;
Ximax = W—zpi¢i (2.98)

ni
2.2.9 Reglas de Combinacion Modal

Enunciaremos a continuacion algunas reglas de combinacion modal, empleando la ecuacion
anterior podriamos calcular la deformacion maxima de la masa K-ésima, sumando la

participacion de todos los modos calculados:

n n

A
Xk max = z Xk max = Z W_;pi(nbki (2.99)

i=1 i=1 ™

En general cualquier respuesta maxima de la estructura 7;,;,, como las deformaciones de
entrepiso, las fuerzas cortantes, etc., podrian calcularse sumando las respuestas maximas

considerando su valor absoluto:

n
Fie = ) Wi (2.100)

=1

Esta es una regla de combinacion modal muy conservadora, ya que las respuestas maximas
de cada modo 7; 4, NO ocurren en el mismo instante de tiempo, por lo que la expresion

anterior seria como el limite superior para el valor de la respuesta maxima.

Rosenblueth (1951), desarroll6 otra regla de combinacién modal en su tesis doctoral, que se

conoce como la regla de la Raiz Cuadrada de la Suma de los Cuadrados (RCSC):

(2.101)

Esta regla de combinacién modal es apropiada, cuando las frecuencias naturales difieren al

menos en 10 por ciento entre si.
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Entonces para el caso de edificios de plantas asimétricas en donde los valores de las
frecuencias estdn muy cercanos y la limitacion mencionada no se cumple, podemos
emplear la regla de Combinacion Cuadratica Completa (CRC), propuesta por Rosenblueth

y Elorduy, (1969):

lmaxr]max
Tmax = 2.102
wn [T B e

En donde:
g = Wi~ Woj
g w + Ewy
r __ + 2
Ei - El w;s
Y

Wpi = W; /1—55

En la penultima expresion S es la duracion de la fase intensa del temblor, Rosenblueth,
(1979) propuso para las normas de disefio sismico del D.F., valores de s iguales a 20, 30 y
40 segundos para las zonas I, II y III respectivamente y de 50 segundos para suelos donde

se desconocen sus caracteristicas geotécnicas.
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ESTRUCTURAL






3.1 Propiedades de Materiales y Sistemas Estructurales
3.1.1 Caracteristicas de los Edificios que Definen la Respuesta a Sismos

La respuesta sismica de una estructura depende tanto de las caracteristicas de la excitacion
como de las propiedades dindmicas de la estructura misma. Cuando se selecciona el
material y el sistema estructural que resiste las cargas laterales y se determina el tipo de
cimentacion, se imponen desde ese momento a las caracteristicas que influyen de manera

preponderante en su respuesta sismica.
Periodo Natural de Vibracion

La respuesta sismica de un sistema elastico de un grado de libertad depende de su
frecuencia de vibracion T = 2w /w. Esto se refleja en que, la respuesta maxima de un
sistema a un temblor varia principalmente con el periodo de vibracidon. La representacion

gréafica de ésta variacion se denomina espectro de respuesta.

Los sistemas de varios grados de libertad pueden caracterizarse para fines de estudiar su
respuesta a sismos, por medio de sus periodos y frecuencias naturales de vibracion, y que
en particular dado que el primer modo es el que tiene mayor participacion, el primer
periodo es la caracteristica dindmica mas importante en definir el comportamiento de una
estructura ante temblores. La respuesta sismica inelastica se puede correlacionar
adecuadamente con la respuesta de sistemas elasticos con el mismo periodo inicial de

vibracion.

Los reglamentos de construccion estipulan espectros de disefio cuyas ordenadas dependen
del periodo de vibracion, asimismo perciben factores de reduccion para considerar el

comportamiento ineléstico, cuyo valor depende también del periodo de vibracion.

Las fuerzas de disefio que deben adoptarse para una estructura pueden modificarse en
forma significativa controlando las variables que influyen en el periodo fundamental de

vibracion.

Los periodos de vibrar dependen de la relacion de masas a rigideces. El proyectista tiene en

general poca libertad para modificar la masa del edificio. Mucho mayor es la amplitud en
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que puede variar la rigidez lateral principalmente dependiendo del sistema estructural que
se elija, el cual puede ser relativamente flexible, a base de marcos, muy rigido, con

abundancia de contravientos o muros de rigidez.

La determinacion del periodo de la estructura es el resultado del analisis dindmico de la
misma. Algunas de las formas para estimar el periodo de la estructura lo expresan
unicamente como funcion del nimero de pisos o de la altura del edificio y debe tomarse
solo como medios para estimar la magnitud del periodo para fines de detectar errores en
calculos mas refinados. La ecuaciéon mas comun para la determinacion del periodo es la que

lo considera como una décima parte del nimero de pisos del edificio:
T=01n (3.1)

Esta ecuacion es aproximada, y las siguientes, estan pensadas para estructuras sobre suelo
firme. Para terreno blando las deformaciones relativas entre la estructura y el suelo
suministran significativamente el periodo fundamental. Para edificios altos en la zona del

lago del Distrito Federal, este incremento suele ser entre 20 y 30 por ciento.

Formulas un poco mas refinadas toman en cuenta el tipo de sistema estructural y hacen
depender el periodo de la altura del edificio, H en metros. Entre las mas usadas estan las

siguientes:
T =o H/4 (3.2)
El coeficiente o< toma los siguientes valores:

e (.085 para edificios a base de marcos de acero
e (.075 para edificios a base de marcos de concreto

e (.05 para edificios con muros de rigidez o contravientos

Para tener un calculo inicial preciso del periodo fundamental del edificio aun si es irregular,
sin resolver el problema de valores caracteristicos, conviene usar la formula de Schwartz,
con el “método del peso” presentado en el texto de Wakabayashi, 1985. El método consiste
en calcular la deflexion en la punta de la estructura sujeta a fuerzas laterales iguales en cada

piso al peso de dicho piso; el periodo en segundos se obtiene como:
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A1/2

= (3.3)

Siendo A la deflexion lateral en la punta, en centimetros.

El periodo fundamental de vibracién del edificio cobra particular importancia en la zona de
terreno blando del valle de México. Alli el movimiento del terreno durante un sismo es
practicamente una oscilacion armoénica con un periodo de vibracidon que depende
principalmente del espesor de los estratos de arcilla. El espectro de respuesta presenta un
muy fuerte pico en coincidencia con el periodo dominante del suelo, el cual se mantiene
casi constante en todos los sismos, por lo que es conveniente evitar en ésta situacion que los
edificios tengan un periodo fundamental de vibracion cercano al del suelo, ya que de ser asi
estarian sujetos en cada sismo a excitaciones elevadas; es decir, ubicar la estructura fuera

de la region de respuesta maxima.

El periodo de la estructura depende de la masa de la construccion, que se puede estimar con
cierta precision y de la rigidez lateral de la estructura que es una propiedad que varia
significativamente con el nivel de esfuerzos en los materiales en cuya estimacion pueden

cometerse errores sustanciales.

Amortiguamiento Viscoso

El amortiguamiento viscoso es otra caracteristica estructural que influye en la respuesta
sismica, se expresa normalmente como una fraccion { del amortiguamiento critico. Toma
en cuenta fuentes de disipaciéon de energia como fricciones internas, fricciones en los

apoyos y en elementos no estructurales.

La tabla 3.1 representa valores recomendados por una norma de los EE. UU. Para los

amortiguamientos de distintos tipos de estructura.

El amortiguamiento varia significativamente con la amplitud de las vibraciones que
experimenta la estructura. Reconociendo lo anterior, la norma referida recomienda un
amortiguamiento para vibraciones moderadas y otro para vibraciones intensas como las que

se prevé pueden presentarse en el sismo de disefio.
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En afios recientes se han desarrollado dispositivos de diversa indole que colocados

estratégicamente en el edificio proporcionan fuentes significativas de amortiguamiento.

Porcentaje del amortiguamiento critico
Tipo de estructura

Niveles bajos de respuesta | Niveles altos de respuesta

Concreto reforzado 4 7
Concreto presforzado 2 5
Acero con conexiones de soldadura o ) 4
pernos de friccion

Acero con conexiones de tornillos o 4 7
remaches

Mamposteria 4 7
Madera 4 7

Tabla 3.1 Coeficientes de amortiguamiento tipicos de estructuras [DOE Standard, 1020-94
en U.S. Dept. of Energy, 1994]

Comportamiento Ineléstico

Los reglamentos admiten que el comportamiento de las estructuras rebase el intervalo lineal
ante temblores moderados y severos, y se tengan incursiones importantes en zonas de
comportamiento inelastico durante las cuales se puede disipar gran parte de la energia
introducida por el sismo. Al proceder de esta manera se permite que las estructuras se
disefien para resistencias muy inferiores a las que requeririan si se les quisiera mantener en

su intervalo elastico lineal.

Por lo tanto, es importante que la estructura tenga un comportamiento inelastico adecuado,
para lo cual debe poseer la habilidad de mantener su capacidad de carga para

deformaciones muy superiores a la de fluencia.

Debido a que el sismo introduce en la estructura varios ciclos de solicitaciones en distintas
direcciones, interesa el comportamiento ante repeticiones de cargas alternadas. Este se
presenta mediante las curvas de carga-deformacion obtenidas de ensayes ante cargas

alternadas; estas curvas tienen la forma de lazos de histéresis como los mostrados en la
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figura 3.2. El area incluida en estos lazos representa un indice de capacidad de disipacion

de energia que equivale a un amortiguamiento adicional muy importante para la estructura.

Carga A Carga A Carga A
> > >
Deformacién Deformacion ﬁ Deformacion
Lazos de histéresis con gran Lazos de histéresis con deterioro de Lazos de histéresis con
disipacion de energia capacidad de disipacion de energia deterioro de resistencia

Figura 3.2 Lazos de histéresis tipicos

Debe de procurarse que las estructuras sean capaces de desarrollar lazos de histéresis con
un area considerable y que ademas sean estables en ciclos sucesivos, ya que este tipo de
comportamiento ayuda a la estructura a disipar gran parte de la energia generada por el

sismo.

La respuesta ineléstica de una estructura en su conjunto depende de las propiedades de los
elementos estructurales que la componen, y estas a su vez del comportamiento de los

materiales correspondientes.
3.1.2 Caracteristicas de los Materiales

La respuesta sismica de una estructura depende basicamente de los materiales que la

componen. Las principales caracteristicas de estos materiales son:

e Peso volumétrico del material.- éste define la masa de la estructura y por tanto
influye en las fuerzas de inercia que se generan y en los periodos de vibracion.

e Modulo de elasticidad del material.- es el determinante de la rigidez y en su periodo.

e Forma de la curva esfuerzo-deformacion.- es importante mas alla del solo modulo

de elasticidad.
e Ductilidad.- define el comportamiento y la forma de los lazos de histéresis definen

el amortiguamiento ineldstico con que puede contarse.
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Concreto

Su comportamiento es fragil tanto en compresion como en tension. El modulo de
elasticidad inicial depende de la calidad de los agregados, del peso volumétrico del

concreto y de la velocidad con que se aplica la carga.

A el Ductil
Carga

Deformacion
Figura 3.3 Relacion esfuerzo-deformacion tipica del concreto.

El modulo de elasticidad inicial depende de la calidad de los agregados, del peso
volumétrico del concreto y de la velocidad con la que se aplica la carga. El esfuerzo
maximo en compresion se alcanza para deformaciones unitarias cercanas a 0.002 y la falla

por aplastamiento para deformaciones entre 0.003 y 0.004.

La curva esfuerzo-deformacion se vuelve mas fragil para concretos de mayor resistencia
como se puede apreciar en la figura 3.4. Cuando la solicitacion se aplica muy rapidamente,
como en el caso de un sismo, la curva esfuerzo deformacién muestra incrementos en el
modulo de elasticidad y en la resistencia que son del orden de 15 por ciento, como se ve en
la figura 3.5.
A
fc kg/cm?
400 -
300 -

200 -
100 [~

»
»

0 4
(°/00)

Figura 3.4 Relacion esfuerzo-deformacion para concretos de distintas resistencias
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Velocidad de
deformacion 1%/seg

f'c kg/cm?
300
200

Prueba estandar

100

T 2 3 (°/00)
Figura 3.5 Relacion esfuerzo-deformacion de concreto para distintas cargas de aplicacion

Las repeticiones de esfuerzos de compresion no causan modificaciones significativas en la
curva esfuerzo-deformacion cuando el esfuerzo méximo excede de 0.7 de f’c, para
esfuerzos mayores de 0.85 de f’c las repeticiones de ciclo de carga deterioran rapidamente

la resistencia y rigidez del concreto.

En las estructuras de concreto reforzado se puede reducir o incluso eliminar el
comportamiento fragil de éste, si se mantienen bajos los esfuerzos de compresion en el
concreto y si se disefian y refuerzan los elementos estructurales de manera que su capacidad

esta regida por la presencia del acero de refuerzo.

La aplicacion de esfuerzos transversales de compresion no solo aumenta sustancialmente la
resistencia en compresion axial del concreto, sino que incrementa hasta varios ordenes de

magnitud su capacidad de deformacion como se muestra en la figura 3.6.

53



A

f'c kg/lcm?
R
x 30 cm

600 -
400+ s= 4cm
8
200/ Sy 16
0 5 10 ¢ /00')

Figura 3.6 Efectos del confinamiento por refuerzo transversal

AcCero

Tanto el acero de refuerzo como el acero estructural tienen curvas de esfuerzo-deformacion
de un comportamiento lineal prolongado, con un médulo de elasticidad de 2X10° kg /cm?.
El esfuerzo de fluencia y su capacidad de deformacion dependen de la composicion
quimica del acero y del tratamiento al que éste halla sido sometido. El esfuerzo de fluencia
aumenta con el contenido de carbono y puede incrementarse alin mas con tratamientos
especificos. En ambos casos, dicho aumento va acompafiado de una disminucion de la
capacidad de deformacion, a la que se le denomina deformacion unitaria de ruptura (€,,), asi

como de la relacion entre esfuerzo méaximo y el de fluencia.

La figura 3.7 muestra curvas tipicas esfuerzo-deformacion para aceros de distintos grados,
notese que, los factores de ductilidad son siempre grandes y exceden de diez, alin para los
aceros mas ductiles, y para velocidades altas de cargas, como las que se presentan en un
sismo el esfuerzo de fluencia aumenta del orden de 5 por ciento, mientras que el modulo de
elasticidad y la deformacion ultima no se alteran significativamente. Por esta razon, la
curva obtenida para cargas estaticas se adopta sin modificacion para andlisis de efectos

sismicos.

54



f'c kg/lcm?

1600 Acero de presfuerzo

Acero torsido en frio Acero laminado
Grado 60 en caliente

Grado 42

1400 —

6000

4000

Acero laminado en caliente
Grado 30
2000

| | | | | | |
20 40 60 80 100 120 140

(°/00)
Figura 3.7 Curvas de esfuerzo-deformacion del acero de refuerzo

Bajo la aplicacion de cargas alternadas que exceden la fluencia, se reduce la zona en que
los esfuerzos son proporcionales a la deformacion y la curva se vuelve mas redondeada
(efecto Bauschinger); sin embargo, los ciclos son muy estables y con lazos de histéresis
muy amplios y sin evidencia de deterioro, por lo que su capacidad para disipar la energia es

muy alta, y su comportamiento se puede idealizar como elastopléstico sin deterioro.
Mamposteria

Las propiedades mecanicas de la mamposteria varian desde un intervalo muy grande en
funcién de las propiedades de sus elementos que lo componen, asi como del procedimiento
de construccion. En términos generales, la resistencia en tension es muy baja, la falla es
fragil y la curva esfuerzo-deformacion es compresion practicamente es lineal hasta la falla
como se puede observar en la figura 3.8. La resistencia en compresion piezas-mortero
puede variar desde 20-30 kg/cm” para piezas débiles de barro o de cemento de fabricacién
artesanal; hasta 200 kg/cm?, 0 mas, para piezas de alta calidad producidas industrialmente.
Su modulo de elasticidad, para cargas de corta duracioén varia entre 600 y 1000 veces la

resistencia en compresion.
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Figura 3.8 Curvas tipicas esfuerzo-deformacion para mamposteria

La resistencia al cortante es muy variable, y es influida por las propiedades del mortero de
unidon. El comportamiento ante cargas alternadas de elementos de mamposteria no
reforzada es fragil, especialmente cuando los muros estan constituidos por piezas huecas
cuyas paredes se destruyen progresivamente, para limitar su comportamiento fragil, se

emplea acero de refuerzo en el interior de los muros o elementos de confinamiento.
Madera

Es un material natural sujeto a grandes variaciones en sus propiedades mecanicas; su
principal ventaja en cuanto a comportamiento sismico es su bajo peso volumétrico, que
limita las fuerzas de inercia que se pueden generar en la estructura. Su comportamiento es
muy cercano al lineal hasta cerca del esfuerzo resistente, aunque no puede desarrollar
grandes ductilidades, las estructuras echas con éste material muestran gran capacidad de
disipacion de energia, por lo que su comportamiento sismico ha sido favorable, excepto
solo en algunos casos en que se encontraba deteriorada por pudricion o ataque se insectos’y

aquellos en que las conexiones no eran las adecuadas.

Las principales reservas sobre el empleo de estas estructuras estdn asociadas con si
inflamabilidad que se vuelve critica por los incendios que se pueden generar
ocasionalmente a raiz de sismos, sin embargo la proteccion adecuada se logra mediante

recubrimientos y materiales aislantes.
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3.1.3 Comportamiento de los Principales Elementos Estructurales
Vigas y Columnas de Concreto Reforzado

El comportamiento de elementos sujetos a flexion, simple o combinada con otras fuerzas
internas, puede estudiarse con las relaciones momento-rotacion obtenidas del ensaye de
especimenes representativos o en su caso, mediante el calculo analitico de las relaciones
momento-curvatura de la secciones a partir de la hipotesis basicas de resistencia de

. 11
materiales .

Se ha demostrado mediante éstas curvas mencionadas anteriormente que, si se usan
cuantias de tension bajas, es decir, si las secciones son subreforzadas, se obtienen
ductilidades considerablemente elevadas, comparables a las de acero de refuerzo. En estas
condiciones, para una cuantia de acero de refuerzo en tension, el refuerzo en compresion no
hace crecer apreciablemente la resistencia, sin embargo da lugar a un incremente

importante en la ductilidad.

Cuando la cuantia de refuerzo de tension es elevada, la ductilidad se reduce y se requiere de
acero de compresion para ayudar al concreto a resistir la resultante de compresion y para

que el refuerzo de tension pueda alcanzar la fluencia antes del aplastamiento del concreto.

Este tipo de elementos ante cargas alternadas presentan lazos de histéresis amplios y
estables solo si las secciones son muy subreforzadas y doblemente armadas, sin efectos
importantes de contante, torsion o adherencia como se muestra en la figura 3.9. En caso de
que los esfuerzos cortantes sean elevados y produzcan un agrietamiento diagonal
significativo, se presenta entonces deterioro de la rigidez y en parte de la resistencia, lo que

limita su capacidad de deformacidn inelastica como se puede observar en la figura 3.10.

""" Meli Roberto, Enrique Bazan, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-194
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Carga

Deformacion

Figura 3.9 Lazos de histéresis de una seccion de concreto reforzado con falla de flexion'!

Carga

Deformacion

Figura 3.10 Lazos de histéresis de una viga de concreto reforzada con esfuerzos altos de

11
cortante

La capacidad de deformacion de las vigas queda limitada por el aplastamiento del concreto
y es sucesivo pandeo del refuerzo de compresion; si éste tltimo se encuentra restringido por
estribos poco espaciados, que eviten el pandeo y proporcionen confinamiento al nucleo del
concreto, se incremente sustancialmente la ductilidad y se hace mas estable el

comportamiento ante cargas alternadas.

En columnas la ductilidad se reduce a medida que aumenta la carga axial; en cambio,
cuando ésta es superior a la carga axial balanceada, es decir, cuando la falla es por
compresion, practicamente no hay ductilidad. La ductilidad se puede aumentar

proporcionando confinamiento al nicleo del concreto mediante un zuncho helicoidal.

" Meli Roberto, Enrique Bazan, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-194
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Ante repeticiones de cargas alternadas se tienen deterioros drasticos de rigidez y resistencia
de las columnas si las secciones no se encuentran perfectamente confinadas y atin, en las
mejores condiciones de confinamiento, el area de lazos de histéresis es reducida cuando la

carga axial es muy elevada.

Momento

-
Curvatura

Figura 3.11 Lazos de histéresis para columnas de concreto sujetas a carga axial''
Uniones Viga-Columna en Concreto Reforzado

Es de suma importancia tener buenas conexiones entre los elementos estructurales; el
disefio de una conexion debe tener como objetivo que su resistencia sea mayor a la de los
elementos que la unen y que su rigidez debe de ser suficiente para no alterar la rigidez de

los elementos conectados.

Los aspectos criticos del comportamiento critico de las uniones entre vigas y columnas de
concreto son la adherencia, el cortante y el confinamiento. Las condiciones de adherencia
para el acero longitudinal de las vigas son desfavorables debido a que es necesario
transferir esfuerzos elevados al concreto en longitudes relativamente pequefias. La situacion
también es critica también en situaciones interiores donde el signo de los esfuerzos debe
cambiar de tensidn a compresion de una a otra cara de la columna. La adherencia se ve
afectada cuando se presentan grietas diagonales por los efectos de la fuerza cortante; el
disefio por fuerza cortante de una unién viga-columna requiere el conocimiento de las

fuerzas que se desarrollan en los extremos de las vigas que forman articulaciones plasticas,

" Meli Roberto, Enrique Bazan, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-194
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es decir, cuando las barras longitudinales de las vigas llegan a la conexion alcanzan la

fluencia en tension en una cara de la columna y en compresion en la otra cara.

Momento

3

L
>

Rotacion %

Figura 3.12 Lazos de histéresis de una conexion viga columna de concreto con problemas

de adherencia.'
Muros de Concreto

Son elementos muy eficientes para absorber efectos sismicos en los edificios, por su gran
rigidez y capacidad a cargas laterales. El comportamiento de los muros difiere en forma
importante dependiendo de su relacion altura total a longitud. En muros bajos (H/L<2)
rigen basicamente los efectos de cortante; la resistencia y rigidez a cargas laterales es
elevada, sin embargo su comportamiento tiende a ser fragil por la superioridad de los
efectos de cortante. Con un refuerzo vertical y horizontal abundante se limita al deterioro

de la capacidad ante cargas repetidas.

Los muros esbeltos (H/L>2) actiia esencialmente como vigas en voladizo; la carga axial
sobre ellos es generalmente pequefia y dominan los efectos de flexion. Para evitar el pandeo
de estos elementos, asi como el aplastamiento del concreto en el extremo comprimido de
los muros, es necesario confinar el refuerzo longitudinal formando columnas extremas con

abundantes estribos.

"' Meli Roberto, Enrique Bazéan, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-194
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Las aberturas que con frecuencia es necesario dejar en los muros por razones de
funcionamiento de los edificios, constituyen zonas alrededor de las cuales se presentan
grandes concentraciones de esfuerzos y que requieren extremas precauciones en su refuerzo

para limitar su deterioro.

Carga
lateral

1 1

—»
Rotacion%

Figura 3.13 Lazos de histéresis de un muro esbelto de concreto reforzado'!
Vigas y Columnas de Acero Estructural

Debido a sus excelentes caracteristicas del material, los elementos de acero son en general
capaces de desarrollar grandes ductilidades y disipar mucha energia por comportamiento
inelastico, pero estas caracteristicas pueden verse totalmente canceladas si el disefio de los
elementos es tal que se presentan los fendémenos de pandeo o de fractura fragil. Los

problemas de pandeo aparecen en circunstancias como las siguientes:

a. Pandeo local de placas comprimidas con altas relaciones ancho a espesor.

b. Pandeo en flexion de columnas esbeltas.

c. Pandeo lateral de vigas y columnas.

d. Efectos P — A, que consisten en la inestabilidad lateral de marcos flexibles sujetos a

cargas verticales elevadas.

En estructuras sujetas a sismo deben evitarse los fendmenos mencionados, no solo dentro
del intervalo lineal eléstico sino también después de que se ha alcanzado fluencia en partes

del elemento y se ha reducido sustancialmente la rigidez. La incidencia de fendmenos de

! Meli Roberto, Enrique Bazén, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-194
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pandeo inelastico, aunque no afecte la capacidad de carga del elemento, impide se
desarrolle integramente la capacidad de deformacion de la estructura. En vigas los
problemas de pandeo lateral se evitan usando secciones compactas, es decir, con baja
relacion ancho a espesor y los de pandeo lateral proporcionando arriostra miento

transversal. Se pueden lograr asi lazos de histéresis sumamente anchos y estables.

En éste tipo de columnas la capacidad de rotacion disminuye apreciablemente al aumentar
la carga axial. Cuando dicha carga es mas de la mitad de la resistencia de la columna, la
capacidad de rotacion es sumamente reducida. Su ductilidad también disminuye al
aumentar la relacion de esbeltez de la columna. Hay que evitar también problemas de falla
fragil que puedan ser debidos a fallas de tension en la seccidon neta de conexiones
remachadas o atornilladas, a fractura de soldadura por concentraciones de esfuerzos, o
fractura por fatiga en secciones que hayan sido previamente sometidas a un gran nimero de

ciclos de esfuerzos de intensidad moderada.
Conexiones Viga-Columna de Acero

Para asegurar la continuidad entre vigas y columnas de un marco, las conexiones deben de
ser rigidas y capaces de transmitir momentos flexionantes elevados. Las fallas que se
pueden presentar en la conexion son debidas a pandeo por fractura o concentracion de

esfuerzos transmitidos por los patines o la fluencia por cortante del panel de la conexion.

El disefio adecuado de la conexion determina es espesor necesario de la placa del panel y la

posible adicion de atiesadores para la correcta transmision de esfuerzos.
Contravientos de Acero

La insercion de diagonales de acero en los marcos proporciona un incremento considerable
en la rigidez de la estructura y la resistencia a cargas laterales; estos elementos resultan

muy eficientes trabajar a carga axial.

En estructuras pequenas suelen estar constituidos por barras que trabajan exclusivamente
como tensores incapaces de tomar fuerzas de compresion; en éste caso la capacidad de
disipacion de energia por comportamiento ineléstico es reducida, ya que los contravientos

solo son capaces de disipar energia cuando son sujetos a deformaciones inelasticas
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adicionales a la maxima experimentada anteriormente. Como se aprecia en la figura 3.14,
los lazos de histéresis ante una deformacién maxima constante practicamente no tienen area
incluida. En cambio, los contravientos son a base de elementos robustos la capacidad de
disipacion de energia es sustancialmente mayor. Esta depende de la relacion de esbeltez de

los miembros.

Carga
lateral

Rotacién%

Figura 3.14 Lazos de histéresis de un marco de acero con contravientos robustos.''
Muros de Mamposteria

En construcciones modernas con elementos de liga y refuerzo, el desempeno de este tipo de
elementos se ha considerado excelente dentro de ciertos limites de altura de la construccion

asi como de cantidad y distribucion de muros.

Pueden colocarse como paredes de relleno en crujias de marcos de concreto o de acero, en
éste caso, si comportamiento muestra cierta ductilidad y capacidad para disipar la energia,
st la resistencia en cortante de los extremos de la columna es suficiente para contener la
grieta diagonal que se forma en la mamposteria cuando rebasa su capacidad a fuerza
cortante. Sin embargo, aln en ésta situacidn, su comportamiento es fragil y con

degradacion si la mamposteria esta formada pos piezas huecas de paredes delgadas.

Para bajas cuantias de refuerzo, que se colocan usualmente en éstos muros, el

comportamiento es fragil por la falla de cortante.

" Meli Roberto, Enrique Bazan, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-194
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3.1.4 Comportamiento de Sistemas Estructurales
Respuesta No Lineal de Sistemas

El comportamiento de un estructura en su conjunto depende del tipo de comportamiento
que tengan los elementos que la componen, per dependen también en forma importante dela
manera en que estos elementos se encuentran integrado e interconectados para formar la

estructura en su conjunto.

Es de suma importancia estudiar el comportamiento en la etapa no lineal de la estructura y
relacionarlo a su vez con la respuesta local de las secciones y elementos que la componen.
En mecanismo de comportamiento no lineal de la estructura depende basicamente del
nimero de secciones que sobrepasen €sta etapa. Mientas mayor sea el nimero de secciones
que se comporten de manera no lineal, y mientras mds ductil sea su comportamiento,

entonces tendremos mayor ductilidad de la estructura en conjunto.

En la etapa de disefio se puede influir en el mecanismo de deformacion ineléstica de la
estructura, al decidir la resistencia que deben de tener las secciones para distintos modos de
falla. Un aspecto esencial del disefio sismico consiste en proporcionar a las diferentes partes
de la estructura resistencias tales que hagan que en conjunto se desarrolle la méxima

ductilidad posible. Este es el principio de criterio de disefio por capacidad.
Medidas de la Respuesta No Lineal de Sistemas

Una medida representativa de la respuesta de un sistema estructural sujeto a cargas laterales
es el desplazamiento relativo de entrepiso, es decir, el incremento en el desplazamiento
lateral entre un piso y el siguiente como se muestra en la figura 3.14. Resulta conveniente el
uso de un indice adimensional de ésta medida de la respuesta, dividiendo el desplazamiento

relativo del entrepiso entre la altura del mismo:

y=1 (3.4)

Este indice se denomina distorsion de entrepiso, o deriva, y es cominmente usado para

cuantificar la respuesta de edificios, para comparar el comportamiento de diferentes
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sistemas y para estimar el grado de dafio que puede presentarse, tanto en la estructura como

en los elementos no estructurales.

Una medida global de respuesta de la estructura es el desplazamiento maximo de ésta, que

se puede obtener al sumar los desplazamientos relativos a todos los pisos que la conforman.

Cuando se habla de ductilidad de una estructura en su conjunto, ésta se relaciona
estrechamente con el comportamiento del entrepiso mas critico, o el del desplazamiento en

la punta de la estructura.

Entonces el factor de ductilidad de entrepiso es la del maximo desplazamiento que puede
aceptar el entrepiso antes del colapso del mismo, y el desplazamiento al que se presento la

primera fluencia en alguna seccion de los elementos que la componen.

En términos generales tenemos que, para que se desarrolle cierto factor de ductilidad de

conjunto se requiere un factor de ductilidad local mucho mayor.
Relacién entre Ductilidad de un Elemento y Ductilidad de una Seccion

La ductilidad de una seccion se representa comunmente por la relacion entre curvatura
ultima y la curvatura de fluencia de la seccidon sujeta a momento flexionante. Tomaremos
como ejemplo una viga en voladizo sujeta a una carga uniforme, cuya respuesta se define

por la relacion entre la carga total aplicada y el desplazamiento en la punta (V-A).

La ductilidad de la viga se expresa como la relacion entre el desplazamiento de colapso y

el de fluencia.

=3 (35)

y

El desplazamiento del colapso es la suma de una parte lineal y una de deformacion plastica.
Ay=A4y, + 4, (3.6)

La deformacion pléstica es igual a la rotacion de la articulacion plastica multiplicada por la

longitud de la viga.

Ap= 6,1, (3.7)



La rotacion de la articulacion plastica se determina como la curvatura de colapso menos la
curvatura a la que inicial la fluencia, multiplicada esta diferencia por la longitud de

plastificacion, o sea la porcion de la viga en que se propaga la plastificacion.

Hp = lp(¢u - ¢y) (3.8)

El desplazamiento de fluencia de la viga se calcula en funcion de la rotacion de fluencia,

por relaciones de mecéanica de materiales.

byly®
Ay= % (3.9)
Por lo anterior:
_ Dy _ % _ ) (fu _
”A_Ay_1+“A_Ay_1+4(lv)(9y 1) (3.10)

. A e . . . ,
El cociente de A—u es la ductilidad de curvatura de la seccidon, que se identificarda como pg.
y

La relacion entre el factor de ductilidad de desplazamiento de la viga y el de curvatura de la

seccion critica queda expresada como:

L\ (6
Up = 1+4<E)<@_1>

La longitud de plastificacion para una articulacion plastica que se forma en empotramiento

se estima conservadoramente como la mitad del peralte de la viga.

Por lo que:
l
uy=1+2(2) (g~ 1) (311)

Para valores usuales de la relacion peralte a longitud de la viga, se aprecia que para lograr
un factor de ductilidad dado en la viga, se requiere un factor de ductilidad

significativamente alto para la seccion.

Podemos tomar la demostracidon anterior como representativa para el comportamiento de un

edificio en que las cargas laterales son resistidas principalmente por un muro de concreto.
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Este muro es esencialmente un elemento sujeto a flexion que se comporta como la viga en
voladizo. Por lo tanto la respuesta de un edificio puede representarse en funcion del
desplazamiento del muro para el cual el factor de ductilidad es funcion de la rotacion de la

articulacion plastica que se forma en la base del muro.
Relacion entre ductilidad de entrepiso y ductilidad de la seccion critica

La relacion entre el desplazamiento relativo de entrepiso y la rotacion en la base de la
columna en el intervalo lineal y hasta la fluencia bale:

_ Pyld

A, -

(3.12)

Se identifican dos mecanismos basicos de deformacion inelastica:

1. Columnas débiles-vigas fuertes.- en el que las articulaciones plésticas se presentan
en los extremos de las columnas
2. Columnas fuertes-vigas débiles.- es que las articulaciones plasticas se presenta en

los extremos de las vigas.
Mecanismo de Columna Débil-Viga Fuerte

El célculo puede hacerse aislando una columna del entrepiso; es desplazamiento de colapso

vale:
A=A, +A4, (3.13)
A,= 6,1, (3.14)
6. = (¢p + dy)lp (3.15)
Ha=1+6 (i—") (o — 1) (3.16)
v

Para [, = %, en que h, es el peralte de la columna

ua=1+3 (fl‘—) (g — 1) (3.17)
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he 1 3
Para —= = o M= 1+ Z('u‘l’ -1 (3.18)

le

he 1 3
Para — = 3 M= 1+ g(,ud, -1 (3.19)

le

La diferencia entre ductilidad de entrepiso y la ductilidad local de curvatura no es
extremadamente grande, sin embargo, hay que tomar en cuenta que las columnas por estar
sujetas a cargas axiales elevadas no son capaces de desarrollar ductilidades significativas,

por lo tanto, este mecanismo de falla es indeseable
Mecanismo de Fallas Columnas Fuerte-Viga Débil

Nuevamente aislando una columna interior en el nudo con las vigas tenemos que, entre la

rotacion de la articulacion pléstica de las vigas y la rotacion de la columna se da la relacion:

6, = 26, (3.20)
Por lo que
6 (nbp - ¢z
o= ()= [
lp
pp =1+ 31_(“4’ - 1) (3.22)
c
Para [, = %
3 (h
Uy =1+ E(l—”> (1p — 1) (3.23)
c

Para la relacion entre peralte de la viga y altura de la columna, se tomaran también los

hy, 1
valores; para — = -
lo 4

py =1+ (—) (1p — 1) (3.24)

Para lograr u, = 4 se requiere ug = 9.
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Cuando % = %; setiene puy =1+ (%) (,u¢ — 1)

c

Y para lograr up = 4 se requiere ug = 17.

Las demandas de ductilidad locales necesarias para lograr la ductilidad dada de entrepiso,
son en éste caso mucho mayores que en el anterior, sin embargo, hay que considerar que las
articulaciones plésticas en vigas son capaces de desarrollar ductilidades muy superiores que

las de columnas.

3.1.5 Propiedades Mecanicas y Geométricas de los Elementos Estructurales para el
Andlisis de Edificios

Pare efectuar el andlisis lineal de un marco se requiere conocer el méodulo de elasticidad del
material que constituye los elementos estructurales, el 4rea y el momento de inercia de las

secciones transversales de los mismos.

Para valuar las propiedades geométricas de columnas de concreto reforzado se puede
considerar la seccién bruta, considerando que éstas por estar sujetas generalmente a

compresiones altas no tendran mucho agrietamiento.

En vigas de concreto que no estén coladas monoliticamente con las losas, es razonable usar
el momento de inercia de la seccion agrietada transformada, el cual para secciones
rectangulares con porcentajes usuales de refuerzo, vale alrededor del 60 por ciento del
momento de inercia de la seccion bruta. Si las vigas estan coladas monoliticamente con la
losa, entonces, en las zonas de momentos positivos, existen patines que dan lugar a un

seccion T cuyo momento de inercia vale de 1.5 a 2 veces el de las secciones rectangulares.

Cuando el marco por analizar es una idealizacion de un sistema a base de losas planas y
columnas se recomienda considerar que el ancho efectivo de la losa es c+3h, donde c es el
ancho de la columna y h el peralte total de la losa plana. Si la losa es aligerada, entonces

conviene considerar un promedio de inercia entre los apoyos.

Para edificios de acero, el modulo de elasticidad es de 2°000,000 kg/cmz,

independientemente del tipo de acero.
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Con frecuencia se busca que losas de piso de concreto reforzado trabajen en conjunto con
vigas de acero en que se apoyan, dando lugar a las llamadas secciones compuestas. Esto
requiere que entre la losa y las vigas exista la capacidad de resistir los esfuerzos cortantes
que implica este trabajo solidario, para lo cual generalmente es necesario la utilizacion y

disefio de conectores.

Las propiedades mecanicas de la mamposteria se calculan a partir de su resistencia nominal
a compresion f m, sobre el area bruta. f m se puede determinar a partir de ensayes de pilas,
o de la resistencia nominal de las piezas y del mortero; sin embargo cuando no se cuenta
con la posibilidad de realizar estas pruebas se cuenta con tablas de valores indicativos para

fm.

De acuerdo con las normas, para cargas de corta duracion como las de un sismo, es médulo
de elasticidad E;, es igual a 800 f'm, si la mamposteria es de tabiques o bloques de

concreto, ¢ igual a 600 f m para mamposteria de tabique de barro.""
3.2 Criterios de Estructuracion
3.2.1 Importancia de la Configuracion Estructural en el Comportamiento Sismico

Es evidente que la configuracion estructural queda definida en buena parte por el proyecto
arquitectonico; es por ello que en ésta etapa es esencial la interaccion entre el responsable
del proyecto arquitecténico y el del proyecto estructural. El segundo debe de hacer
consiente al primero de las necesidades minimas de rigidez, resistencia y regularidad que
requiere la estructura, asi como de las consecuencias que tienen las decisiones

arquitectonicas en el comportamiento estructural.

En lo posible se debe evitar salir de los limites recomendados, ya que de lo contrario, el
edificio debe ser materia de analisis mas refinados que lo usuales, para tomar en cuenta los

efectos desfavorables de la forma o configuracion especial de la estructura.

" Meli Roberto, Enrique Bazan, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-194
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3.2.2 Caracteristicas Relevantes del Edificio para el Comportamiento Sismico
Peso

Considerando que las fuerzas de inercia son proporcionales a la masa y, en consecuencia, al
peso del edificio, debe procurarse que €ste sea lo mas ligero posible. Una parte importante
del peso de la construccion proviene de los revestimientos y de los elementos divisorios y
no estructurales, es en éste rubro en donde mas facilmente pueden lograrse reducciones

significativas.

Es importante evitar masas excesivas en la parte alta del edificio, de tal manera que en el
proyecto arquitectonico conviene ubicar en los pisos mds bajos las areas donde se
consideren mayores concentraciones de pesos y evitar apéndices pesados en la punta del

edificio.

Deben evitarse fuertes diferencias en los pesos de los pisos sucesivos, debido a que generan

variaciones bruscas en las fuerzas de inercia y en la forma de vibrar del edificio.

Hay que tratar también que el peso del edificio esté simétricamente distribuido en la planta

de cada piso, una posicion fuertemente asimétrica podria generar vibraciones torsionales.
Forma del Edificio en Planta

Debe evitarse aspectos como la simetria de la planta del edificio, ya que este tipo de
configuraciéon tiende a provocar vibraciones torsionales, por ello deben evitarse formas
como las indicadas en la figura 3.15. Aunque es factible eliminar o cuando menos
minimizar la vibracion torsional mediante una distribucion de elementos resistentes que
haga coincidir el baricentro de la masa con el centro de torsion, con frecuencia esto implica
concentraciones de fuerzas en ciertas zonas de la planta y vibraciones locales dificiles de

. 11
cuantificar.

" Meli Roberto, Enrique Bazan, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-194
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Figura 3.15 Formas asimétricas en planta indeseables''

Otra forma de remediar los problemas de asimetria de la planta es mediante elementos
estructurales exteriores que liguen las distintas partes del edificio y que lo vuelvan mas
simétrico. Hay que evitar también que en la planta del edificio existan alas muy alargadas
como el los casos de la figura 3.16. Para remediar este tipo de problemas puede recurrirse
nuevamente a la subdivision de las planta en cuerpos independientes y cortos, o en su caso,
proporcionarse gran rigidez a los extremos de las alas y reforzar cuidadosamente las

esquinas interiores.

a « A

Evitar A/a >1
Figura 3.16 Plantas con alas muy largas

Debe procurarse también que las plantas no sean muy alargadas, debido a que entre mayor
sea su longitud, mayor es la habilidad de que actlien sobre su base movimientos que
difieran en un extremo y otro en planta, pero, el problema principal de las plantas muy
alargadas es que la flexibilidad del sistema de piso puede ocasionar vibraciones
considerables en planta, las cuales incrementan las solicitaciones en la parte central del

edificio.

En la mayoria de las recomendaciones sobre la correcta configuracion de los edificios, se

desaconsejan las plantas con esquinas entrantes como las que se ilustran en la figura 3.17.

! Meli Roberto, Enrique Bazén, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-19
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Debe buscarse que la planta sea lo mas compacta posible, para evitar la concentracion de

esfuerzos en las esquinas entrantes.

Figura 3.17 Plantas con esquinas entrantes
Forma del Edificio en Elevacion

La sencillez, regularidad y simetria debe también considerarse en la elevacion del edificio
para evitar que se produzcan concentraciones de esfuerzos en ciertos pisos 0 en su caso

amplificaciones de la vibracion en las partes superiores del edificio.

Son particularmente criticas las reducciones bruscas en la parte superior del edificio, como
se muestra en la figura 3.18, donde el cambio dréstico de la rigidez en la parte superior del

edificio tiende a producir el fenémeno “de chicoteo” con gran amplificacién de vibracién

en la punta.
Si h/H >1/5 Sih/H >1/5
al+a2/A>0.2 a1+a2/A>0.5
Zona de amplificacion
A de la vibracion
al a2 Zona de
H concentracion
h H de esfuerzos
v hL_ ]
%}

Figura 3.18 Reducciones bruscas de las dimensiones de la planta'’

La esbeltez excesiva de la construccion pude provocar problemas de volteo, de

inestabilidad y de transmision de cargas elevadas a la cimentacion y al subsuelo.

" Meli Roberto, Enrique Bazan, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-194
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Todos estos problemas se pueden manejar mediante analisis dindmicos refinados de la
estructura y cuidando de proporcionar una elevada rigidez lateral en la direccion mas

esbelta del edificio y de recurrir a una cimentacion rigida.
Separacion entre Edificios Adyacentes

Al ubicar la posicion exacta del edificio dentro del terreno correspondiente, es importante
guardar una separacion que sea suficiente con respecto a edificios adyacentes, para evitar
que los distintos cuerpos se golpeen al vibrar fuera de fase durante un sismo, ver figura
3.19. El dafio puede ser considerable cuando los pisos de los cuerpos adyacentes no
coinciden en las mismas alturas, de manera que durante la vibracion las losas de piso de un

edificio pueden golpear a media altura a las columnas del otro.

s1>2aH1 s2>2aH2
s>aH a= 0.012 terreno blando
a= 0.07terreno firme s
w (\32
Lindero con
H ( predio vecino H1 H2
4>‘s Hi
A) Separacion de colindancias A) Separacion de cuerpos del mismo conjunto

Figura 3.19 Separacion entre edificios adyacentes para evitar choques''

Diversas recomendaciones proponen una separacion minima entre edificios de un
centésimo de la altura del punto mas alto posible de contacto. Las Normas del RCDF
establecen un requisito mas estricto, especialmente en edificios sobre terreno blando donde

la rotacion de la base puede incrementar significativamente el desplazamiento en la punta

Para solucionar éste problema, se puede optar por rigidizar los edificios para limitar sus
movimientos laterales, ligarlos para que vibren en fase, o colocar ente ellos dispositivos que

amortigiien el impacto.

" Meli Roberto, Enrique Bazan, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-194
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3.2.3 Requisitos Basicos de Estructuracion

En términos generales, podemos establecer cuatro requisitos basicos para el sistema

estructural de edificios en zonas sismicas.

1.

El edificio debe de poseer una configuracion de elementos estructurales que le
confiera resistencia y rigidez a cargas laterales en cualquier direccion; esto se logra
generalmente, proporcionando sistemas resistentes en dos direcciones ortogonales.
La configuracion de los elementos estructurales debe permitir un flujo continuo,
regular y eficiente de las fuerzas sismicas desde el punto donde éstas se generan
hasta el terreno.

Hay que evitar las amplificaciones de las vibraciones, las concentraciones de
solicitaciones y las vibraciones torsionales que pueden producirse por distribucion
irregular de masas y rigideces en planta o elevacion.

Los sistemas estructurales deben disponer de redundancia y de capacidad de
deformaciones inelasticas que les permitan disipar la energia introducida por sismos
de excepcional intensidad, mediante elevado amortiguamiento inelastico y sin la

presencia de fallas fragiles locales y globales.

Algunos sistemas estructurales basicos de los cuales podemos echar mano al hacer la

estructuracion cualquier edificio son los siguientes:

Marco tridimensional
Marco rigidizado

Estructura tipo cajon

3.2.4 Ventajas y Limitaciones de los Sistemas Estructurales Basicos

Marco Rigidos

El marco tridimensional (figura 3.20) es un sistema muy convencional por la gran libertad

que permite en el uso del especio interno del edificio y por la poca obstruccion que las

secciones relativamente pequenas de la columnas imponen al uso de areas habituales.

Desde el punto de vista sismico su principal ventaja es su gran ductilidad y capacidad de
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disipacion de energia que se puede lograr con éste sistema. El mecanismo de falla que se

pretende propiciar en éste sistema es el llamado “viga débil-columna fuerte”.

e e e s

Marco tridimensional

Figura 3.20 Marco tridimensional'’

Dado que el comportamiento ante cargas laterales de un marco esta regido por las
deformaciones de flexion de sus vigas y columnas, el sistema presenta una resistencia y
rigidez a cargas laterales relativamente bajas, a menos que las secciones transversales de
estos elementos sean extraordinariamente robustas. Los edificios a base de marcos resultan
en general considerablemente flexibles y en ellos se vuelve critico el problema de mantener

los desplazamientos laterales dentro de los limites prescitos por las normas.

La gran flexibilidad de los edificios a base de marcos da lugar a que su periodo
fundamental resulte largo. Esto es favorable cuando el espectro de disefio tiene ordenadas
que se reducen fuertemente para periodos largos, como el que es tipico para edificios

desplantados en terreno firme.

En general la aplicacion de éste tipo de sistema se limita para la estructuracion de edificios

de altura baja a mediana.
Sistema Tipo Cajon

El arreglo tridimensional de muros de carga poco separados que caracteriza a éste sistema
estructural, da lugar a edificios de gran rigidez y resistencia a cargas laterales. Las

proporciones delos muros son en general tales que domina la falla de cortante sobre la de

" Meli Roberto, Enrique Bazan, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-194
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flexion y por lo tanto no se pueden esperar buenas caracteristicas de disipacion de energia

en el campo inelastico.

Sin embargo es factible para edificios de mediana altura el dimensionar los muros para que
rija en ellos la falla por flexion, resulta mas ventajoso aprovechar la gran capacidad de
carga de esto elementos y disefiar para fuerzas laterales elevadas que no consideran

reducciones importantes por comportamiento inelastico.

Generalmente la aplicacion de este sistema se recomienda para edificios de altura baja a
mediana, no por limitaciones estructurales sino por qué en edificios altos es dificil mantener
en todos los pisos la misma distribucion del espacio en areas pequefias y uniformes, tal

como lo requiere el sistema.
Marcos Rigidizados

Este tipo de sistema constituye uno de los mas eficientes para resistir las fuerzas sismicas;
mediante un atinada distribucion de elementos rigidizantes es posible mantener las ventajas
de la estructura a base de marcos en lo relativo a libertad de uso del espacio y a ductilidad,
a la vez que se obtiene una estructura con mucho mayor rigidez y resistencia ante cargas

laterales.

Sin embargo deben cuidarse algunos aspectos que puedan hacer que el comportamiento
sismico de estos sistemas sea inadecuado, debido a la extrema diferencia entre rigidez que
existe entre las zonas rigidizadas y el resto de la estructura; las fuerzas laterales se
concentran en dichas zonas y asi se transmiten a 4reas concentradas de la cimentacion.
Pueden producirse también solicitaciones excesivas en los elementos que conectan al resto

de la estructura con las zonas rigidizadas.

Por lo anterior hay que evitar en estos sistemas que se concentre la rigidez en un pequefio
nimero de elementos, y hay que procurar distribuir de manera uniforme en la planta de la

estructura en mayor numero posible de elementos rigidos.
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a) Con muros de rigidez

Figura 3.21 a) Con muros de rigidez'’

=< E e E . e . e

b) Con nucleos c) Con contravientos
Figura 3.22 b) Con niicleos'' Figura 3.23 c) Con contravientos''

" Meli Roberto, Enrique Bazan, 2010, Disefio Sismico de Edificios, México, Limusa, p. 147-194
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4.1 Criterios Generales de Disefio

El objetivo principal de las NTC para el Disefio por Sismo es obtener una seguridad
adecuada tal que, bajo el sismo méximo probable, no existan fallas estructurales mayores ni
pérdida de vidas, aunque pueden presentarse dafios que lleguen a afectar el funcionamiento
del edificio y requerir reparaciones importantes. Por lo que se considera que las estructuras
deberan calcularse para poder resistir un sismo de intensidad aproximadamente igual o
mayor de 8° en la escala Richter, “para esos 50 segundos que suceden cada 25 afos”
(Capitulo VI del disefio por sismo de la seguridad estructural de las construcciones

RCDF).
4.2 Condiciones de Analisis y Disefio

El Art. 165 del RCDF vy la seccion 1.2 de las NTC para el Disefio por Sismo especifican
que las estructuras se analizaran bajo la accion de dos componentes horizontales
ortogonales no simultaneos del movimiento del terreno. En el caso de estructuras que no
cumplan con las condiciones de regularidad, deben analizarse mediante modelos

tridimensionales. Las condiciones de anélisis y disefo se realizaran en base a:

1. Eleccion del tipo de analisis. En la seccion 2 de Normas Técnicas Complementarias
para Disefio por Sismo establecen las limitaciones en la eleccion del tipo de analisis,
seglin sean las caracteristicas de la estructura de que se trate, ésta podra analizarse
por sismo mediante el método simplificado, el método estatico o uno de los
dindmicos que se describen en los Capitulos 7 a 9 de las NTC para el Disefio por
Sismo.

2. Salvo el método simplificado de andlisis, se calcularan las fuerzas sismicas,
deformaciones y desplazamientos laterales de la estructura, incluyendo giros por
torsion y teniendo en cuenta los efectos de flexion de sus elementos y, cuando sean
significativos, los de fuerza cortante, fuerza axial y torsién de los elementos, asi
como los efectos geométricos de segundo orden, entendidos estos ultimos como los
que producen las fuerzas gravitacionales que actian en la estructura deformada por
la accion de dichas fuerzas y de las laterales.

3. En el analisis se tendrd en cuenta la contribucion de la rigidez de todo elemento,

estructural o no, que sea significativa.
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LATITUD

4. Se verificard que la estructura y su cimentacion no rebasen ningun estado limite de
falla o de servicio.

5. Para el disefio de todo muro, columna o contraviento que contribuya en mas del
35% a la resistencia en fuerza cortante, momento torsionante 0 momento de volteo
de un entrepiso dado, se adaptara a factores de resistencia 20% inferiores a los que

le corresponderan de acuerdo a la norma correspondiente.
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Figura 1.1 Zonificacion del DF para fines de disefio por sismo de las RCDF.
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4.3 Espectros para el Disefio Sismico

Cuando se aplique el andlisis dindmico modal que especifica el Capitulo 9 de las NTC para
el Disefio por Sismo, se adoptara como ordenada del espectro de aceleraciones para disefio

sismico, a, expresada como fraccion de la aceleracion de la gravedad, la que se estipula a

continuacion:
a=a,+ (c— aO)Tla; si T<T,
a=c siT, <T <T,
a = qc; si T >T), (3.1 NTCS 2004)
Doénde:
a= (%) (3.2 NTCS 2004)

Los parametros que intervienen en estas expresiones se obtienen de la tabla 3.1

Zona c a, Ta T, r
I 0.16 0.04 0.2 1.35 1.0
1 0.32 0.08 0.2 1.35 1.33
Ila 0.40 0.10 0.53 1.8 2.0
b 0.45 0.11 0.85 3.0 2.0
llc 0.40 0.10 1.25 4.2 2.0
ld 0.30 0.10 0.85 4.2 2.0

'periodo en segundos.

Donde T es el periodo natural de interés, T, T, y Ty, estan expresados en segundos. c se

denomina coeficiente sismico, y constituye el indice mas importante de la accidon sismica
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que emplea el RCDF tanto para el analisis estdtico como dinamico. Este coeficiente es una
cantidad adimensional que define la fuerza cortante horizontal que actia en la base de un

edificio como una fraccion del peso total del mismo, W.

Los valores de ¢, T,, T, y del exponente r dependen de en cual de las zonas del Distrito

Federal estipuladas en el capitulo 3 de la tabla 3.1 del RCDF, se encuentre el edificio.
En la siguiente tabla se describen dichas zonas:
Zona Descripcion

I Lomas Formada por rocas o suelos generalmente firmes que fueron depositados
fuera del ambiente lacustre, pero en los que pueden existir,
superficialmente o intercalados, depodsitos arenosos en estado suelto o
cohesivos relativamente blandos. Es frecuente la presencia de oquedades
en rocas y de cavernas o tineles excavados en suelos para explotar minas

de arena.

II Transicion Los depositos profundos se encuentran a 20m de profundidad o menos.
Constituida predominantemente por estratos arenosos y limo arcillosos
intercalados con capas de arcilla lacustre, el espesor de éstas es variable

entre decenas de centimetros y pocos metros.

IIl Lacustre  Integrada por potentes depdsitos de arcilla altamente compresible,
separados por capas arenosas con contenido diverso de limo o arcilla.
Estas capas arenosas son de consistencia firme a muy dura y de espesores
variables de centimetros a varios metros. Los depositos lacustres suelen
estar cubiertos superficialmente por suelos aluviales y rellenos artificiales,

el espesor de este conjunto puede ser superior a 50m.

El coeficiente sismico c¢ varia ademas en funcidon de la importancia de la construccion,
especificamente del grupo en que se clasifique al edificio, las edificaciones clasificadas
como el grupo B en el articulo 139 del reglamento se tomara ¢ igual a 0.16 en la zona I,
0.32en la I1 'y 0.40 en la III. Teniendo en cuenta que es mayor la seguridad que se requiere

para las construcciones en que las consecuencias de sus fallas son particularmente graves 6
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para aquellas que es vital que permanezcan funcionando después de un evento sismico

intenso, se incremente el coeficiente sismico en un 50 %.
Grupo Descripcion

Grupo A Construcciones cuya falla estructural podria causar un numero elevado de
muertes, pérdidas econémicas o culturales excepcionalmente altas, o que
constituyan un peligro significativo por contener sustancias toxicas o
explosivas, asi como construcciones cuyo funcionamiento es esencial a
raiz de una emergencia urbana, como hospitales y escuelas, estadios,
templos, salas de espectaculos y hoteles que tengas salas de reunién que
puede alojar a mas de 200 personas; gasolineras, deposito de sustancias
inflamables o toxicas, terminales de transporte, estaciones de bomberos,
subestaciones eléctricas, centrales telefonicas y de telecomunicaciones,
archivos y registros publicos de particular importancia a juicio del
Departamento, museos, monumentos y locales que alojen equipo

especialmente costoso.

Grupo B Construcciones comunes destinadas a viviendas, oficinas y locales
comerciales, hoteles construcciones comerciales e industriales no incluidas

en el grupo A, las que se dividen en:

Grupo B1 Construcciones de mas de 30 metros de altura o con mas de 6000m? de
area total construida, ubicadas en las zonas I y II segun se definen en el
articulo 175, y construcciones de mas de 15 m de altura o 3000m? de area

total construida en zona IIIL.

Grupo B2 Las demas de este grupo.
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4.4 Reduccion de Fuerzas Sismicas

Los reglamentos de construccion prescriben materiales y detalles constructivos tales que las
estructuras pueden incursionar en comportamiento inelastico y disipar la energia impartida
por un temblor fuerte mediante histéresis, esto permite reducir las fuerzas elasticas de
disefio sismico mediante factores que reflejan la capacidad del sistema estructural para
deformarse ineldsticamente ante fuerzas laterales alternantes sin perder su resistencia. En el
caso del RCDF, las fuerzas para analisis estatico y las obtenidas del analisis dindmico
modal se pueden reducir dividiéndolas entre el factor Q° que depende del factor de
comportamiento sismico Q, para estructuras que satisfacen las condiciones de regularidad

que fija la seccion 6 de las NTD para Disefio por Sismo. El cual se calculara como sigue.

Q =Q; si se desconoce T, 0si T = T,

Q=1+ Tl Q- 1); siT<T, (4.1 NTCS 2004)

T se tomara igual al periodo fundamental de vibracion de la estructura cuando se utilice el
método estatico, e igual al periodo natural de vibracion del modo que se considere cuando
se utilice el andlisis dindmico modal; Ta es un periodo caracteristico del espectro de disefio,

Q es el factor de comportamiento sismico.

4.5 Factor de Comportamiento Sismico

[3 2

El factor de comportamiento sismico * se adaptara a los valores especificados, segin

cumplan con los siguientes requisitos.
4.5.1 Requisitos para Q =4
Se usara Q = 4 cuando se cumplan los requisitos siguientes:

a) La resistencia en todos los entrepisos es suministrada exclusivamente por marcos no

contraventeados de acero, concreto reforzado o compuestos de los dos materiales, o
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bien por marcos contraventeados o con muros de concreto reforzado o de placa de
acero o compuestos de los dos materiales, en los que en cada entrepiso los marcos
son capaces de resistir, sin contar muros ni contravientos, cuando menos 50 por
ciento de la fuerza sismica actuante.

b) Si hay muros de mamposteria ligados a la estructura en la forma especificada en la
seccion 1.3.1, éstos se deben considerar en el andlisis, pero su contribucion a la
resistencia ante fuerzas laterales s6lo se tomara en cuenta si son de piezas macizas,
y los marcos, sean o no contraventeados, y los muros de concreto reforzado, de
placa de acero o compuestos de los dos materiales, son capaces de resistir al menos
80 % de las fuerzas laterales totales sin la contribucion de los muros de

mamposteria.

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

la seccion 1.3.1. El Gltimo entrepiso queda excluido de este requisito.

d) Los marcos y muros de concreto reforzado cumplen con los requisitos que fijan las

Normas correspondientes para marcos y muros ductiles.

e) Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos para marcos con ductilidad alta
que fijan las Normas correspondientes, o estdn provistos de contraventeo excéntrico

de acuerdo con las mismas Normas.

4.5.2 Requisitos para Q =3

Se usara Q= 3 cuando se satisfacen las condiciones del inciso 4.5.1b y 4.5.1d 6 4.5.1e y en
cualquier entrepiso dejan de satisfacerse las condiciones 4.5.1a 6 4.5.1c, pero la resistencia

en todos los entrepisos es suministrada por columnas de acero o de concreto reforzado con
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losas planas, por marcos rigidos de acero, por marcos de concreto reforzado, por muros de
concreto o de placa de acero o compuestos de los dos materiales, por combinaciones de
¢éstos y marcos o por diafragmas de madera. Las estructuras con losas planas y las de
madera deberan ademas satisfacer los requisitos que sobre el particular marcan las Normas
correspondientes. Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos para ductilidad alta
o estan provistos de contraventeo concéntrico ductil, de acuerdo con las Normas

correspondientes.

4.5.3 Requisitos para Q =2

Se usard Q= 2 cuando la resistencia a fuerzas laterales es suministrada por losas planas con
columnas de acero o de concreto reforzado, por marcos de acero con ductilidad reducida o
provistos de contraventeo con ductilidad normal, o de concreto reforzado que no cumplan
con los requisitos para ser considerados ductiles, o0 muros de concreto reforzado, de placa
de acero o compuestos de acero y concreto, que no cumplen en algiun entrepiso lo
especificado por las secciones 4.5.1 y 4.5.2 de este Capitulo, o por muros de mamposteria
de piezas macizas confinados por castillos, dalas, columnas o trabes de concreto reforzado

o de acero que satisfacen los requisitos de las Normas correspondientes.

También se usara Q= 2 cuando la resistencia es suministrada por elementos de concreto
prefabricado o presforzado, con las excepciones que sobre el particular marcan las Normas
correspondientes, o cuando se trate de estructuras de madera con las caracteristicas que se
indican en las Normas respectivas, o de algunas estructuras de acero que se indican en las

Normas correspondientes.

4.5.4 Requisitos para Q =1.5

Se usara Q= 1.5 cuando la resistencia a fuerzas laterales es suministrada en todos los
entrepisos por muros de mamposteria de piezas huecas, confinados o con refuerzo interior,

que satisfacen los requisitos de las Normas correspondientes, o por combinaciones de
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dichos muros con elementos como los descritos para los casos de las secciones 4.5.2 y
4.5.3, o por marcos y armaduras de madera, o por algunas estructuras de acero que se

indican en las Normas correspondientes.

4.5.5 Requisitos para Q =1

Se usara Q=1 en estructuras cuya resistencia a fuerzas laterales es suministrada al menos
parcialmente por elementos o materiales diferentes de los arriba especificados, a menos que
se haga un estudio que demuestre, a satisfaccion de la Administracion, que se puede
emplear un valor més alto que el que aqui se especifica; también en algunas estructuras de

acero que se indican en las Normas correspondientes.

En todos los casos se usard para toda la estructura, en la direccion de analisis, el valor

minimo de Q que corresponde a los diversos entrepisos de la estructura en dicha direccion.

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

segun sean las propiedades de ésta en dichas direcciones.

4.6 Condiciones de Regularidad
4.6.1 Estructura Regular
Para que una estructura pueda considerarse regular debe satisfacer los siguientes requisitos:

1) Su planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales por lo que
toca a masas, asi como a muros y otros elementos resistentes. Estos son, ademas,
sensiblemente paralelos a los ejes ortogonales principales del edificio.

2) Larelacion de su altura a la dimension menor de su base no pasa de 2.5.

3) Larelacion de largo a ancho de la base no excede de 2.5.

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

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

6) No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya dimension exceda de 20 por
ciento de la dimension en planta medida paralelamente a la abertura; las areas

huecas no ocasionan asimetrias significativas ni difieren en posicion de un piso a
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otro, y el area total de aberturas no excede en ningln nivel de 20 por ciento del area
de la planta.

7) El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse para disefo
sismico, no es mayor que 110 por ciento del correspondiente al piso inmediato
inferior ni, excepcion hecha del ultimo nivel de la construccion, es menor que 70

por ciento de dicho peso.

8) Ningun piso tiene un area, delimitada por los pafios exteriores de sus elementos
resistentes verticales, mayor que 110 por ciento de la del piso inmediato inferior ni
menor que 70 por ciento de ésta. Se exime de este ultimo requisito inicamente al
ultimo piso de la construccion. Ademas, el area de ningln entrepiso excede en mas
de 50 por ciento a la menor de los pisos inferiores.

9) Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en dos direcciones

sensiblemente ortogonales por diafragmas horizontales y por trabes o losas planas.

10) Ni la rigidez ni la resistencia al corte de ninglin entrepiso difieren en mas de 50 por
ciento de la del entrepiso inmediatamente inferior. El Gltimo entrepiso queda
excluido de este requisito.

11) En ningln entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente, es, excede
del diez por ciento de la dimension en planta de ese entrepiso medida paralelamente

a la excentricidad mencionada.

Toda estructura que no satisfaga uno o mas requisitos mencionados anteriormente, sera
considerado irregular. Serd considerada fuertemente irregular una estructura cuya
excentricidad torsional eg calculada exceda en algun entrepiso de 20% de la dimensién en
planta de ese entrepiso, medida paralelamente a la excentricidad mencionada. La rigidez o
la resistencia al corte de algin entrepiso exceden en mas de 100% a la del piso

inmediatamente inferior.
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4.6.2 Correccion por Irregularidad

El factor de reduccion Q se multiplicard por 0.9 cuando no se cumpla con uno de los
requisitos de regularidad mencionados anteriormente, por 0.8 cuando no cumpla con dos o

mas de dichos requisitos y por 0.7 cuando la estructura sea fuertemente irregular.

4.7 Método Estético Simplificado
El método simplificado a que se refiere el Capitulo 7 de las NTC para Disefio por Sismo,
sera aplicable al andlisis de edificios que cumplan simultineamente los siguientes

requisitos:

a) En cada planta, al menos el 75 por ciento de las cargas verticales estaran soportadas por
muros ligados entre si mediante losas monoliticas u otros sistemas de piso suficientemente
resistentes y rigidos al corte. Dichos muros tendran distribucion sensiblemente simétrica
con respecto a dos ejes ortogonales y deberdn satisfacer las condiciones que establecen las
Normas correspondientes. Para que la distribucion de muros pueda considerarse
sensiblemente simétrica, se debera cumplir en dos direcciones ortogonales, que la
excentricidad torsional calculada estaticamente, es, no exceda del diez por ciento de la
dimension en planta del edificio medida paralelamente a dicha excentricidad, b. La
excentricidad torsional es podra estimarse como el cociente del valor absoluto de la suma
algebraica del momento de las areas efectivas de los muros, con respecto al centro de
cortante del entrepiso, entre el area total de los muros orientados en la direccion de analisis.
El area efectiva es el producto del area bruta de la seccion transversal del muro y del factor

FAE, que est4 dado por

Fup=1; si- <133

L\? .H
Fpp = (1.33 E) : siZ > 133 (NTC-SISMO- 2004)

donde H es la altura del entrepiso y L la longitud del muro.

Los muros a que se refiere este parrafo podran ser de mamposteria, concreto reforzado,

placa de acero, compuestos de estos dos Ultimos materiales, o de madera; en este ultimo
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caso estaran arriostrados con diagonales. Los muros deberan satisfacer las condiciones que

establecen las Normas correspondientes.

b) La relacion entre longitud y ancho de la planta del edificio no excedera de 2.0, a menos
que para fines de andlisis sismico se pueda suponer dividida dicha planta en tramos
independientes cuya relacion entre longitud y ancho satisfaga esta restriccion y las que se

fijan en el inciso anterior, y cada tramo resista segln el criterio que marca el Capitulo 7.

¢) La relacion entre la altura y la dimension minima de la base del edificio no excedera de

1.5 y la altura del edificio no serd mayor de 13 m.

Este método permite ignorar los efectos de flexion y los de la torsion sismica, asi como
concentrar la atencion en la revision de la fuerza cortante. Dicha revision se basa en la
hipotesis de que la suma de las resistencias de todos los muros alineados es la direccion del
analisis. Para considerar que, los muros muy cortos, y por tanto muy flexibles, pueden no
alcanzar su resistencia antes de que los muros mas rigidos pierdan su capacidad, su
contribucion se afecta por un factor reductivo que depende de las dimensiones del muro en

su propio plano.

Para el calculo de la fuerza cortante en cada entrepiso se siguen los mismos principios del
método estatico, con la simplificacion de que los efectos del periodo de vibracion y de la
reduccion de los factores de comportamiento sismico se han incorporado en los coeficientes
sismicos, los cuales se multiplican directamente por el peso total para obtener asi las fuerza

cortante basal.

Al aplicar el método simplificado se omitiran los desplazamientos horizontales, torsiones, y
momentos de volteo, y se verifica inicamente que en cada piso la suma de las resistencias
al corte de los muros de carga, proyectadas en la direccion en que se considera la
aceleracion, sea cuando menos igual a la fuerza contante total que obre en dicho piso, pero
empleando los coeficientes sismicos reducidos que se indican en la tabla 4.1 para
construcciones del grupo B, tratandose de las construcciones clasificadas en el grupo A,

dichos coeficientes se multiplican por 1.5.
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Tipo de muro Altura de la construccion Zona I Zona Il y III
Muros de piezas macizas o menor de 4 m 0.07 0.13
diafragmas de  madera entre 4y 7m 0.08 0.16
contrachapada entre 7y 13 m 0.08 0.19
Muros de piezas huecas o menor de 4 m 0.1 0.15
diafragmas de duelas de entre 4y 7m 0.11 0.19
madera*® entre 7y 13 m 0.11 0.23

Tabla 7.1 Coeficientes sismicos reducidos para el método simplificado, correspondientes a

estructuras del grupo B.

4.8 Método de Analisis Sismico Estatico

Este método se basa en la determinacion de las fuerzas laterales a partir de la fuerza de
inercia que se induce en un sistema equivalente de un grado de libertad, para después
distribuir esta fuerza cortante en fuerzas concentradas a diferentes alturas de la estructura,
obtenidas suponiendo que ésta va a vibrar esencialmente en su primer modo natural. El
RCDF acepta el uso de éste método en estructuras regulares de altura no mayor de 30
metros y estructuras irregulares de altura no mayor que 20 m. En la zona I se incrementan
los limites mencionados a 40 m y 30 m, respectivamente. Debe, sin embargo, evitarse su
uso en estructuras de geometria muy irregular o distribuciones no uniformes de masas o

rigideces.

Para la  aplicacion de este andlisis sismico estatico, se consideran las siguientes
caracteristicas del edificio.

A) Caracteristicas de la Estructura

4 Ntmeros de niveles: 5 niveles

4 Descripcion.

4 Altura entre ejes: El ler entrepiso serd 4m, el resto de 3.5 m.
4 Altura total: 18 m.

4 Longitud direcciony:  16.8 m

4 Longitud direccion x: 16 m

& Area de la planta: 268.8 m2

4 Tipo de cimentacion. Zapatas corridas
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4 Uso de proyecto.
4 Tipo de estructura:
4 Columnas:

& Trabes:

Oficinas
Grupo B
40 x 60 cm.
25 x50 cm.

(Art. 139, RDF)

& Resistencia del concreto F'c = 250 kg/m?

B) Configuracion Arquitectonica.

©
®
o

4m
t

6,4m

Andlisis de cargas en losas: Para cada tipo de losa habrd un andlisis de cargas.

Losa de azotea

Peso 5
Concepto Espesor (m) Volumétrico(t/n?) ton/ny
1.- Enladrillado 0.02 1.5 0.030
2.- Mortero, cemento, arena 0.02 2.1 0.042
3.- Impermeabilizante. 0.005
4.- Concreto Reforzado. 0.12 2.4 0.288
5.- Falso Plafon. - - 0.040
N.T.C Acc y criterios inciso 5.1.2 Carga Muerta= 0.04 ton/m? 0.040
Carga Viva Wcv (Azotea con < 5%)= 0.1 ton/m? 0.100
Wu= 0.55

Losa de entrepiso
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Concepto Espesor (m) Vo hnnlgte;:o () ton/m?
1.- Loseta - - 0.010
2.- Mortero, cemento, arena 0.02 2.1 0.042
3.- Concreto Reforzado 0.12 2.4 0.288
4.- Caseton de espuma de Polietiler 0.2 0.01 0.002
5.- Falso Plafon e instalaciones - - 0.040
N.T.C Acc y criterios inciso 5.1.2 Carga Muerta= 0.04 ton/m? 0.040
Uso Oficinas=0.250 kg/m? 0.250
Wu=| 0.672
e [Losa de entrepiso (bafio)
Concepto Espesor (m) Vo hnnleZZ::o () ton/m?
1.- Loseta - - 0.010
2.- Capa de Transicion tezontle 0.1 1.6 0.160
3.- Concreto Reforzado 0.12 2.4 0.288
4.- Caseton de espuma de Polietiler 0.2 0.01 0.002
5.- Falso Plafon e instalaciones - - 0.040
N.T.C Acc y criterios inciso 5.1.2 Carga Muerta= 0.04 ton/m? 0.040
Uso Oficinas=0.250 kg/m? 0.250
Wu=| 0.790
En la siguiente tabla tenemos el resumen del peso de losa multiplicada por su
correspondiente area.
Concepto Peso (t/m2) | Ancho (m) | Largo (m) | Peso (t)
0.55 13.6 16 120
Losa de azotea
0.55 3.2 6.4 11.2
Suma= 131
Losa de entrepiso 0.672 13.6 16 146
Losa de entrepiso bafio 0.79 3.2 6.4 16

Andlisis de cargas en muros: para cada muro estructural tendrd un analisis de cargas.
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e Muro exterior e interior.

Muro de Baio Exterior e Interior

Elemento Espesor |Peso Volumetrico Ton/nt Croquis
m ton/m’
Muro de tabique recocido 0.12 1.60 0.19 ]
Yeso 0.02 1.50 0.03 Aplanado | Ao
Aplanado cemento-arena 0.02 2.10 0.04 cemento-arena | == Zem
Aznilejo - - 0.02
Sumatoria= 0.28 W
e Muro interior.
Muro Exterior
E p tri .
Elemento spesor |Peso - Voluetrico Ton/n? Croquis
m ton/m?
Muro de tabique recocido 0.12 1.60 0.19
YGSO 002 1 50 003 Aplanado | L Yeso 2ecm
Aplanado cemento-arena 0.02 2.10 0.04 o
Sumatoria= 0.26
umatoria i

Una vez realizado el analisis de cargas para cada tipo de muro, se calcula el peso de

cada muro de la planta estructural, como se muestra a continuacion en la tabla 4.1 y

4.2.
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Tabla 4.1 Calculo de Pesos de Muros del Nivel 1

Muro Peso (t/n?) | Longitud (m) | Altura(m) | CM (t)
MI 0.28 6.56 7.32
M2 0.28 3.04 3.39
M3 0.28 3.04 3.39
M4 0.28 10.02 11.18
M5 0.26 4.96 5.24
M6 0.26 0.63 0.67
M7 0.26 2.84 3.00
M8 0.26 2.31 2.44
M9 0.26 7.99 8.44
M10 0.26 4.80 5.07
Ml11 0.26 5.23 5.52
M12 0.26 4.44 4.00 4.69
M13 0.26 4.44 4.69
M14 0.26 5.70 6.02
M15 0.26 5.93 6.26
M16 0.26 5.38 5.68
M17 0.26 2.84 3.00
M18 0.26 2.84 3.00
M19 0.26 5.39 5.69
M20 0.26 1.15 1.21
M21 0.26 241 2.54
M22 0.26 241 2.54
M23 0.26 1.23 1.30

Sumatoria =| 102.29
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Tabla 4.2 Calculo de Pesos de Muros del Nivel 2,34y 5

Muro Peso (tn/m?) | Longitud (m) | Altura (m) | CM (¢)
M1 0.28 6.56 6.41
M2 0.28 3.04 2.97
M3 0.28 3.04 2.97
M4 0.28 10.02 9.78
M5 0.26 4.96 4.58
M6 0.26 0.63 0.58
M7 0.26 2.84 2.62
M8 0.26 2.31 2.13
M9 0.26 7.99 7.38
M10 0.26 4.80 4.44
Ml11 0.26 5.23 4.83
M12 0.26 4.44 4.10
M13 0.26 4.44 3.50 4.10
M14 0.26 5.70 5.27
M15 0.26 5.93 5.48
M16 0.26 5.38 4.97
M17 0.26 2.84 2.62
M18 0.26 2.84 2.62
M19 0.26 5.39 4.98
M20 0.26 1.15 1.06
M21 0.26 2.41 2.23
M22 0.26 2.41 2.23
M23 0.26 1.23 1.14
M24 0.26 1.54 1.42
M25 0.26 1.7 1.57
Sumatoria = 92.49

Muro NO Estructural

Muro Estructural
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Tabla 4.3 Resumen Cargas Muertas de Muros Estructurales y No Estructurales.

Altura Carga muerta
Concepto
(m) ®
Muro Estructural 35 77.53
Muro no Estructural ' 14.95
Muro Estructural 88.6
4
Muro no Estructural 13.69
e (Columnas.
COLUMNAS
Espesor Peso .
Elemento . t/m Croquis
(m) Volumétrico
Concreto Reforzado - 2.4 0.58 COLUM NA [?E 40‘)(60
Aplanado Yeso 0.02 1.5 0.03 L 6(Tm
Total 0.61 40 cm
e Trabes.
TRABES
Espesor Peso .
Elemento o t/m Croquis
(m) Volumétrico
Concreto Reforzado - 24 0.30 TRAB EDE 25%X50
Aplanado Yeso 0.02 1.5 0.03 50;“‘
Total 0.33 25 cm

Procedemos a realizar a calcular el peso de las trabes como de las columnas.

Altura Peso Longitud , Carga Muerta
Concepto Num.
(m) (t/m) (m) Columnas ()
35 Columna 0.61 18 38.43
Trabe 0.33 114.2 37.69
4 Columna 0.61 18 43.92
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Con los sistemas constructivos establecidos anteriormente obtenemos los pesos totales por
entrepiso:
Entrepiso 5: Peso de losa de azotea + Peso muros estructurales al 50% + Peso de

columnas al 50% + Peso de trabes = 131 + (77.53/2) + (38.43/2) + 37.69 = 227 t.

Para el entrepiso 2,3 y 4 sera: Peso de losa de entrepiso + Peso de losa de bafo
entrepiso + Peso muros estructurales + Peso de muros no estructurales + Peso de columnas

+ Peso de trabes = 146 + 16 + 77.53 + 14.95 + 38.43 + 37.69 = 331 t.

Para el entrepiso 1: Peso de losa de entrepiso + Peso de losa de bafio entrepiso + Peso
muros estructurales al 50% de ambos niveles + Peso de muros no estructurales + Peso de
columnas al 50% de ambos niveles + peso de trabes = 146 + 16 + (77.53/2) + 14.95 +
(88.60/2) +(38.43/2) + 37.69 + (43.92/2) =339 t.

Como resumen tenemos la siguiente tabla los pesos totales por entrepiso.

Tabla 4.4 Pesos por Nivel
N5 227 Ton
N4 331 Ton
N3 331 Ton
N2 331 Ton
N1 339 Ton

C) Caracteristicas de la zona
4 Clasificacion del suelo: lacustre, integrada por depésitos de arcilla

altamente comprensible, por capas arenosas con contenido de limo y

arcilla.
4 Ubicacion coordenadas: latitud 19° 29, longitud de - 99° 10’
4 Zona: IIc
4 Coeficiente sismico c: 0.40

4 Factor de ductilidad Q: 2
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4.8.1 Condiciones de Regularidad

A continuacion se presenta la evaluacion del analisis de las condiciones de regularidad de
nuestro edificio de 5 niveles, que nos permitirdn considerar una estructuraciéon mas
eficiente para resistir las acciones sismicas. Dicha estructuracion se recomienda que sea

regular cumpliendo los siguientes requisitos.

REQUISITO DE OPERACIONES Y (CUMPLE en | ;CUMPLE
REGULARIDAD OBSERVACIONES XX? en YY?

1. Planta simétrica por lo
La excentricidad afecta el
que toca a forma y ) NO SI
o comportamiento en XX
rigideces.

2. Relacién en alzado
18/16 =1.125<2.5

altura/dimension menor < SI SI
(CUMPLE)
2.5
3. Relacion en planta 16.8/16=1.05 <2.5
SI SI

largo/ancho < 2.5
(CUMPLE)

en XX: NO TIENE

4. La planta no tiene en YY: 6.4/16=0.40 > 0.20

entrantes ni salientes > 0.20 (AFECTA EL NO SI
COMPORTAMIENTO
EN XX)
5. En cada nivel el piso o
SE CUMPLE SI SI

techo es rigido y resistente.
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6. No hay aberturas de mas

del 20% de la dimension

Direccidon X-X:

3.2/16.8=0.19 < 0.20

(OK, Afecta el

correspondiente.
comportamiento YY)
NO SI
Direccion Y-Y:
6.4/16=0.4 > 0.20
(MAL, Afecta el
comportamiento xx)
7. El peso de cada nivel Pi:
SE CUMPLE (EL PESO
Pi-1 <110% DE LOS PISOS 4,3,2,1 ES SI SI
SIMILAR)
(excepto en azotea)
8. El area Ai de cada nivel:
0.7Ai-1 <Ai<1.1Ai-1 SE CUMPLE SI SI
(excepto azotea)
9. Todas las columnas estan
restringidas lateralmente por SE CUMPLE SI SI
el sistema de piso.
10. Larigidez y la
SE CUMPLE SI SI

resistencia al corte de

ningun piso no difieren en
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mas del 50% de las del piso

inferior

11. En ningtn entrepiso la
excentricidad torsional es

excede del 10% de la

SE CUMPLE

dimension en planta.

SI

SI

CONCLUSIONES

Cantidad de requisitos que no cumple la estructura:

En direccion X: 2 ( se multiplicara Q por 0.8)
En direccion Y: 0 ( se multiplicara Q por 1.0)

Coeficiente sismico de la Zona Illc: c¢= 0.40.

Factor de comportamiento sismico sin afectar por irregularidad Q =2.0

Factor de comportamiento sismico reducido por irregularidad QX =2.0x 0.8=1.6

Factor de comportamiento sismico reducido por irregularidad QY =2.0x 1.0=2.0

4.8.2 Calculo de Coordenadas al Centro de Masas de Cada Piso

Se define como centro de masas al lugar, a nivel de cada piso, en el cual se suponen
concentradas las fuerzas de dicho piso. En caso de que las cargas se apliquen
uniformemente, este centro se ubicara en el centroide de areas de la planta de la estructura.
En cambio, en el caso de distribucién no uniforme de areas (como en el caso en que las

cargas vivas no son uniformes, en el caso de destino diferente para distintas zonas de un

piso), debera ubicarse el centro de gravedad de las cargas del piso.
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Tabla 4.5 Centro de Carga de Muros  Entrepiso |
Concepto | Wm(t/m?) Coordenadas Longitud(m) | Alura (m) wi=H*L*Wm WiXi WiYi
Xi(m) Yi(m)

Ml 0.28 8.00 16.00 6.56 4.00 7.32 58.57 117.14
M2 0.28 4.80 15.16 3.04 4.00 3.39 16.28 51.43
M3 0.28 11.20 15.16 3.04 4.00 3.39 38.00 51.43
M4 0.28 5.06 13.60 10.02 4.00 11.18 56.58 152.08
M5 0.26 13.56 13.60 4.96 4.00 5.24 71.02 71.23
M6 0.26 0.00 13.20 0.63 4.00 0.67 0.00 8.78
M7 0.26 8.00 12.10 2.84 4.00 3.00 23.99 36.29
M8 0.26 0.00 9.45 2.31 4.00 2.44 0.00 23.05
M9 0.26 4.12 9.60 7.99 4.00 8.44 34.76 81.00
M10 0.26 13.48 9.60 4.80 4.00 5.07 68.33 48.66
Mil1 0.26 16.00 10.91 5.23 4.00 5.52 88.37 60.25
Mi2 0.26 5.70 7.30 4.44 4.00 4.69 26.73 34.23
M13 0.26 11.20 7.30 4.44 4.00 4.69 52.51 34.23
M14 0.26 2.96 4.00 5.70 4.00 6.02 17.82 24.08
M15 0.26 12.92 4.00 5.93 4.00 6.26 80.91 25.05
MI16 0.26 0.00 2.65 5.38 4.00 5.68 0.00 15.06
M17 0.26 5.70 1.54 2.84 4.00 3.00 17.09 4.62
M18 0.26 10.10 1.54 2.84 4.00 3.00 30.29 4.62
M19 0.26 16.00 2.65 5.39 4.00 5.69 90.98 15.07
M20 0.26 0.74 0.00 1.15 4.00 1.21 0.90 0.00
M21 0.26 5.70 0.00 2.41 4.00 2.54 14.51 0.00
M22 0.26 10.10 0.00 241 4.00 2.54 25.70 0.00
M23 0.26 15.27 0.00 1.23 4.00 1.30 19.83 0.00
Sumatoria= 102.29 833.18 858.29

Xcm = Y WiX; — 833.18 —815m y Yem = YWY — 858.29 —839m

Y Wi 102.29 Y Wi 102.29
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Tabla 4.6 Centro Carga de Muros Entrepiso 2,3,4,5
Concepto | Wm(m?) Xi(cnf)"rde”ad:;is(m) Longitud(m) | Altura (m) wi=H*L*Wm WiXi Wivi
Ml 0.28 8.00 16.00 6.56 3.50 6.41 51.25 102.49
M2 0.28 4.80 15.16 3.04 3.50 2.97 14.25 45.00
M3 0.28 11.20 15.16 3.04 3.50 2.97 33.25 45.00
M4 0.28 5.06 13.60 10.02 3.50 9.78 49.51 133.07
M5 0.26 13.56 13.60 4.96 3.50 4.58 62.15 62.33
M6 0.26 0.00 13.20 0.63 3.50 0.58 0.00 7.68
M7 0.26 8.00 12.10 2.84 3.50 2.62 20.99 31.75
M8 0.26 0.00 9.45 2.31 3.50 2.13 0.00 20.17
M9 0.26 4.12 9.60 7.99 3.50 7.38 30.42 70.87
M10 0.26 13.48 9.60 4.80 3.50 4.44 59.79 42.58
Mil1 0.26 16.00 10.91 5.23 3.50 4.83 77.32 52.72
Mi12 0.26 5.70 7.30 4.44 3.50 4.10 23.38 29.95
M13 0.26 11.20 7.30 4.44 3.50 4.10 45.95 29.95
M14 0.26 2.96 4.00 5.70 3.50 5.27 15.59 21.07
M15 0.26 12.92 4.00 5.93 3.50 5.48 70.79 21.92
Mi16 0.26 0.00 2.65 5.38 3.50 4.97 0.00 13.17
M17 0.26 5.70 1.54 2.84 3.50 2.62 14.96 4.04
M18 0.26 10.10 1.54 2.84 3.50 2.62 26.50 4.04
M19 0.26 16.00 2.65 5.39 3.50 4.98 79.61 13.19
M20 0.26 0.74 0.00 1.15 3.50 1.06 0.79 0.00
M21 0.26 5.70 0.00 241 3.50 2.23 12.69 0.00
M22 0.26 10.10 0.00 241 3.50 2.23 22.49 0.00
M23 0.26 15.27 0.00 1.23 3.50 1.14 17.35 0.00
M24 0.26 6.55 2.84 1.54 3.50 1.42 9.32 4.04
M25 0.26 9.17 2.84 1.70 3.50 1.57 14.40 4.46
Sumatoria= 92.49 752.76 759.51
YWiX; 75276 YW;¥;  759.51

Xem = =8.14m y Yem = =8.21m

YW; 9249 YW; 9249

Debido a las caracteristicas de los niveles no varian la tabla 4.5 se muestra los centros de

masas de los niveles correspondientes del edificio:

Tabla 4.7 Centro de Masas por Nivel
NIVEL Xi (m) Yi (m)
5 8.14 8.21
4 8.14 8.21
3 8.14 8.21
2 8.14 8.21
1 8.15 8.39

4.8.3 Calculo de Centro de Cortante CV

El centro de cortante CV, es el punto entre dos niveles consecutivos, es decir, en el
entrepiso que es la posicion resultante de la fuerza de inercia del sismo que toma en cuenta

la influencia de los centros de carga de los niveles superiores.
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Centro de Gravedad Nivel 1

Concepto Wi(t) Xi(m) Yi(m) WiXi(t*m) | WiYi(t*m)
1/2 Muros Estructurales Entrepiso 1 44.30 8.15 8.39 360.85 371.73
1/2 Muros Estructurales Entrepiso 2 38.76 8.14 8.21 315.47 318.30
Muros No Estructurales Entrepiso 2 14.95 8.14 8.21 121.67 122.76
Losa de entrepiso Nivel 1 146.00 8.08 6.88 1179.68 1004.48
Losa de entrepiso Bafio Nivel 1 16.00 8.08 15.36 129.28 245.76
Trabes Nivel 1 37.69 8.01 7.68 301.95 289.41
1/2 Columnas Entrepiso 2 21.82 7.96 7.85 173.70 171.18
1/2 Columnas Entrepiso 1 21.82 7.96 7.85 173.70 171.18

Sumatoria=| 341.33 2756.30 2694.80
donde:

X _XWX; 275630
M~ yw, = 341.33

= 8.08

o YWY, 269480
M7 S w, = 34133

=7.90

Siguiendo la misma metodologia se obtienen los centros de cargas de los niveles restantes,

el cual se observa en la siguiente tabla.

Calculo del Centro de Carga
Nivel xm(m) | ym(m)
1 8.08 7.90
2 8.07 7.87
3 8.07 7.87
4 8.07 7.87
5 8.07 7.32

4.8.4 Valuacion de Fuerzas Sismicas sin Estimar el Periodo Fundamental del Edificio

En el primer parrafo de la seccion 8 de las NTDS, las fuerzas cortantes sismicas a
diferentes niveles de una estructura pueden ser evaluadas suponiendo un conjunto de
fuerzas horizontales actuando sobre cada uno de los puntos donde se supongan
concentradas las masas. Cada una de estas fuerzas se tomara igual al peso de la masa que
corresponde, multiplicado por un coeficiente proporcional a h, siendo h la altura de la masa

en cuestion sobre el desplante (o nivel a partir del cual las deformaciones estructurales
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pueden ser apreciables). De acuerdo con este requisito, la fuerza lateral que actta en el i-

ésimo nivel. Fi. Se calculara con la ecuacion 8.1 del NTDS.

F; = = W;h;

(8.1 NTCS 2004)

Donde:
W; = peso de la i-ésima masa y

h; = altura de la i-ésima masa sobre el desplante.

Fuerzas de Inercia y Cortante en Direccion X
Nivel Entrepiso Hi (m) Wi(t) | WiHi (t*m) Fi(t) Vi(t)
5 18 227 4086 97
5 97
4 14.5 331 4800 114
4 211
3 11 331 3641 87
3 298
2 7.5 331 2483 59
2 357
1 4 339 1356 32
1 389
c= 0.4 1559 16366
Q= 1.6
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Fuerzas de Inercia y Cortante en Direccion Y
Nivel Entrepiso Hi (m) Wi(t) | WiHi (t*m) Fi(t) Vi(t)
5 18 227 4086 78
5 78
4 14.5 331 4800 91
4 169
3 11 331 3641 69
3 238
2 7.5 331 2483 47
2 285
1 4 339 1356 26
1 311
c= 0.4 1559 16366
Q= 2

Tabla 4.8 Calculo del fuerzas sismicas y cortantes en cada nivel en ambas direcciones.
donde:

Coeficiente sismico de la Zona Illc: c= 0.40.

Factor de comportamiento sismico sin afectar por las condiciones de irregularidad Q =2.0
Factor de comportamiento sismico reducido por irregularidad QX =2.0x0.8=1.6

Factor de comportamiento sismico reducido por irregularidad QY =2.0x 1.0=2.0

Posteriormente se debe ubicar una nueva posicion de las fuerzas sismicas en la planta de
cada nivel. Siendo el piso (formado por un diafragma de concreto y trabes que lo rigidizan)
muy rigido en su plano, podrad considerarse la resultante de las fuerzas cuya magnitud se
obtuvo mediante la expresion (8.1 NTCS 2004) aplicada en el centro de masas del piso en

cuestion.
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Centro de Gravedad o de Cargas en la Direccion X

Nivel Entrepiso Fi Vix yi Fiyi Y FiYi yv

5 97 7.32 710.04 710.04 7.32
5 97

4 114 7.87 897.18 1607.22 7.62
4 211

3 87 7.87 684.69 2291.91 7.69
3 298

2 59 7.87 464.33 2756.24 7.72
2 357

1 32 7.90 252.8 3009.04 7.74
1 389

Centro de Gravedad o de Cargas en la Direccion Y

Nivel Entrepiso Fi Viy Xi Fixi > Fixi XV

5 78 8.07 629.46 629.46 8.07
5 78

4 91 8.07 734.37 1363.83 8.07
4 169

3 69 8.07 556.83 1920.66 8.07
3 238

2 47 8.07 379.29 2299.95 8.07
2 285

1 26 8.08 210.08 2510.03 8.07
1 311

4.8.5 Estimacion del Periodo Fundamental del Edificio

De acuerdo a las NTC para Disefio por Sismo, en su seccion 8.2, es permitido utilizar
fuerzas cortantes reducidas, siempre y cuando se tome en cuenta el valor aproximado del
periodo fundamental de vibracion del edificio en cuestion, calculado con la siguiente

expresion:

(8.2 NTCDS)

Siguiendo con el procedimiento y la aplicacion de la expresion anterior tenemos los datos

correspondientes a cada direccion en la tabla 4.3.
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Tabla 4.3 Estimacion del periodo fundamental del edificio en “X” y “Y™.

Direccion X
Nivel | Wi Fxop Vi po Kio o VIKEGd Fidi
(ton) | (ton) | (ton) [(ton/cm)| (cm) (cm)
5 227 1 97.00 | 97.00 151 0.642 | 9.054 | 18608.3 878.24
4 331 [114.31]211.00 | 129 1.636 | 8.412 | 23422.1 961.54
3 331 | 87.00 | 298.00 | 129 2.310 | 6.776 | 15197.6 589.51
2 331 | 59.00 | 357.00 | 139 2.568 | 4.466 6601.8 263.49
1 339 [ 32.00 | 389.00 | 205 1.898 | 1.898 1221.2 60.74
Suma | 1559 65051.1 2753.52
Tx= 0.978 seg
Direccion Y
Nivel Wi | Fy Vy Ki ViKi di Wid# Fidi
(ton) | (ton) | (ton) [(ton/cm)| (cm) (cm)
5 227 | 78 | 78.00 188 0.415 | 5.880 7848.4 457.76
4 331 91 1169.00| 162 1.043 | 5.465 9885.7 499.74
3 331 69 |238.00] 162 1.469 | 4.422 6472.4 306.76
2 331 47 1285.00| 172 1.657 | 2.953 2886.4 139.67
1 339 | 26 |311.00| 240 1.296 | 1.296 569.4 33.48
Suma | 1559 27662.3 1437.42
Ty= 0.882 seg

Siguiendo las condiciones que marcan las NTC para Disefio por Sismo, tenemos que:

Considerando que la zona en la que se desplantara el edificio es Illc, los valores correspondientes a

ella son:

SiT < Ty; No hay reducciéon de fuerzas

a
SiT >T,; F;=W(kihy + kzh%)@

Zona

C

Gg

Tt

7

ITlc

0.4

0.1

1.25

4.2

Tabla 4.8 Valores de los parametros para calcular los espectros de aceleraciones.
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Al comparar el periodo fundamental del edificio en ambas direcciones con el periodo Tb, tenemos

que:
T, = 0.934 seg < 4.2seg
T, = 0.844 seg < 4.2seg
Por lo cual, no hay reduccion de fuerzas cortantes.
4.8.6 Calculo del Centro de Torsion

El centro de torsion es aquel, por el cual pasa la resultante de las reacciones que se generan en el

edificio.

Tabla 4.9 Centro de torsion

Entrepiso 5
Eje R Jx Vi R jxYi Yie R}'x Yir R jx }}2: Cd Cr
1 35 0.0 0.0 -7.53 -263.50 1983.73 0.232 -0.02412
2 35 4.0 140.0 -3.53 -123.50 435.76 0.232 -0.01131
3 35 9.6 336.0 2.07 72.50 150.19 0.232 0.00664
4 35 13.6 476.0 6.07 212.50 1290.22 0.232 0.01945
5 11 16.8 184.8 9.27 101.99 945.57 0.073 0.00934
Sumatoria 151 1136.8 4805.47 1.00 0.00000
Xe= 7.53
Eje Riy i Ry % Xje By %t Rz 3"}'2r Cd e
A 39 0.0 - - 8.00 |- 312.00 | 2496.00 0.207 -0.02856
B 55 4.8 264.0 -3.20 - 176.00 563.20 0.293 -0.01611
C 55 11.2 616.0 3.20 176.00 [ 563.20 0.293 0.01611
D 39 16.0 624.0 8.00 312.00 [ 2496.00 0.207 0.02856
Sumatoria 188 1,504.0 - 6118.40 1.00 0.00000
Ye = 8.00
R.. R;. R vie Ry Vi
R.= Z{R}-x Vie+ Ry %) 20923.868 €a = E;?}-x °F g}_ = TR, °"R, T
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Entrepiso 3,4
Eje R Jx i R jx ¥j Yijr R jx Vit R jx }"_;r Cg Ce
1 30 0.0 0.0 -7.50 -224.93 1686.45 0.233 -0.02394
2 30 4.0 120.0 -3.5 -104.93 367.01 0.233 -0.01117
3 30 9.6 288.0 2.1 63.07 132.59 0.233 0.00671
4 30 13.6 408.0 6.1 183.07 1117.15 0.233 0.01948
5 9 16.8 151.2 9.3 83.72 778.30 0.070 0.00891
Sumatoria 129 967.2 4082.01 1.00 0.00
Xe= 7.50
Eje Ry Aj Ry % Aje Ry %e Ry ¥je Ca Cr
A 34 0.0 - - 8.00 |- 272.00 | 2176.00 0.21 -0.02895
B 47 4.8 225.6 -3.2 - 15040 | 481.28 0.29 -0.01601
C 47 11.2 526.4 3.2 150.40 | 481.28 0.29 0.01601
D 34 16.0 544.0 8.0 272.00 | 2176.00 0.21 0.02895
Sumatoria 162 1,296 5314.56 1.00 0.0000
Ye = 8.00
R;. - Bl v Roo v
Re= ) (Rt + Ry 22) =9396.57 “=Fr.°TR." G % o % -
Entrepiso 2.
Eje R jx Y R jx ¥j Yie R jx Vie R}'x }"}ff Cd Cr
1 32 0.0 0.0 -7.59 -242.92 1844.12 0.23 -0.02404
2 32 4.0 128.0 -3.6 -114.92 412.73 0.23 -0.01137
3 32 9.6 307.2 2.0 64.28 129.11 0.23 0.00636
4 32 13.6 435.2 6.0 192.28 1155.32 0.23 0.01903
5 11 16.8 184.8 9.2 101.29 932.79 0.08 0.01002
Sumatoria 139 1055.2 4474.07 1.00 0.0000
Xp= 7.59
Eje Ry X Ry x; Xje Rjy %5 Rb. Ij‘:. Ca cr
A 36 0.0 - -8.00 -288.00 2304.00 0.21 -0.02850
B 50 4.8 240.0 -3.2 -160.00 512.00 0.29 -0.01583
C 50 11.2 560.0 3.2 160.00 512.00 0.29 0.01583
D 36 16.0 576.0 8.0 288.00 2304.00 0.21 0.02850
Sumatoria 172 1,376.0 5632.00 1.00 0.0000
Ye= 8.00
i i R.. B.. B.. - B.. -
Re=) (Rudh+ Ryxd) 101061 ce=gp- o5 co= I o B
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Entrepiso 1.
Eje Rix ¥ Ri.v; Yir RixVie Rpvy: Ca €t
1 47 0.0 0.0 -7.63 -358.58 | 2735.67 0.23 -0.02459
2 47 4.0 188.0 -3.63 -170.58 | 619.06 0.23 -0.01170
3 47 9.6 4512 1.97 92.62 182.54 0.23 0.00635
4 47 13.6 639.2 5.97 280.62 1675.53 0.23 0.01924
5 17 16.8 285.6 9.17 15590 | 1429.74 0.08 0.01069
Sumatoria 205 1564.0 6642.54 1.00 0.0000
X = 7.63
Eje Rjy *i Rjy x; Xje Rjy %5 RjxYie €q e
A 51 0.0 - -8.00 -408.00 | 3264.00 0.21 -0.02798
B 69 4.8 331.2 3.2 22080 | 706.56 0.29 -0.01514
C 69 112 772.8 3.2 220.80 706.56 0.29 0.01514
D 51 16.0 816.0 8.0 408.00 | 3264.00 0.21 0.02798
Sumatoria 240 1,920.0 7941.12 1.00 0.0000
Ye= 8.00
. . R':r Rjy R'x}"'r R'-}"r
Re= ) (R} + Ry 2) = 145837 “=3R.°TR,- “~ R, ° R =

Enla seccion 8.5 NTDS se tomara la excentricidad torsional de rigidez calculada en cada
entrepiso, es, como la distancia entre el centro de torsion del nivel correspondiente y el
punto de aplicacion de la fuerza cortante en dicho nivel. Para fines de disefio, el momento
torsionante se tomara por lo menos igual a la fuerza cortante de entrepiso multiplicada por

la excentricidad que para cada marco o muro resulte mas desfavorable de las siguientes:

a) Direccion X
Nivel Vx Yv (ton) yt (m) b (m) es (m) el (m) e2 (m) e3 (m) |[Mt(Ton-m)[M4 (Ton-m)| e4 (m)
5 97.00 7.32 7.53 16.80 -0.21 -1.99 1.47 0.06 -20.22 0 -
4 211.00 7.62 7.50 16.80 0.12 1.86 -1.56 0.096 25.81 -10.11 |- 0.05
3 298.00 7.69 7.50 16.80 0.19 1.97 -1.49 0.06 57.31 12.91 0.04
2 357.00 7.72 7.59 16.80 0.13 1.87 -1.55 0.06 45.92 28.66 0.08
1 389.00 7.74 7.63 16.80 0.11 1.85 -1.57 0.00 43.07 28.66 0.07
a) Direccion Y
Nivel Vy xv (Ton) yt (m) b (m) es (m) el (m) e2 (m) e3 (m) |Mt(Ton-m)[M4 (Ton-m)| e4 (m)
5 78.00 8.07 8.00 16.00 0.07 1.71 -1.53 0.04 5.46 0 -
4 169.00 8.07 8.00 16.00 0.07 1.71 -1.53 0.075 11.83 2.73 0.02
3 238.00 8.07 8.00 16.00 0.07 1.71 -1.53 0.00 16.66 5.92 0.02
2 285.00 8.07 8.00 16.00 0.07 1.71 -1.53 0.00 19.95 8.33 0.03
1 311.00 8.07 8.00 16.00 0.07 1.71 -1.53 0.00 21.77 9.98 0.03

Tabla 4.10 Cortantes sismicas en los elementos resistentes del edificio.
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Vi, Vy, y sus coordenadas de aplicacion x,,, ¥, provienen de la tabla 4.5

e; = es(1.5+0.1b/|es])

e; = e5(1.0 — 0.1 b/|eg|)

e; = mitad del maximo e, abajo del nivel considerado

M, = Ve,

M, = mitad del maximoM, arriba del nivel considerado

ey = M4/V

Cortantes Sismicas en los Elementos Resistentes del Edificio

a) Entrepiso 5

Sentido V (ton) g m| %2 m) | Ma=Va | Mp=V,| M,
X 97.00 |- 1.99 147 |- 193.29 142.74 -193.29
Y 78.00 1.71 |- 1.53 13299 | -119.34 132.99
Eje Ca. e Vs 2 Vo ¥, v, Viyt Viyz
1 0.23 -0.0241 22.48 4.66 |- 3.44 27.15 4.66 28.54 12.81
2 0.23 -0.0113 22.48 2.19 |- 1.61 24.67 2.19 25.32 9.59
3 0.23 0.0066 2248 |- 1.28 0.95 23.43 -1.28 23.82 8.31
4 0.23 0.0195 2248 |- 3.76 2.78 25.26 -3.76 26.39 11.34
5 0.07 0.0093 7.07 |- 1.80 1.33 8.40 -1.80 8.94 4.32
Sumatoria 97.00 - - 0.00 113.01 46.37
A 0.21 -0.02856 16.18 -3.80 341 19.59 -3.80 20.73 9.68
B 0.29 -0.01611 22.82 -2.14 1.92 24.74 -2.14 25.38 9.57
C 0.29 0.01611 22.82 2.14 -1.92 24.96 2.14 25.60 9.63
D 0.21 0.02856 16.18 3.80 -3.41 19.98 3.80 21.12 9.79
Sumatoria 78.00 0.00 0.00 0.00 92.84
Cortantes Sismicas en los Elementos Resistentes del Edificio
a) Entrepiso 4
Sentido V (ton) B m)| %2 (m) | Ma=Va | Mp= V| M,
X 211.00 1.86 |- 1.56 39320 | -328.67 393.20
Y 169.00 1.71 |- 1.53 288.15 | -258.57 -328.67
Eje Ca. Ce Vd Vl: VE. Vm Vo nyl nyz
1 0.23 -0.0239 49.07 |- 9.41 7.87 56.94 -9.41 59.76 26.49
2 0.23 -0.0112 49.07 |- 4.39 3.67 52.74 -4.39 54.06 20.21
3 0.23 0.0067 49.07 2.64 2.21 51.71 2.64 52.50 18.15
4 0.23 0.0195 49.07 7.66 6.40 56.73 7.66 59.03 24.68
5 0.07 0.0089 14.72 3.50 2.93 18.22 3.50 19.28 8.97
Sumatoria 0.00 244.62 98.51
A 0.2099 -0.02895 35.47 -8.34 7.48 42.95 9.51 45.81 22.40
B 0.2901 -0.01601 49.03 -4.61 4.14 53.17 5.26 54.75 21.21
C 0.2901 0.01601 49.03 4.61 -4.14 53.64 -5.26 55.22 21.35
D 0.2099 0.02895 35.47 8.34 -7.48 43.81 -9.51 46.66 22.66
Sumatoria 169.00 0.00 0.00 0.00 202.44 87.62
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Cortantes Sismicas en los Elementos Resistentes del Edificio

a) Entrepiso 3

Sentido V (ton) & (m)| % (m) [ Ma=Va| M,=V,| M,
X 298.00 1.97 |- 1.49 586.61 | -443.33 586.61
Y 238.00 1.71 |- 1.53 405.79 | -364.14 -443.33
Eje Ca. Ce Vd V]_: VZ. Vm Vo nyl ny!
1 0.23 -0.0239 69.30 [- 14.04 10.61 79.91 -14.04 84.13 38.02
2 0.23 -0.0112 69.30 |- 6.55 4.95 74.25 -6.55 76.22 28.83
3 0.23 0.0067 69.30 3.94 |- 2.98 73.24 3.94 74.42 2591
4 0.23 0.0195 69.30 1143 |- 8.64 80.73 11.43 84.16 35.65
5 0.07 0.0089 20.79 5.23 |- 3.95 26.02 5.23 27.59 13.03
Sumatoria 0.00 346.51 141.43
A 0.2099 -0.02895 49.95 -11.75 10.54 60.49 12.83 64.34 30.98
B 0.2901 -0.01601 69.05 -6.50 5.83 74.88 7.10 77.01 29.56
C 0.2901 0.01601 69.05 6.50 -5.83 75.54 -7.10 77.67 29.76
D 0.2099 0.02895 49.95 11.75 -10.54 61.70 -12.83 65.55 31.34
Sumatoria 238.00 0.00 0.00 0.00 284.57 121.64
Cortantes Sismicas en los Elementos Resistentes del Edificio
a) Entrepiso 2.
Sentido V (ton) &1 m | % (m) | Ma=Va | Mo=Va| M,
X 357.00 1.87 |- 1.55 668.64 -553.84 668.64
Y 285.00 1.71 |- 1.53 485.93 -436.05 -553.84
Eje Cq: Cr Va H‘ Va. Vi Vo nyl Vx:.'z
1 0.23| -0.02404 82.19 16.07 13.31 95.50 -16.07 100.32 44.72
2 0.23| -0.01137 82.19 7.60 6.30 88.49 -7.60 90.77 34.15
3 0.23 0.00636 82.19 4.25 |- 3.52 86.44 425 87.72 30.18
4 0.23 0.01903 82.19 12.72 |- 10.54 94.91 12.72 98.72 41.19
5 0.08 0.01002 28.25 6.70 |- 5.55 34.95 6.70 36.96 17.19
Sumatoria 357.00 - - 0.00 414.49 167.44
A 0.21 -0.0285 59.65 -13.85 12.43 72.08 15.78 76.81 37.41
B 0.29 -0.0158 82.85 -7.69 6.90 89.75 8.77 92.38 35.69
C 0.29 0.0158 82.85 7.69 -6.90 90.54 -8.77 93.17 35.93
D 0.21 0.0285 59.65 13.85 -12.43 73.50 -15.78 78.23 37.83
Sumatoria 285.00 0.00 0.00 0.00 340.60 146.86
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Cortantes Sismicas en los Elementos Resistentes del Edificio
a) Entrepiso 1
Sentido V (ton) &1 m)| %2 m) | Ma=Va | Mp=Va| M,
X 389.00 1.85 |- 1.57 718.13 |- 61045 718.13
Y 311.00 1.71 |- 1.53 530.26 |- 475.83 -610.45
Eje Ca- Ce Vs |04 Vi Vin Va Vey1 Vw2
1 0.23| -0.02459 89.19 164.64 |- 139.96 253.83 -17.66 259.13 93.81
2 0.23| -0.01170 89.19 164.64 |- 139.96 253.83 -8.40 256.35 84.55
3 0.23 0.00635 89.19 164.64 |- 139.96 253.83 4.56 255.20 80.71
4 0.23 0.01924 89.19 164.64 |- 139.96 253.83 13.82 257.98 89.97
5 0.08] 0.01069 32.26 59.55 |-  50.62 91.81 7.68 94.11 35.22
Sumatoria 389.00 718.13 |- 61045 0.00 1122.77 384.25
A 0.21 -0.0280 66.09 112.68 -101.11 178.77 17.08 183.89 70.71
B 0.29 -0.0151 89.41 152.45 -136.80 241.86 9.24 244.63 81.80
C 0.29 0.0151 89.41 152.45 -136.80 241.86 -9.24 244.63 81.80
D 0.21 0.0280 66.09 112.68 -101.11 178.77 -17.08 183.89 70.71
Sumatoria 311.00 530.26 -475.83 0.00 857.05 305.02

M, = maximo valor absoluto entre My, y M;, en la direccion ortogonal.

V4 = cortante directo = czV

]

cq y ¢ provienen de la tabla

V; = cortante por torsion = ¢; M;j,j = 1,2,0

V;, = maximo entre (Vy; + V) y (Vg + V)

Viy1 = Vi + 0.3 valor absoluto de V,

Vyy2 = 0.3, + valor absoluto de V;
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4.8.7 Conclusiones

Con los datos obtenidos de los cortantes en las tablas anteriores, procedemos a calcular las fuerzas

de inercia por cada marco.

Marco A
F5=22t
V5=22t
F4=26t <
V4=48t
F3=19t <
V3=67t
F2=12t <
V2=79t
F1=117t <
< V1=196t
W/ W/
Marco B
F5=26t
V5=26t
F4=30t <
V4=56t
F3=22t <
V3=78t
F2=16t <
V2=94t
F1=164t <
< V1=258t
7 W/
Marco C
F5=26t > .
Fa=31t <
V4=57t
F3=23t <
V3=80t
F2=16t <
V2=96t
F1=162t <
< V1=258t
/4 7
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Marco D

F5=22t
V5=22t
F4=27t <
V4=49t
F3=21t <
V3=70t
F2=13t <
V2=83t
F1=113t <
< V1=196t
W/ v/
Marco 1
F5=26t
V5=26t
F4=30t <
V4=56t
_ <
F3=23t > .
Fo=16t <
V2=95t
F1=220t <
< V1=324t
v/ 7
Marco 2
F5=24t > Vet
- <
F4=28t > .
- <
F3=22t > Vet
- <«
Fo=14t > .
_ - -
F1=234t > iaomt
< =
/4 /48
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Marco 3

F5=25t
V5=25t
F4=29t <
V4=54t
F3=22t <
V3=76t
F2=13t <
V2=89t
F1=232t <
< V1=321t
W/ W/
Marco 4
F5=28t
\/5=28t
F4=34t <
V4=62t
F3=26t <
\V/3=88t
F2=15t ¢
V2=103t
F1=220t <
< V1=323t
7 W/
Marco 5
Fs=10t
V5=10t
Fa=11t <
V4=21t
F3=8t <
V3=29t
F2=10t <
V2=39t
F1=78t <
< Vi1=117t
v/ 7

Con las fuerzas de inercia obtenidas de los cortantes por marco, se disefian los elementos que

constituiran la estructura, y que deberan resistir las fuerzas que acttien sobre ella.
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5.1 Planteamiento Matricial Analisis Sismico

Se presenta un procedimiento matricial para el analisis sismico estatico de un edificio de 5
niveles, el cual es mas general, es decir, puede emplearse para analizar plantas con
marcos NO- ORTOGONALES. Se presentan varias estructuraciones en planta, primero

con marcos ortogonales y después con marcos no-ortogonales.

A continuacion se muestra la planta y elevacion arquitectonica como ejemplo.

> e o6 &0 ©06

777777777 | |
| : |
3,2m Bafios ptiblicos || 3,2m Banos publicos ||
A A
jL —— — T T | (4) % " — T T ] |
I I
Oficina ‘ } Elevadores } 4m Oficina ‘ } Elevadores }
I | I
o % ffffffff < o {— A
| | I
Oficina Oficina 5,6m Oficina Oficina
I U i
@ — IR N— | | L AN |
I I — | = i
) N | | N\ |
. ” ntrada .
‘ Local comercial principal Local comercial ‘ 4m } Local comercial ; Local ;Lo(,dl comercial }
| l | comercial ||
@ L L LN s @ v L L ﬁ!
Lq»— 4,8m % —as—lq— 4,8m *e—l L‘F 4,8m ‘%7 6.4m 4»# 4.8m ’l
Distribucion Arquitectonica Nivel 1 Distribucion Arguitecténica Nivel 2-5
2
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£ 2
a3 z
Wi
227t
5 TR
5 3,5m
4 331t %
4 3,5m
3 331t %
3 35m  qgm
2 331t

o

\S]
w
W
B

H
ISR

i 339t

i mmm i

Elevacion

Figura 5.1 Elevacion y distribucion del edificio de 5 niveles
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Teniendo en consideracion con el capitulo 4, se tienen las siguientes caracteristicas del

edificio.

D) Caracteristicas de la estructura

4 Numero de niveles: 5 niveles

4 Altura entre ejes: El ler entrepiso serda 4m, el resto de 3.5 m
4 Altura total: 18 m

4 Longitud direcciony:  16.8m

4 Longitud direccion x: 16 m

4 Area de la planta: 268.8 m*

4 Tipo de cimentacion: Superficial

4 Uso de proyecto: Oficinas

4 Tipo de estructura: Grupo B (Art. 174, RDF)
4 Tipo de muro: ESTRUCTRAL.

4 Columnas: 40 x 60 cm

4 Trabes: 25x 50 cm

&

Resistencia del concreto: F'c =250 kg/m’

&

Mobdulo de elasticidad:  Ec=14000 /f’c

E) Caracteristica de la zona

4 Clasificacion del suelo: lacustre, integrada por depésitos de arcilla

altamente comprensible, por capas arenosas con contenido de limo y

arcilla.
4 Ubicacion coordenadas: latitud 19° 29, longitud de - 99° 10°
4 Zona: IIc
4 Coeficiente sismico c: 0.40
&

Factor de ductilidad Q: 2

124



Analisis de Cargas:

Se procede ahora a realizar el calculo del anélisis de cargas para cada tipo de muroy de

las losas.
Muro de Bafio Exterior e Interior
Elemento Espesor |Peso Volumetrico Ton/i? Croquis
m ton/m®
Muro de tabique recocido 0.12 1.60 0.19 ]
Yeso 0.02 1.50 0.03 Aptamado || Aslio
Aplanado cemento-arena 0.02 2.10 0.04 cemento-arena == Zem
Aznilejo - - 0.02 —
Sumatoria= 0.28 %
Muro Exterior
Espesor [Peso Volumetrico .
Elemento P Ton/m? Croquis
m ton/m?
Muro de tabique recocido 0.12 1.60 0.19 ]
YCSO 002 1 50 003 Aplanado | L Yeso 2cm
Aplanado cemento-arena 0.02 2.10 0.04 2em
Sumatoria= 0.26 i
iy
Andlisis de Carga de Losa de Entrepiso (Bafio)
Concepto Espesor m Peso Volumetrico t/m?
t/m?
1.- Loseta - - 0.01
2..-Capa de Transicion tezontle 0.10 1.60 0.16
3.- Concreto Reforzado 0.12 2.40 0.29
4.- Caseton de espuma de Polietileno 0.20 0.01 0.00
5.- Falso Plafon e Instalaciones - - 0.04
(N.T.C criterio 5.1.2) Carga Muerta Wene 0.04 t/m? 0.04
(N.T.C tabla 6.1) Uso oficinas = 0.250 t/m? 0.25
Wu= 0.79
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Andlisis de Carga de Losa de Entrepiso
Concepto Espesor m Peso Volumetrico t/m?
t/m?
1.- Loseta - - 0.01
2..-Mortero, cemento, arena 0.020 2.10 0.04
3.- Concreto Reforzado 0.120 2.40 0.29
4.- Caseton de espuma de Polietileno 0.200 0.01 0.00
5.- Falso Plafon e Instalaciones 0.04
(N.T.C criterio 5.1.2) Carga Muerta= 0.04 t/m? 0.04
(N.T.C tabla 6.1) Uso oficinas= 0.250 t/m? 0.25
Wu= 0.67
Andlisis de Carga de Losa de Azotea.

Peso ,

Concepto Espesor m Volumetrico t/m

1.- Enladrillado 0.02 1.50 0.03

2.- Mortero, cemento, arena 0.02 2.10 0.04

3.- Impermeabilizante. | - - 0.01

4.- Concreto Reforzado. 0.12 2.40 0.29

5.- Falso Plafon. - - 0.04

Carga Muerta= 0.04 t/n? 0.04

Carga Viva,Wcv (azotea con < 5%)= 0.1 t/m? 0.10

Wu= 0.55

5.1.1 Célculo de Rigidez y Distribucion por Entrepiso

Se puede calcular la rigidez de entrepiso con las formulas de Wilbur si los marcos son

regulares.

Para fines de éste trabajo, las rigideces fueron obtenidas empleando un programa de
computadora, se aplicd una carga lateral de 1000 t en el ultimo nivel, especificando las
medidas de alturas de cada entrepiso, distancias entre ejes, trabes, columnas y rigidez de la
estructura, una vez introducidos los datos correspondientes se analiza el marco mediante
un programa, observando el desplazamiento lateral en cada nivel provocado por la fuerza
aplicada. La rigidez se obtendrda como se muestra en la fig. 5.2. Este procedimiento se

realizara por cada marco y ambas direcciones.
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En éste caso:

F5:1000t:V5:V4:V3:V2:V1

Fs5=1000 t

< Vi=F3+FstFs <+—

<« Vo=F2+F3+F4+Fs +—

Vs
k5=A_5
% V.
e
4 4
% V.
oo
3 3
V. V.
e
2 2
V. V.
g
1 1
7 Vs=Fs <«

Va=FstFs <—

| <«
Vi=Fi1+F2+F3+Fs+Fs

mm mmm

Figura 5.2 Calculo de Rigideces del Marco 5, donde Xi es el desplazamiento total y Ai es

desplazamiento relativo
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Figura 5.3 Distribucion de rigidez por entrepiso

5.1.2 Calculo del Centro de Masas o Centro de Cargas CM

En todo andlisis ya sea sismico estatico o dindmico es de gran importancia conocer el

centro de masas, debido a que es el punto donde actuara la fuerza de inercia debido al

sismo.

La ubicacion del centro de masas o centro de cargas en la direccion “x” y “y” se calculara
con las siguientes expresiones:

QWi X;

T (5.1)

7=
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QWY

Y =
Wr

(5.2)

El centroide de cargas es la resultante de cargas en cada nivel. Para calcular el centroide o
centro de cargas por nivel habrd que definir el sistema estructural de la edificacion, debe

incluir;

a) Pesos de Muros Estructurales.

b) Pesos de Muros no Estructurales.

¢) Carga para el disefio por sismo.
4 Carga Muerta CM.

4 Carga Viva por Sismo 6 accidental.

a) Muros estructurales.- si estan ligados a la estructura, se considera el 50% de su peso en

el nivel superior y el 50% en el inferior.

[\Losa nivel superior
| |

< | 1
| A I B |
[T legg [ 1
Columna | | | | | | | | | Columna
T T 1] T—

\ \ \ \ \
\ | \ | \50‘% \ | \
\ I A \

Figura 5.4 Esquema de muro estructural

b) Muros no estructurales.- no estan ligados a la estructura y el 100% de su peso se

considera actuando en el nivel inferior.

Junta flexible Junta flexible

Columna Columna / \
;

100%

Q

f f C >
Losa nivel Columna Columna

Muro no estructural

Figura 5.5 Esquemas de muro no estructural
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c) Cargas para el Disefio por Sismo

Las cargas que actian sobre la estructura, en el Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal (RCDF) establece el empleo de acciones permanentes, variables y
accidentales. De las cargas variables, la carga viva es la méas importante. En las Normas
Técnicas Complementarias sobre Criterios y Acciones para Disefio Estructural de las
Edificaciones (NTC CRITERIOS) se presenta la tabla 6.1 en la cual se pueden apreciar las
magnitudes de disefio denominadas Carga maxima W,, , instantanea W, y media W de la
carga viva, en KN/m* (kg/m?). En este documento se consideraran las cargas unitarias con

unidades kg/m?, por lo tanto se considera la carga para el disefio por sismo como:
Wps = (acciones permanentes + acciones variables), Es decir;
Wps = (Cy + W)
donde:
Wps = Cargas para disefio sismico.

Cy = Carga muerta, es el peso propio de cada elemento, mas la suma de los pesos de todos
los muros de los elementos constructivos, asi como los acabados y a todo aquel elemento

el cual su posicidn es permanente cuyo peso no cambia sustancialmente con el tiempo.

W, = Carga viva, son las fuerzas que se producen por el uso y ocupacion de las
edificaciones y que no tienen caracter permanente. La carga instantdnea W, se debera
usar para disefio sismico y por viento y cuando se revisen distribuciones de carga

mas desfavorables que la uniformemente repartida sobre toda el area.

5.1.2.1 Distribucién de Muros en Cada Nivel y Calculo del Centro de Cargas de

Muros

Teniendo en cuenta en el plano arquitectonico de la figura 5.1, Se procede a enumerar cada
muro de la estructura en cada direccion para realizar los calculos con mayor eficiencia, asi
como sus caracteristicas; longitud y distancia al centroide de cada muro con respecto a

ambos ejes de la estructura, con el fin de calcular el centro de cargas por nivel.
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A continuacién se presenta en el esquema la numeracion y la ubicacién del centroide de

cada muro.
M1
.
M3
M2
M4 M5
M6 b * *
M7
fiM11
M9 M10
M8 L
iM12 M13
M14 M15
M24 M25
M16 | . .
" M19
M17 ¥M18
® | — ®
M20 M21 M22 M23

Figura 5.6 Ubicacion del centroide de cada muro por nivel

Centro de Carga de Muros  Entrepiso 1

Concepto | Wm(tm?) Xi(cn‘l’)"rdena‘?is(m) Longitud(m) | Altura (m) wi=H*L*Wm WiXi WiYi
Ml 0.28 8.00 16.00 6.56 4.00 7.32 58.57 117.14
M2 0.28 4.80 15.16 3.04 4.00 3.39 16.28 51.43
M3 0.28 11.20 15.16 3.04 4.00 3.39 38.00 51.43
M4 0.28 5.06 13.60 10.02 4.00 11.18 56.58 152.08
M5 0.26 13.56 13.60 4.96 4.00 5.4 71.02 71.23
M6 0.26 0.00 13.20 0.63 4.00 0.67 0.00 8.78
M7 0.26 8.00 12.10 2.84 4.00 3.00 23.99 36.29
M3 0.26 0.00 9.45 231 4.00 2.44 0.00 23.05
M9 0.26 412 9.60 7.99 4.00 8.44 34.76 81.00
M10 0.26 13.48 9.60 4.80 4.00 5.07 68.33 48.66
MI1 0.26 16.00 1091 5.23 4.00 5.52 88.37 60.25
M12 0.26 5.70 7.30 4.44 4.00 4.69 26.73 34.23
MI3 0.26 11.20 7.30 4.44 4.00 4.69 5251 34.23
M4 0.26 2.96 4.00 5.70 4.00 6.02 17.82 24.08
MI15 0.26 12.92 4.00 5.93 4.00 6.26 80.91 25.05
M16 0.26 0.00 2.65 5.38 4.00 5.68 0.00 15.06
M17 0.26 5.70 1.54 2.84 4.00 3.00 17.09 462
MI18 0.26 10.10 1.54 2.84 4.00 3.00 30.29 4.62
M19 0.26 16.00 2.65 5.39 4.00 5.69 90.98 15.07
M20 0.26 0.74 0.00 115 4.00 121 0.90 0.00
M21 0.26 5.70 0.00 241 4.00 2.54 14.51 0.00
M22 0.26 10.10 0.00 241 4.00 2.54 25.70 0.00
M23 0.26 15.27 0.00 1.23 4.00 1.30 19.83 0.00
Sumatoria= 102.29 833.18 858.29
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Tabla 5.2 Centro de cargas de muros entrepiso 1

ZWL' =Wy
Wi:ZWi xi

Despejando X y Y resulta:

_ IW;X; 833.18
Wy 10229

>

YW;X; 85829
Wy  102.29

Y = 8.39

Las expresiones anteriores son la ecuaciones 5.1 y 5.2 planteadas anteriormente.

Este procedimiento se realizara para cada entrepiso, considerando muros, columnas y trabes
obteniéndose en la tabla 5.5 el resumen de los centros de cargas CC, de cada entrepiso en

ambas direccion “X”y “Y”.

Centro de Carga de Columnas Nivel |
C‘;\]l”:m Wm(/ML) Xi(cn‘l’)"rdem%is(m) Longitud(m) | Altura (m) wi=H*L*Wm WiXi WiYi
1 0.61 492 16.50 0.6 4.00 145 7.16 24.00
2 0.61 11.20 16.80 0.6 4.00 1.45 16.29 24.43
3 0.61 0.00 13.40 0.6 4.00 1.45 0.00 19.49
4 0.61 4.80 13.38 0.6 4.00 145 6.98 19.46
5 0.61 11.20 13.38 0.6 4.00 1.45 16.29 19.46
6 0.61 15.80 13.38 0.6 4.00 1.45 22.98 19.46
7 0.61 0.00 9.60 0.6 4.00 145 0.00 13.96
8 0.61 4.80 9.60 0.6 4.00 145 6.98 13.96
9 0.61 11.20 9.60 0.6 4.00 145 16.29 13.96
10 0.61 15.80 9.60 0.6 4.00 145 22.98 13.96
11 0.61 0.00 4.00 0.6 4.00 145 0.00 5.82
12 0.61 4.80 4.00 0.6 4.00 145 6.98 5.82
13 0.61 11.20 4.00 0.6 4.00 145 16.29 5.82
14 0.61 15.80 4.00 0.6 4.00 1.45 22.98 5.82
15 0.61 0.00 0.00 0.6 4.00 145 0.00 0.00
16 0.61 4.80 0.00 0.6 4.00 1.45 6.98 0.00
17 0.61 11.20 0.00 0.6 4.00 145 16.29 0.00
18 0.61 15.80 0.00 0.6 4.00 145 22.98 0.00
Sumatoria= 26.18 208.44 205.42

Tabla 5.3 Tabla de centro de cargas de columnas
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Centro de Carga de Trabes

Trabe No. | Wm(yML) Coordenadas Longitud(m) | Altura (m) wi=H*L*Wm | WiXi(t*m?) | WiYi(t*n?)
Xi(m) Yi(m)
1 0.33 8.00 16.80 5.76 0.50 0.95 7.60 15.97
2 0.33 4.80 14.95 2.54 0.50 0.42 2,01 6.27
3 0.33 11.20 14.95 2.54 0.50 0.42 4.69 6.27
4 0.33 2.50 13.60 420 0.50 0.69 1.73 9.42
5 0.33 8.00 13.60 6.00 0.50 0.99 7.92 13.46
6 033 13.50 13.60 420 0.50 0.69 9.36 9.42
7 0.33 0.00 11.50 3.20 0.50 0.53 0.00 6.07
8 0.33 4.80 11.50 3.18 0.50 0.52 2.52 6.03
9 0.33 11.20 11.50 3.18 0.50 0.52 5.88 6.03
10 0.33 16.00 11.50 3.18 0.50 0.52 8.40 6.03
11 0.33 2.50 9.60 4.20 0.50 0.69 1.73 6.65
12 0.33 8.00 9.60 6.00 0.50 0.99 7.92 9.50
13 0.33 13.50 9.60 420 0.50 0.69 9.36 6.65
14 0.33 0.00 6.84 5.00 0.50 0.83 0.00 5.64
15 0.33 4.80 6.80 5.00 0.50 0.83 3.96 5.61
16 0.33 11.20 6.80 5.00 0.50 0.83 9.24 5.61
17 0.33 16.00 6.80 5.00 0.50 0.83 13.20 5.61
18 0.33 2.50 4.00 4.20 0.50 0.69 1.73 2.77
19 0.33 8.00 4.00 6.00 0.50 0.99 7.92 3.96
20 0.33 13.50 4.00 420 0.50 0.69 9.36 2.77
21 0.33 0.00 2.15 3.10 0.50 0.51 0.00 1.10
2 0.33 4.80 2.15 3.10 0.50 0.51 2.46 1.10
23 0.33 11.20 2.15 3.10 0.50 0.51 5.73 1.10
24 0.33 16.00 2.15 3.10 0.50 0.51 8.18 1.10
25 0.33 2.50 0.00 4.20 0.50 0.69 1.73 0.00
26 0.33 8.00 0.00 6.00 0.50 0.99 7.92 0.00
27 0.33 13.60 0.00 4.40 0.50 0.73 9.87 0.00
Sumatoria= 18.77 150.42 144.17

Tabla 5.4 Tabla de centro de cargas de trabes

Calculo Centro de Carga de Muros

Nivel X y
1 8.15 8.39
2 8.14 8.21
3 8.14 8.21
4 8.14 8.21
5 8.14 8.21

Tabla 5.5 Tabla resumen de centro cargas de muros

Centro de Carga de Columnas
Nivel 1-5 X y
Columnas 7.96 7.85

Tabla 5.6 Tabla resumen de centro cargas de columnas
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Centro de Carga de Trabes
Nivel 1-5 X y
Trabes 8.0 7.68

Tabla 5.7 Tabla resumen de centro cargas de trabes
5.1.3 Calculo de Centro de Cortante CV

El centro de cortante CV, es el punto entre dos niveles consecutivos, es decir, en el
entrepiso que es la posicion resultante de la fuerza de inercia del sismo que toma en cuenta

la influencia de los centros de carga de los niveles superiores.

Centro de Gravedad Nivel |
Concepto Wi(t) Xi(m) Yi(m) WiXi(t*m) | WiYi(t*m)
1/2 Muros Estructurales Entrepiso 1 44.30 8.15 8.39 360.85 371.73
1/2 Muros Estructurales Entrepiso 2 38.76 8.14 8.21 315.47 318.30
Muros No Estructurales Entrepiso 2 14.97 8.14 8.21 121.82 122.91
Losa de entrepiso Nivel 1 146.23 8.08 6.88 1181.52 1006.04
Losa de entrepiso Bafio Nivel 1 16.18 8.08 15.36 130.73 248.51
Trabes Nivel 1 37.69 8.0 7.68 301.95 289.41
1/2 Columnas Entrepiso 2 21.82 7.96 7.85 173.70 171.18
1/2 Columnas Entrepiso 1 21.82 7.96 7.85 173.70 171.18
Sumatoria=| 341.76 2759.74 2699.27

Doénde:

_IWiX;  2759.74

X, = = =
M= Sw, ~ 341.76

_IWY;,  2699.27
YW, 34176

Yy 7.90

Siguiendo la misma metodologia se obtienen los centros de cargas de los niveles restantes,

el cual se observa en la siguiente tabla.
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Calculo del Centro de Carga
Nivel xm(m) | ym(m)
1 8.08 7.90
2 8.07 7.87
3 8.07 7.87
4 8.07 7.87
5 8.07 7.32

5.1.4 Analisis Sismico Estatico y Calculo de Centro de Cortante (CV)

Segun la ecuacion (8.1) de las N.T.C. — Sismo/04:

PP L LA 5.5
oS win ™ (5:3)
Fs
—)
- V3=F3
F2

V2=V3+F2

«-— Vi=V2+Fi

7777 Vo=F1+F2+F3

Figura 5.7 Distribucion de fuerzas de inercia Fi y fuerzas cortantes Vi
FL' = m; q; (56)

Aplicando la ecuacion 8.1 de las NTC del disefio por sismo, nos permite conocer las

fuerzas de inercias y cortante en cada nivel como se muestra a continuacion:
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Fuerzas de Inercia y Cortante en Direccion X
Nivel Entrepiso Hi (m) Wi(t) | WiHi (t*m) Fi(t) Vi(t)
5 18 227 4086 97
5 97
4 14.5 331 4800 114
4 211
3 11 331 3641 87
3 298
2 7.5 331 2483 59
2 357
1 4 339 1356 32
1 389
c= 0.4 1559 16366
Q= 1.6
Fuerzas de Inercia y Cortante en Direccion Y
Nivel Entrepiso Hi (m) Wi(t) | WiHi(t*m) Fi(t) Vi(t)
5 18 227 4086 78
5 78
4 14.5 331 4800 91
4 169
3 11 331 3641 69
3 238
2 7.5 331 2483 47
2 285
1 4 339 1356 26
1 311
c= 0.4 1559 16366
Q= 2
Tabla 5.8 Tabla de fuerzas de inercia y cortantes
Andlisis sismico estatico.
F, = i,zzw”i’hi Wih; (5.7)

Donde Q’ es un factor de reduccion que depende de Ty Q:
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Q= Factor de comportamiento sismico, que puede ser diferente en cada direccion de
andlisis y depende del tipo de estructuracion y de los materiales, acero, concreto,

mamposteria, etc.

En éste caso:

Zona3c=04
Q, =16
Qy =2

Q' = Depende des periodo fundamental (Tn) de vibracion en cada direccion de analisis.
Q' = Q, cuando T, > T, ¢ si se desconoce T),.

Q' = Se reduce cuando T,, < T, para estructuras muy rigidas.

Centro de Gravedad o de Cargas en la Direccion X
Nivel Entrepiso Fi Vix yi Fiyi Y FiYi yV

5 97 7.32 710.04 710.04 7.32
5 97

4 114 7.87 897.18 1607.22 7.62
4 211

3 87 7.87 684.69 2291.91 7.69
3 298

2 59 7.87 464.33 2756.24 7.72
2 357

1 32 7.90 252.8 3009.04 7.74
1 389

Centro de Gravedad o de Cargas en la Direccion Y
Nivel Entrepiso Fi Viy xi Fixi > Fixi XV

5 78 8.07 629.46 629.46 8.07
5 78

4 91 8.07 734.37 1363.83 8.07
4 169

3 69 8.07 556.83 1920.66 8.07
3 238

2 47 8.07 379.29 2299.95 8.07
2 285

1 26 8.08 210.08 2510.03 8.07
1 311
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Tabla 5.9 Tablas de centros de cortantes sismicos y su posicion en el entrepiso Xvy Yv.

Tomando momento estaticos de las fuerzas inercias Fi, considerando su distribucién con

respecto a la altura.

XUiVi = Z FiXi (58)
¥ _XEX 621.39_807 £ g
A T (59)
Andlogamente, tenemos:
Y FY; 710.04
Yv, = = =7.32 (5.10)

7 97

(Xv;, Yv;) Centro de cortante ¢ centro de masas corregido, ya que, se considerd la posicion

de los centros de masa de los niveles superiores.
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Figura 5.9 distribucion de fuerzas de inercia en “X”
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Figura 5.8 distribucion de fuerzas de inercia en “Y”
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5.2  Determinacion del Centro de Torsion

Cuando se tiene una estructuracion con marcos ortogonales, el centro de torsion se puede

calcular como:

_XKyiX; . YKxY

Xy =22y 2Bk
T YKy, T XKx

(5.44), (5.45)

La fuerza cortante sismica actiia en el centro de cortante y si hay excentricidad esy con

respecto al centro de torsion CT, se produce un momento torsionante M = V;esy.

Y a

MT=Vy*€Csx

Yy

MC

Vy sismo y

Figura 5.10 Ubicacion del centro de torsion
El centro de torsion es la resultante de la distribucion de rigideces en cada nivel.
5.2.1 Determinacion del Centro de Torsion para Marcos No-Ortogonales

Para una estructura que tiene una estructuracion en planta con marcos y muros que no sean

ortogonales, como se muestra en la siguiente figura.

A) La direccion o angulo de cada marco o muro estructural debe tomarse con respecto

al SISTEMA GLOBAL.
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K4

o4

Figura 5.11 Planta de un sistema de marcos no ortogonales
B) Determinar las coordenadas del centroide P(X, Y), de cada marco 6 muro.
C) Determinar un vector de posicion R del origen del sistema global al centroide del

marco 0 muro.

Figura 5.12 Ubicacion del vector de posicion R
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Doénde:

d = Distancia perperdicular a la linea de accion

R; = Vector de posicion de un punto sobre la linea de accion del muro o marco P(x,y)
X’ = Eje local u orientacion del marco

P(x,Y) = Coordenadas del marco o muro

X,Y = Coordenadas globales

Si trasladamos las coordenas del muro a la distacia perpendicualr a la linea de accion y

posteriormente le damos un giro de 90° observamos que d con respecto al eje X de la

coordenada global tendra un angulo de (90-a).

Y i

K3

]
<1

Si giramos a 90°

Figura 5.13 Traslacion de coordenadas del sistema global al local
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K4

Figura 5.14 Coordenadas trasladadas del sistema global al local

X
R =./x?+ y? {y; coordenadas del centroide del marco 6 muro

tan 8 =%;1:an‘1 =B; x+#

R

Six=0 f = 90°
Siy =0 B = 0°

d = Rcos[(90 — a) + B] (5.11)

Por lo tanto de cada marco hay que definir R;, a;, P(X,y).
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5.3 Repaso de Andlisis Estructural
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Figura 5.15 Transformacion de fuerzas del sistema local al global
5.3.1 Transformacion de Fuerzas del Sistema Local al Global
X’ indica el sistema global
Fy = Fy cos «
Fy = Fy sin «

M, = Fx-d Momento con respecto origen del sistema global

Fx COS X
{Fy = {sin oc} {F'x}
Mo/ 3, d

SISTEMA GLOBAL &

Se llamara transformador de fuerzas del sistema local al global a:
Cos «
T =1Sen «

d

Entonces:
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F=TF (5.13)

5.3.2 Transformacién de Desplazamientos del Sistema Global al Local

Figura 5.16 Transformacion de desplazamientos del sistema global al local

d'x = dx cos x + dy sin «< + 6d

Dx
{dx'} = {cos x sino<  d} {Dy} (5.14)
0
Sistema Local & Sistema Global
d =T'D (5.15)

En donde el transformador del sistema global al local es T¢:

T'={Cos « Seno d}
Recordamos que por equilibrio en el sistema local tenemos:

F=k'd (5.16)
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Empleando la ecuacion (5.15) y sustituyendo en la (5.16):
d =T'D
= F' =k'T'D
Pre multiplicando la ecuacion anterior por el transformador T:
TF' =Tk'T'D
Y empleando la ecuacién (5.13) y sustituyendo en la ecuacion anterior:
F=TF'
F=TKk'T*'D
Donde:
TK'T* =K
K=Matriz de rigideces en el sistema Global.
F=Kd
Para pasar una matriz del sistema local al global (por entrepiso):

Ki=Tk'iT*

cos «
[K]; = {sin_oc} [k']; {{cos x  sin« cf}}

d
cos? « CoS « sin  cos «d
[K]; = [k']; |cos « sin o sen? « sin « d
cos < d sin « d d?

3x3

(5.17)

(5.18)

(519)

(5.20)

Una vez determinadas todas las Ki de todos los marcos, la rigidez total del entrepiso sera:

k = Y7_, k; y en cada entrepiso habra que definir Pi, « i y Ki para cada marco o muro.
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Figura 5.17 Obtencion de la rigidez total por entrepiso

5.4 Procedimiento Matricial para Determinar el Centro de Torsion.

También el centro de torsion (CT) se define como el punto donde si se aplicara la fuerza

de inercia sismica, provocaria solo traslacion sin rotacion.

En el planteamiento que se presenta a continuacion, nuestro objetivo serd encontrar las

coordenadas del centro de torsion X y Yr.

El equilibrio en el punto 2 esta dada por.
F, = K,d, (5.21)
donde K, es la matriz de rigidez de todo el entrepiso referida al punto 2
Ademas si trasladamos las fuerzas y momentos del punto 2 al 1:
Fx, = Fx,
Fy, =Fy,

M1 = M2 + szLy - FyzLx
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Yi

Diafragma Rigido
/Fym\ J

>
—
J Fx Ly
-
2) X
Figura: 5.18 Traslaciones de fuerzas del punto 2 al 1.
y en forma matricial:
Fxq 1 0 O07(Fxy
{Fy1} = [ 0 1 0 {Fyz} (5.22)
M) Ly —-Lx 1llm,

En donde matematicamente H = Matriz de traslacion de fuerzas del punto 2 a 1:

1 0 0
H=|0 1 0}
Ly —-Lx 1
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Yi

Diafragma Rigido
[
6 dyl
O
o | 66
8| cT dx1
s >
2 e =
80, .
ax2 =
®/— Lx X

Figura 5.19 traslacion de deformaciones de punto 1 a 2
de = dx1 + 91Ly

dyz = dyl - 91LX

61 == 62
En forma matricial:
dx; 1 0 Ly (dx
{dyz} =0 1 -Lx {d}ﬁ}
92 O 0 1 61
d, =H"d, (5.24)
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Y en resumen:

Transformacion de Fuerzas Transformacion de Desplazamientos
F1 = HFz, (523) dz == HTd1 (524‘)
Equilibrio del punto 2.
FZ = KZ dz

Pre multiplicando por H:

HF, = HK,d,
de acuerdo ala ecuacion (5.23)
F, = HF,
y por la ecuacion (5.24)
d,=H"d,

Entonces la expresion (5.25) se puede escribir como:
F1 = HKzHle

Por lo que K, = HK,HT

(5.25)

Tendriamos la ecuacion de equilibrio del punto 1 que es donde esta ubicado el CT.

F, = Kid;

(5.26)

En donde K; es la matriz de rigidez de entrepiso transportada del punto 2 al origen, al

punto 1 o centro de torsion.

La ecuacion anterior estd planteada para una losa o diafragma rigido con tres grados de

libertad del punto 1 o centro de torsion: dx1, dyl, y 6.
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Fx kv ki ki3] (dx
{Fy} = [k21 ks, kzs] {dy}
0/, k31 ksz k33 0/,

1

Para que el sistema sufra solamente traslacion habra que desacoplar para el grado de
libertad 3 (giro), de los desplazamientos, es decir, desacoplar del grado de libertad 1 y del
2, esto es K13=0 y K23=0.

kix ki O
[kl = |ka1 ka2 O (5.27)
0 0 kg3l

Y sustituyendo en la ecuacion de equilibro (5.31):

Fx kii ki O dx
Fyr = |k kaz O dy
M4 0 0 k33l {0,

1
Conk13 :()yk23 =0

Lo anterior, quiere decir, que si las fuerzas Fx y Fy se aplican en el punto 1 o Centro de
Torsidn, el giro vale cero, es decir, estan desacopladas de la rotacion (6) aunque no quiere

decir que la estructura no pueda girar.

Ademas se ha planteado que:

kl = HKzHT
1 0 O1[k11 kiz kis] [1 0 Ly
[k], =0 1 0] [ku k2, k23] 0 1 -—-ILx
Ly —Lx 1llks; ksp ks3l,l0 0 1

Haciendo el triple producto, se obtiene los elementos K13 y K 23 que con igualdad al

cazo segun la ecuacion 5.37:
k13 = kllLy - klzLx + k13 = 0 (528)

k23 == k21Ly - kzzLx + k23 == O (529)
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En las ecuaciones anteriores tenemos un sistema de dos ecuaciones con dos incégnitas (Lx

y Ly).
Las distancias Lx y Ly son a su vez las coordenadas del Centro de Torsion (X, Yr).
Lx = XT Ly = YT

Las distancias LX y LYy estan referidos al punto 2, que es el origen del sistema de acuerdo

a la figura 5.21.

Escribiendo las ecuaciones anteriores en forma matricial;

kll klZ] Ly _ {_k13}
ka1 ka2 {—Lx}_ —kys (5.30)

La ecuacion anterior sirve para calcular las coordenadas del Centro de Torsion para

sistemas con marcos que NO SEAN ORTOGONALES.
Para elementos con marcos ortogonales:
k12 = 0 k21 = 0

Y sustituimos en la ecuacion (5.30) tendriamos:
kiy 0 ] Ly _ {_k13}
0 k22 {—Lx} - —k23 (531)
De la ecuacion anterior:

_ _ ki3
kiily = —ki3 = Ly = T
11

ka3

kzzLx = _k23 = L.X =
k22

Las ecuaciones (5.42) y (5.43) dan los mismos resultados que las ecuaciones comtinmente

empleadas para marcos ortogonales:

_ LKyiXi P L KxY;

Xy = D Xy =
T YKy, T Y Kx

(5.44), (5.45)
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5.5 Andlisis 3-D Considerando Torsion Sismica

Para calcular el centro de torsion habra que definir un punto o las coordenadas de cada
marco o muro, su angulo (), asi como su rigidez. Una vez definida estas variables,
calcularemos la distancia perpendicular a la linea de accion (d) y el vector de posicion (R)

del origen del sistema global al centroide del marco o muro.

Con la ecuaciéon 5.20 se determinara la matriz de cada entrepiso en el sistema global,
con fines de simplificar el trabajo se programo en una hoja electronica de Excel los calculos

correspondientes como se muestra en la tabla. 5.10.

TABLA 5.10 DE RESUMEN DEL CALCULO DE LA RIDIDEZ GLOBAL DEL QUINTO ENTREPISO
Direccion | Marco | Rigdea (vm) [— fﬁz"‘de‘“‘:’;"(m) \:‘;‘l‘z:o‘f o 8 d cosai | senai |cosec sin@| cosecd | sinocd | cosioc sinec @

A 3,900 0.00 6.80 6.80 90 0.00 0.00 0.00 1.00 0.00 0.00 0.00 0.00 1.00 0.00

v B 5,500 4.80 8.40 9.67 90 60.26 4.80 0.00 1.00 0.00 0.00 4.80 0.00 1.00 23.04
C 5,500 11.20 8.40 14.00 90 36.87 11.20 0.00 1.00 0.00 0.00 11.20 0.00 1.00 125.44
D 3,900 16.00 6.80 17.39 90 23.03 16.00 0.00 1.00 0.00 0.00 16.00 0.00 1.00 256.00
I 3500 800|000 8.00 0 0.00 0.00 1.00 0.00 0.00 000 _|_0.00 1.00 0.00 0.00
2 3.500 800|400 894 0 2657|400 | 100 0.00 0.00 <400 |00 1.00 0.00 16.00

X 3 3,500 8.00 9.60 12.50 0 50.19 -9.60 1.00 0.00 0.00 -9.60 0.00 1.00 0.00 92.16
4 3,500 8.00 13.60 15.78 0 59.53 -13.60 1.00 0.00 0.00 -13.60 0.00 1.00 0.00 184.96
5 1,100 8.00 16.80 18.61 0 64.54 -16.80 1.00 0.00 0.00 -16.80 0.00 1.00 0.00 282.24

,

Donde:

X
R =./x? + y? {y; coordenadas del centroide del marco 6 muro

y 1Y
t ==t —=p(;x+#0
anf . an . B; x

Six=0 f = 90°

Siy=0 B = 0°

d = Rcos[(90 — a) + PB]

Por lo tanto de cada marco hay que definir R;, a;, P(X,y).

Posteriormente calculamos la matriz del sistema global que nos ayudara obtener la rigidez

global de cada entrepiso y en ambas direcciones.

En este caso para el entrepiso 5, para el marco A en la direccion Y se tiene la siguiente

matriz:
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cos? « cos o sin « cos o« d
[K]; = [K']; |cos « sin o sen? « sin o d (5.20)
cos o d sin oc d d? 1,

Donde [k']; sera la rigidez de cada marco en este caso sera de 3900 ton/m, por lo tanto
al sustituir los valores en la matriz se tiene a [K],, para el marco A de la direccion Y del

entrepiso 5;

0 0 O 0 0 0
[K]4, =1[3900] |0 1 O = 0 3900 O
0 0 Olzys 0 0 0

Andlogamente este procedimiento se realiza para cada marco y para cada direccion, una

vez obtenida la matriz [K]; de cada marco se suman para obtener la matriz global .

15 100 0 —113 680
[K]gt0pars = 0 18800 150 400
—113680 150400 3151 424l5,;

Para calcular el centro de torsion utilizamos la ecuacion 5.41.

0k, L= kb, (5.41)

Sustituyendo valores nos queda
15100 0 fLy)_ (113680
[ 0 18800] {—Lx} - {_150 400} (5.41)

Despejando a LX y Ly determinamos los valores del centro de torsion del entrepiso 5

L ks _113680

Y=k, “15100 ™
kby  —150 400

Lx =2 = = 8.0m

" ki,  —18800

Este procedimiento se realiza para los entrepisos restantes los cuales tenemos como

resumen la siguiente tabla 5.11 los centros de torsion por nivel.
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5.11 CENTRO DE TORSION

Nivel Xt (m) Yt (m)
5 8.00 7.53
4 8.00 7.50
3 8.00 7.50
2 8.00 7.71
1 8.00 7.63

Una vez calculado el centro de torsion, procedemos a calcular las excentricidades de

disefio NTC-SISMO/04 que se muestran en la tabla 12.

e, = 1.5, + 0.1b el = e (1.5+

O.Ib)
les|
0.1b)
les]

Para incluir el sismo de la excentricidad

e, =e;—0.1b €2y = € (1. 0-

TABLA 5.12 Analisis Sismico en Direccion X
Nivel |by Yv YT esy ely ey
5| 16.80 7.32 7.53 -0.21 -1.99 1.47
TABLA 5.12 Analisis Sismico en Direccion y
Nivel |[bx Xv XT esx exl ex2
5 16 8.07 8.00 0.07 1.71 -1.53

Excentricidades en Direccion X Excentricidades en Direccion Y

ey = Y, — Yy =732-753= —0.21 esy = Xy — Xp = 8.07 — 8.0 = 0.07

0.1 * 16.80 0.1+ 16
= —021 (1.5 —) ey = 0.07 (1.5+ >= 1.71
“1x T 020 o 10.07]
= —1.99
0.1 * 16.80 0.1 %16
= —0.21 (1_0_ —) = 147 | e,y = 0.07 (1.0— >= —1.53
€2x 1—0.21] 2y 10.07]
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Entrepiso 5

Fig. 5.23 Ubicacién de los Centros de Cortante y Centro de Torsion en direccion X

En la siguiente tabla 5.13 tenemos el resumen de las excentricidades de ambas

direcciones (X,Y) de los diferentes niveles.

TABLA 5.13 Analisis Sismico en Direccion X
Nivel |by Yv YT esy ely ey
5| 16.80 7.32 7.53 -0.21 -1.99 1.47
4| 16.80 7.62 7.50 0.12 1.86 -1.56
3| 16.80 7.69 7.50 0.19 1.97 -1.49
2| 16.80 7.72 7.71 0.01 1.70 -1.67
1| 16.80 7.74 7.63 0.11 1.85 -1.57
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TABLA 5.13 Analisis Sismico en Direccion y
Nivel [bx Xv XT esx exl ex2
5 16 8.07 8.00 0.07 1.71 -1.53
4 16 8.07 8.00 0.07 1.71 -1.53
3 16 8.07 8.00 0.07 1.71 -1.53
2 16 8.07 8.00 0.07 1.71 -1.53
1 16 8.07 8.00 0.07 1.71 -1.53

5.5.1 Calculo del Cortante Directoy Cortante por Torsion

Debido a la excentricidad generada del centro de masas con respecto al de torsion, las

fuerzas cortantes originan los momentos torsionantes de cada entrepiso.
Para el sismo en direccion “x”
My, = Vyey;, My, =TVe

El cortante directo que resulta en cada marco serd la suma de una fraccion del cortante de

entrepiso proporcional a su rigidez obtenida con la siguiente ecuacion:

Vg = 24 (5.46)

= 3r,
El cortante por torsion para los distintos marcos alineados en direccion X y Y debida al
sismo, se determinara con la ecuaciones 5.47

M¢Rjx Yt

_ . Mt Rjy X
- ’
(ZRjx vjt?+ ERjy xjt?)

"~ (ZRjxyji?+ IRjy xji?)

Vi Vi, (5.47)

En la tabla 5.14 se tienen el cortante total generada por cada marco V; y V,, que resulta de

la suma del cortante directo mas el cortante por torsion (Vi + Viyj 0 Vryj).

Taabla 5.14 Analisis Sismico en Direccion X Nivel 5
Marco Rjx Yj | vy [ M1 [ M2 | Vi Rix it | Rjxyje® Va V1 Vra | " V2
5 1,100 16.80 97 | -193 | 143 | 9.27 10199 94557 7.000 | -1.805 | 1.333 | 5.20 | 8.33
4 3,500 13.60| 97 | -193 | 143 | 6.07 21250 129022 | 22.000 | -3.760 | 2.777 | 18.24 | 24.78
3 3,500 9.60 | 97 | -193 | 143 | 2.07 7250 15019 22.000 | -1.283 | 0.947 [20.72 | 22.95
2 3,500 4.00 | 97 | -193 | 143 | -3.53 | -12350 | 43576 22.000 | 2.185 | -1.614 [ 24.19| 20.39
1 3,500 0.00 | 97 | -193 | 143 | -7.53 | -26350 | 198373 | 22.000 | 4.662 | -3.443 | 26.66 | 18.56
Suma = 15,100 480547
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Tabla 5.14 Analisis Sismico en Direccion Y Nivel 5

Funcién de la Rigidez de cada Marco

con Csyl y €sy2

Marco Riy X | vx | M1 | m2 | % RjyXje Ry Xje Va Vry Vi, | T V2
A 3,900 0.00 [ 78 133 [-119] -8.00 | -31200 | 249600 [ 16.181 | -3.798 [ 3.409 | 124 | 19.6
B 5,500 480 | 78 133 [-119] -3.20 | -17600 | 56320 22.819 | -2.143 | 1.923 | 20.7 | 24.7
C 5,500 11.20| 78 133 |-119| 3.20 17600 56320 22.819 | 2.143 | -1.923 [ 25.0 | 20.9
D 3,900 16.00| 78 133 [-119| 8.00 31200 | 249600 16.181 3.798 | -3.409 ] 20.0 | 12.8

Suma = 18,800 611840

©
J@ - 7t -181 520t

22t -3.76 18.24t
, 22t <1.28 20.72t
‘@“ VX2 =971 é - j -l M2
cT y=1o.em
I Fhw--éﬁl.mT 77777 I N we |
Vx1=971 Cv iy

\ —
@ " 4 o 2t + 2.1 24.49t

l l 22t 4.66 2666t

-k Vdj VTj
Entrepiso 5 Vd = Cortante Directo se Distruye en Vt = Cortante por Torsion Vj = Vdj + VTj

Figura 5.22 Diagrama de cortante directo y cortante por torsion en Direccion x

Este procedimiento se realiza para cada entrepiso obteniendose a si los cortantes total

tomandose el momento mas defavorable generado por las excentricidades. En las tablas

correspondientes se tiene un resumen de los cortantes totales de los niveles restantes.

Analisis Sismico en Direccion X Nivel 4
Marco| Rjx Yj Vy | Ml M2 Vit Ruxyje | Rixys® Va Vry Vra i V2
5 900 16.80 | 211 [393.20(-328.67| 9.30 8372.09 | 77879.94 | 14.7209 | 3.5033 |[-2.9284 | 18.2242 | 11.793
4 3,000 13.60 211 [393.20(-328.67| 6.10 18306.98 | 111715.13 [ 49.0698 | 7.6605 | -6.4033 | 56.7303 | 42.667
3 3,000 9.60 211 |393.20(-328.67| 2.10 6306.98 | 13259.32 | 49.0698 | 2.6391 -2.206 | 51.7089 | 46.864
2 3,000 4.00 211 [393.20(-328.67 | -3.50 |-10493.02 | 36701.18 | 49.0698 | -4.3908 | 3.6702 | 44.679 | 52.74
1 3,000 0.00 211 [393.20(-328.67| -7.50 [-22493.02 [ 168645.37| 49.0698 | -9.4121 [ 7.8675 | 39.6577 | 56.937
Suma =| 12,900 408200.93
Analisis Sismico en Direccion Y Nivel 4
Marco| Rjy Xj vx | M1 | M2 %t RiyXje | Rjyxe? Va Vi1 Vi, | W v
A 3,400 0.00 169 288 -259 -8.00 -27200 217600 | 35.4691 | -8.3367 | 7.4972 | 27.1324 | 42.966
B 4,700 4.80 169 288 -259 -3.20 -15040 48128 49.0309 [ -4.6097 | 4.1455 | 44.4212 | 53.176
C 4,700 | 11.20 169 288 -259 3.20 15040 48128 49.0309 | 4.6097 [-4.1455] 53.6406 | 44.885
D 3,400 16.00 169 288 -259 8.00 27200 217600 | 35.4691 | 8.3367 | -7.4972 | 43.8058 [ 27.972
Suma =| 16,200 531456
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Analisis Sismico en Direccion X Nivel 3

Marco | Rjx | Yj vy | M1 | M2 Y Rpyje| Ry’ | Va Vry Vrs i v,
5 900 16.80 298 584 | -444 | 9.30 | 8365.81 [ 77763.16 | 20.791 | 5.0237 [ -3.819 | 25.8144 | 16.9717
4 3,000 | 13.60 298 584 | -444 | 6.10 | 18286.05 [ 111459.83 | 69.302 | 10.9808 | -8.3476 | 80.2831 | 60.9547
3 3,000 | 9.60 298 584 | -444 | 2.10 | 6286.05 | 13171.46 | 69.302 | 3.7748 | -2.8696 | 73.0771 | 66.4327
2 3,000 | 4.00 298 584 | -444 | -3.50 [-10513.95| 36847.74 | 69.302 | -6.3136 | 4.7997 | 62.9887 | 74.102
1 3,000 | 0.00 298 584 | -444 | -7.50 |-22513.95[ 168959.37 | 69.302 | -13.5197 [ 10.2777 | 55.7826 | 79.58
Suma = | 12,900 408201.56
Analisis Sismico en Direccion Y Nivel 3
Marco | Rjy | Xj Vx| ML | M2 Ge | RiyXie | Rjyxe” Va V1 Vra A v
A 3,400 | 0.00 238 -864 | -321 | -9.43 | -32052.3 | 302162.61 | 49.951 | 28.47 10.588 | 78.4206 | 60.5386
B 4,700 | 4.80 238 -864 | -321 | -4.63 | -21747.7 | 100629.89 | 69.049 | 19.317 7.184 | 88.3664 | 76.2334
C 4,700 | 11.20 238 -864 | -321 | 1.77 | 8332.346 | 14771.912 | 69.049 [ -7.401 -2.752 | 61.6484 | 66.2974
D 3,400 | 16.00 238 -864 | -321 | 6.57 | 22347.65 | 146887.55 [ 49.951 | -19.85 -7.382 | 30.1006 | 42.5686
Suma = | 16,200 564451.95
Analisis Sismico en Direccion X nivel 2
Marco | Rjx | Yj Vy ML | M2 | Vi Rixyje | Ruyje®| Va Vrq Vra 4 v,
5 1,100 | 16.80 357 603 -600 9.08 9992.66 | 90775.73 26.0066 5.6532 -5.6197 31.6598 20.3869
4 3,600 [ 13.60 357 603 -600 5.88 | 21183.26 | 124647.34 | 85.1126 11.9841 -11.9132 97.0967 73.1994
3 3,600 [ 9.60 357 603 -600 1.88 6783.26 | 12781.28 85.1126 3.8375 -3.8148 88.9501 81.2978
2 3,600 [ 4.00 357 603 -600 | -3.72 | -13376.74 | 49704.78 85.1126 -7.5677 7.5229 77.5449 92.6355
1 3,200 [ 0.00 357 603 -600 | -7.72 | -24690.44 | 190505.53 | 75.6556 -13.9682 13.8856 61.6874 89.5412
Suma =] 15,100 468414.65
Anélisis Sismico en Direccion Y nivel 2
Marco | Rjy Xj Vx Ml M2 Xje RiyXje| Rjyxe” Va Vr1 Vo 4 V2
A 3,600 [ 0.00 285 -1035 | -385 | -9.42 | -33923.72 | 319671.9 59.6512 32.9088 12.2388 92.56 71.89
B 5,000 [ 4.80 285 -1035 | -385 | -4.62 | -23116.28 | 106872.47 | 82.8488 22.4247 8.3398 105.2735 91.1886
C 5,000 | 11.20 285 -1035 | -385 1.78 | 8883.7209 | 15784.1 82.8488 -8.6179 -3.205 74.2309 79.6438
D 3,600 | 16.00 285 -1035 | -385 6.58 | 23676.279 | 155712.83 59.6512 -22.9679 -8.5418 36.6833 51.1094
Suma =| 17,200 598041.3
Andlisis Sismico en Direccion X Nivel 1
Marco | Rjx Yj Vy M1 M2 Vit Rix Vir Rjxyit? Va Vr1 Vra 41 v,
5 1,700 | 16.80 389 718 -610 9.17 15590.24 142973.94 95.8406 7.677 -6.5258 103.5176 89.3148
4 4,700 | 13.60 389 718 -610 597 28062.44 167553.29 264.971 13.8186 -11.7464 278.7896 253.2246
3 4,700 | 9.60 389 718 -610 1.97 9262.44 18253.78 264.971 4.561 -3.8771 269.532 261.0939
2 4,700 | 4.00 389 718 -610 -3.63 -17057.56 | 61906.47 264.971 -8.3995 7.14 256.5715 272.111
1 4,700 [ 0.00 389 718 -610 -7.63 -35857.56 | 273566.95 264.971 -17.6571 15.0093 247.3139 279.9803
suma = | 20,500 664254.44
Anélisis Sismico en Direccion Y Nivel 1
Marco | Rjy Xj Vx Ml M2 Xir RiyXje | Rjyxc” Va Vr1 Vrp Vi 12
A 5,100 | 0.00 311 531 -476 -8.00 -40800 326400 66.088 -14.846 13.305 51.24 79.39
B 6,900 | 4.80 311 531 -476 -3.20 -22080 70656 89.413 -8.034 7.200 81.38 96.61
C 6,900 | 11.20 311 531 -476 3.20 22080 70656 89.413 8.034 -7.200 97.45 82.21
D 5,100 | 16.00 311 531 -476 8.00 40800 326400 66.088 14.846 -13.305 80.93 52.78
Suma = | 24,000 794112
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5.5.2 Planteamiento Matricial (Sismo en Direccién Xy Y)

Como las fuerzas y los momentos fueron calculadas en el punto sistema local habra que

calcular las fuerzas sismicas que obraran en el sistema global.

Hay que reubicar la posicion del CV o CM de acuerdo a las excentricidades de disefio

calculadas, como se observa en la siguiente tabla 5.15.
Xm1=XT+ elX; le = YT+81Y
sz :XT+ eZX; sz = YT+82Y

Estas nuevas posiciones de CV quedan referidas con respecto a la base u origen de la

planta ya que ahi se tiene planteada la matriz de rigidez global en cada entrepiso.

TABLA 5.15 Analisis Sismico en Direccion X
Nivel | by Yv YT esy ely ey YMI YM2
5 16.80 7.32 7.53 -0.21 -1.99 1.47 5.54 9.00

TABLA 5.15 Analisis Sismico en Direccion y

Nivel | bx Xv XT esx exl ex2 XM1 XM2
5 16 8.07 8.00 0.07 1.71 -1.53 9.71 6.47

Sabemos que para trasladar fuerzas de iaj se tiene
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Entrepiso 5
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Figura 5.23 Ubicacion del CV con Respecto al Sistema Global

SISMO EN DIRECCION X

Fy=H'Fi

F, 10 07 (v Vy
M)y —Ly Lx 11\0)J; —ViL,

Tomando en cuanto los efectos bidireccionales que plantea las N.T.C para el disefio por

sismo, los efectos de ambos componentes horizontales del movimiento del terreno se
combinara tomando, en cada direccion en que se analice la estructura, el 100% de los
efectos del componente que obra en esa direccion y el 30% de los efectos del que obra
perpendicularmente a ésta, con los signos que resulten mas desfavorables para concepto.

En este caso la matriz anterior nos queda:

161



1 0 0
FelX = [ 0 1 O
_le Xml 1

Vx 4%
{o,g*vy}: { 0341, }
0 —Vx¥Ym1 + 0.3 * Vy X

1 0 0 Vy Vx
Yoo Xm2 1 0 —Vy Yo + 0.3 % Vy X0

Sustituyendo valores se tiene

1 0 0 78 78 78
Fe,y=| 0 1 0[]03x97}= 0.3 %97 =1 291
—554 971 1 0 78 % —5.54 + 0.3 * 97 x 9.71 —149.559

1 0 O 78 78 78
Fe,xy = 0 1 0]140.3%x97¢ = 0.3 %77 = 29.1
—9.0 647 1 0 78 * —9.0 + 0.3 * 97 x 6.47 —513.723
SISMO EN Y
1 0 07(03x78 0.3+78 23.4
Fely=[ 0 1 0]{ 97 }= { 97 }= { 97 }
—-554 9.71 1 0 0.3 %78 x —5.54+9.71 x 97 812.234

1 0 0](03%78 0.3 %78 23.4
Fepy=| 0 1 o|] 97 (= 97 =1 77

—9.0 647 1 0 0.3 78 *—9.0 +6.47 x97 416.94

Tenemos 4 vectores de carga referidas al origen donde tenemos planteada la [K]g0pq; de

cada entrepiso.
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Para el entrepiso 5:

Direccion X
6
Anélogamente
Direccion Y
-1
Dey, = [Kj]
-1
Deyx = [KJ]

Fei,

Fe,,

e

Direccion X

Direccion 'Y

Al sustituir los valores de Fe;, y Fejy, en las ecuaciones anteriores en su respectiva

direccion, se obtiene los desplazamientos en el sistema global que posteriormente nos

ayudara a calcular los desplazamientos relativos de entrepiso en el sistema local.

Direccion X

FORMULA

Dely
0
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—0.00005513 0.00011178 —0.00000732

{Deu} [0.00011811 —0.00005513 0.00000689
0.00000689 —0.00000732 0.00000092

78 0.006577426
29.1 } = {4.75818E — 0.5}
—149.559 0.000187536



Anélogamente

Doy —0.00005513 0.00011178 —0.00000732 29.1 0.002714505

{DeZX} [0.00011811 —0.00005513 0.00000689]{ 78 } {0.004067692}
0 0.00000689 —0.00000732 0.00000092 | \-513.723 —0.00014583

Direccion Y

Delx
Dely =
6

Andlogamente

—0.00005513 0.00011178 —0.00000732 97 0.0036040
0.00000689 —0.00000732  0.00000092 1 1812.234 0.0001944

0.00011811 —0.00005513 0.00000689]{ 23.4 } {0.0030134}

—0.00005513 0.00011178 —0.00000732 77 0.006498
0.00000689 —0.00000732 0.00000092 1 \416.94 —0.00016

DeZY

{DeZX} [0.00011811 —0.00005513  0.00000689 ] { 23.4 } {0.000289}
0

Direccion Y
Para cada marco y para cada caso de carga

d =T'D

DX global
d'1ocar = [cos sinoc d] {Dy]
0 ely

Sustituyendo nos queda

0.006577426
6.8] 44.75818E — 0.5; = —0.00005
0.000187536
0.004067692
d,=1[0.0 1.0 6.8] 0.002714505} = 0.0027
—0.00014583
0.0030134
d,=1[0.0 1.0 6.8] {0.0036040; = 0.0036
0.0001944
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0.000289
d,=1[0.0 1.0 6.8] 10.006498 = 0.0065
—0.00016

Para simplificar los célculos, estos datos fueron tabulados en una hoja electronica de
Excel y asi poder programarlo obteniéndose el desplazamiento maximo comparado con los
desplazamientos permisibles que las NTC para el disefio por sismo nos sefialan en su
apartado 1.8 Revision de Desplazamientos Laterales, el cual menciona; 0.012h para
Marcos y 0.006H para Marcos con muros ligados, siendo h la altura correspondiente del

elemento estructural.

En las siguientes tablas se muestran los desplazamientos, comparados con los
desplazamientos permisibles que manejan el NTC-SISMO/04, obtenidos por cada marco y

en cada direccion en su respectivo nivel.

Tabla Resumen de Desplazamientos del Entrepiso 5
Direccion | Marco a cosa | sina d deyy, deyy deyy deyy dmax De(s)ﬁﬁz;:n erios (I)’zl:)x;]ﬁble
A 90 | 0.00 | 1.00 0.00 | 0.00005 | 0.0027 [ 0.0036 0.0065 0.0065 ok 0k
B 90 |0.00 | 1.00 4.80 0.0009 | 0.0020 | 0.0045 0.0057 0.0057 ok 0k
Y C 90 |0.00 | 1.00 11.20 [ 0.0021 | 0.0011 | 0.0058 0.0046 0.0058 ok 0k
D 90 | 0.00 | 1.00 16.00 [ 0.0030 | 0.0004 | 0.0067 0.0038 0.0067 ok 0k
1 0 1.00 [ 0.00 0.00 0.0066 | 0.0041 | 0.0030 0.0003 0.0066 ok 0k
2 0 1.00 [ 0.00 -4.00 | 0.0058 | 0.0047 | 0.0022 0.0010 0.0058 ok U
X 3 0 1.00 [ 0.00 -9.60 | 0.0048 | 0.0055 | 0.0011 0.0019 0.0055 ok 0k
4 0 1.00 [ 0.00 | -13.60 [ 0.0040 | 0.0061 | 0.0004 0.0026 0.0061 ok 0k
5 0 1.00 [ 0.00 | -16.80 [ 0.0034 | 0.0065 | -0.0003 0.0031 0.0065 ok 0k
Tabla Resumen de Desplazamientos del Entrepiso 4
Direccion | Marco a | cosa | sina d dety | deyy derx dezc | dmax Dg.sg Efmlemos (I;Erggls'lﬂﬂe
A 90 0.00 | 1.00 | 0.00 0.0079 10.0029] 0.0135 | 0.0204 | 0.0204 ok Ok
B 90 0.00 [ 1.00 | 4.80 0.0059 10.0034] 0.0133 | 0.0166 | 0.0166 ok Ok
y C 90 0.00 [ 1.00 ] 11.20 | 0.0032 ]0.0041] 0.0129 | 0.0116 | 0.0129 ok U
D 90 0.00 | 1.00 [ 16.00 [ 0.0011 ]0.0046( 0.0127 [ 0.0079 | 0.0127 ok 0k
1 0 1.00 [ 0.00 | 0.00 0.0099 10.0139] 0.0036 |-0.0019| 0.0139 ok Ok
2 0 1.00 [ 0.00 | -4.00 | 0.0116 ]0.0135] 0.0038 | 0.0012 | 0.0135 ok 0k
X 3 0 1.00 [ 0.00 | -9.60 | 0.0140 ]0.0129] 0.0040 | 0.0056 | 0.0140 ok Ok
4 0 1.00 [ 0.00 |-13.60| 0.0157 ]0.0124] 0.0042 | 0.0087 | 0.0157 ok Ok
5 0 1.00 [ 0.00 |-16.80] 0.0171 ]0.0121] 0.0044 | 0.0112 | 0.01705 ok 0k
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Tabla Resumen de Desplazamientos del Entrepiso 3

Direecion | Marco a cosa sina d dey deyy deyy degy Amax Deﬁlglz;rﬁuentos ]:)egg:g le
A 90 0.00 1.00 0.00 0.0111808 [ 0.0024548 | 0.0251796 | 0.0172978 | 0.0251796 ok 0k
B 90 0.00 1.00 4.80 0.0077834 | 0.004293 | 0.0211089 | 0.0179562 | 0.0211089 ok 0k
Y C 90 0.00 1.00 11.20 0.0032536 [ 0.006744 | 0.0156813 | 0.018834 | 0.018834 ok 0k
D 90 0.00 1.00 16.00 -0.000144 | 0.0085823 [ 0.0116106 | 0.0194923 | 0.0194923 ok 0k
1 0 1.00 0.00 0.00 0.0131429 [ 0.021321 | -0.000824 | 0.0065633 | 0.021321 ok 0k
2 0 1.00 0.00 -4.00 0.015974 [ 0.0197891 [ 0.0025686 | 0.0060146 | 0.0197891 ok 0k
X 3 0 1.00 0.00 -9.60 0.0199376 [ 0.0176445 | 0.0073178 | 0.0052465 | 0.0199376 ok 0k
4 0 1.00 0.00 -13.60 [0.0227687[0.0161126 | 0.01071 [ 0.0046979 | 0.0227687 ok 0k
5 0 1.00 0.00 -16.80 | 0.0250337[0.0148871 | 0.0134238 | 0.004259 | 0.0250337 ok 0k

Tabla Resumen de Desplazamientos del Entrepiso 2

Direccién | Marco a cosa sina d deyy deyy deyy deyy dimax Desgl;jazrlrlnentos Eeé‘rorzslinle
A 90 0.00 1.00 0.00 0.0118105]0.0024687 | 0.0279904 | 0.0194438 | 0.0279904 ok 0k
B 90 0.00 1.00 4.80 0.0084602 | 0.0047235 ] 0.0236497 | 0.020231 | 0.0236497 ok 0k
y C 90 0.00 1.00 11.20 0.0039933 | 0.00773 | 0.017862 | 0.0212806 | 0.0212806 ok 0k
D 90 0.00 1.00 16.00 0.000643 | 0.0099848 | 0.0135212 | 0.0220678 | 0.0220678 ok 0k
1 0 1.00 0.00 0.00 0.0134938 ] 0.0224953 | -0.001309 | 0.0069264 | 0.0224953 ok 0k
2 0 1.00 0.00 -4.00 0.0162857 | 0.0206163 | 0.0023085 | 0.0062704 | 0.0206163 ok 0k
X 3 0 1.00 0.00 -9.60 0.0201943 | 0.0179857 | 0.0073727] 0.0053521 | 0.0201943 ok 0k
4 0 1.00 0.00 -13.60 ]0.0229862 | 0.0161067 [ 0.01099 |0.0046961 [ 0.0229862 ok 0k
5 0 1.00 0.00 -16.80 [0.0252196[0.0146034 | 0.0138838 ] 0.0041713 | 0.0252196 ok 0k

Tabla Resumen de Desplazamientos del Entrepiso 1

5 . - 3 Desplazamientos Permisible
Direccion | Marco a cosa sina d deyy deyy deyy dezy Ainax 0.012h 0,006
A 90 0.00 1.00 0.00 0.0069252 ] 0.0031648 | 0.0135066 | 0.01867 0.01867 ok 0k
B 90 0.00 1.00 4.80 0.0056876 | 0.0041834 [ 0.0151276| 0.017193 | 0.017193 ok Ok
y C 90 0.00 1.00 11.20 0.0040374 | 0.0055416| 0.017289 | 0.0152237| 0.017289 ok 0k
D 90 0.00 1.00 16.00 [ 0.0027998 | 0.0065602 | 0.0189101 | 0.0137466 | 0.0189101 ok Ok
1 0 1.00 0.00 0.00 0.0132036 ] 0.0167898 | 0.0071278 | 0.0022036 | 0.0167898 ok 0k
2 0 1.00 0.00 -4.00 0.014235 [ 0.0159409 | 0.0057769 | 0.0034344 | 0.0159409 ok Ok
X 3 0 1.00 0.00 -9.60 0.0156789 1 0.0147525] 0.0038857 | 0.0051576 | 0.0156789 ok 0k
4 0 1.00 0.00 -13.60 ]0.0167102 [ 0.0139036 | 0.0025348 | 0.0063885 | 0.0167102 ok Ok
5 0 1.00 0.00 -16.80 [0.0175353|0.0132245|0.0014541 | 0.0073732] 0.0175353 ok 0k
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5.6 Aplicacion del Planteamiento Matricial del Analisis Sismico a una Estructura

Irregular

Teniendo en consideracion el capitulo 4, se tienen las siguientes caracteristicas del

edificio.

F) Caracteristicas de la estructura

4 Nuamero de niveles: 1 nivel

4 Altura entre ejes: 35m

4 Longitud direcciony: 10 m

4 Longitud direccionx: 15 m

4 Area de la planta: 100 m*

4 Tipo de cimentacion: Superficial

4 Uso de proyecto: Oficinas

4 Tipo de estructura: Grupo B (Art. 174, RDF)
4 Tipo de muro: ESTRUCTRAL.
4 Columnas: 40x60 cm

4 Trabes: 25x 50 cm

& Resistencia del concreto: F'c =250 kg/m*
4 Modulo de elasticidad: ~ Ec=11000 \/f"c
4 Zona: mc

4 Coeficiente sismico c: 0.40

4 Factor de ductilidad Q: 2
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Figura 5.6 Planta arquitectonica de la estructura irregular

Sistemas constructivos de la estructura:

Anilisis de Carga de Losa de Azotea.

Concepto Espesor m Peso Vt(/)lumetnco t/? Croquis
m’i
Enladrillado 0.02 1.50 0.03
Mortero, cemento-arena 0.02 2.10 0.04
Impermeabilizante - - 0.01 M""erokmc“aim’\'??e?eﬂ;ili:jﬁte
Concreto Reforzado 0.12 2.40 029 |, . E j%u;:; macizade
Falso Plafén _ _ 0 0 4 concreto reforzado
Carga Muerta= 0.04 t/m? 0.04
Carga Viva,Wcv (azotea con < 5%)= 0.1 t/m? 0.10
Wu=| 0.55
Analisis de carga muro exterior
Espesor |Peso Volumetrico .
Elemento P t/m? Croquis
m t/me
Muro de tabique 0.12 1.60 0.19 ]
Yeso 0.02 1.50 0.03 Aplanado ;7%“ 2em
Aplanado cemento-arena 0.02 2.10 0.04 sem _—
Wu= 0.26 %
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Analisis de carga de columna

Elemento Espesor [Peso Volumetrico L Croquis
m t/ne
Concreto reforzado - 2.40 0.58
Aplanado Yeso 0.02 1.50 0.03 g D
Wu= 0.61 i
0.40 m,
Analisis de carga de trabe
Elemento Espesor - |Peso Vommco t/ML Croquis
m t/me
Concreto reforzado - 2.4 0.30
Aplanado Yeso 0.02 1.5 0.03 < D
Wu= 0.33 ]
0.25 m,

Célculo del peso total de los elementos que componen la estructura.
e Losade azotea:

Area de la losa: 100m?

Anlisis de carga unitario: 0.55 t/m’

Peso total de la losa: 100m** 0.55 t/m*= 55 t
e Columnas:

No. De columnas: 9

Longitud de columna: 3.5 m

Anélisis de carga unitario: 0.61 t/m”

Peso total de las columnas: 9%3.5m*0.61 t/m*= 19.09 t
e Trabes:

Longitud de trabes: 69.14 m

Andlisis de carga unitario: 0.33 t/m’

Peso total de las trabes: 69.14 m* 0.33 t/m’=22.82 t
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Muros:

Calculo de Pesos de Muros del Nivel 1
Muro Peso (t/m?) [Longitud (m) Altura (m) CM (v)
M1 0.26 1.36 1.26
M2 0.26 1.36 1.26
M3 0.26 10.00 9.24
M4 0.26 4.86 4.49
M5 0.26 3.87 3.58
M6 0.26 2.93 2.71
M7 0.26 4.83 3.5 4.46
M8 0.26 2.01 1.86
M9 0.26 1.36 1.26
M10 0.26 3.79 3.50
M11 0.26 3.79 3.50
M12 0.26 11.50 10.63
M13 0.26 2.18 2.01
Sumatoria = 49.75
Célculo del centro de cargas de los elementos:
e Muros:
Célculo de centroide o centro de cargas de muros
5 Coordenadas . o " o s .
Muro Wm (t/m?) Xi (m) Yi(m) Longitud (m) [ Wi=L*Wm (t*m)| WiXi (t*n?) WiYi (t*n?)
M1 0.26 0.75 9.93 1.36 1.26 0.94 12.48
M2 0.26 4.32 9.93 1.36 1.26 5.43 12.48
M3 0.26 0.00 5.00 10.00 9.24 0.00 46.20
M4 0.26 2.43 5.00 4.86 4.49 10.91 22.45
M5 0.26 5.00 8.04 3.87 3.58 17.88 28.75
M6 0.26 5.97 8.89 2.93 2.71 16.16 24.07
M7 0.26 9.56 5.23 4.83 4.46 42.67 23.34
M8 0.26 8.87 5.00 2.01 1.86 16.47 9.29
M9 0.26 0.68 0.00 1.36 1.26 0.85 0.00
M10 0.26 5.00 3.79 3.79 3.50 17.51 13.27
MIl1 0.26 7.93 3.79 3.79 3.50 27.77 13.27
M12 0.26 8.86 0.00 11.50 10.63 94.15 0.00
M13 0.26 14.20 0.43 2.18 2.01 28.60 0.87
Sumatoria = 49.75 279.35 206.47
— ZWiXi 27935 t*mz

Wr
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IW;Y; 20647t *m?

Y = =415m
W 49.75t*m
e Columnas:
Centro de cargas de columnas
Columma | Wim (vimL) |—— —oordenadas Longitud (m) | Wi=L*Wm (t*m)|  WiXi (t*r?) WiYi (¢n?)
Xi (m) Yi (m)
1 0.61 0.00 10.00 0.60 0.36 0.00 3.64
2 0.61 5.00 10.00 0.60 0.36 1.82 3.64
3 0.61 0.00 5.00 0.60 0.36 0.00 1.82
4 0.61 5.00 5.00 0.60 0.36 1.82 1.82
5 0.61 10.00 5.00 0.60 0.36 3.64 1.82
6 0.61 0.30 0.20 0.60 0.36 0.11 0.07
7 0.61 5.00 0.20 0.60 0.36 1.82 0.07
8 0.61 10.00 0.20 0.60 0.36 3.64 0.07
9 0.61 15.00 0.20 0.60 0.36 5.45 0.07
Sumatoria= 3.27 18.29 13.02
= = = . m
Wr 327t*m
7 YW;Y; 13.02t*m? 3.98
p—vl — p—vl . m
Wr 327t*m
e Trabes:
Centro de cargas de trabes
Coordenad
Trabe | Wm (¢mL) f———oracds Longitud (m) | wi= L*Wm(T*m)| WiXi(T*m2) Wiyi(T*m2)
Xi (m) Yi (m)
1 0.33 2.50 10.00 5.00 1.65 4.13 16.50
2 0.33 0.00 7.50 5.00 1.65 0.00 12.38
3 0.33 5.00 7.50 7.07 2.33 11.67 17.50
4 0.33 5.00 7.50 5.00 1.65 8.25 12.38
5 0.33 7.50 5.00 5.00 1.65 12.38 8.25
6 0.33 7.50 5.00 5.00 1.65 12.38 8.25
7 0.33 0.00 2.50 5.00 1.65 0.00 4.13
8 0.33 5.00 2.50 5.00 1.65 8.25 4.13
9 0.33 10.00 2.50 5.00 1.65 16.50 4.13
10 0.33 12.50 2.50 7.07 2.33 29.16 5.83
11 0.33 2.50 0.00 5.00 1.65 4.13 0.00
12 0.33 7.50 0.00 5.00 1.65 12.38 0.00
13 0.33 12.50 0.00 5.00 1.65 20.63 0.00
Sumatoria = 22.82 139.83 93.46
— ZWL Xi 139.83 t * mz
X = = =6.13m

Wr
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YW;Y; 9346t *m?
Wr — 2282txm

Y =

Resumen del centroide de cargas de los elementos de la estructura:

Centroide de cargas
Elemento X (m) Y (m)
Muros 5.62 4.15
Columnas 5.6 3.98
Trabes 6.13 4.10

Célculo del centro de gravedad del entrepiso.

Célculo del Centro de Gravedad

Concepto Wm (t) Xi(m) Yi(m) | WitXi(tm) | Wi*Yi(t/m)
Losa 54.50 5.62 4.15 306.03 226.19
1/2 muros 24.87 5.62 4.15 139.67 103.23
Columnas 9.54 5.6 4.0 53.34 37.97
Trabes 22.82 6.13 4.10 139.83 93.46
Sumatoria= | 111.73 Sumatoria=| 638.88 460.84

_ YW;X; 63888txm

X = = T TiiLgzc Co7Em

_ YWY, 460.84t*m

Y = = =4.12m

Wy 11173 t*m
Andlisis sismico de la estructura.

Zona IlI C=0.4

Q=2

Qx=1.6

Qy=1.8
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Direccion X

Nivel Wi (t) hi(m) |Wihit*m)| Fix () Vix () yi (m) FixYi |¥ FixYi(m)| Yvi(m)
1 111.73 3.50 391.07 28.00 28.00 4.12 11548 | 115.48 4.12
F Wihi > Wi (0.4) 391.07 ( 111.73 ¢t ) 28.00
= —* Wihi=——— = |— O07t*xm|——— ) =28.00¢t
L YWihi \1.6 391.07 t*m
Direccion Y
Nivel Wi (1) hi(m) |Wihiesm)| Fiy@) | Viy@) xi (m) FiyXi |¥ FiyXi(m)| Xvi(m)
1 111.73 3.50 391.07 25.00 25.00 5.72 142.95 142.95 5.72
F c Wihi Y Wi (0.4) 391.07 ( 111.73t > 25 DO
v =—* Wihio——— = |— O07txm|———) =25.00¢t
Yoo YWihi \1.8 391.07 t*m
Célculo de la rigidez global del entrepiso.
5m R=50t/cm B R =48 t/em
S
w
Il
o
g R =48 t/cm
£
Sm R =50t/cm 2 2
~ <t
O on
Il |
‘L : :
Sm 5m S5m
T
Figura 5.7 Distribucion de rigideces en la estructura
TABLA RESUMEN DEL CALCULO DE LA RIDIDEZ GLOBAL DEL PRIMER ENTREPISO
Direccion | Marco | Rigidez (t/m) XC(([):I))rdena\(:a(i‘) \::;:é‘ie i B d(m) | cosai | senai [cos o sin@|cosoxd [sin xd [cos?ex sin?o¢ dz
1 3,400 7.50 0.00 7.50 0 0.00 0.00 1.00 0.00 0.00 0.00 0.00 1.00 0.00 0.00
X 2 5,000 5.00 5.00 7.07 0 45.00 | -5.00 1.00 0.00 0.00 -5.00 0.00 1.00 0.00 25.00
3 6,700 2.50 10.00 10.31 0 75.96 | -10.00 | 1.00 0.00 0.00 -10.00 0.00 1.00 0.00 100.00
A 5,000 0.00 5.00 5.00 90 0.00 5.00 0.00 1.00 0.00 0.00 5.00 0.00 1.00 25.00
v B 5000 5.00 5.00 7.07 90 45.00 5.00 0.00 1.00 0.00 0.00 5.00 0.00 1.00 25.00
C 3400 10.00 2.50 10.31 90 14.04 | 10.00 0.00 1.00 0.00 0.00 10.00 0.00 1.00 100.00
D 4800 10.00 5.00 11.18 135 | 26.57 | 10.61 -0.71 0.71 -0.50 -7.50 7.50 0.50 0.50 112.50
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17,500 —2,400 —128,000
Kerogar = | —2,400 15,800 120,000
—128,000 120,000 1,925,000
Rigidez global del entrepiso: 1, 937, 500 t/m

Centro de torsion del entrepiso:

_ (_k23 - kll) + (k13 * k21) _ (_120,000 - 17,500) + (_128,000 * 15,800)

Lx = =
¥ = Tlhay * k1) — (kgy * Kap) (—2,400 * —2,400) — (12,800 * 17,500)
Lx = 6.62m
Ly = = = 6.41
y kil 17,500 6-41m

Calculo de excentricidades.
Direccion X:

ey =Yv—Yt=412m—641m = —-2.28m

N P d B P ko L FPP
e1y = €y | 1. |esy|_ = -2 m_ . —228ml - " m
3 " 0.1by| 298 '1 0.1x10m] 128

€2y = €y |€sy|_ = —2. m_ —228m]] = " m
Yy = Yt + e, = 641 m + (—4.42m) = 1.98m
Yo =Yt +ey, =641m+ (-1.28m) =512m

Direccion X
Nivel by (m) Yv (m) Yt (m) Csy (m) Ciy (m) Cay (m) Ymi (m) [ Yoo (m)
1 10 4.12 6.41 -2.28 -4.42 -1.28 1.98 5.12

Direccion Y:

ey =Xv—Xt=572m—-6.62m = —0.90m
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- [15+0'1bx]— 0.90 [15+0'1*15m]— 2.86
e1x = sy | 1. el = C m|1. —090mll = % m
_ [1 0.1bx] 090 [1 0.1*x15m — 0.60
®2x = Csx le ) T T =090mpl TN ™

X1 =Xt+e, =662m+ (—442m) =3.77m

Xy = Xt + €5, = 6.62m + (0.60m) = 7.22m

Direccion Y

Nivel bx (m) Xv (m) Xt (m) Csx(m) | Cix(m) | Cx(m) | Xmu(m) [ Xme(m)

1 15 5.72 6.62 -0.90 -2.86 0.60 3.77 7.22

Célculo de cortante directo y cortantes por torsion.
MT1 =V ey, = 25t x —4.42m = —110.56t —m
MT2 =V e,, = 25t * —1.28m = —32.04t —m

Yjt = Yj — Yt = 0.00m — 6.41m = —6.41m

Mt Rjx Yjt —110.56t — m * (—32,030.73)
VT1 = —— - —< = =7.116t
(X Rjx Yjt? + Y. Rjy Xjt?) _ (258,993.45 + 238,697.97)
Mt Rjx Yjt —32.04t —m * (—32,030.73)
VT2 = —— ———— = = 2.062t
(X Rjx Yjt? + Y. Rjy Xjt?)  (258,993.45 + 238,697.97)
Direccion X
Entrepiso 1
Marco |Rigidez (/m) Yj(m) | Vy(t) [MTI (t-m)|MT2 (t-m)| Yjt(m) Rjx Yt Rjx Yt vd@ | Vil | Ve | Vil Vj2
A 5,000 0.00 25.00 [ -110.56 | -32.04 -6.41 [-32,030.73| 205193.54 9.33 7.12 2.06 1644 | 11.39
B 5,000 5.00 25.00 [ -110.56 | -32.04 -1.41 | -7,030.73 9886.23 9.33 1.56 0.45 10.89 9.78
C 3,400 10.00 | 25.00 | -110.56 | -32.04 3.59 | 12,219.10 [ 43913.67 6.34 -2.71 | -0.79 3.63 5.56
D 4,800 15.00 | 25.00 | -110.56 | -32.04 8.59 [ 41,250.50 | 354500.76 8.96 -9.16 | -2.66 -0.21 6.30
Sumatori{ 13,400 Sumatoria= | 258,993.45
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Cortante directo
vd

5m

o f

Cortante por torsion

VTI1

o7t

1.303 t

3.618t

Cortante Total
Vil

Figura 5.8 Cortante directo, por torsion y total en direccion Y

MT1 =V e, = 28t x —(—2.86m) = —79.97t — m

MT2 =V e,, = 28t * —0.60m = —16.69t — m

Xjt = Xj — Xt = 0.00m — 6.62m = —6.62m

Mt Rjy Xjt —79.97t —m * (—22,514.29)
VTl = oo = =3.618¢
QX Rjx Yjt? + Y Rjy Xjt?) (258,993.45 + 238,697.97)
Mt Rjy Xjt 16.69t — m * (—22,514.29)
VT2 = oo = = —0.755 ¢
(X Rjx YjtZ + ¥ Rjy Xjt2) _ (258,993.45 + 238,697.97)
Direccion Y
Entrepiso 1
Marco [Rigidez (Ym) Xj (m) [ Vx(®) [MTI tm)|MT2 (tm)| Xjtm) | Rjy Xt Rjy Xt? vd@w | vil@ | ve® | Vil Vj2
1 3,400 0.00 | 28.00 | -79.97 | 16.69 | -6.62 [-22,514.29] 14908631 | 630 [ 3.62 | -0.75 | 9.92 5.55
2 5,000 500 | 28.00 | -79.97 | 1669 | -1.62 [-8,109.26 [ 1315201 | 927 | 130 | -027 | 1057 | 9.00
3 6,700 10.00 | 28.00 | -79.97 | 16.69 338 |22,633.60 | 76459.66 | 12.42 | -3.64 | 0.76 8.79 | 13.18
Sumatorig 15,100 Sumatoria= | 238,697.97
Sismo en X, entrepiso 1:
1.00 0.00 0.00 28.00 28.00 28.00 28.00
Feiy= 0.00 1.00 0.00 750 [= 7.50 7.50 7.50
-1.98 3.77 1.00 0.00 -27.30 -27.30 -27.30
1.00 0.00 0.00 28.00 28.00 28.00 28.00
Fexy= 0.00 1.00 0.00 ] 750 [ = 7.50 7.50 7.50
-5.12 7.22 1.00 0.00 -89.35 -89.35 -89.35
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Desplazamientos

- Globales
1.91E-04 -1.28E-04 2.06E-05 28.00 28.00 28.00 0.0038 m
Deiy= 1 -1.28E-04 2.06E-04 -2.13E-05 7.50 7.50 7.50 = -0.0015 m
2.06E-05 -2.13E-05 3.22E-06 -27.30 -27.30 -27.30 0.0003 m
1.91E-04 -1.28E-04 2.06E-05 28.00 28.00 28.00 0.0025 m
Dexy= 1 -1.28E-04 2.06E-04 -2.13E-05 7.50 7.50 7.50 = -0.0001 m
2.06E-05 -2.13E-05 3.22E-06 -89.35 -89.35 -89.35 0.0001 m
Sismo en Y, entrepiso 1:
1.00 0.00 0.00 8.40 8.40 8.40 8.40
Feix= 0.00 1.00 0.00 2500 [ = 25.00 25.00 25.00
-1.98 3.77 1.00 0.00 77.48 77.48 77.48
1.00 0.00 0.00 8.40 8.40 8.40 8.40
Feay= 0.00 1.00 0.00 2500 [ = 25.00 25.00 25.00
-5.12 7.22 1.00 0.00 137.40 137.40 137.40
Desplazamientos
- 1 Globales
1.91E-04 -1.28E-04 2.06E-05 8.40 8.40 8.40 0.0000 m
Deix= | -1.28E-04 2.06E-04 -2.13E-05 | 25.00 25.00 25.00 = 0.0024 m
2.06E-05 -2.13E-05 3.22E-06 77.48 77.48 77.48 -0.0001 m
-1
1.91E-04 -1.28E-04 2.06E-05 8.40 8.40 8.40 0.0012 m
Dex= | -1.28E-04 2.06E-04 -2.13E-057 25.00 25.00 25.00 = 0.0011 m
2.06E-05 -2.13E-05 3.22E-06 137.40 137.40 137.40 0.0001 m
Desplazamientos locales y permisibles:
ENTREPISO 1
Marco a Cosa | Sena d_(m) d €1y (m)| d €2y (m) [d €1x (m)| d €2x (m) | dméx (m)| 0.006 h | 0.012 h
1 0 1.00 | 000 | 0.00 [ 0004 | 0.003 [ 0.000 | 0.001 | 0004 | OK OK
2 0 1.00 | 000 | -500 [ 0.002 | 0.002 | 0.001 | 0.001 | 0002 | OK OK
3 0 1.00 | 000 |-10.00 [ 0.001 | 0.001 [ 0.001 | 0.000 | 0001 | OK OK
A 90 | 0.00 | 1.00 | 500 | 0.000 | 0001 | 0002 | 0.002 | 0002 | OK OK
B 90 | 000 | 1.00 | 500 [ 0000 [ 0001 | 0.002 | 0002 | 0002 [ OK OK
C 90 | 000 | 1.00 | 1000 [ 0002 [ 0001 | 0.001 | 0002 | 0002 [ OK OK
D 135 | -071 | 071 | 1061 | 0000 | -0.001 | 0.001 | 0001 [ 0.001 [ OK OK
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6.7 Disefio de Elementos por Marco

Una vez que se hayan comparado los desplazamientos permisibles que especifican las

NTC-SISMO/04, obtenidos para cada marco:

l.- Se tendran que deducir los desplazamientos relativos o deformaciones de cada

entrepiso:
Ai=d;—diy

2.- A continuacion se obtienen los cortantes de disefio por entrepiso, multiplicando la
rigidez de entrepiso de cada marco por la deformacion de entrepiso calculada en el punto

anterior.
Vi=k;A;
3.- Después habra que deducir las fuerzas laterales que rigen el disefo:
Fi=Vi=Viya

4.-Con las fuerzas laterales del punto anterior se analiza cada marco para obtener los
elementos mecénicos (Fy,V, M) de disefio para trabes y columnas del marco, ya que éstas
fuerzas son el resultado de la distribucion tridimensional de la fuerza sismica con las

excentricidades especificadas en las NTC-SISMO/04.
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6.1 Resultados Esperados

En este trabajo se presento el caso practico de un edificio con planta estructural compuesta

a base de marcos Ortogonales.

También se presentd otro caso practico de un edificio con marcos No-Ortogonales en

planta.

Los resultados esperados eran en primer lugar para el edificio de marcos ortogonales,

obtener resultados similares a los obtenidos con la metodologia convencional.

Para el edificio con marcos no-ortogonales, se esperaba calcular las coordenadas del
Centro de Torsidn, y a partir de €l aplicar las excentricidades de disefio que especifican las
Normas de Disefio Sismico actuales y al final checar el equilibrio entre las fuerzas
aplicadas y la distribucion de fuerzas resultantes en los marcos de cada entrepiso del

edificio.
6.2 Resultados Obtenidos
Los resultados obtenidos en ambos casos fueron los esperados y satisfactorios.

Se efectud el analisis Sismico del edificio tanto con el procedimiento tradicional para
marcos Ortogonales que como lo presenta Meli, 2000, a base de tablas y con el célculo del

centro de torsion para marcos Ortogonales.

Después se efectud el andlisis del mismo edificio aplicando la metodologia matricial

propuesta en este trabajo.

Los resultados obtenidos tanto para el calculo del Centro de Torsion del edificio como para
la distribucion de fuerzas sismicas en cada uno de los marcos fueron muy similares, dando

por aceptable la metodologia propuesta.

Para el caso del edificio con marcos No-ortogonales, se aplicd la metodologia propuesta y
se pudieron aplicar las excentricidades de disefio que indican nuestras normas para el
Analisis Sismico, y se pudo obtener la distribucion de fuerzas en cada marco de cada

entrepiso de manera adecuada y satisfactoria.
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6.3 Interpretacion de Resultados

Los datos obtenidos se pueden interpretar como la distribucion de fuerzas en cada uno de

los marcos de un edificio con marcos con cualquier distribucion en planta.

Al tener esta distribucioén en cada marco la obtencion tanto de los elementos mecénicos en
las barras de cada marco que componen el edificio y los desplazamientos resultantes
pueden ser obtenidos con facilidad para su posterior disefio como se efectia de manera

convencional.
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Conclusiones

En este trabajo de tesis se desarrollo el planteamiento matricial para el anélisis
tridimensional de edificios con una distribuciéon de elementos resistentes no-ortogonal o

general.

El planteamiento fue comparado con la metodologia convencional que se emplea para

edificios con marcos ortogonales.

Posteriormente se aplicd a un edificio con una distribucion irregular en planta a base de
marcos no-ortogonales, lo anterior también se calibr6 de alguna manera verificando el

equilibrio del modelo propuesto.

Se pudo concluir que es posible aplicar las excentricidades de disefio de nuestras Normas e
incluso se pueden aplicar las de otras especificaciones una vez conocidas las coordenadas

del Centro de Torsion.

Un analisis tridimensional de edificios se realiza convencionalmente por medio de un

programa de Analisis comercial.

De los resultados de este trabajo de tesis podemos concluir que podemos obtener los
mismos resultados que se obtienen empleando cualquier software comercial, lo anterior de
una manera practica, ya que es posible implementarla de manera rapida empleando una

hoja electronica de calculo.



Recomendaciones

Se puede recomendar plantear modelos paramétricos y analizarlos con la metodologia
propuesta en este trabajo para determinar el comportamiento de edificios ante diferentes
zonas sismicas, diferentes condiciones de regularidad, etc. Y asi poder establecer

comparativas que indiquen los pros y contras de los modelos propuestos.

También se recomienda extender el alcance de este trabajo para realizar el Analisis Sismico

Dinamico de Edificios a partir del planteamiento presentado en este trabajo de tesis.
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