DISENO

2

SiSMICO
DE
EDIFICIOS
~D
]

o i e ! ¢ //a ﬂm«. (5 xﬁ,ﬂ,:r,wx AKX z\/ﬂxfy W S VO T W W W\ W W W - .VL
S = —— =

e e e e e e B e e e N o N D D D N D D D

NN W RSN\ VUM (O S \ A SV VA \ S WO\ VA \ WU WU | VOO N O N I S WS \ WA Y VRS VU (DU \ DT IO VOV \ R \ OV WU MOV \ WA\, W\

R R e e R e S e e e
e T e e e s e e s e s s
R e R R R R R e R S A A
e T e e e e e B e e e
D D B I S AT AT e )

SO \ W\ A\ WA \ WA \ GO WL \ U \ N\ (O WA U \ VR SO | T\ \ T \ U \ AU VU \ W, . WOV WU \ G\

A DA A AT P N
Se e E T N
LD L2 DD L LD 7

R DD D
AN
D A D D DD )

AN AW\ VMMM U \ W OO \ WA \ W
ISR VUM VDO \ WD\ L\ O A S VOO VO \ VU Y\ SO N \ WO

R
S S S

YN U WU | W \ VOO \ GO | W WO (WO Wi
A AN NN AT N W W N AN N W W AT TN

w&(@é&&é«\»«ofe{f
U,l&r%.,fl;szv[rlur,bﬁ[[fl.
o P A
EAEA CK&%KK&&K&N%@KN
A AT AT AT Al o AT T AF L D g 2T AT L
S S e N D

N )MV/L[/L/L[[/L/!VEEE

- OV (UM \YURMAR \ WU\ WA\ (WU WA S
AT A AT

2z RDDDDAIADT DD
N W s g W W W g W g W AN e NN
BABAIIATAT § LRI T TR
e W W g g g ST T Tt AATA AU AUAUA A >
.rI\L,V \ A\Y ) x/m‘,i\bv/\ V//\ //x \”,\‘FHV, \V/IV. N N N R AH,\\ N N A\ A\ N . \;V//NIF/W%, \/MNN/\ »//\ Nﬁnﬂw\/ﬁkmmwm
TR N A AN \U.v,.u.\v,rv\vf\(u\,l\‘ gy A...\/u\,?..\a&..\//.\\//n\/( g g WEg W W (g Mg (Wh7s W Mg (N (Wi g Mg (g (W g
A A \\\v\\M b\%mmn\l\q»/w\nﬁxtv V\\ Ll L »\\\AM rd \\,V\‘ .»\\MLV x//V\\N\lkmh

o W A A S R WO U OO (O OV (W W W VO W W (W WO WO

s e MN,W\»
i b/, . b,/\ L4 \/,Vb,, ¢ /nixz,\ M/A " V,A\ CAEAEAEAEAE \N/\ //V\;\ /HNWV/, N N G JN
AN SR g S S W WS W e s Mg S e g (IS T g W g g W g Wi (g 0 Hogh (g g (v (vscs S vf\,N.\Nf\v(\; g
3 N i G i b/,\\y,,l.\vv//\',ﬂv; V,/\ . \,,/Y\ e .,)/V\xb/ﬂ.;v\é M/, /, &,\ LA Ah(m,,\l.r\/mlkmm
7 T AT N\ 3 ra e 2 v g 7 3 A\

e e e D e e e e e e o e e N e e e e e e e e e I e e e D e

S R VR SO W U MR S U WU WA U\ G WU VAU UM WO VN | O W O \ VAU W U\ WO \ W WA OO WO WO W SO U \ VO

LD X g T AL = s A\ 2 A =g N A
e e e e e N o B A N S D I BTN,
4 U A WS U VU VI U UM W W | WV M WO T O (U M U | W M N U UMM U U O VMU YU JO \ N O VOO
g e S g g L T g e (g g g g g g e
7 sl 7 A » = rves g P 2 ve A ST pres P P
AT \N, A/\ 6 \N/ /.,V b,, & nN/ i e e e e i e i S i e \Wx "y vé\l\) )}ﬂum
S THD (Wirig \ b2 (U g W N N\ ey \ Wi Wi\ Wirg W Wig \Weg g\ Wig Wi WOvg \ Wi \ WP Wi \ e T \f\vr\v(\uf\m.r\/ﬂv .
O T P D 2 i A A 27 2 W\IM\!N, \v Ve ,W\ \)N[N B A R R e

A e\ i
DDA DA DI
NS N\ \ . UOUR \ WU \ VO N WU, \ MO U ¥
I AT .V,.\V,M\Nr
i W i M// //Vl\)ﬁsm,/\ &
AN s 2
S TS OIS
S\ OO N\ O A\ W WO oo Yosl

S A A P

AV VAR A\ A VOO W | WA .

Criterios de estructuracion de edificios.

Propiedades de materiales y sistemas
o Analisis sismico estatico.

estructurales.
Dimensionamiento y detallado de los

Conceptos de dindmica estructural.
elementos estructurales.

Introduccion a la sismologiay a la

ingenieria sismica.
o Edificios sujetos a fuerzas laterales.

Andlisis sismico dindmico.
Elementos no estructurales.

Temas que trata la obra:

PP drd




UNIVERSIDAD DE MEl

HI

12 120506002507

T

LIMUSA

i




Bazan, Enrique

Disenio sismico de edificios / Enrique Bazén, —

Meéxico : Limusa, 2010
320 p. i 27.5x21 om.
ISBN: 978-968-18-5349-5
Rustica

1. Disefio Sismico

Dewey: 624.1771 ] 22/ B363d

LC; TH1085

LA PRESENTACIGN Y DISPOSICIGN EN CONJUNTO DE
DISENO SISMICO DE EDIFICIOS

SON PAOPIEDAD DEL EDTOR. NINGUNA PARTE DE ESTA OBRA
PUEDE SER REPRODUCIDA O TRANSMITIDA, MEDIANTE NINGUN
SISTEMA O METODO, ELECTRONICO O MECANICO (INCLU-
YENDO EL FOTCCOPIADO, LA GRABACIGN O CUALQUIER SISTEMA
OE RECUPERACION Y ALMACENAMIENTO DE INFORMACION),
SIN CONSENTIMIENTO POR ESCRITO DEL EDITOR,

DERECHOS RESERVADOS:

©2010, EDITORIAL LIMUSA, S.A. pe C.V.
GRUPO NORIEGA EDITORES
Bawperas 95, México, D.F,

C.P. 06040

2B 5130 0700

= 55122903

)‘T; limusa@noriega.com.mx
www.noriega.com.mx

CANIEM Nowm. 121

HecHo en Mixico
ISBN: 978-968-18-5349-5
114

A
nuestras
esposas

e hijos



En 1985 sali6 al mercado el Manual de disefio Sismico de Edificios que
habfamos elaborado en afios anteriores y que habia sido ya publicado por el
Instituto de Ingenierfa en 1981, El propdsito de ese libro era presentar los ele-
mentos tedricos bdsicos y los procedimientos de andlisis especificos para la apli-
cacién de-los requisitos de disefio sismico contenidos en el Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal que habfa entrado en vigor en 1977.

Los sismos de 1985 y las consecuentes modificaciones del Reglamento del
Distrito Federal volvieron pronto obsoletas partes importantes de ese Manual e
hicieron necesaria una actualizacion del material. Al comenzar este proceso,
llegamos rdpidamente a la decisién de que eran necesarios cambios radicales y,
principalmente, era conveniente reducir el énfasis en los procedimientos y en
los métodos de andlisis y prestar mds atencién a los criterios y a las bases tedri-
cas. La razén de lo anterior es que actualmente ha perdido importancia la ha-
bilidad para aplicar métodos refinados de andlisis porque el proceso ha sido
transferido en su mayor parte a las computadoras, principalmente a través del
uso de paquetes integrados de cémputo que realizan las etapas principales del pro-
ceso de cdlculo.

.Es ahora mds importante el conocimiento de las bases tedricas en que se fun-
dan los métados y los sistemas automatizados de cdlculo, para entender por qué
se especifican determinados procedimientos e interpretar adecuadamente los re-
sultados de los cilculos automdticos.

Por otra parte, se vuelve esencial coritar con las bases para tomar las princi-
pales decisiones del proceso de disefio, como son la eleccién de los materiales, de
los sistemas estructurales y de los modelos analiticos representativos de la estruc-
tura, los cuales serdn sometidos al proceso formal de cilculo. ‘

Al concluir la revisidn se legé a un texto que no guarda casi nada del que le
sirvié como punto de partida, por lo que se decidié presentarlo. como una obra
diferente y, en particular, eliminar el término “Manual”, que ya no corresponde a
su enfoque. ' '

El contenido mantiene cierta liga con el Reglamento.de Construcciones para
el Distrito Federal en lo relativo a la ilustracién de los conceptos y 2 los ejem-
plos, pero se ha vuelto mds general y mds conceptual/
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El texto comienza con una introduccién que pretende dar una visién de con-
junto de la problemdtica de los efectos sismicos en los edificios y de la manera
de disefiar éstos para resistirlos. Los dos capitulos siguientes contienen los funda-
mentos tedricos del andlisis de las estructuras y de su respuesta dindmica, asf
como el planteamiento de los métodos de andlisis que utilizan los paquetes de
cémputo para disefio sismico de edificios.

El cuarto capitulo se dedica 2 la presentacién de las principales caracteristi-

. cas de los materiales, elementos y sistemas estructurales que influyen en el com-
portamiento de los sismos.

A partir del capitulo 5 comienza la parte que se dedica a presentar las etapas
principales del disefio sismico. En este capitulo se tratan los principios que con-
ducen a definir el sistema estructural idéneo para los edificios y para identificar
aquellos aspectos que pueden causar problemas de mal comportamiento. En los
tres capitulos siguientes se tratan sucesivamente los métodos de disefio sismico
estdtico y dindmico, y los requisitos de dimensionamiento y detallado para que
las estructuras tengan el compoftamiento sfsmico adecuado. Finalmente, el capi-
tulo 9 se refiere al cuidado de'los elementos no estructurales de los edificios,
como los acabados, instalaciones y equipo.

El texto ha sido preparado a partir de diversos escritos que los autores hemos

venido desarrollando a lo large-de muchos afios, y que han servido de base para

cursos, conferencias y articulos-técnicos. n este proceso hemos contado con la
participaci6n de un gran niimero de colaboradores, sobre todo estudiantes. Nos ha
resultado imposible llevar una relacién de todos ellos, por lo que preferimos dar-
les un agradecimiento general para no incurrir en inevitables omisiones. °

No queremos, sin embargo, dejar de mencionar la destacada contnbucnon de
Catherine Bazdn, Gerardo Aguilar y Leonardo Flores en la preparacién de figuras
en formato digital.

ENRIQUE BAZAN
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Iﬁﬁm@éumlm ala sssm@@gla
y a la ingenieria sismica

1.1 SISMOLOGIA Y PELIGRO SISMICO

1.1.1 Causas y efectos de los sismos

Conviene comenzar con una breve exposicidn sobre el origen y caracterfsti-
cas de los fendmenos sismicos para aclarar la razén de ser de los procedimientos
de disefio que se van a-tratar a lo largo de este trabajo. El lector que quiera pro-
fundizar en estos temas debe recurrir a alguno de los muchos excelentes textos
que sobre esta materia'se encuentran publicados. Se recomiendan especialmente
los textos de Bolt (1987) y de Sauter (1990).

Los sismos, terremotos o temblores de tierra, son vibraciones de la corteza
terrestre, generadas por distintos fenémenos, como la actividad volcdnica, la
caida de techos de cavernas subterrdneas y hasta por explosiones. Sin embar-
£0, los sismos mds severos y los mds importantes desde el punto de vista de la
ingenierfa, son los de origen tectdnico, que se deben a desplazamientos brus-
cos de las grandes placas en que estd subdividida dicha corteza. Las presiones
que se generan en la corteza por los flujos de magma desde el interior de la
tierra llegan a vencer la friccién que mantiene en contacto los bordes de las
placas y producen caidas de esfuerzos y liberacién de enormes cantidades de
energia almacenada en la roca. La energfa se libera principalmente en forma
de ondas vibratorias que se propagan a grandes distancias a través de la roca de
la corteza.

Es esta vibraci6n de la corteza terrestre la que pone en peligro las edifica-
ciones que sobre ella se desplantan, al ser éstas solicitadas por el movimiento de
su base. Por los movimientos vibratorios de las masas de los edificios, se gene-
ran fuerzas de inercia que inducen esfuerzos importantes en los elementos de la

" estructura y que pueden conducirla a la falla.

Ademds de la vibracidn, hay otros efectos sismicos que pueden afectar alas
estructuras, principalmente los relacionados con fallas del terreno, como son
los fendmenos de licuacién, de deslizamiento de laderas y de aberturas de grie-
tas en el suelo. No se tratardn aqui’estos fenSmenos que corresponden a con-
diciones muy particulares de subsuelo que requieren estudios especializados.
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Figura 1.1 Movimiento de placas y generacién de sismos. Mecanismo de subduccién. '
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Figura 1.2 Mapa que muestra la relacién entre las principales placas tectdnicas y la localizacién de los epicentros de
terremotos y de los volcanes (de Bolt, 1987).
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La figura 1.1 muestra de manera muy esquemdtica las principales caracterfs-
ticas de este fendmeno tecténico. El sismo se genera por el corrimiento de cierta
drea de contacto entre placas. Se identifica un punto, generalmente subterréneo,
que se denomina foco o hipocentro, donde se considera se inicié el movimiento;
a su proyeccidn sobre la superficie de la tierra se le llama epicentro.

Aunque précticamente toda la corteza terrestre estd afectada por fallas geoldgi-
cas, se ha observado que la actividad sismica se concentra en algunas zonas donde
los movimientos a lo largo de estas fallas son particularmente severos v frecuentes.
Una visién global de la distribucién espacial de los grandes sismos se muestra en
la figura 1.2, de Ia que se aprecia c6mo éstos se presentan principal, pero no-exclu-
sivamente, en los bordes de las grandes placas tectdnicas. La zona donde se libera
la mayor parte de la energfa sfsmica es un gran arco, conocido come Cinturén
Circumpacifico, un tramo del cual estd constituido por la zona de subduccidn entre
la placa de Cocos y la placa de Norteamérica en.la costa del Pacifico de México.

La figura 1.3 muestra en mayor detalle I localizacién de los epicentros de los
sismos registrados en México durante cierto periodo. Se aprecia que, con mucho,
la actividad se concentia en la zona de subduccién antes mencionada, pero que se
presentan también fenémenos significativos en algunas otras 4reas. Destacan los
de Baja California Norte, los de Sonora y del Istmo de Tehuantepec.

1.1.2 Mevimientos sismicos del terreno

La energfa liberada por un signio se propaga desde la zona de ruptura, mediante
diversos tipos de ondasque hacen vibrar la corteza terrestre. Se identifican on-
das de cuerpo que viajan a grandes distancias a través de roca y ondas superfi-
ciales que se deben a reflexiones y refracciones de las ondas de cuerpo, cuando
éstas llegan a la superficie o a una interfase entre estratos. Las ondas de CUgrpo
se dividen en ondas P, también llamadas principales o de dilataci6n, y en ondas
§, secundarias o de cortante. En las ondas P las particulas de la corteza experi-
mentan un movimiento paralelo a la direccidn de la propagacién. En las ondas §
las particulas se mueven transversalmente a la direccidn de propagacidn.
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Figura 1.3 Epicentros de sis-
mos ocurridos en Méxicu en
1993 (Servicio Sismoldgico Na-
cional).
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Figura 1.4 Registro de acelera-
ciones de un sismo en la Es-
tacién No. 1, Acapulco, México,
el 9 de enero de 1992, obtenido
en el CENAPRED (Tiempo de
arribo de las ondas Py S, v
determinacion de distancia epi-
central).

"Las ondas de cuerpo se propagan a grandes distancias y su amplitud se atenda
poco a poco. La velocidad de propagacién de las ondas P es mayor que Ia de las
S, por lo que a medida que nos alejamos del epicentro crece la diferencia de tiem-
po de llegada de los dos tipos de trenes de ondas. Como se aprecia en la figu-
ra 1.4 esta diferencia de tiempo se emplea para determinar la distancia entre el
epicentro y alguna estaci6n sismolégica donde se haya registrado el movimiento
del terreno y, por tanto, sirve de base para la localizacidn del epicentro.

Las ondas S producen un movimiento del terreno més intenso y de caracteristi-
cas mds dafiinas para las edificaciones que las ondas P. Por la complejidad de los
mecanismos de ruptura y por la irregularidad de las formaciones geolégicas por las
que viajan las ondas y por las miltiples refracciones y reflexiones que sufren durante
su recorrido, el movimiento del terreno en un sitio dado es muy complejo e irregular.

Para medir el tamafio de los sismos se utiliza la magnitud. Lo que se preten-
de cuantificar es la energfa liberada por el temblor y su potencial destructivo
global, de manera semejante a lo que se hace con las bombas. La escala de
magnitud mds comtin es la de Richter (mds propiamente llamada magnitud local
M,), que se basa en la amplitud de un registro en condiciones estdndar. Sin embar-
g0, debemos tener presente que esta escala fue propuesta para temblores en
California, empleando un sismégrafo particular. Para medir eventos en otras zo-
nas sismicas, que pueden ser mds grandes y lejanos, varios autores han propuesto
escalas,basadas en registros de diversos tipos de ondas, siendo las més populares
la magnitud de ondas superficiales M,, y la de ondas de cuerpo m,,

Las escalas mencionadas se limitan, no obstante, a temblores de ciertas ca-
racterfsticas y se saturan, es decir, dejan de crecer cuando alcanzan valores
alrededor de 8 aunque la destructividad del temblor siga aumentando. Por estas
razones, los sismélogos han desarrollado una medida mds directa de la energia
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disipada por un sismo denominada momento sismico M,, el cual es el producto
de la rigidez a cortante de la corteza terrestre por el drea de ruptura y por el des-
lizamiento de la falla que genera el temblor. Asf definido, M, tiene, de hecho,
unidades de energia. Para relacionar el momento sfsmico con las escalas con-
vencionales de magnitud, Hanks y Kanamori (1979) han definido una noeva
escala con la férmula:

M =2(Jog My)/3 ~ 10.7

donde el logaritmo se toma en base 10 y M, estd dada en dinas-cm.

M (también denotada con M,,) se llama magnited de momento sfsmico y estd
ganando aceptacién como una escala universal, ya que es adecuada para medir
eventos muy grandes y sin basarse exclusivamente en ningtin tipo de ondas. Se
han publicado tablas y grificas que permiten relacionar M con otros tipos de
magnitud (véase, por ejemplo, Nuttli y Hermann, 1982).

La dltima ecuaci6n refleja que la magnitud es una funcién lineal del logarit-
mo de la energia liberada (medida por M,), de modo que un incremento de un
grado en M corresponde a un evento que libera 32 (=10') veces mds energia.
Por ello, la determinacién precisa de la magnitud, digamos con errores de un
décimo, es muy importante para determinar la destructividad de un temblor, par-
ticularmente en estudios de riesgo sismico.

Sismos de magnitudes menores de 3 son sismos instrumentales que diffcil-
mente perciben las personas. Sismos de magnitud menor que 5 rara vez llegan a
producir dafio, excepto cuando son muy superficiales y sélo muy cerca del epi-
centro. Sismos de magnitud entre 5 y 7 afectan zonas relativamente pequefias y
caen en la definicién genérica de sismos de magnitud intermedia. A medida que
aumenta la magnitud crecen la zona afectada y la violencia del movimiento del
terreno. Los grandes sismos son de magnitud superior a,7.0 ¥ no existe un limite
superior tedrico de la escala de Richter. Los sismos de mayor magnitud que se
han estudiado llegan a cerca de 9 en dicha escala.

Del punto de™Vista.de ingenierfa no interesa tanto la magnitud del sismo
como sus efectos en los sitios donde existen o se van a construir las edifica~
ciones. Esto se refiere a la severidad de la sacudida sfsmica que se experimenta
en un sitio dado. A esta caracterfstica de los sismos se le llama intensidad, yes
claro que un mismo sismo, aunque tiene una sola magnitud, tendr diferentes
intensidades, segtin el sitio donde se registre. En genera] la iritensidad decrece a
medida que nos alejamos de la zona epicentral, y para una misma distancia epi-
central, son mds intensos los sismos de mayor magaitud.

Tampoco para la intensidad existe una escala universalmente aceptada, Las
f:scalas mds precisas son las de tipo instrumental, que definen, por ejemplo, la
intensidad en funcién de la aceleracién mdxima del terreno en el sitio de interés.
Sin embargo, por la imposibilidad de contar con instrumentos colocados preci-
samente en los diferentes sitios donde interesa conocer la intensidad, se prefiere
recurrir a escalas de tipo mds cualitativo que se basan en la severidad de los

dafios producidos, en la violencia con que es sentido por las personas y en cam-
bios producidos en la superficie del terreno, La escila de intensidades mds usada
es la de Mercalli Modificada, una de cuyas versiones mds recientes se reproduce
en el cuadro 1.1. Se asignan intensidades entre Ty XII. Intensidades de IV o
Ienores no corresponden a dafio estructural y una intensidad de X corresponde
2 una destruccién generalizada. La mayor debilidad de la escala de Mercalli es
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Cuadro 1.1 Escala de intensidad Mercalli Modificada (MM).-

Grado Descripcidn

Grado Descripciin

364

v

Vi

vii

vl

No es sentido por las personas, registrado por
los instrumentos sismogréficos.

Sentido s6lo por pocas personas en reposo,
especia]meﬁte en los pisos superiores, objetos
suspendidos pueden oscilar.

Sentido-en el interior de las edificaciones, es-
pecialmente en pisos superiores, pero muchos
pueden no reconocerlo como temblor, vibra-
cién semejante a la producida por el paso de un
vehiculo liviano, objetos suspendidos oscilan.
Objetos suspendidos oscilan visiblemente,
vibraci6n semejante a la producida pbr el paso
de un vehiculo pesado, vehiculos estacionados
se bambolean, cristalerfa y vidrios suenan,
puertas y paredes de madera crujen.

Sentido aun en el exterior de los edificios,
permite estimar la direccién de 1as ondas, per-
sonas dormidas se despiertan, el contenido
liquido de recipientes y tanques es perturbado
y se puede derramar, objetos inestables son
desplazados, las puertas giran y se abren o
cierran, relojes de péndulo se paran.

" Sentido por todas las personas, muches

sufren pénico y corren hacia el exterior, se
tiene dificultad en caminar establemente,
vidrios y vajilla se quiebran, libros y objetos
son lanzados de los anaqueles y estantes, los
muebles son desplazados o volcados, el
revoque y enlucido de mortero de baja cali-
dad y mamposterfa tipo D se fisuran, cam-
panas pequeiias tafien.

Se tiene dificultad en mantenerse parado,
percibido por los conductores de vehiculos en
marcha, muebles se rompen, dafios y colapso
de mamposterfa tipo D, algunas grietas en
mamposterfa tipo C, las chimeneas se frac-
turan a nivel de hecho, caida def revogque de
mortero, tejas, cornisas y parapetos sin ancla-
je, algunas grietas en mamposteria de calidad
media, campanas grandes taiien, ondas en
embalses y depdsitos de agua.

La conduccidn de vehfculos se dificulta, da-
fios de consideracién y colapso parcial de maim-
posterfa tipo C, algin dafio en mamposterfa
tipo B; algin dafio en mamposterfa tipo A;
caida del revoque de mortero y de-aigunas pa-
redes de mamposteria, caida de chimeneas de
fabricas, monumentos y tanques elevados, al-

X1

X

gunas ramas de drboles se quiebran, cambio en
el flujo o temperatura de pozos de agua, prie-
tas en terreno himedo y en taludes inclinados.
Pénico general, construcciones de mamposte-
rfa tipd D totalmente destruidas, dafio severo y
aun colapso de mamposteria tipo C, dafio de
consideracién en mamposterfa tipo B, dafio a
fundaciones, dafios y colapso de estructuras,
aporticadas, dafios en ensambles y depdsitos
de agua, ruptura de tuberfa cerrada, grietas sig-
nificativas visibles en el terreno.

La mayoria de las construcciones de mam-
posterfa y a base de pérticos destrnidas, al-
gunas construcciones de madera de buéna
calidad dafiadas, puentes destruidos, dafio se-
vero a represas, diques y terraplenes, grandes
deslizamientos de tierra, el agua se rebalsa en
los bordes de rios, lagos y embalses, rieles de
ferrocarril deformados ligeramente.

Los rieles de ferrocarril deformados severa-
mente, mpmm de tuberfas enterradas que
quedan fuera de servicio. .
Destruccidn total, grandes masas de roca des-
plazadas, las lineas de visién dptica distor-
sionadas, objetos lanzados al aire.

Definicion de los tipos de mamposteria

Tipo A:

Tipo B:

Tipo C:

Tipo D:

buena calidad de ejecucién, mortero y dise-
fio, reforzada y confinada empleando vari-
lias de acero, disefiada para resistir cargas
laterales de sismo.

buena calidad de ejecucion, reforzada, pero
no disefiada especificamente para resistir
cargas laterales de sismo.

calidad de ejecucién media, sin refuerzo y
no disefiada para resistir cargas laterales.
materiales de baja resistencia, tal como
adobe, baja calidad de ejecucion débil para
resistir cargas laterales.

El rango de intensidades MM I a V1 no es relevante en
términos de riesgo sfsmico. El 90% del dafio ocasio-
nado por los terremotos corresponde a eventos con
intensidad grado VII a IX, expresado en la escala
Mercalli Modificada.
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que toma en cuenta sélo marginalmente la calidad sismorresistente de los edifi-
cios que se encuentran en la zona afectada.

1.1.3 Registros sismicos —Acelerogramas

Entre los aparatos para medir los sismos se encuentran los sismégrafos, que se
usan principalmente para determinar los epicentros y mecanismos focales. Para

 fines de ingenierfa los més importantes son los acelerégrafos que proporcionan la

variacién de aceleraciones con el tiempo en el lugar donde estén colocados. El
ntimero y la calidad de estos aparatos ha aumentado extraordinariamente en los
afios recientes y ha permitido grandes avances en el conocimiento de las carac-
terfsticas de la excitacidn sismica inducida en las construcciones. Los mismos
aparatos colocados en los edificios permiten determinar la respuesta de éstos a la
accion sismica.

Los acelerdgrafos contienen sensores displiestos de manéra de registrar la
aceleracién del terreno en tres direcciones ortogonales (dos horizontales y una
vertical). La figura 1.5 muestra un registro tipico. Los pardmetros mds impor-
tantes para definir la intensidad del movimiento y sus efectos én las estructuras
son la aceleracién mdxima, expresada generalmente como fraccién de la gra-
vedad, la duraci6n de la fase intensa del movimiento, y el contenido de frecuen-
cias. Este wltimo se refiere a la rapidez del cambio de direccidn del movimiento
¥y es importante en cuanto a definir el tipo de estructura que serd mds afectado.
Este tltimo punto se refleja en la forma del llamado espectro de respuesta y se
examinard mds a fondo en el capitulo 3. Por ahora basta decir que mientras mds
cercanos sean los periodos dominantes del movimiénto del suelo y el periodo
fundamental de vibracién de la estructura, mds criticos serdn los efectos del
sismo.

La figura 1.6 muestra en forma comparativa los acelerogramas de tres mo-
vimientos sismicos muy diferentes entre si. El primer caso corresponde a un

Figura 1.5 Acelerogramas de
los tres componentes de un sis-
mo (registrados a 20 km del epi-
centro dei sismo de San Fer-
nando, 1971).
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Figura 1.6 Acelerogramas de
fres movimientos sismicos tipi-
cos.

sismo de magnitud importante, registrado a una distancia moderada del epicen-
tro. Se aprecia una aceleracién mdxima alta (0.16 g), una duracién considerable

(cerca de 50 segundos) y no existe una sola frecuencia definida, pero prevalecen .

las frecuencias altas como puede observarse por el niimero de picos por segundo.
Un movimiento de este tipo es dafiino para estructuras de altura mediana o baja
que tienen periodos fundamentales relativamente cortos. El segundo registro co-
rresponde a un sismo de pequefia magnitud (M, = 5.6), pero registrado muy cerca
del epicentro. La aceleracién médxima es extraordinariamente elevada (0.68 g),
pero la duracién es sélo de algunos segundos y los periodos dominantes son muy
cortos. Un movimiento como, éste produce generalmente menos dafio que el
primero, aungue su aceleracién mdxima sea significativamente mayor, debido a
la menor duracién que hace que el nimero de ciclos de vibracién inducidos en la
estructura sea menor y asf la amplificacién que se tenga en la vibracidn de ésta.
El tercer caso es el de un registro tipico de la zona de suelo biando del valle de
México, para un sismo de gran magnitud, pero registrado muy lejos de la zona
epicentral. El acelerograma muestra una aceleracidn mdxima no muy grande, una
extraordinaria duracién y periodos muy largos. Un movimiento de este tipo es
poco severo para las estructuras rigidas (de periodo corto), pero muy peligroso
para las estructuras altas y flexibles que tienen periodos naturales de vibracién
largos.

En la figura 1.5 se aprecia que la aceleracidn vertical del terreno es sustancial-
mente menor que las horizontales. Esto sucede en la generalidad de los sismos,
excepto en los registrados muy cerca del epicentro. Por ello la atencidn se centra
principalmente en proteger a las estructuras del efecto de la aceleracién horizontal.
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1.1.4 Peligro sismico

Los estudios geol6gicos y la historia de actividad sismica permiten identificar las
zonas sismogenéticas, o sea aquellas donde existen fallas tecténicas activas cuya
ruptura genera los sismos. Los movimientos sismicos del terreno se presentan no
sdlo en las zonas sismogenéticas sino en todas aquellas que estdn suficientemente
cercanas a las mismas para que lleguen a ellas ondas sismicas de amplitud signi-
ficativa. Por tanto, el peligro sismico se refiere al grado de exposicién que un sitio
dado tiene a los movimientos sismicos, en lo referente a las maximas intensidades
que en €l pueden presentarse.

En una zona sismogenética se producen sismos de diferentes. magnitudes,
segiin el tamafio del tramo de falla que se rompe en cada evento. Ocurre, gene-
ralmente, un gran ndmero de eventos de pequefia magnitud y la frecuencia de
ocurrencia disminuye en forma exponencial con la magnitud. Se suele suponer un
modelo, propuesto por Gutenberg y Richter (1954), para relacionar el ndmero de
afios que en promedio transcurre entre uno y otro evento de cierta magnitud. Este
lapso promedio se denomina periodo de retorno, N, y aumenta con la magnitud,
segiin la relacién

logN=a+bM

en que a y b son dos coeficientes que definen el grado de actividad sfsmica de la
zona sismogenética. La figura 1.7 muestra la relacién entre estas variables para
un tramo de la zona de subduccidn de la costa del Pacifico en México.

Las ondas sismicas que se generan en la corteza terrestre por un evento de
gran magnitud se propagan a mucha distancia, pero su amplitud disminuye con
Ia distancia por efectos de dispersién y de amortiguamiento. Por tanto, la in-
tensidad del movimiento en un sitio dado disminuye con su distancia al epi-
centro. Se han desarrollado ecuacionss empiricas para relacionar la intensidad
del movimiento en un sitio con su distancia epicentral y con la magnitud del
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Figura 1.7 Relacién entre mag-’
nitud y frecuencia de ocurrencia
de sismos en la zona de sub- .

duccidn de la costa del Pacifico ~ -

de México, entre Michoacan y
Guerrero (segln Singh, Rodri-
guez y Esteva, 1983).



Figura 1.8 Relacién de ate-
nuacién de la intensidad del
movimiento del terrenc en fun-
cion de la distancia epicentral
y de la magnitud del evento.
En el eje vertical izquierdo se
presenta la atenuacién de la
aceleracién maxima del terre-
no, en el eje derecho la ate-
nuacién de la intensidad ex-
presada en la escala Mercalli
Modificada; la intensidad MM
en funcién de la aceleracion
maxima se tomé de las rela-
ciones dadas por F, Sauter
(adaptado de G.W. Housner
and P.C. Jennings, 1982).
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evento. Sin embargo, estas relaciones son sumamente errdticas y las ecuaciones
propuestas, lamadas leyes de atenuacién difieren significativamente entre sf y
tienen coeficientes de variacién elevados. ) ’

La figura 1.8 muestra la representacion grafica de una de estas leyes de ate-
nuacidn. En este caso la intensidad se representa en la escala de Mercalli. Mejor
aproximacién se tiene cuando se expresa la intensidad en términos de la acelera-
cién mixima del terreno o de algiin pardmetro instrumental.

La manera en que se atendan los efectos sismicos con la distancia desde la
zona epicentral se aprecia directamernte de las intensidades que se determinan en
distintos sitios. Para los sismos importantes se construyen mapas de isosistas, o
sea Ifneas de igual intensidad sismica. Por ejemplo, en la figura 1.9 se muestran
las isosistas del sismo de México del 19 de septiembre de 1985. Se observa que
para una magnitud tan elevada, M, = 8.1, se tuvieron intensidades significativas
hasta varios cientos de kilémetros de distancia. Es evidente ademds, que las iso-
sistas tienen una trayectoria irregular que difiere mucho de la forma circular que
predicen las leyes de atenuaci6n tedricas. La diferencia es debida a irregulari-
dades geolégicas y topogrificas, principalmente. ‘

El peligro sfsmico en un sitio especifico depende de su cercania a fuentes de
eventos de magnitud suficiente para producir intensidades significativas en el
sitio. La figura 1.10 muestra las maximas intensidades que se han presentado en
la repiiblica mexicana por los sismos més importantes ocurridos desde 1850. Se
aprecia que las intensidades maximas ocurren en la costa del Pacifico, pero que
existen otras zonas donde se ha llegado a intensidades importantes.

Una forma mds racional de expresar el peligro sismico es en términos proba-
bilistas, en funcién de la intensidad que tiene una probabilidad prestablecida (y
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Intensidades en la escala de Mercalli Modificada

pequefia) de ser excedida en un lapso comparable a la vida til esperada de Ias edi-
ficaciones. En estos conceptos estdn basadas las regionalizaciones sfsmicas que
rigen en distintos paises. La figura 1.11 muestra la regionalizacién sfsmica de
México; en ella se ha dividido el pais en cuatro regiones de peligro sismico
creciente, de la A hasta la D. Se aprecia concordancia entre esta regionalizacién
y la distribuci6n de intensidades médximas de Ia figura 1.10.

1.1.5 Efectos locales y microzonificacién

Las leyes de atenuacién y los mapas de regionalizacion reflejan la propagacién
de las ondas sismicas en la roca de la corteza. El movimiento en la superficie del

Figura 1.9 Isosistas del sismo
del 19 de septiembre de 1985
(obtenido de la base de datos
Diagndstico de Peligro Sismi-
co, CENAPRED),

Figura 1.10 Isosistas maximas
registradas en la Republica Me- ..
xicana de 1845 a 1985 (ob- -
tenido -de la base de datos
Diagndstico de Peligro Sismico,
CENAPRED),



Figura 1.11 Regionalizacién
afsmica de México. El peligro
sismico aumenta de la zona A
hacia la D.
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terreno en an sitio dado puede diferir radicalmente- del que se tiene en la roca
base, por alteraciones de las ondas debidas a efectos geoldgicos, topogrificos y
de rigidez del subsuelo. La importancia de estas alteraciones, llamadas en térmi-
nos generales efectos locales, se reconoce cada vez mds en afios recientes y ha
conducide a la necesidad de estudios de microzonificacién de las dreas de asen-
tamientos humanos. para detectar aquellas zonas que presentan problemas espe-
ciales. . )

Fendmenos locales extremos se tienen en zonas de suelos inestables donde la
vibracién sismica puede provocar fallas de suelo, deslizamiento de laderas o
problemas de licuacién. Estas zonas deben identificarse con estudios geotécnicos
especificos.

La presencia de estratos de suelo blando por los que transitan las ondas sis-
micas para llegar a la superficie, altera en forma significativa las caracteristicas
de las ondas. Se filtran las ondas de periodo corto y se amplifican las ondas de
periodo largo. En general, la intensidad sismica aumenta en los sitios de terreno
blando y los dafios en los sismos importantes han sido sistemdticamente mds
graves en estos sitios que en los de terreno firme.

Un drea donde los efectos de sitio son extraordinariamente importantes
es el valle de México. Por estar lejos de la costa del Pacifico donde se gene-
ran los sismos de gran magnitud, esta drea se ubica en una regién de peligro
sismico moderado (zona B segiin la regionalizacién de la figura 1.11). Sin
embargo, condiciones geoldgicas particulares de esta drea producen una
amplificacién generalizada de las ondas sfsmicas en toda la regidn, indepen-
dientemente del tipo de terreno. No obstante, el efecto de suelo local mds impor-
tante es que las ondas que llegan al valle por la roca base sufren modificaciones
y amplificaciones extraordinarias al transmitirse hacia la superficie a través de
los estratos de arcilla sumamente compresible que existen en las zonas corres-
pondientes a los lechos de los antiguos lagos que hubo en el valle de México.

La importancia del problema se aprecia en la representacién de la figura 1.12,
donde se reproducen a una misma escala los acelerogramas registrados en distin-
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lago y algunos acelerogramas
del 25 de abril de 1989.

tos sitios del valle de México durante un
sismo de magnitnd moderada originado en
la costa del Pacifico. Consistentemente,
las amplitudes del movimiento son varias
veces mayores en terreno blando que en
terreno firme. El trdnsito por un grueso
estrato de arcillas blandas filtra, y hace
pricticamente desaparecer, las ondas que
tienen frecuencias de vibracidn diferentes
a la frécuencia fundamental del estrato.
De esta manera llega a la superficie un
movimiento casi arménico, con un perio-
do de vibracién que es el del estrato de
arcilla subyacente y que en el valle varia
principalmente con el espesor de los
estratos de arcilla. Un movimiento de este
tipo se ha presentado a mayor escala en la
figura 1.4.

La microzonificacién de la ciudad de
Meéxico ha dado lugar a su subdivision en
tres zonas, como se representa en la fi-
gura 1.13. La zona de Lomas es de terre-
no firme y de peligro sismico menor. La
zona del Lago tiene depésitos de arcilla
de por lo menos 20 m de espesor y corres-
ponde al peligro sismico mayor. Entre

estas dos zonas existe una de Transicidn-

donde los estratos de arcilla son de menor
espesor y producen amplificaciones im-
portantes, pero menos graves que en la
zona del Lago.

Reforma \

Insurgentes

ZONA IV

Profundidad de los depdsitos
incompresibles

Zonal, H<3m

Zona I, 3<H<20m
o Zomill, H>20m

Zona IV, paco conocida

Figura 1.13 Zonificacion del Distrito Federal, segtin el 'iipo de suelo.

EN



Figura 1.14 Fuerza de inercia
generada por la vibracién de la
estructura,

Figura 1.15 Modelo de un sis-
tema de un grado de libertad.

Figura 116 Flujo de fuerzas en
la estructura debido a la vi-
bracidn.
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1.2 EFECTOS SISMICOS EN LOS EDIEICIOS
1.2.1 Caracteristicas de la accidn sismica

El movimiento sismico del suelo se transmite a los edificios que se apoyan
sobre éste. La base del edificio tiende a seguir el movimiento del suelo, mien-
tras que, por inercia, la masa del edificio se opone a ser desplazada dindmica-
mente y a seguir el movimiento de su base (figura 1.14). Se generan entonces
las fuerzas de inercia que ponen en peligro la seguridad de la estructura. Se trata
de un problema dindmico cuyo planteamiento tedrico se expone en el capitulo
3y que, por la irregularidad del movimiento del suelo y por la complejidad de
los sistemas constituidos por las edificaciones, requiere de grandes simplificacio-
nes para ser objeto de andlisis como parte del disefio estructural de.las construc-
ciones. Aquf s6lo se esbozardn en forma cualitativa los aspectos mds relevarites
del problema.

El movimiento del suelo consta de vibraciones horizontales y verticales.
Como ya hemos mencionado, las primeras resultan en general mds criticas y son
Ias dnicas consideradas en este planteamiento preliminar.

La flexibilidad de la estructura ante el efecto de las fuerzas de inercia hace
que-ésta vibre de forma distinta a la del suelo mismo. Las fuerzas que se inducen
en la estructura no- son funcién solamente de la intensidad del movimiento del
suelo, sino dependen en forma preponderante de las propiedades de la estructura
misma. Por una parte, las fuerzas son proporcionales a la masa del edificio ¥, por

“otra, son funeién de algunas propiedades dindmicas que definen su forma de
_vibrar.

Una aprediaci6n aproximada de la respuesta sfsmica de una estructura se
tiene al estudiar un modelo simple que es un sistema de un grado de libertad,
constituido por uria masa concentrada y un elemento tesistente con cierta rigidez
lateral y cierto amortiguamiento (figura 1.15). Como veremos en el capitulo 3
este sistema se caracteriza por su periodo natural de vibracién que es propor-
cional a la rafz cuadrada de la relacién entre la masa y la rigidez.

Los movimientos del suelo son amplificados en forma importante por la
vibracién de la estructura, de manera que las aceleraciones que se presentan en
la misma llegan a ser varias veces superiores a las del terreno. El grado-de
amplificacién depende del amortiguamiento propio de la edificacién y de la
relacién entre el periodo de la estructura y el periodo dominante del suelo. De
esta manera, cuando los movimientos del suelo son bruscos con predominio
de ondas de periodo corto, resultan mds afectadas las construcciones rigidas y
pesadas. Cuando el movimiento del terreno es lento, con penodos dominantes
largos, es en las estructuras altas y flexibles donde se amplifican las vibra-
ciones y se generan aceleraciones mds elevadas y por ende fuerzas de inercia
mayores.

Las fuerzas de inercia que se generan por la vibracién en los lugares donde
se encuentran las masas del edificio se transmiten a través de la estructura por
trayectorias que dependen de la configuracidn estructural. Estas fuerzas generan
esfuerzos y deformaciones que pueden poner en‘peligro la estabilidad de Ia cons-
truccién. La figura 1.16 muestra esquematicamente el flujo de fuerzas en una
estructura tipica. Se observa que pueden resultdr criticas las fuerzas en las unio-
nes entre los elementos estructurales, las fuerzas cortantes en las columnas yla
transmisidn de dichas fuerzas a la cimentacién.
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1.2.2 Respuesia de los edificios a la accidn sismica

Como se ha mencionado en la seccidn anterior, la intensidad de la vibracién
inducida en un edificio depende tanto de las caracter{sticas del movimiento del
terreno como de las propiedades dindmicas de la estructura. Para sismos mode-
rados la estructura se mantiene, normalmente, dentro de su intervalo de compor-
tamiento eldstico lineal y su respuesta puede calcularse con buena aproximacién
en los métodos de andlisis dindmico de sistemas lineales; estos métodos se pre-
sentan con cierto detalle en el capitulo 3.

Las caracteristicas esenciales de la respuesta se llegan a estimar con acep-
table precisién al modelar la estructura mediante un sistema de un grado de li-
bertad con periodo igual al fundamental de la estructura. La figura 1.17 ilustra
algunos aspectos‘del problema. Si se someten varios sistemas de un grado de li-
bertad con diferentes periodos a cierta ley de movimientos del-terreno, cada uno
responde de manera diferente; la amplitud de su respuesta depende esencialmente
de la relacién entre el periodo del sistema y el periodo dominante del movimien-
to del suelo (T/Ty). Se aprecia en el ejemplo que mientras mds cercana a la
unidad sea esta relacién, mayor es la amplitud de la respuesta.

Una estructura real es un sistema mds complejo que el de un gradgo de liber-
tad y su respuesta es mds dificil de estimar. La figura 1.18 muestra las acele-
raciones medidas en distintos puntos de un edificio de la cindad de México
sometido a un sismo de intensidad moderada, asi como en el terreno adyacente y
en el subsuelo. El conjunto de mediciones permite apreciar cémo el movimiento
es casi imperceptible en los depdsitos firmes profundos y créce en intensidad den-
tro de los estratos de arcilla (20 m de profundidad), y mds ain en la superfi-
cie. ‘El registro obtenido en el sétano del edificio resulta practicamente igural al
medido en el terreno libre, lo que indica que, en este caso, la presencia del edifi-
cio no altera significativamente el movimiento del terreno. Los registros obte-
nidos en el edificio van creciendo en intensidad con la altura, hasta que en la
azotea la aceleracién méxima es 2.5 veces mayor que la mdxima registrada en el
s6tano. De los comentarios sobre la respuesta de sistemas de un grado de libertad
se desprende que esta amplificacién entre la azotea y el sétano depende princi-
palmente de la relacién entre el periodo fundamental del edificio y el periodo
dorinante def suelo.

A medida que la intensidad de la excitacion aplicada al edificio aumenta, se
generan cambios en las propiedades dindmicas del mismo, las que alteran su
respuesta. En términos generales, el comportamiento deja de ser lineal, la rigidez
tiende a bajar y el amortiguamiento tiende a aumentar.

La magnitud de estas modificaciones es muy distinta para diferentes tipos de
sistemas y de materiales. El acero, por ejemplo, mantiene su comportamiento li-
neal hasta niveles muy altos de esfuerzos, correspondientes a la fluencia. El con-
creto tiene una reduccidn significativa en su rigidez cuando los esfuerzos de
compresién exceden a 50 por ciento de la resistencia, pero sobre todo, la rigidez
de estructuras de. este material se ve disminuida por el agrietamiento de las sec-
ciones que estdn sujetas a momentos flexionantes elevados.

Una fuente importante de cambio en las propiedades dindmicas de las cons-
trucciones es el efecto de elementos no estructurales, o sea de los recubrimientos
y paredes divisorias que para niveles bajos de solicitacién pueden contribuir sig-
nificativamente a la rigidez, pero que después se agrietan o se separan de la es-
tructura principal.
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'—»-ﬁ'm.—‘» Periodo dominante del
movimiento del suelo
Ts=08s

Periodo del O
sistema en seg. Ts i 0.25 05 10 1.5 20

W Acelerograma registtado en el terreno

El comportamiento de los principales materiales y sistemas estructurales se
trata enidetalle en el capitulo 4. Importa sobre todo la modificacién en la res-
puesta que se tiene después-de la fluencia, cuando la rigidez de la estructura se
reduce drdsticamente y por otra parte entran en juego fuentes de amortiguamien-
to mucho mayores que las que se tienen en la etapa de comportamiento lineal. Es
costumbre relacionar este comportamiento de la respuesta debido a la disipacién
de energia por comportamiento no lineal de la estructura, a una propiedad llamada
ductilidad, la que se refiere a su capacidad de mantener su resistencia para defor-
maciones muy superiores a aquella para la que se inici6 la fluencia.

3

Figura 1.17 Amplificacidn del
movimiento del terreno en sis-
temas con distinto periodo fun-
damental de vibracién.

Figura 1.18 Registros de ace-
leraciones en un edificio de la
ciudad de México para un sismo
moderado (28 de octubre de
1993).
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Figura 1.19 Relacién carga-
deformacién de una estructura.

La ductilidad es una propiedad muy importante en una estructura que debe re-
sistir efectos sismicos, ya que elimina la posibilidad de una falla sibita de tipo frégil
y, ademds, pone en juego una fuente adicional de amortiguamiento. Volveremos a
ocuparnos repetidamente de esta propiedad en este capitulo y en los siguientes.

Fl comportamiento no lineal estd asociado a dafio, inicialmente sélo en los
clementos no estructurales y despuss también en la estructura misma. Evidencias
del comportamiento no lineal, y del dafio, son agrietamientos, desprendimientos,
pandeos locales, y deformaciones residuales de la estructura.

* La descripcién mds simple que se puede dar del comportamiento no lineal de
una estructura es mediante la relacién que priva entre la carga lateral total apli-
cada (fuerza cortante en la base) y el desplazamiento de la punta del edificio. La
figura 1.19 muestra formas tipicas de esta relacién para una estructura simple.
Una corresponde a una estructura con ductilidad considerable y la otra a una de
comportamiento frigil. En las curvas se distinguen puntos en los que la’ rigidez
cambiarfa dristicamente y que corresponden a cambios importantes de compor-
tamiento, como la iniciacién del agrietamiento de la estructura, la primera fluen-
cia de un elemento estructural, y la pérdida de capacidad de carga que marca el
inicio del colapso. Estos puntos pueden asociarse a estados limite del compor-
tamiento estructural. En el primero puede considerarse que se rebasan las condi-
ciones deseables de servicio de la construccidn, en el segundo se llega a dafio
estructural significativo y en el tercero ocurre el colapso.

El comportamiento ilustrado en Ia figura 1.19 es muy esquemdtico; cada ma-
terial y sistema estructural presenta variaciones en su respuesta que dan lugar a
diferencias tanto en las cargas como a las deformaciones que se requieren para
alcanzar los distintos estados' lfmite. Una parte importante del disefio sfsmico
consiste en proporcionar a la estructura, ademds de la resistencia necesaria, la
capacidad de deformacion que permita la mayor ductilidad posible. Las recomen-
daciones a este respecto se describen en el capitulo 8.

Para ilustrar el efecto del comportamiento ineldstico en la respuesta sismica,
ia figura 1.20 muestra la historia de desplazamientos de tres sistemas de un grado
de libertad ante un mismo movimiento de la base, correspondiente a un sismo
severo. Los tres sistemas tienen el mismo periodo de vibracién y el mismo. por-
centaje de amortiguamiento. El primero posee suficiente resistencia para so-
portar el sismo manteniéndose en su intervalo de comportamiento lineal. El
segundo tiene la mitad de esa resistencia y el tercero la cuarta parte, pero estos
dos ltimos poseen suficiente capacidad de deformacidn para que la respuesta se
mantenga dentro de la zona de fluencia sin llegar al colapso, con un tipo de com-
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portamiento que se denomina elastopldstico. Las historias de desplazamientos de
Ja figura 1.20 resultan parecidas en lo general y, en pamcular, el desplazamiento
miximo de los tres sistemas es muy similar.

Trataremos més formalmente el tema de la respuesta ineldstica en el capitu-
lo 3, pero del ejemplo mostrado puede inferirse que es posible dar a una estruc-
tura una seguridad adecuada contra el colapso, con una resistencia elevada
aungue 1o se cuente con mucha ductilidad, o con una resistencia mucho menor
siempre que se proporcione amplia capacidad de deformaci6n ineldstica (ductili-
dad). De esta segunda manera se aprovecha el amortiguamiento ineldstico para
disipar una parte sustancial de 1a energfa introducida por el sismo. Los pros y con-
tras de las dos opciones se comentardn mds adelante.

1.2.3 Dafios estructurales mds comunes

El factor que mds ha influido en el establecimiento de la practica actual del dise-
fio sismorresistente de edificios, ha sido la experiencia que se ha derivado del
comportamiento observado de los diferentes tipos de estructuras que han sufrido
sismos severos. La identificacidn de las caracterfsticas que han dado Ingar a fa-
Has (o por el contrario a buen comportamiento) y el andlisis de los tipos de dafios
¥ de sus causas han contribuido en forma decisiva al entendimiento del compor-
‘tamiento sfsmico de las estructuras.

Existe abundante literatura sobre este tema y los pnnmpales sismos han sido
objeto-de estudios detallados para exphcar el desempefio observado de las estruc-
turas. Las lecciones tienden a repetirse en estos eventos y dejan establecidos
algunos patrones consistentes.

No se pretende aqui-hacer una resefia exhaustiva de los upos de falla, sino
destacar un pequefio niimero de aspectos fundamentales, & través de algunos
ejemplos ilustrativos relacionados con los tipos mds comunes de estructuras para
edificios modemos.

La causa mds frecuente de colapso de los edificios es la insuficiente resisten-
cia a carga lateral de los elementos verticales de soporte de la estructura (colurn-
nas o muros). Como se ilustrd en forma esquemitica en la figura 1.16, el flujo de
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Figura 1.20 Respuesta eléstica
inelastica de sistemas de un gra-
do de libertad.
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Figura 1.21 Colapso de un edi-

ficio por fafla de columnas.
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Figura 1.22 Falla de columna con escaso refuerzo
transversal.

las fuerzas de inercia desde las partes superiores hacia la
cimentacién, genera fuerzas cortantes crecientes hacia los
pisos inferiores de la estructura las cuales deben ser resisti-
das por los elementos verticales. Un requisito basico para
una adecuada resistencia a sismo es la existencia de un drea
transversal de muros o columnas suficiente para’ resistir
dichas cortantes. La figura 1.21 muestra uno de los muilti-
ples casos de colapso de un edificio por falla por cortante
de sus columnas. : '

Para un correcto comportamiento sismico, la resisten-
cia no es el dnico factor importante. La capacidad de defor-
macion, o la ductilidad, es una propiedad que puede salvar
un edificio del colapso. El detallado de las secciones para
evitar una falla frdgil y proporcionar capacidad de defor-
macién es un aspecto bdsico del disefio. La figura 1.22
muestra la falla de una columna de concreto con una
cuantia y distribucién de refuerzo totalmente inadecna-
dos, particularmente en lo referente al refuerzo transver-
sal (estribos). La mayoria de las fallas observadas en
estructuras de concreto estdn ligadas a un pobre detallado
del refuerzo.

Las conexiones entre los elementos estructurales que
tienen la funcién de resistir las fuerzas sismicas son
zonas criticas para la estabilidad de la construccidn. Se
presentan en ellas con frecuencia concentraciones ele-
vadas y condiciones complejas de esfuerzos, que han
dado lugar a numerosos casos de falla. Particularmente
criticas son las conexiones entre muros y losas en estruc-
turas a base de paneles, y entre vigas y columnas en
estructuras de marcos. La figura 1.23 muestra un ejem-
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plo de falla de una conexi6n viga-columna de concreto.
Las fallas en las conexiones son generalmente de tipo
fragil, por lo que deben protegerse estas zonas con par-
ticular cuidado.

Un ejemplo dramdtico de falla de conexidn se tiene en. .

edificios de losas planas (apoyados directamente sobre
columnas, sin vigas). Por los esfuerzos cortantes elevados
en la losa alrededor de la columna puede ocurrir una falla
de punzonamiento que deja sin apoyo los sistemas de piso
y da Jugar a un colapso total de los pisos que dejan paradas
sélo las columnas, como en la figura 1.24.

La liga de la estructura con su cimentacién y la de ésta
en el suelo son aspectos fundamentales para la estabilidad
del edificio. Los casos de volteo de un edificio por efectos
sismicos son escasos, pero pueden ocurrir en estructuras
esbeltas. La figura 1.25 muestra un edificio que se volted
arrancando los pilotes del suelo en que estaban hincados.

La configuracién inadecuada del sistema estructural
produce una respuesta desfavorable de la estructura o un
flujo de fuerzas que genera concentraciones de esfuerzos
y posibles fallas locales. El caso de la figura 1.26 muestra
vigas fuertemente excéntricas Con respecto al eje de co-
lumnas y que transmiten fuerzas cortantes y momentos tor-
sionantes elevados en la viga transversal sobre la que se
apoyan. El problema que dio lugar a la falla de este edi-
ficio se explica en mayor detalle en la seccién 5.4. Por
otra parte, la asimetria en la distribucidn en plarlxta de los
elementos resistentes causa una vibraci6n torsional de la
estructura y genera fuerzas elevadas en algunos elemen-
tos de la periferia. Numerosos son los casos de fallas, al

Figura 1.23 Falla por escasez
de anclaje del refuerzo de la
columna en su conexién con el
sistema de piso.

Figura 1.24 Falla de un edificio a base de losas planés -
por punzonamiento de losa.
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Figura1.25 Volteo de un edi-  menos parcialmente imputables a la torsién, como el que se muestra en la figu-
ficio por falla de cimentacién. ra 1.27. )

Una situacién frecuentemente ignorada, pero que ha dado lugar a dafios se-
veros en.edificios construidos sobre los suelos blandos del valle de México, esel
golpeo entre edificios adyacentes que vibran de manera diferente y entre los
cuales no se ha dejado una separacién suficiente. La figura 1.28 muestra un caso
particularmente grave de este tipo de dafio.

Figura 1.26 Falla de columna
por efecto de cortante y torsién
producida por excentricidad de
la viga lorgitudinal.

Criterios de disefio sismico

-

La interaccion entre elementos supuestamente no
estructurales como los muros divisorios de mampos-
terfa y las colummas de marcos de concreto produce
concentraciones de fuerzas cortantes en los extremos
libres de columnas (columnas cortas o cautivas) que
tienden a fallar por cortante en forma fragil, como en
el caso de la figura 1.29.

Finalmente, el disefio sismico no debe limitarse a la
ptotaccién de la estructura contra el colapso, sino debe
cuidar también que, por lo menos ante sismos modera-
dos, no se presenten dafios en los elementos no estruc-
turales como los elementos divisorios o de fachada, los
recubrimientos, los equipos & instalaciones. La figu-
ra 1.30 muestra un caso de este tipo de dafios que son la
cansa del mayor nidmero de pérdidas econdmicas debidas
a los sismos, sobre todo en los pafses mds desarrollados.

A lo largo de los siguientes capitulos se tratarén de
establecer los principios y los procedimientos que se
deben seguir en el disefio de los edificios para evitar la
ocurrencia de dafios como los mostrados en el pequefio
erupo de ejemplos aqui present?dos.

1.3 CRITERIOS DE DESESQO sismico
1.3.1 Objetivos del disefic sismico

El disefio de las estructuras para resistir sismos difiere
del que se realiza para el efecto de otras acciones. Las

Figura 1.27 Dafio en edificio
por vibracién torsional.

Figura 1.28 Falla debida a
golpeo entre edificios adya-
centes.
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Figura 1.29 Falla por cortante
en columna corta.

Figura 1.30 Dafios en elementos de fachada por mo-
vimientos laterales excesivos del edificio.

razones son diversas. Lo peculiar del problema sismico no
estriba sélo en la complejidad de la respuesta estructural a
los efectos dindmicos de los sismos, sino sobre todo, se de-
riva de lo poco predecible que es el fendmeno y de las
intensidades extraordinarias que pueden alcanzar sus efec-
tos, asociado a que la probabilidad de que se presenten

dichas intensidades en la vida esperada de la estructura es -

muy pequefia.

Por lo anterior, mientras que en el disefio para otras
acciones se pretende que el comportamiento de la estruc-
tura permanezca dentro de su intervalo lineal y sin dafio,
aun para los médximos valores que pueden alcanzar las
fuerzas actuantes, en el disefio s{smico se reconoce que no
es econdmicamente viable disefiar las edificaciones en
general, para que se mantengan dentro de su compor-
tamiento lineal ante el sismo de disefio.

El problema se plantea en forma rigurosa como uno de
optimacién, en que debe equilibrarse Ia inversién que es
razonable hacer en la seguridad de la estructura con la
probabilidad del dafio que puede ocurrir.

La mayorfa de los reglamentos modernos de disefio
sismico establecen como objetivos, por una parte, evitar el
colapso, pero aceptar dafio, ante un sismo excepcional-
mente severo que se pueda presentar en la vida de Ia
estructura; y, por otra, evitar dafios de cualquier tipo ante
sismos moderados que tengan una probabilidad significa-
tiva de presentarse en ese lapso.

Fstos objetivos pueden plantearse de manera més for-
mal en términos de los estados Hmite siguientes:

Criterios de disefio sismico

a) Estado limire de servicio, para el cual no se exceden deformaciones

que ocasionen pdnico a los ocupantes, interferencia con el funcio-

namiento de equipos e instalaciones, ni dafios en elementos no estruc-

turales. ] i

Estado limite de integridad estructural, para el cual se puede presentar

dafio no estructural y dafio estructural menor, como ag’rietamiénto en es-

tructuras de concreto, pero no se alcanza la capacidad de carga de los ele-

mentos estructurales.

¢) Estado limite de supervivencia, para el cual puede haber dafio estructural
significativo, y hasta en ocasiones mds all4 de lo econémicamente repara-
ble, pero se mantiene la estabilidad general de Ia estructura y se evita el
colapso.

b

=

En términos generales, pueden establecerse como objetivos del disefio sis-
mico. '

i) Evitar que se exceda el estado limite de servicio para sismos de intensi-
dad moderada que pueden presentarse varias veces en la vida de la
estructura;

i) que el estado limite de integridad estructural no se exceda para sismos
severos que tienen una posibilidad significativa de presentarse en la
vida de la estructura;

iii) el estado limite de supervivencia no debe excederse ni para sismos
extraordinarios que tengan una muy pequefia probabilidad de ocu-
rrencia.

Estas probabilidades pueden manejarse en términos de periodos de retorno;
la tabla 1.1 muestra un esquema de este planteamiento e incluye periodos de re-
torno considerados aceptables para cada uno de los tres casos.

Los reglamentos en general, no establecen métodos explicitos para alcanzar
estos objetivos, que estrictamente requerirfan de andlisis para tres niveles de

sismos; tratan de cumplirlos de manera indirecta mediante un conjunto de re- -

quisitos que supuestamente lleven a ello.

Tabla 1.1 Estados limite para disefio sismico.

Estado Intensidad Periodo de
limite sismica retorno, arios
Servicio Moderada 20-30
Integridad ¢
estructural . Severa 50-100
Supervivencia Extraordinaria 500-1000
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1.3.2 Aspectos principales del disefio sismico

Los objetivos antes expuestos no se logran simplemente disefiando la estructura
para que sea capaz de resistir un conjunto de fuerzas laterales, aunque esto es par-
te esencial del proceso. Debe darse a la estructura la habilidad de disipar de la
manera mds eficiente la energfa introducida por el movimiento del terreno. En
caso de sismos severos, es aceptable que buena parte de esta disipacion de energia
se realice con deformaciones ineldsticas que implican dafio, siempre que no se
alcancen condiciones cercanas al colapso.

El cumplimiento de los objetivos, en términos muy simplistas, implica que la
estructura posea una rigidez adecuada para limitar sus desplazamientos laterales
y para proporcionarle caracteristicas dindmicas que eviten amplificaciones exce-
sivas de la vibracién; que posea resistencia a carga lateral suficiente para absorber
las fuerzas de inercia inducidas por la vibracién; y que tenga alta capacidad de
disipacién de energfa mediante deformaciones ineldsticas, lo que se logra pro-
porcionédndole ductilidad. )

A grandes rasgos el disefio sfsmico de una estructura implica las siguientes
etapas:

a) La seleccién de un sistema estructural adecuado. Fl sistema estructural
debe ser capaz de absorber y disipar la energfa introducida por el sismo
sin que se generen efectos particularmente desfavorables, como concen-
traciones o amplificaciones dindmicas. De la idoneidad del sistema adop-
tado depende en gran parte el éxito del disefio. El capitulo 5 se dedica a
ilustrar los criterios de estructuracidn. .

El andlisis sismico. Los reglamentos definen las acciones sfsmicas para
las cuales debe calcularse la respuesta de la estructura y proporcionan

b

e

métodos de andlisis de distinto grado de refinamiento. La atencién debe

prestarse mds a la determinacién del modelo analitico ms representativo

de la estructura real, que al refinamiento del andlisis para el cual se cuen- -

ta actualmente con programas de computadora poderosos y ficiles de

usar, que simplifican notablemente el problema.

El dimensionamiento de las secciones. Los métodos de dimensionamien-

to de las secciones y elementos estructurales no difieren sustancialmente

de los que se especifican para otros tipos de acciones, excepto para los
métodos de disefio por capacidad que se mencionarin mds adelante.

d) Detallado de la estructura. Para que las estructuras tengan un comporta-
miento diictil es necesario detallar sus elementos y conexiones para propor-
cionarles gran capacidad de deformacion antes del colapso. Los requisitos
al respecto son particularmente severos en estructuras de concreto, en las
que conducen a modificaciones sustanciales en las cuantias y distribuciones
de refuerzo, con respecto a la prictica convencional en zonas sfsmicas.

[

~e

El capitulo. 8 ilustra los requisitos de detallado para las estructuras de con-
creto, acero y mamposterfa.

1.3.3 Enfoques de disefio

Para cumplir estrictamente con los objetivos del disefio sismico expuestos en las
secciones anteriores, deberfan realizarse tres diferentes andlisis: uno para un sis-
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mo moderado en el que se revisarfan las condiciones de servicio, considerando
un modelo de comportamiento eldstico-lineal; otro para revisar que no se exceda
la resistencia de las secciones criticas (estado limite de integridad estructural)
ante un sismo severo, usando un modelo eldstico lineal pero con propiedades
correspondientes a niveles de esfuerzos elevados; finalmente, un andlisis en que
se revisaria la seguridad contra un mecanismo de colapso para un sismo de inten-
sidad extraordinaria. Este anélisis debe considerar comportarniento pldstico (no
lineal) de la estructura.

La secuencia de andlisis anterior resulta, obviamente, muy laboriosa y sélo se
emplea para el disefio de estructuras de excepcional importancia (como las insta-
laciones nucleares). Los reglamentos de disefio de edificios tratan de curnplir con
los objetivos establecidos, mediante una sola etapa de anélisis. Esto da lugar a
simplificaciones drdsticas y no siempre bien fundadas, que son motivo de con-
troversia, ya que no queda claro cémo se deriva el método de andlisis, cudles son
los objetivos y cémo se justifican algunos valores bdsicos de los pardmetros de
disefio.

El procedimiento adoptado por la mayorfa de los cidigos actuales consiste

esencialmente en un disefio eldstico con fuerzas reducidas. Se acepta que parte”

de la energfa introducida en la estructura por el sismo, se disipe por deforma-
ciones ineldsticas y, por ello, las fuerzas que deben ser capaces de resistir las
estructuras son menores que las que se introducirfan si su comportamiento fue-
se eldstico-lineal. El Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
(RCDF) especifica un espectro de disefio de referencia para el disefio de estruc-
turas que no pueden tener deformaciones ineldsticas significativas, pero permite
que dichas fuerzas se reduzcan por un factor de comportamiento Q, que depende
del tipo de estructura en funcién de su capacidad de disipacién de energia inelds-
tica, o de su ductilidad. Con estas fuerzas reducidas se analiza un modelo lineal
de Ia estructura y se revisa que no se rebasen estados limite de resistencia de sus
secciones.

Para cumplir con el objetivo de evitar dafios no estructurales ante sismos
moderados, el reglamento requiere que se mantengan los desplazamientos late-
rales del edificio dentro de limites admisibles. Se usan los desplazamieritos que
se calculan para el sismo de disefio y que por tanto, no corresponden a condi-

* ciones de servicio, y se comparan con desplazamientos admisibles que son muy

superiores a los que ocasionan dafio no estructural. Por ejemplo, el RCDF acep-
ta desplazamientos relativos de entrepiso de 0.006 y 0.012 veces la altura del
mismo entrepiso, segiin el edificio tenga o no ligados a la estructura elementos
frégiles. Estas deformaciones son del orden de tres veces mayores que las que son
suficientes para iniciar dafios en los elementos no estructurales. Por tanto, eso
implica de manera gruesa, que s6lo se pretende evitar dafio no estructural para
sismos del orden de un tercio de la intensidad del sismo de disefio.

Por otra parte, el procedimiento de disefio no incluye.una revisién explicita
de la seguridad ante el colapso (estado Ifmite de supervivencia). S6lo se supone
que, al obedecer ciertos requisitos de ductilidad, la estructura dispondrd de
capacidad de disipacién ineldstica de energfa suficiente para evitar el colapso.

Se ha ido difundiendo desde hace algunos afios un procedimiento de disefio
sismico originado en Nueva Zelanda y llamado disefio por capacidad. El método
pretende revisar explicitamente las condiciones que se presentan en la estructura
en su etapa de comportamiento no lineal y garantizar que ésta tenga la capacidad
de disipacién ineldstica de energfa.
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Cabezal  Superestructura
ol

tePila

Ve Zapata

l l ~Pilotes

a) Esquema de la estructura,

M=VH

b) Fuerzas actuantes,

¢} Seccidn transversal
dé la'pila.

" Figura 1.31 '.f;qeg;zas de disefio
en la pila de un pgente. .
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En forma simplificada, se elige un mecanismo de comportamiento ineldstico
de la estructura que garantice la ductilidad deseada y se disefian las secciones cri-
ticas de dicho mecanismo (aquellas donde se desea aparezcan articulaciones plds-
ticas) para las fuerzas que se generan en ellas segiin el sismo de disefio. Después
se revisa el resto de las secciones para los diferentes estados limite, con las fuer-
zas que aparecen en ellas al formarse el mecanismio y aplicando un factor de se-
guridad adicional para garantizar que no alcancen su capacidad cuando se forme
el mecanismo.

En forma parcial, se han adoptado estos principios para el disefio sismico de
estructuras de concreto. El capitulo 8 incluye la ilustracién de los métodos de di-
sefio de vigas y conexiones viga-columna de concreto especificados por el RCDE,
con estas bases. )

Un ejemplo simple phra explicar el concepto de disefio por capacidad es el de
una pila de un puente, como la mostrada en la figura 1.31. Los efectos sismicos
se representan por una fuerza lateral F, en la punta de la pila y el peso de la super-
estructura por una carga vertical W. El mecanismo de falla con mayor disipacién
ineldstica de energia es el que implica la aparicién de una articulacién pldstica por

flexién en la base de la pila. Para evitar que se presenten modos de falla mds .

fragiles, como la de cortante en la pila o la falla de la cimentacidn, conviene pro-
ceder de la siguiente man=ra. i )

a) Obtenida la fuerza F de los requisitos reglamentarios, se disefia la pila por
flexocompresion para el efecto combinado de la fuerza axial mds el mo-
mento en la base (M = F x A).

b) Se determina el refuerzo de la seccidn de la pila, cumpliendo con Jos re-
quisitos de refuerzo reglamentarios para zonas de alta ductilidad.

¢) Se calcula el momento flexionante M, que realmente resiste la seccién

~

critica de la pila con el refuerzo que se ha proporcionado. £l momento '
realmente resistido puede ser mayor que el de disefio My, debido a que,

por redondeo, el drea de acero que se coloca es generalmente mayor que lo
minimo necesario, 0 a que hay que obedecer cuantfas minimas del re-
glamento.

d) Se revisan los otros modos de falla, para las fuerzas que aparecen cuando
actda en la seccién critica un momento igual a o My, en que o es un fac-
tor de seguridad mayor que la unidad. Asf por ejemplo, se disefia la
columna para una fuerza cortante.

_ oM,

Ve i

y se disefia la cimentacién para el efecto combinado de la carga axial y del
momento o My,

No se empiean para estos casos (cortante en pila y fuerzas en la cimentacion)
los valores que resultan del andlisis, sino las fuerzas (bastante mayores) que
aparecen cuando se presenta el mecanismo de falla, multiplicadas por un factor
de seguridad (se suele tomar 1.25).

Operando de esta manera se garantiza que la estructura en caso de sobrepasar
su intervalo de comportamiento lineal, lo hard en la forma que permite la méxi-
ma capacidad de rotacién. Las secciones de fluencia elegidas actuardn como
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fusibles impidiendo que se introduzcan en las estructuras fuerzas que puedan pro-
ducir otros modos de falla mds desfavorables.

1.4 CRITERIOS DE DISENO Si{SMICO DEL
REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES
PARA EL DISTRITO FEDERAL (RCDF)

Se presentardn aqui, en sus aspectos esenciales, los criterios de disefio sismico del
RCDF en su versién de 1993. Este Reglamento no tiene modificaciones rele-
vantes en lo relativo a disefio sfsmico, con respecto a la versién que fue promul-
gada en 1987.

Como en sus versiones anteriores, el cuerpo principal del Reglamento incluye
solamente requisitos de cardcter general. Métodos y prescripciones particulares
estdn contenidos en las Normas Técnicas para Disefio Sismico (NTDS). Ademds,
requisitos especificos para el disefio sismico de los principales materiales estruc-
turales se encuentran en las Normas Técnicas para Disefio y Construccién de
Estructuras de Concreto, Metdlicas, de Mamposterfa y de Madera, respectiva-
mente.

Los métodos especificos de disefio se describirdn con cierto detalle en los
capftulos 6 y 7. En orden de refinamiento estos métodos son el simplificado, el
estitico y los dindmicos.

Como fndice de la accidn sismica de disefio se emplea el coeficiente sismico,
¢, que representa el coeficiente de cortante basal, el cual define la fuerza cortante
horizontal V,, que actia en la base del edificio, como una fraccidn del peso total
del mismo, W.

=Y
W

El coeficiénte sfsmico también sirve de base para la construccién de los
espectros de disefio. Este coeficiente varfa en funcién del tipo de suelo y de la
importancia de la construccién.

El suelo de la ciudad se divide en las tres zonas principales identificadas
como I, I y I o de Lomas, de Transicién y de Lago (ver figura 1.13). Una parte
de las zonas IT y III se denomina zona IV, y para ésta existen algunas limitaciones
en la aplicacién de métodos de disefio que incluyen los efectos de interaccidn
suelo-estructura.

Considerando que es mayor la seguridad que se requiere para construcciones
en que las consecuencias de la falla son particularmente graves o para aquellas
que es vital que permanezcan funcionando despué$ de un evento sismico impor-
tante, se especifica que el coeficiente sismico se multiplique por 1.5 para disefiar
las estructuras de construcciones como estadios, hospitales y auditorios, subesta-
ciones eléctricas y telefénicas (es decir, las clasificadas dentro del grupo A).

Los coeficientes sismicos sirven para construir los espectros de aceleraciones
de disefio que se emplean para andlisis dindmicos. De hecho representan cotas
superiores de dichos espectros que corresponder a su parte plana. Para el andlisis
estdtico puede emplearse ¢l coeficiente sismico ¢, o un coeficiente reducido
segiin el valor del periodo fundamental con reglas que se mencionardn més ade-
lante. Los espectros asi construidos son “eldsticos”, y sirven para determinar las
fuerzas laterales para las que hay que disefiar una estructura que no tenga una

c




d4

Introduccién a la sismologia y a la ingenierfa sismica

A
L]
>%\

T 4

= 0308,

n

Figura 1.32 Combinacién del
efecto sismico en dos direc-

ciones.

y la magnitud de las solicitaciones que por este efecto se inducen en la estructura, plir limitando los desplazamientos laterales de la J 1 ) [ / L__ * fﬁ;xxﬁ"

dependen de la distribucién en planta de las masas y de las rigideces laterales. ‘ _ estructura. . %/ B mro separado de
Figura 1.33 Vibracién de un  Desde un punto de vista de equilibrio, la fuerza actuante por sismo en cada piso El indice mds importante para la determinacién # ] DE faestuctucs
edificio incluyéndo efectos de  estd situada en el centro de masa, mientras que la fuerza resistente lo estd en el de la magnitud de los posibles dafios es la distorsién " 7= ;,A- = :;‘;:J;::ml

torsién.

capacidad significativa de deformarse fuera de su intervalo eldstico lineal. Se
admiten reducciones en las ordenadas espectrales. Estan definidas por un factor
O que toma valores entre 1.0 y 4.0, segiin el tipo de estructuracién y los detalles
de dimensionamiento que se hayan adoptado en la estructura.

Los valores especificados para el coeficiente sismico y para el factor 0 se
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resiste cada uno de los elementos. Si entre esos dos puntos existe una excentrici-
dad, la accidn en cada entrepiso estard constituida por una fuerza cortante mds u.n
momento torsionante cuyo efecto debe tomarse en cuenta en el disefio.

Cuando no se lleve a cabo un anilisis dindmico que incluya los efectos de

torsién a través de la consideracién de un grado de libertad de rotacion en cada
nivel, el efecto de la torsién se suele considerar de manera estdtica super-
poniendo sus resultados a los de un andlisis estdtico o dindmico, de los efectos
de traslacién calculados de manera independiente. :
. Debido al efecto dindmico de la vibracién, el momento torsionante que actiia
en cada entrepiso puede verse en general, amplificado y, por tanto, la excentrici-
dad efectiva puede ser mayor que la calculada estdticamente. Por otra parte, el
célculo del centro de torsién sélo puede efectuarse con pobre aproximacién,
porque la rigidez de cada elemento particular puede ser alterada por agrietamien-
tosilocales o por la contribucién de elementos no-estructurales. Por las dos
razones expuestas, el RCDF especifica que el momento torsionante de disefio se
determine con una excentricidad total que se calculard como la més desfavo-
rable de:

describen en el capftulo 6, junto con los requisitos que deben satisfacerse para e=15¢,+0.1b
adoptar cada valor de Q. Estos requisitos son muy generales y deben ir apareja- : 6.12
dos a la observancia de otros mds especificos de sistemas constructivos y mate- e=e,~015b .

riales particulares: .

Debe revisarse la estructura para.la accién de dos componentes horizontales
ortogonales del movimiento del terreno. Se considerard actnando simultdnea-
mente el valor de disefio de un componente mds 30 por ciento del valor de disefio
del componente ortogonal (figura 1.32). Ha sido costumbre considerar que Ia
accién sismica se ejerce en forma independiente en cada direccién, o sea, revisar
el efecto de la accidn sfsmica de disefio en una de las direcciones principales de

la estructura, considerando que las fuerzas sismicas son nulas en cualquier otra -
direccién. La estructura puede presentar ademds, movimientos de rotacién en

cada masa (figura 1.33) y un modelo mds completo debe incluir ese grado de li-
bertad mediante resortes de torsidn en cada piso. La importancia de las rotaciones

centro de torsién, o sea, donde se ubica la resultante de las fuerzas laterales que

Muro

Centro de

torsién :]

B masa:]
3

T Marco

Ceiitro de

donde e, es la calculada a partir de los valores tedricos de los centros de masa y
de cortante; el factor 1.5 cubre la amplificacién dindmica de Ia torsion; & es el
lado del edificio en direccién normal a la del andlisis; se considera un error posi-
ble en la determinacién de la excentricidad igual a 10 por ciento del ancho del
edificio. :

La forma en que se debe considerar el efecto de Ia torsién en el andlisis sis-
‘mico se describird en el capitulo 6. ‘
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Como se ha indicado anteriormente, el segundo
objetivo basico del disefio sfsmico, consistente en evi-
tar dafios ante temblores moderados, se trata de cum-

de entrepiso 4, o sea, el desplazamiento relativo entre
dos pisos sucesivos A, dividido entre la altura de
entrepiso H (figura 1.34)

p=AlH

JE &

I

Yadmisible = 0.006 Caso A
Yadmisible = 0.012 Caso 8

Hay que recordar que la reduccién en el coeficiente sismico por comportamiento
Ineldstico es vdlida para determinar las fuerzas para las que hay que disefiar la
estructura, pero que las deformaciones que se presentardn en la estructura serdn
apfoximadamente Q veces las que se han determinado con un andlisis eldstico
bajo esas fuerzas reducidas. Por tanto, antes de compararlas con deformaciones
admisibles, las deformaciones calculadas A, deberdn multiplicarse por Q.

Figura 1.34 Distorsiones de’
entrepiso admisibles segln el
RCDF, '

f ,

b) Configuracién deformada.

A=QA,

a) Planta.
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También debe tenerse en mente que el ObthlVO es hmltar las deflexiones a
valores que no causen dafios en elementos estructurales y no estructurales, no
para el sismo de disefio sino para uno de mucho menor intensidad. Para poder
emplear los mismos resultados del andlisis ante el sismo de disefio, las distor-
siones admisibles se multiplican en el RCDF por un factor del “Orden de tres con
respecto a las que realmente se quieren controlar. Asf, se encuentra experimen-
talmente que en muros de mamposteria y en recubrimientos frégiles de paredes
divisorias se provocan agrietamientos cuando las distorsiones exceden de dos al
millar (0.002); el reglamento en cuestién exige se compare la distorsién calcula-
da con un valor admisible:

Yam = 0.006

cuando las deformaciones de la estructura pueden afectar elementos no_estruc-
turales frigiles (caso A en la figura 1.34).

Por otra parte, cuando no existen elementos frigiles que pueden ser dafiados
por el movimiento de la estructura o cuando éstos estén desligados de la estructura
principal (caso B de la figura 1.34) se aumenta al doble la distorsién admisible:

Wogr = 0.012

Fn este caso, el limite tiene como fin evitar que la edificacion resulte excesiva-
mente flexible y se originen deformaciones que causen molestias y pénico a los
ocupantes y que hagan que se vuelvan importantes los efectos de segundo orden.

Los criterios aqui mencionados y los métodos de andlisis que se describirdn
en los capitulos 6 y 7, se refieren esencialmente a edificios y estructuras en que
la resistencia a cargas laterales es proporcionada por marcos, arriostrados o no, o
rigidizados por muros. Otras estructuras como los muros de contencién y los tan-

ques, se comportan en forma radicalmente distinta y sus métodos de andlisis sis-

mico son diferentes y no se tratardn aqui.

Eﬁrﬁ@a@s sujetos
a fuerzas laterales

Los reglamentos modernos de disefio sismico, entre ellos el de México Distrito
Federal, aceptan que el andlisis estructural ante cargas sfsmicas puede efectuarse
considerando que las estructuras tienen comportamiento eldstico lineal. Aunque
se reconoce que durante temblores severos los edificios pueden incursionar en
comportamiento ineldstico, como veremos en capitulos posteriores, esto se toma
en cuenta aplicando factores de reduccidn a los resultados del andlisis eldstico.
Varios textos presentan con detalle los métodos de andlisis de estructuras eldsti-
cas ante cargas estdticas (por ejemplo, Ghali y Neville, 1990 y Au y Christiano,
1987). En este capitulo se describen brevemente los métodos aproximados y
exactos de andlisis eldstico cuya aplicacion es practica en andlisis ante cargas la-
terales. Hemos tratado de incluir en cada caso ejemplos numéricos ilustrativos y
un resumen de las hipétesis de partida, a fin de permitir el juicio sobre la apli-
cabilidad a cada problema concreto. Se enfatizan los métodos matriciales y los
simplificados, porque en la actualidad, cuando se requieren resuitados exactos, se
pueden emplear con facilidad procedimientos matriciales gracias a la difusién del
uso de computadoras personales y estaciones de trabajo. Los métodos simplifica-
dos son ttiles en las etapas preliminares de andlisis y dimensionamiento y per-
miten también verificar si no se han cometido errores. graves al emplear métodos
mds precisos, pero mds complejos, en especial programas de computadora. En la
prictica, la gran mayorfa de edificios se pueden representar como combinaciones
de marcos y muros, a veces con diagonales rigidizantes. Por ello este capitulo se
concentra en dichos sistemas estructurales.

2.1. METODO DE RIGIDECES.
2.1.1 Conceptos basicos

Aceptando la hipdtesis de comportamiento eldstico lineal, se puede considerar
que los métodos matriciales son exactos para el andlisis de marcos y otros sis-
temas estructurales. Estos procedimientos se han desarrollado extensamente en
décadas recientes y en su forma mds general constituyen el método de elementos
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finitos. Los métodos matriciales permiten analizar cualquier tipo de estructura,
sujeta a todo tipo de carga y se presentan con bastante detalle en la literatura téc.
nica (véanse por ejemplo Zienkiewickz y Taylor 1989 y 1991, Cook et al., 1989
y Livesley 1994). Para estructuras de edificios es adecuado, en la gran mayo-
ria de los casos, usar el método de rigideces para marcos, el cual se puede
extender ficilmente para incluir sistemas con muros y diagonales y que se pre-
senta brevemente a continuacidn, con énfasis en los aspectos relacionados con
cargas laterales.

Consideremos el resorte de la figura 2.1a y el marco de la figura 2.2a que son
estructuras formadas por elementos eldsticos conectados en ciertos puntos llama-
dos nudos. Se denomina grado de libertad a la posibilidad que tiene un nudo de
moverse en forma independiente, en cierta direccién. En el caso del resorte, el
linico grado de libertad es el desplazamiento horizontal, u, de su extremo libre.
En marcos los grados de libertad son los giros o desplazamientos de los.nudos,
como se muestra en la figura 2.2b. El nombre desplazamientos generalizados
engloba a desplazamiento lineales y giros; congruentemente, las fuerzas y mo-
mentos aplicados en los nudos en las direcciones de los grados de libertad se
denominan fuerzas generalizadas. Los vectores u y p de desplazamientos y
fuerzas generalizadas, respectivamente, estdn formados por los conjuntos orde-
nados de los correspondientes valores para todos los grados de libertad. En el
ejemplo de 'a figura 2.2, tenemos: '

£ ) o

uy P2

Uz P2

2P

E = consonante

Iy H
1t
’ A Be 40 A g
A D
) =
2
Iy H
by st i mm .
2L ’ )
et ]
) Marco. ) Grados de e,

Figura 2.2 Marco empleado para ilustrar el método de rigideces.

Método de rigideces

El producto de una fuerza generalizada por su correspondiente despla-
samiento generalizado tiene unidades de trabajo. En este ejemplo, los grados de
libertad us a g son giros (cuyas unidades son radianes) y los demds son desplaza-
mientos lineales; por tanto, las fuerzas generalizadas p; a p; son momentos, mien-
tras que las demds son fuerzas lineales.

Por definicidn, el coeficiente de rigidez K, que ocupa el lugar /, j de una
matriz de rigideces K, referida a los grados de libertad u, es la fuerza o momen-
to que se necesita aplicar a la estructura en la direccidn del grado de libertad { para
que se produzca un desplazamiento unitario en la direccién del grado de libertad
J. El conjunto ordenado de los valores de Kj; constituye la matriz de rigideces que

es cuadrada, de tamafio igual al ndmero de grados de libertad. De acuerdo con el -

teorema de reciprocidad de Betti-Maxwell, X; ; = Ky ¥, por tanto, las matrices de
rigideces son simétricas. En vista de que en estructuras lineales se aplica el prin-
cipio de superposicién, podemos escribir:

K,u=p 2.1

En el caso de resorte de la figura 2.1 la matriz de rigideces es de tamafio 1 x 1
y la expresién anterior se convierte en la ecuacidn escalar ku = p, de donde el
desplazamiento originado por la fuerza p se calcula inmediatamente como u = plk.
La energia de deformacién, U, almacenada en el resorte es el drea bajo la curva
carga desplazamiento mostrada en Ia figura 2.1b y es igual a U=p u/2 =k u2/2.

Para el marco de la figura 2.2, la matriz K, es de 12 x 12 y para calcular los
desplazamientos, u, debidos a un vector de cargas p se tiene que resolver el sis-
tema de ecuaciones lineales simulténeas definido por la ecuacidn 2.1.

En general, para un sistema.de » grados de libertad en el que se conocen las
correspondientes fuerzas generalizadas, tenemos que calcular una matriz de rigi-
deces de n X 2 que proporciona los coeficientes de un sistema de ecuaciones con
n incégnitas (los n desplazamientos generalizados). Por tanto, es conveniente se-
leccionar para una estructura el menor nimero posible de grados de libertad,
aunque tal ndmero.debe ser suficiente para representar adecuadamente todas las
formas importantes de deformacién ante el sistema de cargas en estudio. La
energfa almacenada en la estructura es:

U=pTu/2 =uTp/2 =uT K u/2

Nétese que U es una cantidad escalar y que las unidades de los elementos de
la matriz de rigideces deben ser tales que todos los productos Kjuu; tengan
unidades de trabajo.

Frecuentemente, interesa referir una matriz de rigideces ya calculada para
ciertos grados de libertad u a otros nuevos grados de libertad v. Llamaremos K,
2la matriz transformada a los nuevos grados de libertad y sea a la matriz de trans-
fo_rmaczon que permite expresar los antiguos grados de libertad en funcién de los
nuevos, es decir:

u=av . 2.2)
Veremos en ejemplos subsecuentes que a se determina facilmente mediante

consideraciones geométricas. Como la energfa almacenada en la estructura para
una cierta configuracion deformada es una cantidad escalar, independiente de
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coffit se exprese dicha configuracidn, es decir independiente de la seleccién de gra- : T
dos'de libertad, escribimos: i

U=ulK,u2=vK,v?2

Combinando esta expresién con 2.2 se deduce que:

viaTK, av=vIK,v

Como esta igualdad debe satisfacerse para cualquier conjunto de valores que
asuman los elementos del vector v concluimos que:

K,=aTK,a @3

Para deducir c6mo se expresan las fuerzas, P,, correspondientes a los grados
de libertad v, en términos de las P, referidas a u, partimos de que el trabajo efec-
tuado por las fuerzas es ignal a la suma de los productos de cada una de ellas por
su correspondiente desplazamiento, independientemente de los grados de libertad
cséogidos. Entonces, teniendo presente la igualdad 2.2 escribimos:

[S)
ey

viP,=u'P,=v"alP,

como la igualdad precedente debe cumplirse para cualquier vector v, se infiere
que: '

Con referencia a la figura 2.3, los coeficientes de rigidez son K,-j = 'Ic;j (ElJL), siendo 1, ¢l momento de inercia al centro de la viga.

P,=aTP, C24)

2.1.2 Elemento viga

En la forma mds elemental, los grados de libertad de un ele-

mento viga son las rotaciones en sus dos extremos, 8, ¥ &,
segin se aprecia en la figura 2.3a. Por definicién, los térmi-

nos de la matriz de rigideces (en este caso, de 2 X 2) son los:
momentos en los extremos debidos a giros unitarios en un

extremo y nulos en el otro, como se muestra en la figura 2.3b,
los cuales se calculan empleando conceptos de resistencia
de materiales que tomen en cuenta la variacién del momen-
to de inercia a lo largo de la viga. Asf resulta:

En el caso de vigas de seccidn variable tenemos: : Figura 2.4 Coeficientes de
rigidez para vigas con cartelas
rectas.

kH kl”

Ky=EL/L| b«

o) Geados e lberiad. donde esta vez /, es un valor de referencia. Los valores de ky para vigas simétri-
¢as con cartelas rectas, para las cuales k;; = ky, se muestran en figura 2.4 refe-
ridos al momento.-de inercia en la zona central de seccién constante de la viga. En
métodos tradicionales de andlisis de marcos, las relaciones tyy=kyolkyy y
13 = kyy/ky; se denominan factores de transporte de los nudos 1 a 2 y2al,res-
pectivamente. Cuando el momento de inercia o el mddulo de elasticidad varfan
arbitrariamente, los coeficientes de rigidez se pueden calcular usando métados
tradicionales de andlisis de vigas, como el de drea de momentos o el de la viga con-
jlfgada La seccién 13.15 del texto de Norris y Wilbur (1960) describe el proce-
dimiento a aplicar, que se puede adaptar a una hoja de célculo electrénica.

Para vigas, el vector de cargas estd constituido por los momentos flexionantes

Ky K|
Ko=)k Kn |*

K < e ; R 1&) Kn

Para vigas prismédticas con momento de inercia constante
I, mddulo de elasticidad E y longitud L, se encuentra que:

b) Coeficientes de rigidez. 3 . .
M, y Mj, en los extremos de la viga y la expresion 2.1 se escribe:
| Ko=ELIL|, , (2.5) ky ok 6) M,
Figura 2.3 Elemento viga. I b [ 7| M 26
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rigideces de un elemento viga en términos de los
giros y desplazamientos en sus extremos, por ejem-
plo, para representar a la columna de la figura 2.5,
de la cual se desprende que:

O =y — (v —w)fli
6, = vy~ (v; — w)h

de donde inferimos que la matriz a, tal que f=a v,
es: :

|-vmum 10| -
A=tk Un 01

" siendo VT = <v) v v v>

La matriz de rigideces de la columna K, se
obtiene efectnando la operacién aT K, a, es decir,
con la ecuacidn 2.3 considerando el fndice fen vez
de u. Si la columna es prismitica, Ky estd dada por
la expresién 2.5 y se llega a:

v L 12/h2 ~12/k2 ~6/h —6/h

i @ -12/2 122 6k 6lh

vem @ K,=EIm| -6h 6h 4 2| @7
~6/h :

Figura 2.5 Grados de libertad

de una columna.

a) barra

b) grados de libertad

Figura 2.6 Grados de libertad

de una barra.

6/h 2 4

donde L se ha remplazado por A.

2.1.3 Elemento barra

Las barras son elementos sujetos tinicamente a fuerzas de tensién o compresion
a lo largo de su eje, como lo ilustra la figura 2.6a. Cuando la barra es de seccidn
transversal constante, con drea A y modulo de elasticidad E, el desplazamiento
originado por una fuerza, P, actuando en un extremo mientras el otro se mantiene
fijo es = PL/(EA). Si tal desplazamiento es el Gnico grado de libertad, la matriz
de rigideces tiene un solo término qwre es el valor de P correspondiente 2 §=1,
entonces: :

Ks={EA/L]

Consideremos ahora como nuevos grados de libertad a los desplazamientos
axiales u;, en ambos extremos (i = 1, 2 en la figura 2.6b). La relacién entre &
(antiguo grado de libertad) y u; es:

Es también de interés expresar la matriz de - -

Método de rigideces

3

u
S=ty— 1y =<1 +1> {ui}

La matriz a en la expresién 2.2 es entonces <~
+1>, y la transformacién 2.3 (a” K a), usando el sub-
fndice b para denotar a la nueva matriz de rigideces, nos
da:

1 -1

Ky=EAIL| |~

(2.8

A = drea de la seccidn transversal.
£ =mddulo de elasticidad.

Cuando una barra estd inclinada un dngulo B con
respecto a la horizontal, conviene tomar como grados de
libertad los desplazamientos horizontales y verticales en los extremos, como se
muestra en la figura 2.7. Esta vez los grados de libertad antiguos son los des-
plazamientos a lo largo de la barra, que valen:

uy = vy cos S+ v, sen f
iy = v3 cos B+ vy sen B
Entonces la matriz a tal que u=a ves:

cs00
00cs

donde ¢ = cos By s = sen . Usando la expresi6n 2.3, la matriz de rigideces de la
barra diagonal resulta:

2 s —2-cs
cs  §% s —s?
Ky=EAIL} —? ~cs 2 cs

2.9)
-5 -2 ¢s

En forma mds completa, los grados de libertad de una columna son seis,
que se obtienen afiadiendo los dos desplazamientos verticales v5 y ug en la
figura 2.5. Es normalmente aceptable considerar que los efectos de fuerzas
axiales y momentos flexionantes estdn desacoplados, es decir, se ignoran los
momentos que la carga axial produce en la configuracién deformada de la
cp}umna. Entonces, las rigideces correspondientes a deformaciones por fle-
xién (viga) se calculan independientemente’ de las referidas a carga axial
(barra) y podemos escribir: ’

K, 0f
KC =1 or Kb B
donde K, y K, estdn dadas por Ias expresiones 2.7 y 2.3, respectivamente, y 0 es
una matriz de 4 X 2 cuyos elementos son todos nulos. La matriz K, es de 6 X 6
¥ sus ceros reflejan el desacoplamiento mencionado.

Figura 2.7 Grados de libertad
de una diagonal.



Figura 2.8 Simpiificacion del
marco de la figura 2.2.

Figura 2.9 Viga articulada en
un extremo.

2.2 MARCOS PLANOS
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2.2.1 Método directo de rigideces

El método directo de rigideces es un procedimiento para obtener la matriz de
rigideces de una estructura a partir de las de sus componentes fundamentales. Si
se trata de un marco, a partir de las matrices de rigideces de las vigas, columnas
y diagonales ‘que conforman el marco. Para ilustrar los pasos del método, con-
siderernos el marco de la figura 2.2. Si se desprecian las deformaciones axiales
de las vigas y columnas, los grados de libertad son solamente los seis primeros de
los 12 mostrados en la figura aludida; ademds, aprovechando la simetrfa del
marco y la antisimetria de las cargas, se puede reducir el problema a uno de cua-
tro grados de libertad como se ilustra en la figura 2.8, la cual indica también los
valores de los momentos de inercia de los diferentes elementos.

L L i, A
o A/"s
=8
Iy =1 H =8y
1 ry= 8y
=0
05p I 5 1™

En primer lugar, se obtiene la matriz de rigideces de las piezas aisladas (vigas
y columnas) que forman la estructura. Las vigas tienen los grados de libertad
mostrados en la figura 2.9. Se pueden considerar explicitamente los giros en
ambos extremos como grados de libertad; sin embargo, tomando en cuenta que el
momento flexionante en el extremo articulado es nulo, conviene referir la matriz
de rigideces solamente al giro del nudo en el que la viga se une a las columnas.
Para este fin, de la expresidn 2.6 escribimos:

K6 +Kpbh=M,

KZ,B, +K2292=0

Marcos planos

Despejando 6, de la segunda ecuacidn y remplazando en la primera obte-

nermos:
M, = (K, - K/K20)0,

De acuerdo con la definicidn de coeficiente de rigidez, 8, = | y,-como éste
es el tinico grado de libertad, la matriz de rigideces es:

Ky= {K}, — K2o/Kp) (2.10)

La dltima operacién se denomina condensacién estdtica de grados de liber-
tad. Si la viga es prismdtica, empleando los coeficientes de la expresién 2.5 lle-
gamos a:

K,= {3E1/L} @.11)

Las columnas tienen los cuatro grados de libertad mostrados en la figura 2.5
y, como se\ignoran las deformaciones axiales, sus matrices de rigideces estdn
dadas por K, en la expresién 2.7. Para cada pieza empleamos los momentos de
inercia (Iy = I, para las vigas, I, = I, o I, para las columnas) y longitudes (L o0-k)
correspondientes.

De acuerdo con los grados de libertad definidos en la figura 2.8, la matriz de
rigideces global, K, de la estructura completa es de 4 X 4. K se obtiene suman-
do los términos de las matrices de rigideces de los elementos en los lugares que
indique la correspondencia entre la numeracién de los grados de libertad globa-
les de Ia estructura y las numeraciones locales de los elementos. En este ejem-
plo, los niimeros locales para la columna de segundo piso (figura 2.5) coinciden
con los globales de la estructura completa (figura 2.8) y todos los coeficientes de
K, se suman directamente a X. Por otro lado, para la columna del primer piso, los
grados de libertad locales 1y 3 de la figura 2.5 corresponden a los grados de lib-
ertad globales 2 y 4; por tanto, los coeficientes K), K;3 y Ky; de K, deben
sumarse, respectivamente, en los lugares 22, 24 y 44 de K. Es innecesario utilizar
los coeficientes restantes de X, porque corresponden a grados de liberrad glo-
bales (desplazamiento y giro del apoyo empotrado) que asumen valores nulos. El
giro local de Ia viga del segundo piso comresponde al grado de libertad global 3 y,
por consiguiente, el valor que arroje la'expresién 2.11 se suma en el lugar 33
de K; similarmente, la rigidez de la viga del primer piso se suma en el lugar
44 de K. El resultado es:

120/ -121/H ~61/H2 ~61,/H2

120, + 1) —6I/H2. 61 —Ix)/H?

K=F 4I/H +31./L 2 /H
simétrica A+ LYH +3L/L

Supongamos, por sencillez, que L = 1.5H; como [y =1, I, = 21, nos queda:

o

Loy
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12H? -12/H? —§/H —6/H
~12/H? 36/H* 6/H —6/H

K=EVH| -6H 6H 8 .2 (2.12)
~6/H -6H 2 16

Las cargas son momentos y fuerzas aplicadas en los nudos, numerados en
concordancia con el orden de los grados de libertad. Asi, el vector de cargas F,
resulta:

F P
Jr | ) ose
F=20(=) 0

Los desplazamientos y giros, arreglados en el mismo orden, constituyen el
vector de desplazamientos 1:

r &
p=| il
Ty 94
Para conocer r tenemos que resolver K r = F, que en forma desarrollada, se

escribe:

i -1 -6 -6 (5 ) [ P
_|-12m e em -6H| | 5 |_]o0sp
EE=\ Zon “em s 2| )g [T) 0 @13
—6H -6H 2 16] | g 0 .

La solucién puede obtenerse por diversos métodos, pero conviene hacerlo -

definiendo las siguientes submatrices y vectores:

) 12/ ~12/FR ‘ —6iH 6/H
Ks5= EilH [ — 12 36/H2] i K= EIH [ —6/H ~6/H]

Con lo que la expresidn 2.13 se convierte en:

K Ky o P
I:Kao Ko ] { 0} = {0} @14

* Marcos planos

Hemos efectuado una particicn de la matriz de rigideces global para distin-
guir las partes correspondientes a los grados de libertad laterales. Ejecutando el
producto de! primer miembro e igualando al segundo:

K58+ Ky 6 =P (2.19)
Kl +Kyb=10 (2.16)
de la segunda expresion se obtiene:
b= — K-y KT8 RN A )
y remplazando en .15 queda:

Ko~ Kgp K-y KTp) 6 =P (2.18)

De nuevo hemos efectuado una condensacion estdtica. Esta vez su aplicacién
condensa la matriz de rigideces de 4 X 4 en la de 2 X 2 siguiente:

Kz = (Kgs— Kgp Kby KTp) (2.19)

Nétese la similitud con la expresidén 2.10. K*;5 se denomina matriz de rigi-
deces lateral porque estd referida solamente a los desplazamientos laterales; el
término K5 es la parte que en la matriz original corresponde a dichos desplaza-
mientos y el resto incluye las modificaciones debidas a que los demds grados de
libertad asumen valores diferentes de cero. En general, la matriz de rigideces la-
teral de un marco de n pisos es de tamaifio n X n. La expresién 2.18 se ha con-
vertido en:

(matriz de rig_ideces lateral) X (desplazamientos laterales) = (cargas laterales)

Enseguida se calcula K*; ejecutando las operaciones matriciales de la expre-

sién 2.19,

K-\, = HGZ/E) [_? ’1}
K-y KTy =3/318) | =] 2
35
K K4y K7, = 18EH(31H?) [10 “4]
-1 3 414

K#, = [2EI/H? [ ! “] ~ 18EI(31H3) [“’. ‘ﬂ

- n| 16 -25
K#%; = 12EI/(31H3) [_25 7|

57
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De las expresiones 2.18 y 2.19 deducimos que K *;; §= P, por tanto & =
[ K#55 7' P, es decir:

3 _ 5 7225 P
{ 52} = SLEP/(EI2AED [25 16 | {0.5P

0y = 84.5PH3/(204El) = 0.41422 PH3/E]
0y = 33PH3/(204EI) = 0.16176 PHYE!

_Conocido el vector 8, se puede calcular el vector 8 con la expresién 2.17,
notando que ya se ha efectuado el producto Kz5-'K;, 7, al valuar K%, . El resul-
tado es: :

03] _ prin 0.13971 PHYEI
{ 94} PERI108ED {0.19853 PH—“/EI}

Los elementos mecdnicos de las vigas y columnas se calculan ahora como

el producto de la matriz de rigideces local de la correspondiente pieza por los:

desplazamientos de sus extremos, todos conocidos. Para la viga del primer
nivel la férmula 2.11 da:

K, = (3EL/L} = GE)2D/(L.5H) = AEIH

El desplazamiento generalizado que corresponde es el giro 6,, entonces el
momento es:

M =K, 6, = (4EI/H)0.19853 PHYEI) = 0.794 PH

La matriz de rigideces local de la columna del primer piso se obtiene rem- -

plazando I, por 2/ y h por H en la expresién 2.7, lo cual arroja:

2H 24/H2 -12/H -12/H
-24/H2  24/H  12/H  12H
-12/H 12/H 8 4
~12/H 12/ 4 8

K, = E/H

Recordemos que los grados de libertad locales 2 y 4 de esta columna (figu-
ra 2.5) asumen valores nulos (apoyo empotrado) mientras que 1y 3 corresponden
a los grados de libertad globales 2 y 4. Entonces, los desplazamientos generali-
zados en los extremos son:

5 0.16176 H
0

0
6, | = PHYEI } 0.19853
0 0

Multiplicando K, por los desplazamientos obtenemos las fuerzas generali-
zadas correspondientes (momentos M y fuerzas cortantes V). Se llega a:
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v, = 24 X 0.16176 P~ 12 X 0.19853 P = [ 3P

y, = =24 X 0.16176 P + 12 X 0.19853 P = ~ 1.5P

Wia =-12 X 0.16176 PH + 8 X 0.19853 PH = ~0.35PH
M, =-12X0.16176 PH + 4 X 0.19853 PH = - 1.15PH

Se puede verificar ficilmente que estos elementos mecdnicos estdn en equi-
librio. Va y M, son las reacciones en la base, y la fuerza cortante vale 1.5 P, lo
cual puede deducirse inspeccionando la estructura. :

La figura 2.10 presenta un marco de cuatro pisos y cuatro crujfas analizado  Figura 2.10 Marco usado en
con el método de rigideces con los resultados que muestra la figura 2.11. Se  los ejemplos.

3 51 51
-4
® \
@1 @ [03 ¥4 40=1
6 5/ 51 51 7
® ® ® \
@2 @13/ @4 @ 40=1L
7 51 51 51 51 A
® ® ® ® A
@ 33751 @ | 4.57 - ®|seasi ®3.3751 @225 4.5=1.125L
9, 51 51 57 51 y
® ® ® ® A
@16/ ® 751 ®| 91 @|6r @457 60=15L
mr i K amin T ﬂ"ﬂ'ﬂ—“z
40=L 40=1 ] 40=1 40=L

A
/
A

T Mo Bt B

Fuerzas en toneladas y longitudes en metros
1=7500cmt E = 2 000 000 kg/em?

O Rigidez (inercia/longitud) en términos de L
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Momentos flexionantes, en ton-m Desplazamientos laterales, en cm
1.66
X L. L
& 160%] 1.56 5% 2966
1.66 116 1.57 ’
1.54 273 1.34
» 349 Py 3.85 e 485 s
A7 334 7 4317 4921 2.590
3.49 5.74 643 3.58
276 5.07 5.40 . 351
Tw 832 Ty 741 Ly .59 LT 530 ,
wl! 756 417 BO34, |/ 65547 50041 2.086
5.56 9.91 1022 8.34 5.09
4.17 8.76 8.44 7.62 3.88
Tw 14,39 Ty 12,06 Tt 12.37 11076 g
Wl 127547 13,025, L7 1075 4,17 12374, 1.256
10.22 16.04 1695 13.89 8.49
14.50 19.75 22.54 16.33 11.29
R A EX B RN 0.000
e i iy mnT T a

Figura 2.11 Momentos flexio-
nantes en el marco de la figura
2.10 segin el método de rigi-
deces.’ :

ignoraron las deformaciones axiales de los miembros, para que los resultados
fuesen comparables a los de los métodos aproximados, que se presentardn pos-
teriormente.

2.2.2 Método de Bowman

Como resultado del estudio de un gran ndmero de marcos en los que son despre-
ciables los efectos de deformacién axiales, resueltos por métodos exactos,
“Bowman propuso un método aproximado de acuerdo con las siguientes hipdtesis
(Sutherland y Bowman, 1958):
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1. Los puntos de inflexién en las vigas
exteriores se encuentran a 0.55 de su
claro, a partir de su extremo exterior
como se ilustra en la figura 2.12. En
vigas interiores, el punto de inflexién
se encuentra en el centro del claro,
excepto en la crujfa central cuando el

jfas la posici6n de puntos de inflexién

Puntos de inflexién

ndmero de crujias es impar, o en las 0.551 0.551
dos centrales si es par. En estas cru- /N

9 S
en las vigas estd forzada por condi- / .
ciones de simetrfa y equilibrio. !

. ) -
2. Los puntos de inflexién en las colum-

nas del primer entrepiso se encuentran ® o
a 0.60 de su altura, a partir de la base.
En marcos de dos o mds, tres 0 mds, o @ P:
cuatro 0 mds entrepisos, respectiva-

[+]
]

mente, los puntos de inflexién en las
columnas de los entrepisos iiltimo, pe-
niltimo y antepeniltimo, respectiva-
mente, se encuentran a 0.65, 0.60 y

[

0.55 de la altura correspondiente, a
partir del extremo superior. Bn edi- ?’“r‘;“"?_dﬂ o
o . P . I n
ficios de cinco o mds entrepisos, los i
P— o

puntos de inflexidn en columnas para @ s
las cuales no se ha especificado la \

posicidn se encuentran en el centro de ?
su altura. Esto se resume en la figu-

&

(]
D

ra2.12.
3. La fuerza cortante total, V; de cada -] [>
entrepiso ‘se distribuye en la forma
siguiente: i
En el primer entrepiso, una fuerza
cortante igual a V=V (N-0.5)/(N+1)
se reparte directamente entre las
columnas del entrepiso proporcional-
mente a sus rigideces. La fuerza cor-

[

tante restante V, =V — V, se divide
entre las crujfas proporcionalmente a
la rigidez de la viga que las limita en la parte superior. Luego, la mitad
de la cortante de cada crujfa se asigna a sus dos columnas colindantes.

En pisos superiores, una fuerza cortante V, = V (N~ 2)/(N+1) se dis-
tribuye directamente entre las columnas. La cortante V, = V-~ V., se reparte
entre las crujfas como se hizo para planta baja.

En los pérrafos anteriores N es el nimero de crujias en el entrepiso considera-
do. Una variante del método consiste en respetar los puntos 2 y 3, pero determinar
los momentos en las vigas equilibrando en cada nudo la suma de momentos en los
extremos de las columnas con momentos proporcionales a la rigidez angular natu-
ral de cada viga. '

Figura 2,12 Localizacién de
puntos de inflexion segin el
método de Bowman.
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M=1593 M=195 M=1095 M= 195
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130 1.88 113 2475 m
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3.18 0.94 0.94 0.94 239
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Nota: Todos los momentos en las vigas tienen signo menos. Momentos e ton-m, Corames en ton.

Figura 2,13 Aplicacion del
método de Bowman al marco

de la figura 2.10.

La figura 2.13 resume la aplicacién del método de Bowman al andlisis del
marco de la figura 2.10. En la figura 2.14 se muestran algunos pasos intermedios.

2.2.3 Férmulas de Wilbur

La rigidez de entrepiso es la relacion entre la fuerza cortante absorbida por un
marco, muro o contraviento en un entrepiso y el desplazamiento horizontal rela-
tivo entre los dos niveles que lo limitan. La rigidez asi definida no es indepen-
diente del sistema de fuerzas laterales y para calcularla con rigor debe conocerse

previamente tal sistema. En marcos ordinarios de edificios, el empleo de sistemas

de cargas que no son estrictamente proporcionales al definitivo de andlisis, intro-
duce errores de poca importancia y usualmente es aceptable calcular las rigideces
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Distribucién de cortantes

Primer enurepiso Segundo entrepise

¥ =125w0n V=16ton
4-05 4~
= 95 = =
=TT X2 =175 v, 4,lxm 6.4
V=25~ 115=15 =16-64=096
- 220m 180 m
233,
e W e ‘
e 2025 m
9 el
s T 1 957.9’* J
T (1 ¥
7 1461 @“\,\ &K 71001 ‘—f
. »
989 T 14.06
-~ 2400 m
e ;TN S
@ 12 e 56 y
— —Lp A
3.600m
183} o)
i b d z

Momentos en ton-m

412X 24 =989 233X 2025 =472
412 % 3, 14.83 9.89 + 4.72 = 14.61
14.61 X 1.80/2.20 = 11.95
3.90 X 2095 =19
1406 + 7.9 — 11.95 = 10.01

5.86 X 240 = 14.06

- a partir de hipdtesis simplificadoras sobre la forma del sistema de fuerzas la-

terales. En muros, marcos con contravientos y sistemas similares es indispensable
tener en cuenta la variacidn de la carga lateral.

Las férmulas de Wilbur se aplican a marcos regulares formados por piezas de
momento de inercia constante en los que las deformaciones axiales son despre-
ciables y las columnas tienen puntos de inflexién. La versién que aquf presenta-
mos se basa en las siguientes hipdtesis: 1) los giros en todos los nudos de un nivel
¥ de los dos niveles adyacentes son iguales, excepto en el nivel de desplante, en
donde puede suponerse empotramiento o articulacién segin el caso; 2) las cor-
tantes en los dos entrepisos adyacentes al de interés son iguales a la de éste. De
aquf resultan las siguientes expresiones:

* Para el primer entrepiso, suponiendo columnds empotradas en la cimentacion,

=48 E((D\hy); Dy =4~ /3K,

y suponiendo columnas articuladas en la cimentacién:

+ (b + RIGK, + SK,12)

Figura 2.14 Operaciones para
explicar algunos resultados de
la figura 2.13.
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R, = 24 E((D\ky); Dy = hJSK,, + (2 by + hIGEK, ).
o Para el segundo entrepiso, columnas empotradas enla cimentacion

R, = 48 E [(Dyh,);

Dy =4 3K, 5 + (hy + h)/(ZK,, + EKC,/iZ) + (hy + BY(GK,5)

y para columnas articuladas en la cimentacién
) Ry =48 ENDqho); Dy = 4 hy/3K 5 + (2 hy + B)EK, + (hy + RI(EK ).
o Para entrepisos intermedios:

R, =48 END, h); D, = 4 h, [SK,, + (hy, + h)SK, + (h, +"h,);(2K,n).
En las formulas precedentes hemosl definido:

E médulo de elasticidad.
R, rigidez del entrepiso en cuestidn.

=

K, rigidez (//L) de las vigas del nivel sobre el entrepiso n.
K rigidez (J/L) de las columnas del entrepiso .
m, n, o indices que identifican tres niveles consecutivos de abajo hacia arriba.

h altura del entrepiso n.

n

Para el entrepiso superior, si se acepta que la cortante del pemiltimo piso es
el doble que la del Wltimo, se encuentra que es aplicable la férmula para entre-

pisos intermedios, poniendo 2k, en vez de h,, y haciendo /4, = 0. Loera (1964)

presenta una deduccion de las férmulas y su ampliacién para el caso de vigas de
seccién variable.

Para el marco de la figura 2.10 tenemos E = 2000000 kg/cm?, I = 7500 cm¥,
hy =600 cm, h, = 450 cm, hy= 400 cm, b, = 400 cm y L = 400 cm para todas las
crujfas, entonces:

3K, = (6.00 +7.50 + 9.00 + 6.00 + 4.50)(7500/600) = 412.50 cm?
SK., = (3.375 + 4.5 + 5.625 + 3.375 + 2.25)(7500/450) = 318.75 cm?
K3 = (2.00 + 3.00 + 4.00 + 2.00)(7500/400) = 206.25 cm?
5K, = (1.00 +2.00 + 1.00)(7500/400) = 75.00 cm?
3K, =(5+5+5+5)(7500/400) =  375.00 cm3

3K, =(5+5+5+5)(7500/400) = 375.00cm® .. . SiE R

5K =(5+5 + 5)(7500/400) = 281.25 criv?

SK,4 = (5 + 5)(7500/400) = 187.50 cm?

Usando las férmulas para columnas empotradas en la cimentacion, se llega a:

D,= 8383l/cm? R, =48 X 2000000/(600 X D,) = 19086 kg/cm
D,=104780/cm?; R, =48 X 2000000/(450 X Dj) = 20359 kg/cm
Dy =12.8687/cm? Ry = 48 X 2000000/(400' X D,) = 18650 kg/ecm
D,y =127.7333/cm?, R, =48 X 2000000/(400 X D,) = 8654 kg/cm

Marcos planos

Las rigideces de entrepiso calculadas por este método se usan con frecuencia
para distribuir la fuerzas cortantes en los entrepisos, donde interesan las rigideces
relativas de un marco con respecto a otro. En el capitulo 6 se explicaran los pro-
cedimientos de disefio que incluyen tales distribuciones de cortantes. Conocida la
fuerza cortante V, se pueden emplear los valores de R para calcular desplazamien-
tos de entrepiso 6, como cocientes V/R, aunque la precisién del método para este
fin no ha sido bien estudiada. No obstante, se puede proceder asf para una verifi-
cacién del orden de magnitud de resultados de métodos mds precisos. Para el
marco de la figura 2.10 se obtienen los siguientes desplazamientos de entrepiso, &:

V,= 3000kg &= 3000/8654 =0.347cm
V,= 9000kg; &= 9000/18650 =0.483 cm
v, = 16000 kg; 8, = 16000/20359 = 0.786 cm
V, = 25000 kg; 8, =25000/19086 = 1.310 cm

Acumulando los desplazamientos relativos obtenemos los siguientes despla-
zamientos totales (de abajo hacia arriba): 2.925, 2.578, 2.096 y 1.310 cm, los

_ cuales se comparan bastante bien con los resultados del método de rigideces mos-

trados en la figura 2.11.

" 2.2.4 Edificios de cortante

Las columnas de un marco sujeto a cargas laterales tienen puntos de inflexién
siempre y cuando la vigas sean lo suficientemente rigidas para imponerles la

- doble curvatura. Bajo estas circunstancias, se pueden calcular rigideces de en-

trepiso con las férmulas de la seccidn previa, lo cual permite modelar el marco
mediante una sucesidn de resortes laterales, cada uno representando a un entre-

* piso, como lo ilustra la figura 2.15. Esta clase de marcos se denomina de cortante,

u
Fy, u3 e 43 J_ ?
R
Ry
) ity
Fyy ity - i i
R
R,
: y
Fiyuy el .t.
) R .
Ry
nirr "ty T nar
a) Marco de cortante, b) Modelos simples del marco.

[

&
Ry = i-ésima rigidez de entrepiso
u; = desplazamiento lateral del nivel i b w

¢) Grados de libertad del i-ésimo entrepiso. '

Figura 2.15 Modelo de un mar-
co de corlante. .
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- porque los desplazamientos de cada uno de sus entrepisos dependen de las fuer-
zas cortantes (y no de los momentos) obrando sobre los mismos. Un edificio o
estructura de cortante es aquella constituida por marcos de cortante. A continua-
cién se derivan algunas propiedades de este tipo de marcos.

Para los grados de libertad locales w, definidos en la figura 2.15¢, la matriz
de rigideces local del i-ésimo resorte se escribe: .

=gl 1-1
K""R"[—l 1}

Cotejando los grados de libertad w de cada piso con los del marco completo,
u, que se indican en la figura 2.15b, aplicamos el método directo de rigideces y
encontramos que la matriz de rigideces del marco es:

Ry + Ry -R, 0
K,= ~R, (Ry+ Ry —Rs
0 R, R

Los correspondientes vectores de desplazamientos y'de fuerzas son:

1y Fy
u={ ;o Po=iF,
Uy ',

Definamos ahora como nuevos grados de libertad los desplazamientos rela-
tivos de entrepiso v;, que en términos de los desplazamientos totales se expresan:

Y 1
B = i
2 Uy — Uy

La matriz a que relaciona el vector de grados de libertad u con v, se deduce
como sigue:

= U
Uy =)+ vy = U T Y

Uy =yt =yt Ty

) Uy -1.00 U
e = 1110 kel
Uy 111 Y3

100
a=|110
111

Segiin la expresién 2.3, la matriz de rigideces referida a los desplazamientos
relativos es K, = aT K, a; efectuando los productos se llega a:

Gistemnas con muros

R, 0 0
K,=| 0 R 0
0 0 R

Fsto muestra que la matriz de rigideces lateral de un marco de cortante es
diagonal cuando se adoptan como grados de libertad los desplazamientos de
entrepiso, siendo el elemento i-ésimo de la diagonal la rigidez R;, del entrepiso i.

Fl nuevo vector de fuerzas es P,= a’ P, :

111 Fy
B=1011 Fy
001 Fy

Fi+Fyu Fy Vi
P,= FyrF3y = 1V,
Fy Vs

Es decir, que las nuevas fuerzas generalizadas correspondientes son las cor-
tantes de entrepiso. Al ser K, diagonal, Ia soluci6n del sistema de ecuaciones para
‘calcular los desplazamientos de entrepiso es inmediata, y los mismos, como era
‘de esperarse, son iguales a la cortante entre la rigidez de entrepiso respectiva.

2.3 SISTEMAS CON MUROS

En muchos casos précticos, para dar a los edificios rigidez y resistencia suficiente
ante cargas laterales, se recurre al uso de muros de concreto, normalmente com-
hinados con marcos (ver capftulo 5). Otras formas de rigidizar marcos son re-
llenarlos con muros de mamposterfa o colocar elementos diagonales de concreto
reforzado o de acero, y son comunes también log edificios de altura moderada en

- los cuales los elementos resistentes son muros de mamposteria con distintos tipos

de refuerzo. En esta seccidn se describen métodos que sirven para analizar estos
tipos de sistemas estructurales ante cargas laterales.

2.3.1 Método de la columna ancha

Aceptando la hipétesis de comportamiento eldstico lineal, las deformaciones de
un muro ante cierto sistema de cargas en su plano deben calcularse con los méto-
dos y teorfas de la elasticidad. Ademds de las propiedades eldsticas del material
(como médulos de elasticidad, de cortante y de Poisson), hay que tomar en cuen-

ta]a magnitud y distribucién de las cargas, la geometria del muro y la forma en
que estd apoyado. Existen soluciones analiticas para ciertos casos sencillos (véase

por ejemplo Timoshenko y Goodier, 1970) y los casos de geometria o condiciones
de frontera complicadas se pueden tratar con el método del elemento finito, que
se describe brevemente mds adelante, y que permite obtener soluciones numéri-
€as con la precision que se desee (Zienkiewickz y Taylor, 1989 y 1991, Cook et
al.,, 1989 y Livesley 1994).

67




Figura 2.16 Comparacién en-
tre resultados de los métodos
de elementos finitos y de la
columna ancha.

P k .

8, = desplazamiento del punto k obtenido con

el método de elementos finitos.
&.,= despl del punto k obtenido con
N la expresion
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Sim embargo, para muros empotrados en su base y sujetos a una carga lateral
en su-extremo superior P, como se muestra en Ja figura 2.16, el desplazamiento
lateral del extremo-cargado §; se puede calcular con bastante precisién con la
expresion :

& = Ph3/(3EI) + PhI(GEY) (2.20) ¢
donde 4 es la altura del muro, I y {) son el momento de inercia y el drea efectiva
de cortante de su seccidn transversal, E es el médulo de elasticidad y G el de cor-
tante. : '

La figura 2.16 incluye una comparacién entre los resultados obtenidos con la
ecuaci6n 2.20 y los que proporciona el método de elementos finitos (que pueden
considerarse como exactos) y se observa que los errores no exceden de 4 por
ciento. Aunque la figura citada cubre valores de b (ancho del muro) entre h com-
prendidos entre 0.5 y 2.0, la ecuacidn 2.20 proporciona similaf precisién fuera de
ese intervalo, porque para valores mayores de b/h importan sélo las deforma-
ciones por cortante consideradas con el término PA/(GS2), y para valores menores
son mds apreciables las deformaciones debidas a flexién tomadas en cuenta con
PH3(3ED). - -

De lo expuesto, se concluye que para fines pricticos es suficiente calcular las
deformaciones laterales de muros aislados con procedimientos de resistencia de
materiales que consideren los efectos tanto de flexion como de cortante. Se de

gistemas con muros

»
2
Ejes Muro Colu/@ws W L
centroidales .2 -
Muro It L3
— ey

E/ <] A
I hy ha
x — -
1

h
: iy ] 3
i

I
! Iy - =
1
1
I

h
! i
! Iy ‘
|
! by b mim by frbr—

try by atr ey e L L
o iy S S N S —
Vigas m— 1 Ly
a) Esquema de Ia estructura. b) Marco con columnas anchas,

nomina columna ancha a un miembro asi analizado para distinguirlo de las

(,c'ol,umnas normales en que sélo son importantes las deformaciones por flexién.

.. Para analizar sistemas de muros y muro-marco se considera cada muro como
Juna columna ancha con ‘'sus propiedades concentradas en su eje centroidal y se
supone que las zonas de las vigas que se encuentran dentro de los muros son

infinitamente rigidas a flexién. Esto se ilustra en la figura 2.17, y tiene la venta-
ja de que los sistemas con muros se idealizan como estructuras esqueletales, lo
mismo que los marcos. .

Las deformaciones por cortante en las columnas y las zonas rigidas en las

-vigas modifican las respectivas matrices de rigideces. Con referencia a los gra-

dos de libertad y notacién mostrados en la figura 2.18, la matriz para las colum-
nas anchas se escribe: '

yHAE B =1

o=

12 E1
Gn

) Columna ancha. b)) Viga con zonas infinitamente rigidas

a flexidn en sus extremos.

.

Figura 2.17 Sistema marco-
muro idealizado con columnas
anchas.

Figura 2.18 Grados de libertad
para columnas y vigas en el mé-
todo de la columna ancha.
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12EI/a h3) simétrica
-—17E1/(a W) 12El/(a h3)
- ~6Elf(a h?) 6Ela h?) (d-+a)Ell(a k)
~—8El/(a hz) 6Ell(a B?) (2~-a)Ell(a h) (4+a)Ell(a k) @an
EA/h -
“EAlh —EAlh

&

siendoa=1+a,y a =12 EI(GQ).
Para las vigas con zonas rigidas en sus extremos:

4+ 12g(1+g) simétrica B
24+6(g+b)+F 12 4+ 12b(1+5) '
EIAL)| -6(1+2g¥AL) 6(1+2bWAL 120 Lp
6(1+2gWAL) =61 +2bYAL) ~120ALP 12/(A LY

donde g = y/Ay b= /A

En casos extremos, si el drea de cortante es grande o las longitudes de zonas
rigidas son bastante pequefias, las matrices anteriores coinciden con las de una *
viga y columna normales. Asf, si dichas matrices se incluyen en un programa para

resolver marcos, éste servird también para analizar sisternas muro-marco.

MacLead (1971) ha constatado la buena precisién del método comparan- *

do sus resultados con.los de mo-

de huecos. En efecto, el méto-

con huecos, sobre todo si se
incluyen los efectos de extre-
mos rigidos en las columnas y
los de cortante en las vigas.
Algunos ejemplos de idea-
lizacién posibles se muestran
en la figura 2.19. En ciertos
casos es conveniente que las
zonas rigidas en los extremos

ew=a  Zonas infinitamente rigidas a flexidn

tengan forma de codo y no
sean solamente rectas; para
estas situaciones pueden con-
sultarse las publicaciones de
MacLeod (1973, 1990).

Figura 2,19 Wuros con huecos
que pueden analizarse con el
método de la columna ancha.

|

delos eldsticos a escala de
muros con una hilera central

do es itil en casos de muros-

Gistenas con mures

Fxisten programas para analizar edificios que incluyen explicitamente defor-
maciones por cortanie y zonas rigidas (Wilson y Dovey, 1972, Wilson et al.,
1975). Cuando se usan programas que no incluyan esta dltima opcidn, las zonas
rgidas pueden representarse con vigas que tienen momentos de inercia grandés
en comparacién con las demds vigas y columnas del conjunto.

A 2.3.2 Método de MaclLeod

MacLeod (1971, 1990) ha desarrollado un procedimiento que permite estimar la
fuerza cortante y el desplazamiento lateral maximos de sistemas formados por
marcos y muros, asf como el momento de véltéo en la base de los muios, a par-
tir de suponer que todos ellos estdn conectados s6lo en sus extremos superiores.
como se ilustra en la figura 2.20. Para cargas laterales con distribucién triangu-
lar, la férmula que proporciona la fuerza que actda entre los marcos y los muros,
P, es:

PIW = 0.55 3 K/(S. K, + 5 K,,) (2.22)

donde Kjes la rigidez lateral de cada marco entendida como la fuerza concentra-
da en el extremo superior que produce un desplazamiento lateral unitario en su
linea de accién; X, es la rigidez de cada muro definida en el mismo sentido y
W es la carga lateral total aplicada. Para calcular las K, se pueden emplear las
férmulas de Wilbur, ya que conocidas rigideces. de eritrepisos, R;, se tiene

UK;=S (UR)

El desplazamiento lateral méximo se estima como P/K;, y la fuerza cortante
méxima en el marco estd dada por 1.3P. El momento de volteo en la base del
muro es aproximadamente igual al momento total menos PH, siendo H la altura
total del muro.

Como ejemi;fo, consideremos nuevamente el-edificio cuyos datos se dan
en la figura 2.20. Las rigideces de entrepiso en ton/m resultan R, = 11414,
R4 =7676, Ry = R, = Ry = 7376, por tanto:

UK, = (/11414 + 1/7676 + 3/7376)

El resultado es K; = 1601 ton/m; como estdn incluidas todas las vigas y
columnas en el cdlculo de las R, entonces 3K, = K. ‘
En este caso 2 K,, = 3 2/ /H3 donde E es el mddulo de elasticidad de los

muros, /,, su momento de inercia y A su altura total. As{
=(3X 15X 108 X2 X 0.8)/ 153 = 2133 t/m.

Ahora podemos emplear la férmula 2.22, y obtenemos P/W = 0.55 X 1601/
(1601 +2133) = 0.236. Como W = 150 ton, P = 0.236 X 150 = 35.4 ton. La es-
timacién del desplazamiento mdximo es P/K;'= 35.4/1601 = 0.0221 m. La
fuerza cortante total en los marcos es 1.3P = 1.3 X '35.4 = 46.0 ton y el momen-
to de volteo en los muros se estima como 50 X 15+40 X 12+30X 9+20%X 6
+10 X 3 -354 X 15 = 1119 ton-m. A cada muro le corresponde una cortante
basal de (150 - 46)/’) = 57 ton y un momento de 1119/2 = 559.5 ton-m.
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2.3.3 Marcos coniraventeados

-
]
£1
=

En el andlisis de marcos contraventeados es fundamental tomar en cuenta no
sélo los momentos flexionantes en vigas y columnas, sino también las fuerzas
axiales que en ellas introducen los componentes horizontales y verticales de /
las fuerzas que obran en los contravientos. En marcos contraventeados en todos f P
los niveles de una misma crujfa, si las vigas y columnas no son muy robustas, K

una forma sencilla y razonablemente aproximada de determinar las cargas axia-
les en los distintos miembros, es analizar la crujfa contraventeada como una
armadura, ignorando la rigidez a flexién de las vigas y columnas. Sin embargo,
lo mds conveniente para analizar marcos con cualquier disposicién de contra-
vientos es emplear el método de rigideces, incluyendo en la r;iatriz de rigideces
global el aporte de los contravientos, que estd dado por la expresién 2.8, con re- .

ferencia a los grados de libertad y propiedades que se indican en la figura 2.7. En .
razén de que los contravientos son normalmente esbeltos, se considera que son

efectivos sélo los que estdn en tensién; por lo que en el andlisis de contravientos

cruzados se considera sélo una de las dos barras diagonales.

6.00

™
.
P
1y
-y
2
o
L}

Figura' 2.21 Muro confinade -
por un marco.

6.00

Ly
"
e
",

o
o

2.3.4 Muros confinados por marcos

El caso de tableros de muros de mamposterfa confinados por marcos y sujetos a
cargas laterales ha sido objeto de numerosas investigaciones experimentales y
analiticas. L.as memorias de un reciente congreso auspiciado por el Departamento
de Energia de Estados Unidos incluyen revisiones de trabajos recientes sobre el
tema (Martin Marietta, 1993). Meli (1975) y Bazdn (1980) han revisado trabajos
relacionados con las précticas de construccién en México. Se ha observado que
inicialmente muro y marco trabajan como una columna global ancha en la que las
columnas del marco proporcionan casi toda la rigidez a flexién mientras que el
muro absorbe la mayorfa de los esfuerzos cortantes. Sin embargo, a menos que
existan conectores de cortante adecuados entre muro y marco, bastan cargas la-
terales relativamente pequefias para que ambos se separen en
esquinas opuestas de modo que el marco se apoya sobre el muro
en la forma que se ilustra en la figura 2.21. Estq produce fuerzas
- axiales as{ como momentos y cortantes en vigas y columnas, | —3
aunque los momentos son de poca importancia, dado que las
fuerzas de interaccién se desarroilan en la proximidad de los
nudos. Las fuerzas cortantes, por el contrario, son de consi-
deracion, y en el muro aparecen esfuerzos de compresién apre-
ciables en las esquinas en contacto con el marco. En la direccién
de Ia diagonal que une las esquinas separadas se generan esfuer-
zos de tensién en la mamposterfa que pueden ocasionar agrie-
tamientd ‘diagonal del tmuro, e
En vista de que el agrietamiento entre muros y marcos con-
finantes puede ocurrir aun durante sismos moderados, es nece-
sario calcular la rigidez lateral y los elementos mecdnicos .que
originan las cargas sfsmicas en marco y muro tomando en cuen-
ta tal comportamiento. Para este propésito podemos idealizar
cada muro confinado como una diagonal equivalente en com- -
presidn dentro del marco, segiin se esquematiza en la figura 2.22. Como resulta- Figura 2.22 Diagonales equi-
do de estudios analiticos con elementos finitos que incluyen la separacion entre  valentes a tableros confinados.

Notas: Columnas cuadradas iguales de 0.40 m de lado.
Vigas iguales de 0.25 m de ancho.

Diagonales
alos tablercs

77777777 777 77

Fuerzas en ton

2

7777

Alturas de entrepiso = 3.00 m
L=l6m

8, =0.005859 m3

S, =0.009954 m3

E =1.5x 106 ton/m?

AUV

Figura 2.20 Edificio con muros para ilustrar el método de Macl.eod.
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muro y marco, se ha propuesto (Ba-
zdn, 1980) que la diagonal equivalen-
te tenga el mismo espesor , y mddulo

aplica la expresién 2.8, con A = wr
y L = longitud de la diagonal.
Al deducir la férmula 2.23 se

/— xm%g;zﬁom madilo de elasticidad E,,, que el muro, y que
v su ancho sea:
e | e e oo :- s & .
i
| w=(0.35+0022A)h 2.23
HEJEJC ] ! ( ) 223)
% - |
e ! donde % es la altura entre ejes del
I - , i tablero y A es un pardmetro adimen-
1\ Mamposteria con i . .. .
i médulo de R 1 sional basado en las rigideces relati-
: cartante G, : wwed-p - -vas entre muro y marco, definido en
. i by la. figura 2.23. Para determinar la
1 ! : . g7
A i_ R A matriz de rigideces de la diagonal se
|
I
|
i
!
i
{

i

continuo (no articulado) en sus
~esquinas y que G, = 0.4 E,,. Dicha

s férmula es aplicable para valores
de A enire 0.9 y 11 y para rela-

ciones de aspecto { (ver figura

2.23) entre 0.75 y 2.5. Tales inter-
valos cubren la mayorfa de los ca-
sos prdcticos.

Otro procedimiento para calcu-

I=A.b72
{ = relacién de aspecto = b/t

A= (EAMGCy ) mecédnicos de un sistema marco-

Figura 2.23 Definiciones para
determinar la rigidez de un
muro confinado.

constituye una columna ancha con
lo que es aplicable la expresidn
2.21 para valuar la matriz de rigideces. El momento de inercia I se consi-
dera que proviene de la rigidez axial de las columnas y se calcula como se
indica en la figura 2.23; E, es el mddulo de elasticidad del marco y G, el
médulo del cortante del muro. Se adopta para el drea de cortante, ), el si-
guiente valor reducido que toma en cuenta la separacidn entre muro y
marco:

0=(037-0127+0.023 1) (4, + 24, (2.24)

A, es el drea de la seccidn transversal del muro, A, es el drea de la seccién de
cada columna del marco, sin transformar a pesar de ser de material més rigido.
Estas definiciones se ilustran también en la figura 2.23. '

Como resultado del andlisis considerando columnas anchas, se obtienen en
cada tablero un momento flexionante M y una fuerza cortante V. Las cargas axia-
les, T de tensién y C de compresidn, en las columnas se calculan como:

T = Ml(zb); C=zM/b

ha considerado que el marco es.

lar rigidez lateral y elementos-

muro es considerar que el conjunto

gistemas con muros

siendo z = 1.13 = 0.2 y b la distan-
cia entre ¢jes de las columnas. La
fuerza cortante mixima en las co-
jumnas es 0.6V. Estas aproxima-
ciones también estdn limitadas a los
intervalos de valores de { 'y A que
se indicaron para el uso de diago-
nales equivalentes.

Como ejemplo, consideremos la
estructura mostrada en la figura
2.24. Para determinar las diagona-
les equivalentes a los muros de
mamposter{a tenemos: drea de las
columnas, A, igual a 30 X 30 = 900
cm?; drea del muro, A, igual a 15 X 9

;T 75T

— Diagonal equivalente

(400 — 40) = 5400 cm?; médulo de
elasticidad de las columnas, E, =
141,000 kg/cm? y mddulo de cor- [

tante de la mamposterfa, G, = 2400
kg/cm?. Con estos valores se calcula

3
el pardmetro A como:
A= (EANG,A,) PR E c
e 7777 7777477
= (141000 X 900)/(2400 X 5400) |
=938 - . 6.0 40 6.0

Aplicando la expresién 2.23 con
h = 3m resulta:

Fuerzas en toneladas y longitudes en metros

Columnas de 0.30 x 0.30 m y vigas de 0.25 X 0.50 m de concfc{o con £, = 141,000 kg/cm?
Muros de tabique de barro recocido de 0.15 m de espesor con G,,, = 2400 kg/cm?

30

3.0

3.0

w=(0.35+0.022 A) = (0.35 + 0.022 X 9.8) 3 = 1.70m.

Las diagonales equivalentes se muestran en la figura 2.24 y tienen 170 X 15
= 2250 cm? de drea, 5m de longitud y médulo de elasticidad E,, = G,/04 =
2400/0.4 = 6000 kg/cm?. Hemos analizado esta estructura con y sin diagonales
empleando el método de rigideces; algunos de los resultados se muestran en la
figura 2.25. Obsérvese que al incluir las diagonales (es decir cuando los muros
estdn presentes) disminuyen las cortantes y momentos en todos los miembros del
marco; en cambio, las fuerzas axiales en las vigas y columnas de la crujia que
contiene a los muros se vuelven mucho mayores.

Opcionalmente, podriamos idealizar los tableros marco-muro como colum-
nas con momento de inercia [ = A, b2 = 900 X 4002 = 144 000 000 cm¢. La
relacién de aspecto es 4/3 = 1.33, cﬂfonces, emf}leando la férmula 2.24, el drea
de cortante reducida es igual a:

0 = (0.37-0.12 X 1.33 + 0.023 X 9.8 ) (5400 + 2 X 900) = 3138 cm?

Figura 2.24 Marco con muros

de mamposteria.
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Figura 2.25 Resultados del
andlisis del marco de la figura
2.24.
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Fuerzas en ton y momentos en ton-m

2.3.5. Método del elemento finito

En la actualidad, el método del elemento finito constituye la mds poderosa he-
rramienta para el andlisis de estructuras complejas, como ciertos muros de
composicién y/o geomeirfa complicada. Para fines prdcticos, las soluciones
obtenidas mediante la aplicacién adecuada del método a problemas eldsticos
lineales pueden considerarse como exactas. Basicamente, este método consiste
en dividir la estructura en subregiones, denominadas elementos finitos, dentro
de las cuales se prescribe la forma en que varian los desplazamientos en fun-
cién de los valores correspondientes a ciertos puntos denominados nudos
(figura 2.26). Como en el caso de vigas y barras, los posibles desplazamientos

giros nodales constituyen grados de libertad. Con base en las leyes constitu-
tivas del material (esto es, en las relaciones que existen entre esfuerzos y
deformaciones; por ejemplo, la ley de Hooke) y en la funcién adoptada para
prescribir los desplazamientos, se determina la matriz de rigideces de cada ele-

Sistemas con muros

mento, usando el principio de trabajos virtuales. Esta matriz estd referida a los
grados de libertad de los nudos del elemento.

La matriz K de rigideces de la estructura completa se obtiene aplicando el
método directo de rigideces descrito al tratar el andlisis de marcos; es decir, se
suman los términos de las matrices de rigideces de los elementos en donde les
toque dentro de K, de acuerdo con la correspondencia entre las numeraciones de
grados libertad globales y locales. Los desplazamientos U de los nudos, ante un
sistema de cargas P aplicadas en los mismos, se obtienen resolviendo el sistema
de ecuaciones lineales K U = P. Conocidos los valores de U se pueden calcular
esfuerzos y deformaciones en cualquier punto de cada elemento, esto es, en cual-
quier punto de interés. ‘ o

Numerosos autores (Zienkiewickz y Taylor, 1989 y 1991, Cook et al., 1989,
Livesley 1994 y Przemieniecki, 1968 entre ellos) presentan con detalle el método,
en forma orientada hacia el andlisis de estructuras. Los muros se pueden modelar
adecuadamente considerando que se trata de un problema de estado plano de es-

Elementos finitos
rectangulares

Nudos

___-:O.__

‘
¢
¥
H
H
H
H

i
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¥
i
H
i
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Figura 2.26 Malla de elemen-
tos finitos para analizar un muro
con huecos.
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fuerzos, es decir, aceptando que son nulos los esfuerzos perpendiculares al plano
del muro. Aunque los elementos finitos que permiten tratar este tipo de problema
pueden tener diversas formas, como tridngulos o cuadrildteros, dado que las par-
tes de un muro son usualmente rectdngulos, es adecuado el uso de elementos
rectangulares (véase por ejemplo Przemieniecki, 1968) como se muestra en la
figura 2.26. Los grados de libertad son usualmente los desplazamientos horizon-
tales y verticales de los nudos, aunque existen elementos que ademds consideran
como tales las rotaciones nodales.

El método del elemento finito se usa exclusivamente con computadoras y

existen varios programas bastante generales que permiten analizar diversos tipos -

de estructuras. Uno de los mds difundidos es el desarrollado bajo la direccién de
Wilson (Bathe et al., 1973) del cual se han escrito varias versiones mejoradas para

- computadoras personales. En general, los programas modernos, ademds de ser

numéricamente eficientes, cuentan con herramientas graficas para preparar datos
y examinar resultados.

2.4 ANALISIS TRIDIMENSIONAL

Las estructuras de edificios son tridimensionales y pueden analizarse como tales
mediante el método de elementos finitos, que permite representar losas, vigas,
columnas, muros, diagonales, etc. empleando diferentes tipos de elementos. Exis-
ten varios programas comerciales de computadora que cuentan con excelentes
herramientas graficas para preparar datos e interpretar resultados. Sin embargo,
esta no es una prictica comiin porque surgen las siguientes dificultades: a) es
muy grande el nimero de grados de libertad necesario para representar un edifi-
cio completo, particularmente si es de varios pisos; b) la cantidad de datos que
hay que proporcionar y su laboriosa organizacién aumentan las posibilidades de
cometer errores, a veces dificiles de localizar; y ¢) aun con las modernas ayudaé

visuales es dificil interpretar los resuitados, que con frecuencia estdn dados como |

esfuerzos y no como fuerzas y momentos que son las cantidades de interés en
disefio estructural. Por tanto, un andlisis tridimensional de tal naturaleza estd
reservado para estructuras muy importantes (y adn en estos casos con simplifica-
ciones) o a partes limitadas de un edificio de caracteristicas desusuales.

2.4.1 Edificios con pisos rigidos en plania

En la mayoria de los casos es aceptable suponer que un edificio estd formado por
marcos y/o muros como el de la figura 2.17, ligados entre si por sistemas de piso
los que se consideran indeformables en su plano, o sea que funcionan como dia-
fragmas infinitamente rigidos en planta. Esto implica que los desplazamientos
laterales de cualquier punto en los pisos del edificio se pueden expresar en tér-
minos de dos desplazamientos horizontales y un giro alrededor de tin eje vertical
de un punto cualquiera de cada piso, de modo que, cuando las cargas laterales
estdn aplicadas en los pisos, el problema se puede reducir a uno de sélo tres gra-
dos de libertad por cada nivel.

Consideremos que el edificio bajo estudio se ha dividido en sistemas resis-
tentes planos y que se han determinado las posiciones de los centros de masa de
cada piso. Como las fuerzas sismicas actdan en dichos centros, conviene escoger
como grados de libertad del edificio completo los dos desplazamientos horizon-

Andlisis tridimensional
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Figura 2.27 Grados de libertad
del sistema plano de la figura
2.17.

tales y el giro alrededor de un eje
vertical en tales puntos. Entonces, el
andlisis tridimensional se hace como
sigue:

Centro de

del piso i
a) Se calcula la matriz de rigide- s G g T

ces lateral de cada sistema

plano j. Pard esto se asignan al -
sistema como grados de liber-

tad un desplazamiento vertical | i
y un giro en el plano del sis-
tema por cada nudo, y un
desplazamiento horizontal por
cada nivel, como se ilustra
en la figura 2.27. Si se tienen
N nudos y L niveles, la ma-

dy = u;c0s & + visen gy + 73 8;

Proyeccidn del
sistema plano j
enel piso i

triz de rigideces correspondiente a estos grados de libertad es de orden
2N + L. Con el procedimiento de condensacidn explicado en [a sec-
cién 2.2.1 (véase la expresién 2.19) se expresa esta matriz en térmi-
nos de solamente los grados de libertad laterales y se obtiene la matriz
de rigideces lateral del sistema que es de orden L y aquf se denomi-
na K.

b) Se deducen las matrices para expresar los desplazamientos laterales de
cada sistemna resistente en términos de los grados de libertad del edificio
completo.

Para esto considérese la figura 2.28 en donde u;, v y 6; son los
desplazamientos y el giro del centro de masas del piso i. El desplaza-
miento lateral dj;, del sistema plano j en este piso, considerando que el §;
es pequefio, se expresa:

Figura 2.28 Relacién entre los
desplazamientos en planta del
piso rigido iy el desplazamiento
lateral del sistema plano j en
dicho piso.
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dy==<cos¢; sendy r;>1Y (2.25)
i

&; es el dngulo entre las direcciones positivas de u; y de dj; , 1; es la dis-
tancia de la proyeccién del sistema plano j al centro de masas del piso

y tiene signo positivo cuando el giro de dj, alrededor de dicho punto es
del mismo sentido que §; . Concisamente, 2.25 se escribe:
dy = bi,.T u; (2.26)
siendo
cos ¢; u;
sen ¢; y;
by; = ! o= 5'

T

J i

Cuando consideramos los L niveles del sistema resistente tenemos:

D;=B,U @27

) dondg hemos definido:

dy : Y

4 e

. L]

Dj= . H U= :

4y %,

o,

(L elementos) (3L elementos)
b%;, 0 0 0
0 b7, 0 0
Bi=] o (2.29)

¢ 00 . by

(L X 3L elementoé)

c) Segiin la seccidn 2.1.1, notando que B; desempefia el papel de la matriz de
transformacién a, ya que relaciona los antiguos grados de libertad (des-
plazamientos laterales del sistema plano j) con los nuevos (desplazamien-
tos y giros de los centros de masas de los pisos), K; se transforma a estos

Andlisis tridimensional

d) Se obtienc la matriz de rigideces K del edificio sumando directamente las
K;* puesto que todas estdn referidas a los mismos grados de libertad. Para
un edificio de n pisos K es cuadrada de orden 3n. Noétese que algunas K*

" pueden ser mds pequefias que K ya que el sistema plano j puede tener
menos pisos que el edificio completo. Para sumar, se considera que todos
los términos faltantes son ceros.

) Dado un vector de fuerzas laterales que obran en los centros de masas
de los pisos F, se calculan los desplazamientos U, resolviendo-el siste-
ma de ecuaciones KU = F. Obsérvese que F estd formado por dos fuerzas
propiamente dichas y un momento torsionante en el centro de masas de
cada piso, en congruencia con los grados de libertad elegidos para el edi-
ficio en conjunto. '

f) Conocido el vector U se seleccionan los desplazamientos relevantes para
el sistema plano j y con la expresién 2.27 se calculan sus desplazamientos
laterales D,-. Como vimos en la seccién 2.2.1, a partir de ellos se determi-
nan todos los desplazamientos verticales y giros, y luego los elementos
mecénicos de cada pieza de dicho sistema.

En el signiente ejemplo ilustramos los pasos enunciados y damos algunos de-
talles adicionales.
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nuevos grados de libertad mediante la operacidn:

. K =BJK;B; -

K/* es una matriz de orden 3L.

(2.30)

dyy v dy
f /'
¢ [] n B dy
D
8
Centro de masas 3'004\
L
N .
5.00 5.00 s x
I::I a1
90°
5.00
ryg=Ssendy
by
a3 1 - dy,
B
Se trata de un solo pise i=1
Acotaciones en m
j Sistema plano Rigidez lateral $; Tij
(ton/m) (grados) (m

1 AB 300 0 ¢ {—5.00

2 AC 300 90 5,00

3 cD 200 0 3.00 Nota: Para In defini-
4 BD 200 60 433 cién de ¢; y ry; ver

la figura 2.27.

Figura 2.29 Estructura tridi-
mensional de un piso.
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2.42 Ejemplo

En este ejemplo analizaremos el edificio de un piso cuya planta se muestra en la

figura 2.29, sujeto a una fuerza horizontal de 5 ton en la direccién X y a un

momento, en el sentido opuesto al de las agujas del reloj, de 15 ton-m. Siguiendo

los pasos del procedimiento presentado en la seccién precedente tenemos:

a) Este paso ya estd dado, puesto que las matrices de rigideces laterales de -
los sistemas planos son de 1 X 1, y coinciden con las correspondientes

b) Los grados de libertad de la estructura completa, «,, v, y 6;, junto con los ~
sentidos positivos de los desplazamientos d,; y los valores de ¢; y ry; (el -

c

~—

rigideces de entrepiso, es decir:

K, = [300] (en ton/m)

K, = [300] )
= [200] ’ -
= [200]

indice { es 1 por tratarse de un solo piso) se definen en la figura 2.29

Empleando la expresién 2.26 obtenemos:

br, = <100 000 500> =B,
b7y = <000 100 -500> =B,
b7y = <100 0.00 -3.00> =B,
b, = <050 866 433> =B,

Las matrices B; coinciden con las b7 porque el edificio tiene un solo nivel.

Las matrices K¥%, segiin la expresion 2.30, son:

1.0
0.0 }{300 < 1.00 0.00 5.00>
5.0

< 1.00 0.00 5.00>

30 O 300 0.00 1500
0.00 0.0
1500 1300 0.00 7500

.t
at
oo
ool

0.00
1.00 1 [300] <0.00 1.00 -5.00>

<000 100 -5.00:

0 000 0.00 0.00
300 0.00 300 -1500
1500 | | 0.00 -1500 7500

Andlisis tridimensional

1.00
O 00
—3 00

{200} < 1.00 0.00 -3.00>

<1.00 0.00 -3.00>

200 1 [ 200 0.00 —600
K#=1 0 0.00 000 0.00
-600 | | ~600 0.00 1800

0.50
0.866

4.33

[200] < 0.50 0.866 4.33 >
<0.50 0.866 4.33 >

100 50 866 433
Kp=11732 t| 866 150 750
866 || 433 750 3750

d) La matriz de rigideces lateral del edificio es K = K* + Ko* + K;* + K*, 0

sea:

550 86,6 1333
K=| 8.6 450 750
1333 -750 20550

) Para calcular los desplazamientos y el giro del centro de masas resolvemos el

sistema de ecuaciones:

5500 86.6 1333 u
866 450 -750 v =

o wn

1333 ~750 20550 6, 1
La solucién es:

uy = 0.009166 m
=-0.001638 m
8, = 0.00007562 radianes

) A partir de estos resultados y de las matrices B; (dadas en el paso b) se
encuentran los desplazamientos laterales con la ecnacion 2.27 (que en este

ejemplo coincide con la 2.26) como sigue:

d;, = 1.00X0.009166 -+ 0.00 (0.001638) + 5.00X0.00007562 = 0.009544 m
dyy = 0.00X0.009166 + 1.00 (-0.001638) - 5.00X0.00007562 = ~0.002016 m
dy = 1.00X0.009166 + 0.00 (-0.001638) ~ 3.00X0.00007562 = 0.008939 m
dyy =0.50X0.009166 + 0.866 (-0.001638) + 4.33X0.00007562 = 0.003492 m

Multiplicando estos desplazamientos por las respectivas rigideces laterales

arribamos a las siguientes fuerzas laterales:
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F\ =300 X (0.009544) = 2.8632 ton Tabla 2.1 Posicion de centros de masas y
5 =300 X (~0.002016) = ~0.6048 ton de sistemas resistentes en el edificio de la
: O T figura 2.30.
Fy =200 X (0.008939) = 1.7878 ton &) Centros de masas
Fy =200 X (0.003492) = 0.6984 ton
Nivel x; ¥i
Podemos verificar que estos valores equilibran a las cargas aplicadas; en (m) (m)
efecto, las sumas de fuerzas horizontales, verticales y de momentos con 1 8.50 6.30
respecto al centro de masas arrojan, respectivamente:
2 9.20 5.50
F, + Fy+ F, cos (60) = 5.0002 = 5.0 ton, bien '3 9.20 550
F, + Fy sen (60) = 0.000032 = 0.0 ton, bien 4 9.20 550
5F -5 F,—-3F;+4.33 F;= 15.0007 = 15.0 ton-m, bien
5 6.75 3.25
2.4.3 Edificios con sistemas resistentes ortogonales ’ b) Sistemas resistentes
Cuando los sistemas resistentes que conforman un edificio son paralelos en plan- Sistema ] Sistema X
ta a una de las direcciones de dos ejes perpendiculares de coordenadas, basta una resistente, j | (m) | resistente,j | {m)
sola cantidad (X o Y) para definir su posicidn, haciendo mds sencillas algunas 1X 0.0 1Y 0.0
operaciones matriciales del procedimiento propuesto en.la seccién 2.4.1. Como g )
Figura 2.30 Edificio con sis- ilustracion consideremos el edificio de cinco niveles de la figura 2.30, que estd 2X 3.5 2Y 6.5
temas resistentes orfogonales.  formado por ocho marcos de cortante con las rigideces dc? entrepiso asignadas en 3xX 7.5 3Y 13.5
4x 110 4y 200
]
88 " W, (ton)
g‘ 5 90
d 3 Tabla 2.2 Datos geométricos para transformar desplazamientos de los sistemas
A4 120 resistentes del edificio de la figura 2.30 a grados de libertad de los centros de masas. -
3 Y
4 3 150 Distancias en m Angudo Distancia ry
Rigideces en ton/cm Sistema ¢i (m)
3 N 150 3 1x ’ K=24 resistente | i=1a5 fisa 1 Pisos2a4 Piso 5
) - - J (grados) n-y - ¥
- s - - -
2 1 150 3 E :: L ‘ 0Xj~x ) 0Xi—x; 0 Xj~x5
ax K=8 L ;
1 4 25 X 0.0 6.30-0.00 = 6.30 5.50 - 0.00 = 5.50 325-0.00=325 3
r - v ot X K=12 2X 00 630-350=280 | 550-350=200 | 325-3.50=-025
Evaluacién Entrepiso 5 X - .
: 3x 0.0 630-750=-120 | 550-750=-2.00 | 325-7.50=~3.25 '
4;; k=16 K=24 4% 0.0 630~ 11.00=~470 | 550~11.00=~550 | 3.25-11.00=-7.75
’ 15 1Y 90.0 0.00-850=-850 | 0.00-920=-920 | 0.00-675=-675
3x  K=3 K=12 )
. 2y 90.0 6.50-8.50=-2.00 | 650-920=-270 | 0.00-675=~025
3 . o 2 B 2 o 2 ‘
N it 4 Y |40 T U 1 I 3y 90.0 13.50~8.50 = 500 | 13.50-9.20=430 13.50 - 6.75 = 6.75
2y ¥ k=3 < < ¥ g M "<
— 4y 90.0 20.00-8.50=11.50 | 20.00-920=10.80 | 20.00-6.75=13.25
35 -
1X. K=12 K=20 X, ¥; = coordenadas de los centros de masas (tabla 2.1).
Y 2Y k)4 4Y X;, ¥;= coordenadas de los sistemas resisteates (tabla 2.1).
6.5 7.0 ] 6.5 | 6.5 7.0 l 65
Entrepiso 4 Entrepiso 1 a3
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la citada figura, la cual muestra ademds los ejes cartesianos elegidos. Las coor-
denadas de los centros de masa de los pisos y las de los sistemas resistentes se
dan en la tabla 2.1. Adoptaremos la convencitn de que los desplazamientos la-
terales de los sistemas resistentes son positivos de izquierda a derecha y de abajo
hacia arriba, es decir, siguiendo los sentidos positivos de los ejes coordenados.
Los pasos del andlisis tridimensional son:

a) Se calculala matriz de rigideces lateral de cada sistema plano j. En este
ejemplo, por ser el edificio de cortante, seguimos la seccidn 2.2.4. Para
los sistemas de cinco pisos (j = 1X, 2X, 3X, 1Y, 27, 3Y) resulta:

Ri+R)  -Ry 0 0 0

R, (R,+R) R 0 0
K= 0 R, (Ry+R) R, 0.
0 0 ~Ry Ry +Rs) Ry

0 0 R Rs

Las matrices de los sistemas de cuatro pisos (j = 4X,4Y)sonde 4 X 4y
se obtienen eliminando la fila y columna quintas de la matriz anterior
y el sumando Rs del elemento 4, 4. Sin embargo, para sumar las K, en
rigor todas ellas deben ser de! mismo tamafio, por lo cual las matrices de
los sistemas 4X y 4Y se expanden a 5 X 5, afiadiendo una fila y una
columna formadas -por ceros.

Usando las rigideces de entrepiso de la figura 2.30 para los sistemas
1X, 1Y y 4Y obtenemos: )

40 -20 0 0 0

-20 40 -20 0 0

Kix= 0 -20 32 -12 0
0 0 -12 24 -12

0 0 0 -12 12

256 ~128 0 0
-128 256 -128 0
Ky= 0 -128 236 -108
0 0 -108 180 -7
0 0 0 -2 7

WO OO

192 96 0 00
96 192 =96 0 0

K= 0 -96 182 -86 0
0 0 -8 8 0

0 0 0 00

Las matrices de los sistemas restantes se obtienen de manera similar.

Andlisis tridimensional

Y
%
2
5
Jah) g
Centro de masas L g
del piso 2 Yi
i =y ¥
Sistema resistente ==Y
Y
X

by Las distancias r; de las proyecciones de los sistemas resistentes a los

centros de masas de los pisos se determinan segiin la figura 2.31. Los re-
sultados, junto con los dngulos ¢; entre las proyecciones aludidas y el
eje X, se listan en la tabla 2.2. De acuerdo con la definicidn 2.26, las ma-
trices de transformacién elementales de los sistemas 1X, 1Yy 4Y son:

leX,l = <1.00 000 630>
bTx, = <100 000 550> = blx;=Dblix,
bhiys= <1.00 000 325>

bl = <000 100 -8.50>
blyps= <000 100 -9.20> = bfyyy=by,
blys= <000 100 —675>

Ty = <000 1.00 11.50>
Tyya= bTyyy =bTy, = <000 100 10.80>
Tys= <000 000 000>

B, 0 0 0 0
0 b, 0 0 .0
0 0 b, 0 0
B=| 0 o0 0 b, 0 |j=1X..4Y
0 0 0 0 bl

Figura 2.31 Distancias entre
las proyecciones de sistemas
resistentes ortogonales y el
ceniro de masas.
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Cada B; tiene 5 X 15 elementos. Obsérvese que se completan con ceros las
matrices de los sistemas resistentes que tienen menos niveles que ¢l edificio,
Podriamos ahora emplear la formula 2.30 para transformar las matrices
K; a los grados de libertad de los centros de masas. Sin embargo, para
1dennﬁcar mejor los efectos de dicha transformacidn, reordenaremos tales
grados de libertad colocando primero los desplazamientos horizontales de
todos los pisos, luego los verticales y finalmente los giros. Las columnas
de las matrices B; se deben reordenar de manera congruente. Volviendo a
los sistemas 1X'y 1Y se tiene:

U= <y 1y uy uy-us5 v v U3 Uy us 0 6, 8 6, 05 >

1000000000630 0 0 0 O
6100000000 0 55 0 0 0
By=10010000000 0 0 55 0 0
0001000000 0 0 0 55 0
0000100000 0 0 O 0 325
0000010000-850 0 -0 0 0
0000001000 0 -920 O 0 0
Byx=]10000000100 0 0 %20 0 0
0000000010 o 0 0 -920 0
0000000001 o 0 0 0 675

Se infiere que, en general, las matrices de transformacion para sistemas que
siguen las direcciones X o Y se escriben de manera condensada como:

By =1[I 0 Y]
By=1[01X]

I es Ia matriz identidad, 0 es una matriz de ceros y X y Y son matri-
ces diagonales cuyos elementos no nulos son las distancias (diferencias
entre abscisas u ordenadas) de la proyeccién del sistema resistente en
cuestion a los centros de masas de los pisos. En este ejemplo todas estas
matrices son de 5 X 5.

Para sistemas paralelos a los ejes X y ¥, la transformacidn K* =BT
K B da, respectivamente:

»

K, 0 K.Y
K]; = dx 0 16
(YK, 0 YK,Y

Observaciones y comentarios

Los ceros revelan que los desplazamientos en un eje estn desacopla-
dos de los del eje perpendicular.
d) La matriz de rigideces lateral, X, del edificio se obtiene sumando las K-
En este ejemplo el resultado es la siguiente matriz de 15 X 15:

3K, 0 3K, Y
K= 0 3 X, 3K, X
YK, IXK, (YK, Y{IXK,X)

¢) En general, siguiendo el orden elegido de grados de libertad, el vector de
fuerzas F estard formado por cinco fuerzas en la direccidn X, tinco en la
direccién Yy cinco momentos torsionantes alrededor de los centros de
masas. El cdlculo de los desplazamientos U demanda la solucién del sis-
tema de 15 ecuaciones con 15 incdgnitas K U = F. Tanto esta solucién,
como las operaciones matriciales para obtener K, son practicables sélo
con el auxilio de computadoras, aun en este edificio con un bajo nimero
de pisos y con sistemas resistentes ortogonales.

f) Conocido el vector U, los productos BjU o B;yU permiten calcular los
desplazamientos laterales D; de cada sistema resistente. Obsérvese que la
abundancia de ceros simplifica apreciablemente las operaciones.
Multiplicando los D; por las matrices K; se determinan las fuerzas apli-
cadas en los mveles de cada sistema resmtente A partir de tales fuerzas
se pueden calcular los elementos mecdnicos en las piezas que conformen
el sistema resistente. . .

Cuando se trata de edificios de cortante es conveniente formular el
problema escogiendo como grados de libertad los desplazamientos y
giros relativos en los entrepisos en puntos llamados centros de torswn,
para los cuales, por definicién, se anulan las sumas 3 R.Yy2X
Usando estas CODdlClOﬂBS en el desarrollo de los productos matrxcm~
les 2 R;, Yy 2 K, X, el problema se simplifica a tal punto que las ecua-
ciones de equilibrio se desacoplan y se resuelven secuencialmente, en
grupos de tres por cada entrepiso, empezando por el entrepiso superior.
En el capitulo 4 se exponen los detalles de esta manera de proceder.

2.5 OBSERVACIONES Y COMENTARIOS

Conviene remarcar que el nombre método “exacto” se refiere a precisién numéri-
ca dentro del marco de ciertas hiptesis. En el andlisis de edificios, dicho térmi-
1o alude a resultados precisos de modelos en los que las cargas y las propiedades
mecdnicas y geométricas son conocidas y se supone comportamiento eldstico li-
neal. En realidad, las especificaciones de los reglamentos modernos de diseiio sis-
mico consideran que ante temblores severos los edificios muy probablemente
incursionardn en comportamiento ineldstico. Ademds existe gran incertidumbre
en la prediccién de acciones sfsmicas, y, en mehor grado, en el cilculo de pro-
piedades como pesos, dreas, momentos de i inercia, médulos de elasticidad, etc. Por
tales motivos, aun empleando los més refinados programas para computadora, se
tienen solamente modelos aproximados de los edificios y sus solicitaciones, y es
concebible que, bajo ciertas circunstancias, un método “aproximado” represente
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a) Marco

b} Muro

Figura 2.32 Deformaciones
tipicas de marcos y muros.

Edificios sujetos a fuerzas laterales

a una estructura con precision similar a la de un método “exacto”. De allf que,
cuando se satisfacen sus condiciones de aplicabilidad, los métodos aproximados
son una valiosa herramienta para constatar la precisién de- métodos exactos.
Otra ventaja de los métodos aproximados es que se basan en condiciones
fundamentales de equilibrio y en comprender cémo se comporta una estructura
ante cierto sistema de cargas. Por tanto, su uso facilita la visualizacién de la in-
teraccién entre las piezas que conforman la estructura, de trayectorias de carga
y de configuraciones deformadas. El examen de estos conceptos es parte impor-
tante del disefio estructural y debe efectuarse desde el inicio de todo proyecto.

2.5.1 Métodos aproximados para marcos

La precisién del método de Bowman se puede evaluar comparando los resultados
de la figura 2.13, que son los que arroja este método para el marco de ﬁguia 2.10,
con los del método de rigideces, que pueden considerarse como exactos y se dan
en la figura 2.11. Se aprecia que en ciertos puntos ocurren diferencias apreciables.
Existen otros métodos aproximados mds precisos, pero mds laboriosos como el
del factor y el de Grinter-Tsao (Rosenblueth y Esteva, 1962). Por otro lado, un
procedimiento bastante difundido es el de portal, basado en hipétesis ain mds
simples sobre la posicién de los puntos de inflexidn en vigas y columnas, y sobre
la distribucién de cortantes en estas Gltimas. No hemos tratado este método por-
que el de Bowman, al precio de poco esfuerzo adicional, da resultados sensi-
blemente mejores. Otro método simplificado es el del voladizo que sirve para
andlisis preliminar de marcos esheltos, aunque en otras circunstancias da lugar a
resultados menos precisos que los métodos aqui presentados. En nuestra opinién,
el método de Bowman cumple el cometido de permitir una verificacién suficien-
temente sencilla de resultados de métodos matriciales, de proporcionar fuerzas y

momentos para etapas preliminares de disefio y de mostrar cémo las fuerzas sis-

micas se transfieren entre diferentes piezas.

Por definicidn, la rigidez de un entrepiso, R, es el cociente de la fuerza cor-

tante obrando sobre el entrepiso entre su desplazamiento relativo. En rigor, R es
independiente del sistema de cargas laterales sélo cuando las vigas son infinita-
mente rigidas 2 flexidn y las deformaciones axiales en las columnas son despre-
ciables. Bajo tales circunstancias, R = 12 X [ /h3, donde /, denota momentos de
inercia de las columnas, & es la altura de entrepiso y la suma abarca todas las
columnas del entrepiso. Las formulas de Wilbur suministran valores aceptables de
R para marcos cuyas piezas tienen dimensiones relativas tales que las cargas la-
terales inducen puntos de inflexién en las columnas, como se ilustra en la figu-
ra 2.32a. Blume (1968) luego de analizar varios marcos, ha propuesto que para
determinar si las vigas tienen rigidez suficiente para imponer doble curvatura a
las columnas se calcule el pardmetro p, que él llama indice de rotacion de nudo,
dado por

p=3 (IL),/3 (JIL),.

I es el momento de inercia de una pieza y L su longitud, los subfndices vy ¢
indican viga y columna, respectivamente; las sumas se refieren a todas las piezas
de un piso o entrepiso, deberdn considerarse primero las vigas del piso superior
y separadamente las del piso inferior. Se tienen as{ dos valores de p para cada en-
trepiso y, segiin Blume, si ambos son mayores que 0.1 las columnas del entrepiso

(Observaciones y comentarios

en cuestion tendrdn puntos de inflexion. Cuando un marco tiene una variacién pau-
Jatina de las rigideces de vigas y columnas, basta calcular p para el entrepiso mds
cercano a la mitad de la altura del marco. Aunque este indice ha sido deducido para
marcos regulares, da una idea sobre Ia posible aparicidn de puntos de inflexién en
las columnas de marcos irregulares, valudndolo en diferentes entrepisos.

Cuando las columnas son robustas en comparacion con las vigas, p es usual-
mente menor que 0.1, sobre todo en los entrepisos inferiores; tal es frecuente-
mente el caso de edificios a base de losas planas. El caso extremo, para el cual p
vale cero, es el de un muro aislado que se deforma sin ningtin punto de inflexién,
como se aprecia en la figura 2.32b. A fin de aclarar la influencia de las cargas la-
terales en la rigidez de entrepiso hemos colocado una fuerza lateral F en un piso
intermedio del marco y del muro de la figura 2.32, de modo que las cortantes en
entrepisos por encima de F son nulas. Los desplazamientos relativos de dichos en-
trepisos son también aproximadamente cero y por tanto las R no estdn determi-
nadas; para calcularlas necesitamos aplicar cargas en los pisos superiores a fin de
eliminar divisiones cero sobre cero. Ocurre que para marcos que satisfacen la
condicidn propuesta por Blume, los resultados son muy parecidos para fuerzas
laterales que actian en el mismo sentido. Por el contrario, en el muro los des-
plazamientos por encima de F son apreciables a causa de la rotacién en el nivel
donde actiia dicha fuerza, y, en consecuencia, las rigideces.de entrepiso son nulas
para este sistema particular de cargas. Cuando aplicamos fuerzas sobre todo el
muro las R serdn mayores que cero, pero, manteniendo la misma fuerza cortante,
los resuitados dependen de la distribucién de cargas, puesto que los despla-
zamientos en cada nivel tienen una influencia importante de los giros en pisos
inferiores, l0s que a su vez dependen de los momentos flexionantes.

Como ilustracién del criterio de Blume, para el segundo entrepiso del marco
de Ia figura 2.10; como las vigas de los pisos primero y segundo son iguales,
usando unas u otras obtenemos:

_ S+5+5+35)/4
P= 3375 +45 +5.605 + 3375 + 2.05y/4.5 = 118

Para el tercer entrepiso, considerando las vigas del segundo piso, resulta

_ (54545454

= =1.82
E+3+4+2)4
¥ si se emplean las vigas del tercer piso, se llega a
55455
P+5+35)4 136

T 2+3+4+2)4

En todos los casos p > 0.1, por lo que se formardn puntos de inflexién en las
columnas de estos entrepisos y son aplicables los métados que suponen la apari-
cién de tales puntos.

En décadas pasadas, tuvieron difusién entre los ingenieros estructurales mé-

-todos manuales mds precisos aunque también apreciablemente mds laboriosos,

como el de Cross y el de Kani, cuyos resultados son exactos sélo cuando son
despreciables los efectos de cargas axiales en las columnas. Estos métodos ten-
drfan que modificarse substancialmente para incorporar deformaciones por cor-
tante y nudos con dimensiones finitas (zonas rigidas) y han cafdo en desuso
debido a la amplia disponibilidad de computadoras para aplicar procedimientqs
que no estdn sujetos a las limitaciones citadas.
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2,5.2 Sistemas con muros y coniravientos

El método de los elementos finitos permite obtener soluciones pricticamente
exactas para cualquier problema que involucre muros, si se acepta que e} .
comportamiento es eldstico lineal, e inclusive es apropiado para andlisis ng *
lineales (Cervenka, 1970, Bazdn, 1980). Sin embargo, como se advierte en Iy
figura 2,26, para obtener una precisién aceptable se debe representar el muro
con varios elementos finitos, lo cual, en estructuras de varios pisos y crujias,
requiere de tiempos y capacidades de computadora bastante grandes, hacien-
do imprdctica la aplicacién del método. Ademds es alta la posibilidad de :
cometer errores por la gran cantidad de datos que hay que suministrar y es
dificil interpretar el elevado volumen de resultados que se obtienen, sobre
todo teniendo presente que el método proporciona esfuerzos en distintos”
puntos, mientras que en disefio de muros se emplean momentos. flexionantes,
fuerzas cortantes y normales, los cuales son resultantes de dichos esfuerzos
que los programas para computadora generalménte no calculan. Por las
razones expuestas, en la prictica el uso de elementos finitos en el andlisis de
edificios estd reservado a ciertos casos especiales, como el de muros con
geometrfa complicada o para estudiar con mayor detalle algunas partes y no
la totalidad de un edificio.

La mayorfa de edificios con muros se puedeu analizar con el metodo de ]a
columna ancha. Para constatar la precisién de este procedimiento, lo hemos aplica:
do al conjunto muro-marco de dos diferentes materiales de la figura 2.33, la cual
muestra también la comparacién de resultados con los del método de elementos
finitos. Se observa que las diferencias entre los desplazamientos laterales obte
nidos con ambos métodos son menores que dos por ciento, confirmando que para
estructuras elasticas el uso de columnas.anchas conduce a resultados pracnca
mente exactos.

En la seccién 2.3.2 se aplicé el método de MacLeod al edificio de la ﬁgura
2.20 y se encontrd que el desplazamiento lateral del wltimo piso, la fuerza cor-
tante que toman los marcos y el momento de volteo que se origina en cada muro,
son 0.0221 m, 46.0 ton y 559.5 ton-m, respectivamente. Hemos analizado el
mismo edificio con el método de la columna ancha y los correspondientes resul
tados son 0.0203 m, 43.9 ton y 484.2 ton-m, lo cval indica que el método d
MacLeod, aunque no proporciona informacién sobre la distribucién de cortante
en altura, permite verificar con rapidez los resultados globales de procedimiento
més elaborados. -

Khan y Sbarounis (1964) propusieron un método iterativo para analizar con
juntos de marco y muros representdndolos como un sistema equivalente de s6l
un muro ligado a un marco de una sola crujfa. Las reglas derivadas por estos:.
autores para calcular las propiedades del sistema equivalente son las mismas’
que posteriormente empled MaclLeod en el pétodo de la seccién 2.3.2. Khan
Sharounis presentan también graficas para estimar los desplazamientos del sis
tema combinado de marco y muro como fraccién de los desplazamientos del”
extremo superior del muro, sin la contribucién del marco. En el fondo, este pro-
cedimiento consiste en aplicar manualmente el método de la columna ancha al
sistema equivalente y ha cafdo en desuso en razdn del fécil acceso a programas, .
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de computadora que emplean este tltimo método sin necesidad de simplifica-
ciones adicionales. Sin embargo, las figuras citadas podrian utilizarse para veri
ficar los resultados de dichos programas.
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Figura 2.33 Comparacidn de los métodos de la columna ancha y de elemenios finitos.
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2.5.3 Efecios no lineales

Se distinguen dos tipos de comportamiento no lineal en estructuras,
El primero, denominado no linealidad geométrica, se presenta cuan- .
[ do la hipdtesis de que las deformaciones son pequefias es inadecuada
y cuando menos algunas de las condiciones de equilibrio deben
plantearse sobre la configuracion desplazada de la estructura. La no
‘linealidad se manifiesta en que los desplazamientos dependen de los
elementos mecanicos en los miembros estructurales, los que a su vez
son funcién de dichos desplazamientos. En el caso de fuerzas late-
rales, particularmente cuando no existen muros ni sistemas rigidi- :
zantes equivalgntes, se pueden originar desplazamientos horizontales

apreciables A, entre los extremos de las columna y las cargas verti-
cales sobre las mismas P, producen momentos iguales a PA; que asu -
vez generan desplazamientos laterales adicionales. De allf que este g
fenémeno se conoce como efecto P-A, o efectos de segundo orden. :

Figura 2.34 Efectos de esbel-
tez en un sistema de un grado
de libertad.

Ninguno de los procedlmlentos de andlisis expuestos en este capitulo -
considera estos efectos, aunque una manera simple de incorporarlos (Rosen-
blueth, 1965) es afiadir en cada nivel una fuerza lateral ficticia de modo que en
cada entrepiso el producto de la fuerza cortante sea igual a W A donde Wes™
el peso del edificio encima de dicho entrepiso. Como ilustracion considere
mos el sistema de un grado de libertad de la figura 2.34 para el cual el momen
to en la base, incluyendo el aporte de la carga axial, es:

M=Vh+ WA

En términos de la rigidez lateral k, este momento es igual a kAh; por tanto, ‘
despejando Vh nos queda: :

Vh = kAh - WA = kh [1 - Wi(kR)] A

o también: .
=k-WHA =k[1-6A4A

donde el pardmetro § = W/(kh) se llama coeficiente de estabilidad (Bemal,.
1985). Se aprecia que el efecto neto de la carga axial es reducir la rigidez late-
ral en un mouto W/h, o en una fraccién igual a 8. El término W/h se conoce
como rigidez geométrica, y refleja la naturaleza no lineal del problema porque
depende de la carga axial. Notese que es posible que la rigidez se anule com-
pletamente cuando la carga axial alcanza el valor critico kh, produciendo
inestabilidad del sistema.

Dentro del contexto del método de elementos finitos, se han desarrollado pro-
cedimientos muy generales para calcular la denominada matriz de rigidez geame~
trica, X, de una estructura de varios grados de libertad con cualquier tipo de;
elementos K, depende de la magnitud y distribucién de cargas axiales y las ecua-
ciones de equxhbno ante un vector de cargas P se escriben [K - K Ju=P. K
sirve también para determinar las cargas criticas que causan establhdad en la es-
tructura. Los detalles escapan el alcance de este texto y se pueden consultar en
varias publicaciones sobre andlisis estructural y el método de elementos finitos
(véanse, por ejemplo Przemieniecki, 1968 y Chajes, 1993).
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La segunda manifestacion importante de comportamiento ineldstico es denomi-
nada o linealidnd del material que tiene lugar cuando las curvas carga-deformacién
de los materiales que constituyen los miembros estructurales son sensiblemente no
lineales, reflejando ademds estados de falla como agrietamientos y fluencias que
causan cambios bruscos en dichas curvas. Como veremos en el capitulo 4, esta for-
ma de no linealidad es caracteristica de practicamente todos los materiales estruc-
wurales que se usan en edificios. Los reglamentos de construccién asf lo reconocen
y muchas de sus prescripciones promueven ciertos tipos deseables de compor-
tamiento ineldstico ante eventos sismicos severos y atin moderados.

Desde el punto de vista de andlisis, la no linealidad del material invalida el prin-
cipio de superposicién, lo cual obliga a conocer las fuerzas y momentos debidos a
las cargas permanentes que obran previamente sobre la estructura (cérgas muertas
y vivas) antes de determinar los efectos de cargas laterales. En vista de que ante car-
gas permanentes deben prevenirse fendmenos no lineales de importancia, es decir,
que las resistencias de los elementos estructurales deben ser apreciablemente
mayores que las demandas provenientes de dichas cargas, en el paso inicial del
andlisis ante accidn sfsmica se considera que el edificio se encuentra adn dentro de
su intervalo de comportamiento eldstico. Se aplican luego paulatinamente las
fuerzas laterales que representan al sismo hasta que en alguna seccién critica de
algin elemento se alcanza la resistencia y ocurre una falla local, tipicamente
fluencia o agrietamiento. Esto modifica las caracteristicas de rigidez de tal elemen-
to y, por ende, de la estructura para cargas adicionales, aunque no necesariamente
implica colapso. Con las rigideces modificadas se contindan aplicando las cargas
laterales hasta que ocurre otra falla local con los consiguientes cambios de rigidez.
Se procede de esta manera hasta que la estructura colaps; obteniéndose asf su
resistencia a cargas laterales estdticas. Este tipo de andlisis se emplea muy rara-
mente en el disefio sismico de edificios y aun asf con simplificaciones, no sélo por
ser laborioso sino porque las cargas sfsmicas son dindmicas y no estiticas.

2.5.4 Andlisis tridimensional con computadora

Existen varios programas para computadora que efectiian automdticamente el anli-
sis eldstico tridimensional de edificios bajo la suposicién de que los pisos son
diafragmas rigidos en su plano, siguiendo i internamente los pasos descritos en la sec-
cidn 2.4; entre ellos, ha sido pionero el desarrollado por Wilson y Dovey (1972). El
b.uen uso de estos programas requiere, ademds del entendimiento claro de sus hipéte-
sis bdsicas y de sus limitaciones, una cuidadosa preparacién de datos. Tipicamente,
la informacién que se debe proporcionar incluye los dos grupos siguientes:

1. Datos generales del edificio:

° mimero y alturas de pisos,

* elegir sistemna de coordenadas en planta,

» ndmero y posicidn de sistemas resistentes,

e valor y posicién de fuerzas laterales (normalmente los centros de
masas).

2. Datos para cada sistema resistente:

* niimero de pisos, aunque sus alturas son comunes a todos los sistemas
y forman parte de los datos generales;
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patibles dentro de todo el edificio, debido que la hipétesis de diafragmas rigi-

» propiedades de vigas: médulo de elasticidad, momentos de inercia y
coeficientes de rigidez (no se necesitan dreas en congruencia con la
hipétesis de diafragmas rigidos), peraltes (para nudos de dimensién
finita);. '

o propiedades de columnas: médulo de elasticidad, dreas, momentos de
inercia, dreas y médulo de cortante (particularmente importantes en co-
lumnas que representan muros) y peraltes;

» propiedades de diagonales: dreas y médulo de elasticidad.

Por lo comiin, estos programas analizan también el edificio ante cargas
verticales, introducidas como fuerzas distribuidas o concentradas en las vi-
gas; Cuando los sistemas resistentes, las cargas verticales o ambos no son
simétricos, ocurren desplazamientos laterales, que, aunque son pequefios en
comparacién con los originados por las fuerzas laterales, tienen que ser com-

dos obliga a que los desplazamientos de cualquier sistema resistente queden
definidos por tres grados de libertad por nivel, como se explicé en la seccién ,
2.4. En otras palabras, un sistema resistente no puede desplazarse lateralmen-
te de manera independiente de los demds, como es usual suponer en andlisis
ante cargas verticales. El resultado es que Ia suma de fuerzas cortantes en los
miembros de un entrepiso (columnas, diagonales y muros) de un sistema Tesis- ,
tente no es nula. Esta condicién de equilibrio en ausencia de cargas laterales
sélo se satisface al sumar las fuerzas cortantes en los entrepisos de todos los
sistemas resistentes en cada nivel del edificio.

Estos programas presentan sus resultados, consistentes en general en des-
plazamientos laterales y fuerzas y momentos en cada pieza, de manera ordenada
y autoexplicatoria. Los momentos en vigas y columnas estdn dados normalmente
en las secciones que intersectan las caras de los elementos perpendiculares, de
modo que para verificar el equilibrio de momentos de un nudo se deben tomar en’
cuenta los peraltes de vigas, columnas o muros. ‘

Otro asunto que merece atencidn es que al idealizar el edificio como un con-
junto de sistemas resistentes planos, se impone solamente compatibilidad global
de desplazamientos laterales. Los desplazamientos verticales y las rotaciones de
cada sistema resistente son independientes de los otros, y de alli que para las,
columnas que pertenecen a dos sistemas diferentes (o sea que estdn en la in-
terseccién en planta de dos sistemas planos) se calculan dos desplazamientos
verticales y, en consecuencia, dos fuerzas axiales independientes. Ocurre una
incompatibilidad similar en rotaciones por flexién de columnas que forman parte
de dos sistemas que intersectan en planta en dngulos que no son rectos. Estas
incompatibilidades s6lo pueden eliminarse totalmente si el edificio completo se
modela como un marco tridimensional, empleando programas que incorporan tal
formulacién (Wilson et al, 1975). Sin embargo, generalmente se logra mayor
claridad en el andlisis considerando varios sistemas resistentes separados. Para
columnas que pertenezcan a dos sistemas, se sugiere sumar las fuerzas axiales
que resulten en cada uno de ellos.

Como hemos comentado anteriormente, los pisos deben ser capaces de tras-
mitir las fuerzas generadas por la accidn sismica a los elementos resistentes. La
verificacién de esta capacidad es particularmente importante cuando se supone
que los pisos son diafragmas rigidos. Normalmente, los programas de andlisis
tridimensional no producen como resultado las fuerzas en cuestién, las cuales se
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pueden calcular como la diferencia de las cortantes entre dos entrepisos conse-
cutivos de cada sistema resistente.

Cuando sea inapropiado suponer que los pisos son infinitamente rigidos en
planta, se tiene que recurrir a programas completamente tridimensionales de ele-
mentos finitos con los que los pisos se pueden representar con elementos placa o
con marcos y/o armaduras horizontales. Los detalles rebasan el alcance de este

texto y se encuentran en publicaciones como las citadas en la seccién 2.25 yen
las de MacLeod (1971, 1990).
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En este capitulo se presentan brevemente los conceptos bdsicos del andlisis dina-
mico de edificios, en los que se fundan los métodos dindmicos de disefio sismico
estipulados en la mayorfa de los reglamentos modernos de construccién, los cuales
son materia del sexto capitulo de este texto. Los conceptos fundamentales y procedi-
mientos numéricos relacionados con el andlisis dindmico se describen mediante su
aplicacidn a estructuras sencillas, para evitar que un excesivo trabajo numérico obs-
curezea la presentacidn. Aunque gran parte de los ejemplos se resuelven manual-
mente, los algoritmos o sus variantes son validos para sistemas mds complejos, una
vez que se instrumentan en programas de computadoras. También presentamos aqui
algunas férmulas para verificar los resultados mds importantes de edificios mds
* complejos. El lector interesado en presentaciones mds detatladas de procedimientos
de andlisis dindmico puede consultar varios textos sobre el tema, entre ellos los de
Weaver y Johnson (1987), Humar (1990), Clough y Penzien (1993) y Craig (1981).

3.1 GRADOS DE LIBERTAD DINAMICOS

Desde el punto de vista dindmico, interesan los grados de libertad en los que se ge-
neran fuerzas generalizadas de inercia signi- )
ficativas; es decir, fuerzas ignales a masa por

Figura 3.1 Grados de libertad
estaticos y dindmicos.

aceleracién o momento de inercia por ace-

leracién angular. Por ejemplo, en la figura 3.1 7 ?\ 3
se muestra un marco que, de acuerdo con la B 3;’ u
seccién 2.2.1 y con la figura 2.2, tiene 12 gra- .

dos de libertad estdticos. Sin embargo, si las
fuerzas de inercia importantes son solamente
Ias que generan las masas m, y m, al moverse 2 > 12
- lateralmente y las deformacionés de los pisos ) 4 ¥s

en su plano son despreciables, tenemios un
sistema de dos grados de libertad dindmicos,
Que son precisamente los desplazamientos
laterales 1 y 2 en Ia figura aludida. Es perti- i id
fiente observar que esto no implica que en los
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3
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Conceptos de dindmica estructura) ; gistemas lineales de un grado de fibertad .
00 - e e e : A0t
, . . . s Tabla 3.1. Aplicacién del Método B de Newmark (8 = 1/4) al sistema de la figura 3.2,
restantes giros y desplazamientos se anulen, sino que, aungue asuman valores dig.
R tintos de cero, no generan fuerzas de inercia de consideracién.
B Como se ha explicado en la seccidn 2.4.1, en edificios es generalmente acep. .
¢ [ Resultados numéricos
. . table suponer que los pisos. son diafragmas rigidos en su plano, lo que permite
o “expresar el movimiento lateral de cualquier punto del piso en términos de tres - (Seg) Exacta “ v 4 o A ) Au dv da
grados de] hbertad dos’ desplazamlentos horizontales y un giro alrededor de un eje ) I .
Vertical. Si éin marco o muro estd ligado a un piso rigido, su desplazamiento late. 0.00 1.6000 1.0000 0.0000 ~1.0000 =2.0000 | -0.0050 | ~0.0993 0.0149
ral-en este nivel depende solamente de los valores que adquieran estos tres gra- 0.10 0.9950 0.9950 ~0.0993 ~0.9851 -5.9603 ~0.0148 ~0.0973 0.0245
dos dé libertad, éomo se ‘muestra en la figura 2.27. Por otro lado, en vista de que 020 0.9802 0.9802 —0.1965 ~0.9606 ~9.827] —0.0244 —0.0944 0.0338
la mayor parte de las masas estdn directamente soportadas por los pisos, es tam- - i ! . ' ,
bién aceptable suponer que todas las masas estdn concentradas en los mismos, de 030 09559 -1 09559 ~0:2909 ~0.9268 —?%'5481 ~0033 | ~0.0905 00427
manera que las fuerzas de inercia generadas por desplazamientos laterales se 040 0.9223 0.9223 —03815 | ~0.8841 —-17.1027 | -0.0424 | -0.0859 0.0510
pueden expresar como productos de la masa en.cada piso por sus aceleraciones 0.50 0.8799 0.8798 ~0.4673 —-0.8331 ~20,4522 ~0.0507 -0.0804 0.0588
]1‘neales (en dos ejes honzo.xztales perpendiculares) y d.el mo{nento de inercia de ~ 0.60 0.8292 0.8291 —0.5477 07743 ~23.5655 | ~0.0585 —0.0741 0.0650
dicha masa por la aceleracién angular alrededor del eje vertical que pasa por el .
centro de masas. Esto permite efectuar el andlisis dindmico de un edificio con :; 0.70 07707 0.7706 ~06218 ~07084 '“26““40 ~0.0655 | -0.0672 00723
modelos que tienen tres grados de libertad por piso. 0.80 0.7052 0.7050 ~0.6890 -0.6361 "} ~289770 | ~0.0719 —0.0597 0.0779
Cuando por simetrfa los-pisos no rotan alrededor de ejes verticales, el edifi- 0.90 0.6334 06332 | -07488 | —05583 | -312171 | -0.0775 | —0.0517 0.0826
€10 0 sus componentes se pueden modelar como un sistema de un grado de liber- 100 | 05560 05557 | -08005 | -04757 | -33.1300 | -00822 | -0.0432 | 00865
tad (desplazamiento lateral) por piso. Nétese que la hipétesis de que-los pisos son
diafragmas rigidos implica que las vigas no tienen deformaciones axiales: tal 110 0.4738 0.4735 —0.8437 —0.3891 ~34.6951 | -—0.0861 —0.0344 0.0895
seria el caso del marco de la figura 3.1. Recuérdese que la.matriz de rigideces de 1.20 0.3878 0.3874 ~0.8781 —~0.2996 ~35.9003 ~0.0891 ~0.0254 0.0916
este marco, que es de 12.X 12, se puede transformar a una matriz de rigideces la- 130 | 02988 | 02983 | -09035 | 02080 | -367373 | -00912 | 00162 | 00928
teral.de 2 X 2, expresada en funcién de los grados de libertad 1 y 2, mediante el
. s 0t . iz 1.40 0.2077 0.2072 -0.9197 -0.1152" -37.2012 |- ~0.0923 ~{(.0069 0.0930
proceso de condensacidn estdtica (véase la expresién 2.19). De esta manera; las
matrices de rigideces y de masas corresponden a los mismos grados de libertad. 1.50 0.1154 0.1148 —0.9265 ~0.0222 —-37.2914 | ~0.0925 0.0024 0.0923
' ’ 1.60 0.0229 ) 0.0223 ~0.9241 0.0701 ~37.0105 -0.0918 0.0115 0.0907
1.70 —0.0688 —0.0695 | -—09126 0.1608 '—36.3556 "1 —0.0002 0.0205 0.0882
3.2 SISTEMAS LINEALES DE UN GRADO DE LIBERTAD . " ’ T » S B
1.80 -0.1590 ~-0.1598 —0.8921 0.2450 35,3650 —0.0878 0.0291 0.0848
3.2, 1 Descnpmon y ecuacion de equilibrio dindmico 190 | —0.2468 —0.2475 ~0.8630 0.3338 —34.0239 | —0.0844 0.0374 0.0807.
& —_ 2 s - L — ‘ -
Consideremos el sistema de un piso mostrado en la figura 3.2, constituido por 200 03312 0‘_3319 08256 k 04145 32'3584: 1 0.0803 0.0452 0.0758
una masa concentrada que puede tener un desplazamiento honzontal u, ligado al 4 300 | —0.8440 —08453 | -0.1270 0.8580 —3.3881 | -0.0084 0.0858 —0.0002
y ] - terreno mediante varios elementos verticales representados esquemdticamente:50. - | | S o e U
Figura 3.2 Sistemasimple con d | Jdsti rtiguador. Cuando el & ;
amortiguamiento viscoso.., . por dos columnas eldsticas y por un amortiguador. Cuando el terreno experimen 400 | ~05722 | —0.5714 0.6162 0.5097 | 25,7921 0.0640 0.0475 | —0.0688
. ta un desplazamxento horizontal s, en la ecuacidn de equilibrio dindmi-
co aparecen la fuerza de inercia, igual a la masa por su aceleracion = fzis | = | e | e | e ] | e | | |
;‘,I ‘ absoluta %, la fuerza de rigidez y la de amortiguamiento. En el caso 5.00 0.1741 0.1758 0.7505 ~0.2508" 29.6671 00736 | —0.0286 ~0.0708
— 3 més Sencillo, las fuerzas de rigidez y de amortiguamiento son, respec- £ | .t | | | S UV A I R
- p- ;
tivamente, proporcionales al desplazamiento u y a la ve.locxdad u de l'a ; 6.00 0.6975 0.6984 02163 07200 72536 0.0180 —0.0725 —0.0107
masa con respecto a su base. Sean k.y ¢ las correspondientes constari-
tes de proporcionalidad que se supone que no cambian con el tiempo; & : o : .
: : . o m=1.00, k=100, ¢ =005, c=0.10
c €s lo mismo que la matriz de rigidez lateral, en este caso de 1 por 1, que "
w2 e 2 | se determina coino se describe en la seccién 2.2.1, y ¢ se llama coefi- cw=100 - w, = 0.998749,  folo, = 1001252, .. fwl, = 0.050062
ciente o relacion de amortiguamiento. El conjunto de m, ¢ y k constituye g = 100, tp = 0.00 : IR
un sistema lineal de un grado de libertad, con amortiguamiento viscoso . v . e Lo
PG i o lineal; usando el principio de D’ Alambert, la ecuacién diferencial de © A=, k* =k + 2c/At + 4mlA? = 403, segin | ecudcidh 3.5, Ia solucién exacta es
3_““’ équilibrio dindmico o de movimiento es u = exp (—0.05 1) {0.050062 sen (0.9987491) + cos (0.9987491)}.
mi+ci+ku=0 o ' '
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El punto sobre una cantidad significa derivacidn con respecto al tiempo. Con-
siderando que x = 5 + u, la ecuacion anterior se escribe i

mi+tcun+ku=-m§ G0 -

Dividiendo esta ecuacién entre m y definiendo w =Vkim, ¢, = 2Vim y «
{=clc, se llega a:

i+2{wn+telu=-3§ (3.2

w se denomina frecuencia circular natural del sistema; ¢, se conoce como
amortiguamiento critico y { es la fraccidn de amortiguamiento critico, que usual
mente se expresa como porcentaje. De las definiciones de w y ¢, deducimos que
¢ = 2 m @, lo cual muestra que el amortiguamiento critico estd relacionado con °
la frecuencia fundamental de vibracién. ’

3.2.2 Vibraciones libres

El sistema descrito en la seccién precedente vibra libremente cuando la masa s
mueve, pero el terreno permanece inmdvil y no actdan fuerzas exteriores. En este
caso el segundo miembro de la ecuacién 3.2 se anula y su solucion es:

u(®) = A et cos w, (1~ ) 33

donde ‘
w, = wV1-£2 (34)

@, es la frecuencia natural amortiguada del sistema y A y 'y son constantes que -
dependen de las condiciones iniciales, es decir, del desplazamiento y la velo-
cidad cuando ¢ = 0. :

La ecuacién 3.3 da u () = A cos w(f ~ y) cuando no existe amortiguamiento
(£=0), y se dice que la masa tiene un movimiento armdnico. El tiempo T, que
dura un ciclo de oscilacién completo, se llama periodo de vibracidn natural del
sistema y es igual a 2%/w. Por otro lado, si el amortiguamiento es igual al critico
(¢ = 1) encontramos que w, = 0 y, por tanto, u(f) = A e, indicando que la
masa se mueve sin oscilar y vuelve a su posicién de equilibrio estdtico, « = 0,
luego de un tiempo infinito.

En el andlisis de edificios es de mayor interés el caso de amortiguamientos
menores que el critico, para ef cual, si el desplazamiento y la velocidad de la masa
en el instante ¢ = 0 valen, respectivamente u,'y i,, obtenemos: ‘

u(t) = A et {4, + fwuy) (sen w, 1)/ w, + u,cos w, t } 3.3

Esta ecuacién describe un movimiento oscilante de la masa con frecuencia w, ¥
con amplitud exponencialmente decreciente como se ilustra en la figura 3.3. El pe-
riodo amortiguado, T, = 27/w,, es el tiempo que tarda un ciclo completo de
oscilacién, y es una propiedad de la estructura, independiente de como se la excite.

Normalmente, el amortiguamiento de estructuras de edificios no excede 10
por ciento del critico, o sea que tipicamente £ es menor que 0.1. Aun para este li-
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mite relativamente alto, la ecuacién 3.3 da w, = 0.995 w; de aqui se colige que
en casos préacticos la influencia del amortiguamiento en la frecuencia de vibracién
es pequefia, siendo su efecto mds importante disminuir la amplitud de dicha
vibracién conforme avanza el tiempo, segiin lo expresa el término exponencial de
la ecuacidn 3.5 y se ilustra en la figura 3.3.

3.2.3 Respuesia a movimientos del terreno

El segundo término §, de la ecuacién 3.2 describe cémo varia la aceleracién del
terreno con el tiempo y se conoce como acelerograma. En textos de dindmica es-
tructural se muestra que, cuando tal término no es nulo, la solucidn de la ecuacién
aludida es: :

u(t) = Vw, |5(t) exp{~ éw (t - 1)}sen w, (t = 1) d7 (3.6)

Esta expresién hace ver que, como en el caso de vibraciones libres, las dos
propiedades de un sistema de un grado de libertad que determinan su respuesta
ante un movimiento prescrito del terreno son su frecuencia natural y su fraccién
de amortiguamiento critico. La velocidad y la aceleracidn de la masa se calcu-
lan derivando sucesivamente u(f) con respecto al tiempo, y otras respuestas de
interéds, como la fuerza en el resorte, se pueden obtener en términos del despla-
zamiento y sus derivadas. Para fines de disefio, interesan normalmente sélo los
valores mdximos absolutos de tales respuestas.

3.2.4 Andlisis paso a paso, método 8 cie Newrmnark

Un acelerograma real no es una funcién algebraica del tiempo, sino una serie de
valores numéricos de la aceleracién para diferentes instantes; usualmente a in-

e
o=
(5]

Figura 3.3 Vibraciones libres
del sistema de la figura 3.2.



Figura 3.4 Aceleraciones, ve-
locidades y desplazamientos
del registro de la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes
del temblor del 19 de septiem-
bre de 1985.
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tervalos constantes detiempo Ar,.que varfan entre 0.005 y 0.02 segundos. Para
duraciones normales de temblores, entre 20 y 60 segundos, se tienen unos pocos
millares de valores de la aceleracién. La figura 3.4 muestra el acelerograma re-
gistrado en la Secretarfa de Comunicaciones y Transportes de la Ciudad de Méxi-
co, durante el temblor del 19 de septiembre de 1985, incluyendo las historias de
velacidad y desplazamiento que se obtuvieron integrando sucesivamente dicho
acelerograma. Los valores mdximos de aceleracion, velocidad y desplazamiento
de terreno son 168 cm/seg?, 60.5 cm/seg y 22 cm, respectivamente.

Dada la manera en que se expresan los acelerogramas, en vez de calcular alge-
braicamente la integral 3.6, es conveniente resolver numéricamente las ecuaciones

Acelemcion (gal)
=

2

0 20

40 60 80 100 120 140 160

Velocidad {cin/scg)

40 €0 80 100 120 140 160

~20F

10

Desplazamiento (cm)
S

{ i ! ! ! { !

40 60 80 i00 120 140 160
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de equilibrio dindmico con l2 ayuda de computadoras. Para este fin existe una
amplia variedad de métodos consistentes en calcular la solucién para ¢ + Ar a par-
tir de la solucidn ya conocida en ¢ Estos métodos, denominados paso a paso,
pueden aplicarse tanto a estructuras lineales y no lineales de cualquier nimero de
grados de libertad, y estdn incorporados en una gran cantidad de los programas
Zomerciales de andlisis estructural. En esta seccién presentamos uno de los méto-
dos mis populares, originalmente propuesto por Newmark (1962); aunque nos
Jimitamos a sistemas de un grado de libertad, ve-remos posteriormente que los con-
ceptos expuestos se aplican al andlisis paso a paso de estructuras més complejas.

Considérese el sistema de la figura 3.2, cuya ecuacién de movimiento es 3.1,
que escribiremos ahora como

ma+cvt+tku=-m§ 3.7

donde @, vy u son la aceleracién, velocidad y desplazamiento, respectivamente, de
la masa m. Supondremos que estas tres cantidades se conocen en el instante ¢ y usa-
remos el subindice 1 para denotar sus valores en ¢ + At. Se debe también cumplir:

may + coy + kuy = —m§, (3.8)

Definiendo Aa = q; ~ a, Av=v ~vyAu=uy - u; y restando las dos lti-
1 1 1
mas ecuaciones se deduce que:

mAa+cAv+kAu=—m § — %) 3.9
Newmark propuso emplear las siguientes ecuaciones para calcular v y uy:

nw=v+ la(a+ Ba) At (3.10)
wy=u+vAt+[(Ya-B)a+ Ba] (AR 3.11)

Usando conceptos bésicos de cinematica se puede deducir cémo varfa la ace-
leracidn con el tiempo en el lapso Ar. Por ejemplo, B = /4 corresponde a
aceleraci6n constante en dicho lapso, igual al promedio de a y 4;, mientras que
una variacién lineal de aceleraciones entre a y a, conduce a 8 = Y.

Tenemos ahora que resolver el sistema de tres ecuaciones simultdneas 3.9,
3.10'y 3.11 con tres incdgnitas: ay, v y 1, 0, de manera equivalente, Aa, Avy Auw.

"En lo que sigue se considera B = !, aunque el procedimiento es similar para
cualquier otro valor de f. La ecuacidn 3.11 se convierte en: ‘

w=u+vAt+ Ya(a+ a) (A2 (3.12)

0 Au=u ~u=vAt+Ya(a+a)(Ap ' (3.13)
de 3.10 obtenemos: '

Av=vy ~v=lh(a+a)Ar 3.14)

Despejando (a + a,) At de esta ecuaci6n y substituyendo en 3.13 se llega a:
Av = 2 (AufAr — v) (3.15)
de 3.13 también deducimos que

4Qu-vAdAE=a+a =a-a+2a
Aa=ag ~a=4(Au-vADAL-2a (3.16)
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Empleando las ecuaciones 3.15 y 3.16 para substituir Avy Aa en 3.9, Ay
queda como la Gnica incégnita que se despeja con el resuliado siguiente:

Au = Asgt/k* ‘ (G147
donde
k¥ =k + 2 c/At + 4 mlAs?
Ast = —m (5 ~5) + [d m/At + 2c] v+ 2 ma
Cuando el intervalo de tiempo es constante, el méfodo se aplica como sigue: ‘

a) calciilese k*, que se mantiene constante (ecuacién 3.18)
b) para cada paso:

b.1 calcﬁlenée As* y Au (ecuaciones 3.19y 3.17)
b.2 determinense Avy Aa (ecuaciones 3.15 y 3.16)
b.3 caledlense la aceleracidn, velocidad y desplazamiento para ty; = ¢ + At

ay=a+Aa
v = v+ Av
u, =u+Au

¢) Se prosigue al paso signiente cona = a;, v=v y 4 = u;.

Para comenzar, se toma en cuenta que, usualmente, antes del temblor la masa
estd en reposo, es decir que cuando ¢ = 0 tenemos v = 1 = 0. Como 3.7 se debe:
satisfacer en todo momento, en el primer paso el equilibrio dindmico requiere que
a = — §(0), con lo que se conocen los valores iniciales de las tres incdgnitas.

Para ilustrar el método y apreciar su precisidn, consideremos el sistema de la
figura 3.2 vibrando libremente luego de un desplazamiento inicial unitario, con
velocidad inicial nula; supongamos que m y k también asumen valores unitarios
y que el amortiguamiento es 5 por ciento de critico. La aplicacién del método de
Newmark se presenta en la tabla 3.1, para los seis primeros segundos con un:
intervalo Ar = 0.1 segundos. Se presentan los resultados parciales obtenidos en
los pasos 4.1 a b.3. En este caso, por tratarse de vibraciones libres, s = 0 en to-
dos los pasos, y en el paso inicial « = 1, v= 0y de la ecuacién 3.7 se deduce que
a=—u =~ 10. Se han incluido en la tabla citada los desplazamientos calcu-
lados con la solucidn analitica dada por la ecuacién 3.5, y se observa concordan-
cia de tres cifras significativas con los valores numéricos. Se puede lograr mayor
precisién con intervalos menores de integracién, aunque es normalmente sufi-
ciente usar el intervalo en el que se da el acelerograma o uno tal que AT < 0.1,
donde T es el periodo fundamental de sistema. ‘

Muchos programas de computadora emplean el método de Newmark con
B = U, debido a su sencillez y precision, a que se aplica facilmente a estructuras
de muiltiples grados de libertad, y a que su autor demostré que con esta eleccién
el método es incondicionalmente estable, es decir que no lleva a resultados espi-
reamente altos como consecuencia de las aproximaciones numéricas, indepen-
dientemente del valor de Az

gistemas lineales de un grado de libertad

3.2.5 Espectro de respuesta elastico

En secciones precedentes se han presentado métodos analiticos y numéricos para
calcular la respuesta de un sistema de un grado de libertad a un movimiento de la
base, descrito mediante su acelerograma §(¢). Recuérdese que las propiedades del
sistema que determinan tal respuesta son el periodo (o Ia frecuencia) de vibracién,
T, y la fraccién de amortiguamiento critico £ Para entender mejor el efecto de un
acelerograma en diferentes estructuras conviene mantener fija la fraccién de
amortiguamiento critico e ir calculando alguna respuesta médxima, usualmente la
aceleracidn, para distintos valores T; los resultados se grafican con T como
ahscisa y se obtiene as{ el espectro de respuesta del acelerograma. '

s frecuente obtener primero el espectro de desplazamientos relativos D = max(zs),
y en lugar de las velocidades y desplazamientos, y dibujar las cantidades V = wD'y
A = 2D, que se denominan espectros de seudovelocidades y de seudoaceleraciones,
respectivamente. Nétese que la foerza mdxima que debe resistir el elemento eldsti-
co como consecuencia del temblor en cuestién es:

F=kD = (k/im)mD = m «? D = mA.

Entonces, conocida la seudoaceleracidn espectral, F se calcula multiplicdn-
dola por la masa m. Ya que m = W/g, donde W es el peso y g la aceleracién de la
gravedad, F es también igual a W(A/g), por lo cual se acostumbra expresar la seu-
doaceleracién como fraccién de g. Aqui definiremos S, = A/g, y asi tenemos

F=WS,, es decir que S, es el cociente de la fuerza sfsmica mdxima entre el

peso. .

La figura 3.5 presenta los espectros de seudoaceleraciones (S,) del acelero-
grama registrado en la Secretarfa de Comunicaciones y Transportes durante el
temblor del 19 de septiembre de 1985, correspondientes a amortignamientos de
2,5 y 10 por ciento del critico. Se nota que a mayor amortiguamiento menor
respuesta, para cualquier periodo, y que para un amortiguamiento dado, existen

2000

1800 +

v
w

1600

Sa{gah)

Periodo (seg)

197,

Figura 3.5 Espectros de pseu-
doaceleraciones del registro de”".
la Secretaria de Comunicacio-
nes y Transportes del temblor
del 19 de septiembre de 1985.
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periodos (alrededor de dos segundos en este caso) para los que I

3 respuesta es sensiblemente mayor que para los demds. Una ca- -
racteristica adicional de estos espectros es que cuando T = 0, .
S, es igual a la aceleracion mdxima del terreno, es decir al valor
maximo de §(z).
u? .
3.3 SISTEMAS LINEALES DE VARIOS
GRADOS DE LIBERTAD SIN TORSION
- En edificios es usualmente aceptable suponer que las masas estdn

concentradas en los niveles de los pisos y que las fuerzas de iner-
cia importantes son sélo las laterales; por ello 1o que sigue se
limita a tratar este caso, aunque varios conceptos son aphcables
a otros sistemas estructurales con masas concentradss cuyos apo-
yos tengan todos el mismo movimiento.

3.3.1 Ecuaciones de equilibrfo dindmico

Figura 3.6 Sistema de tres gra-
dos de libertad dindmicos.

Consideremos el sistema de tres grados de libertad mostrado en la figura 3.6,
cuyos apoyos tienen un movimiento s(f) y cuyas masas my, m, ¥ m; tienen
desplazamientos u, 4y ¥ 13, respectivamente. Las fuerzas de inercia en este caso

son my(ily + §), my(ily + 5) y my(iiy + §). Las fuerzas en los elementos eldsticos se.

calculan como el producto de la matriz de rigidez lateral K por los desplaza-
mientos laterales, es decir

F.=Ku

€
donde, para el caso de la figura 3.6

ky kg ki
K=|ky ky kn
ky ks ks
donde k; = k;

De andloga manera las fuerzas de amortiguamiento viscoso se pueden expresar -
como el producto de una matriz de amortiguamiento por las velocidades, o sea como

-

F,=Cu

donde el punto denota derivacion con respecto al tiempo. Veremos mds adelante
que en general no es necesario calcular C y que el efecto del amortiguamiento se

toma en cuenta en los espectros de disefio.
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Para cada masa la suma de todas las fuerzas debe ser cero. Asf se llega a que
las ecuaciones de equilibrio dindmico son:

Mi+Cu+Ku=-M15% (3.20)

M se denomina matriz de masas y, para la estructura de la figura 3.6, s igual a:

m 0 0
M= 0 my 0
0 0 my

En la expresién 3.20 hemos definido también:

1 §
1§=y1¢4s=
1 §

3.3.2 Vibraciones libres no amortiguadas

- En Jugar de resolver la ecuacidn 3.20, conviene considerar primero el caso mds
" simple en el que no existen amortiguadores (sus efectos se incluyen después en
_ forma aproximatla) y no existe movimiento del terreno, con lo cual dicha ecua-
cién se convierte en

Mii+Ku=0 (3.21)

Ahora bien, toda estructura eldstica puede vibrar libremente en forma ta] que
el desplazamiento de cada una de sus masas con respecto a su posicion de equi-
librio estético es igual al producto de una funcién de la posicién de la masa con-
siderada por una funcién del tiempo, que es la misma para todas las masas. En
otras palabras, los desplazamientos se pueden expresar como

w1 =17 q() (3.22)
donde para el caso de la figura 3.6
Uy (t) 4
u=1u (1) ; Z=3
u3 (7) %

Se dice que una estructura de esta manera vibra en sus modos naturales; ¢l
conjunto de valores % (que son constantes independientes de 1) se denomina
Jforma del modo y el periodo de la funcién del tiempo q(t), en caso de existir, se
llama periodo natural.

Derivando la ecuacién 3. 22 se abtiene ti(s) = Z g () y sustituyendo en 3.21
llegamos a:

MZ q+qu=o (3.23)

por sencxllcz se han ommdo los (). Para la masa i el desarrollo de la dltima ex-
presién da : :

miz; g+ (Skz)g=0 (3.24)
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- e i SO AR
de donde o a) Ortogonalidad con respecto a la matriz de masas,
§ _ Sikiz Z7MZ.=0 sij#r (3.28)
q n; z;
b) Ortogonalidad con respecto a la matriz de rigideces
El primer miembro de esta ecuacidn es funci6n de ¢, mientras que el segundo - ..
P . que el segundo Z7KZ,=0 sij#r (3.29)
no, por tanto ambos deben ser constantes para que la igualdad subsista. Si lla- |
mamos — w? a este valor constante, obtenemos: . , ..
¢) Los modos naturales constituyen un conjunto completo, lo que significa
. que cualquier configuracién de desplazamientos u puede expresarse como
g+ wiqg=20
una combinacion lineal de las Z;, es decir:
cuya solucién es
) =34 (3.30) .
=asenw(t— 7 N V5
q ( ) @23 Los productos m* = ZT M Z; y k* = Z7 K Z; son canti-
. . o . des escalares que se denominan masa y ri; tde eneralz zadas W3 =200 k; = rigidez del enuepi
De acuerdo con lo anterior existen modos de vibracidn. que satisfacen las da . aue. yrigider g “ : = izn,e SR
. . . . del modo j, respectivamente. Sus valores dependen de la esca- 1, en tonfem
condiciones de la expresién 3.22. Estos son tales que el movimiento de cada masa : . .
S . R : 1a de cada modo, aunque el cociente del segundo sobre el prime- o = 80 = Peso del pi
es armonico simple con periodo natural T = 27/w; o se llama frecuencia natu- , . . . 3 w; = Peso del piso
. ; i .. . 1o se mantiene constante y es igual al cuadrado de la frecuencia del i enton
ral circular. Derivando dos veces la ecuacién 3.25 se tiene i »
: . :modo en cuestién.
. Wwa = 400
§=— w?asen -7 = g .
a sen @ (= ) -4 3.4 Ejemplo
ky =200
Sustituyendo en 3.16 y considerando que ¢ # 0, queda .Consideremos la estructura mostrada en la figura 3.7 (Rascén,
‘ :1982). Las matrices de masas y rigideces son: =400
K-?M)Z=0 - (3.26) ° i
. . . P . mny 0 0
que es un sistema de ecuaciones lineales homogéneo. Para que existan valores M=|0 m 0 k=200
de Z distintos de cero es necesario que ¢l determinante del sistema se anule; 0 my
esto es, que
ky + ky ~ky 0
K-wM| =0 (327 K=| ~k |k+k -~k
0 =k ks

3.3.3 Frecuencias y modos de vibracion entonces:
Matemdticamente, la expresidn 3.27 constituye un problema de valores carac-
terfsticos. Desarrollando el determinante se obtiene una ecuacién algebraica de
grado n cuya incégnita es w?, siendo n el nimero de grados de libertad (tres en el
caso de la figura 3.6) cuya solucidn conduce a n valores de w?, es decir a n fre-
cuencias naturales de vibracién w, que corresponden a otros tantos periodos

tmy = m, = 400/981 = 0.407750 -seg¥cm.
my = 200/981 = 0.203875 t-seg¥cm.

naturales 2m/w. Para estructuras estables los valores de w? son reales y posi- 50 =25 00
tivos, y sus rafces cuadradas son las frecuencias naturales. Se acostumbra K=8| -25 35 -10
numerar a las w en orden creciente; asf la primera frecuencia w; (lamada frecuen- 00 -10 10

cia fundamental) tiene el menor valor, y la iltima, ®,, el mayor. Remplazando

cada valor de la frecuencia w; en 3.26 podemos obtener vectores Z; diferentes

de cero; cada uno de ellos se llama modo de vibracidn. No resultan soluciones tni-

via ecuacidn 3.27, I K~ ? M] =0, se escribe: -

cas para cada modo sino solamente valores relativos entre las z;, es decir que no 5.0 — 0407750 A - 2.5 0.0
estdn definidas las amplitudes de las vibraciones, sino las relaciones entre todas —25 35-0407750 A ~ 1.0
0.0 - 1.0 1.0-0.203875 A

ellas. Se demuestra que los modos de vibracidn tienen las siguientes propiedades:

Remplazando los valores de k;, dados en la figura 3.7, obtenemos:

El valor de cada masa es igual a W,/g (g es la aceleracién de la gravedad),

Figura 3.7 Sistema tratado en
el ejemplo de la seccién 3.3.5.
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donde A = w¥80. El desarrollo de este determinante conduce a la siguiente
ecuacion cibica:

A3 — 25751 A2+ 157.885 A —184.386 = 0

cuyas soluciones son: A) = 1.525, A, = 7.030, y A; =17.190. Como «? = 80 A
recordando que el periodo es T = 27/, se obtienen los siguientes resultados;

= 122.0, @y = 11.05 seg-t, T, = 0.5686 seg
= 5624, w, = 23.71 seg-1, T3 = 0.2650 seg
wy? = 1375.2, w; = 37.08 seg!, T3 = 0.1694 seg

Para calcular los modos de vibracidn, se remplazan los valores de-w? en la.
expresion 3.26. Procediendo asi con w,?, se llega al signiente sistema homoggneo .
de ecuaciones:

0321
2541 —1.969. §
1751 0.853 | 0803
10 1.0 10
Figura 3.8 Modos de vibrar de n e
. beorzd 7.
la estructura de la figura 3.7. T, = 0.5686 seg " = 0.2650 seg Ty = 1694 seg
(400~ 122X0.407750) ~200 007 [an o
—200 (280~ 122X0.407750) 80| d b = {0
00 -80  (80-122%0203875) | | %1 0

En z;; el ndice i se refiere al nivel mientras que j identifica el modo. Podemos :
escoger arbitrariamente alguna z;;, por ejemplo z;; = 1; entonces, de la primera
ecuacitn se calcula zp; = 1.751 y de la segunda o tercera ecuacién encontramos

= 2.541; por tanto:
2 1.000
1= 1 2 = 1.751
234 2.541 A

Andlogamente, empleando los valores de @,® y de w,?, respectivamente, se
obtienen: :

Calculo numérico de modos y frecuencias de vibrar

212 1.000
Z?_ Flin( = 0.853
i3 -1.969
43 1.000
y A ~0.804
233 0.321

Las formas de estos tres modos de vibrar se aprecian en la figura 3.8.
Recuérdese que cada uno de ellos puede multiplicarse por cualquier constante
arbitraria. Podemos verificar la solucién constatando la ortogonalidad de los
modos con respecto a las matrices de masas y de rigideces. Por ejemplo, con el
primer y tercer modos se tiene: ,

H

0.40775 0 0
ZTM= {100 1751 2541} g 0.4%773 0202375

{0.40775 0.71397 0.51805}
Z,TM Z; = 040775 X 1.0 — 0.71397 X 0.804 + 0.51805 X 0.321 = 0.00001 =~ 0.

Andlogamente, con la matriz de rigideces tenemos

li —200 280 80
ZTK={100 1751 2.541) 0 -30 80

{49.8 87.0 63.2}

400 -0 0 ]

Z,7K Z,=49.8 X 1.0 — 87.0 X 0.804 + 63.2 X 0.321 = 0,139 ~ 0.,

Los resultados no son exactamente cero por errores de redondeo.

3.4 CALCULO NUMERICO DE MODOS
Y FRECUENCIAS DE VIBRAR

El procedimiento seguido en la seccién precedente para obtener modos y perio-
dos de vibrar es laborioso e impréctico en sistemas de mas grados de libertad. Por
ello se han desarrollado métodos numéricos de aproximaciones sucesivas, tres de
los cuales se presentan a continuacion. Los dos primeros son apropiados para
emplearse con una calculadora de escritorio o una hQ]a electrénica de trabajo, y
el tercero es un método matricial, adecuado para programas para computadora.

3.4.1 Método de Newmark

Este método, propuesto por su autor en 1943, estd basado en el proceso de itera-
¢ién de Stodola-Vianello (Rosenblueth y Esteva, 1962). En la forma en que a con-

A3
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Tabla 3.2 Método de Newmark.

Conceptos de dinamica sstructural

K
(tonfem) 200 200 200
Renglén ~\NT OV \NTO— N0
M )
fon-seg’ 0.408 0.408 0.204
cm
1 X 1.00 ' 2.000 3.000
2 Fle? 0.408 0.816 0.612
3 Vie? 1.836 1.428 0.612
4 AYla? 0.00918 0.00714 0.00765
5 Yia? 0.00918 0.01632 0.02397 .
6 w? 109 123 125 |-
1 X 1.000 1.780 2.610
2 Flu? 0.408 0.726 ) 0.532
3 Vie? 1.664 . 1258 0.532
4 AYla? 0.00837 0.00629 0.00663
35 Vit 0.00837 0.01466 : 0.2131
6 o? 119 121 122
1 X 1.000 1.750 2.550
2 Fle? 0.408 0.714 0.520
3. Vie? 1.642 1.234 0.520
4 “AYle? 0.00821 0.00617 0.0065
5 Yie? 0.00821 0.01438 0.02088
6 o? i21.8 121.7 1221
1.000 1.752 2.543

3 (Fle?) (Yie?) _ 0.024475

J = =
CETI M (Va2 0.000201

=121.0 seg?

T = lalw = 0.5686 seg.

tinuacion se describe, el método es aplicable al cdlculo del modo fundamental de
vibracion de las estructuras llamadas sencilla o cercanamente acopladas. En estas
estructuras {a masa de los pisos intermedios estd ligada sdlo a la de los pisos supe-
ror e inferior mediante resories que representan las rigideces de entrepiso corres-
pondientes (la figura 3.7 muestra una estructura de este tipo). En su forma mds
general el método se puede aplicar a cualquier estructura lineal con acoplamien-
to entre las diferentes masas (Newmark y Rosenblueth, 1971).

Los pasos en que consiste el método se han aplicado en la tabla 3.2 a la es-

tructura de la figura 3.7 y son los siguientes:

a) Supdngase una forma X para el modo. Esta es la que aparece en el ren-
glén 1 de la tabla. Para comenzar, es usualmente apropiado suponer va-
lores iguales al nimero de orden del piso (de abajo hacia arriba).

-
14
|3

célculo numerico de modos vy frecuencias de vibrar

by Obténgase la fuerza de inercia en cada masa correspondiente a la confi-
guracion supues'm. Estas fuerzas serian M X w?; como se desconoce w?,
se calculan los productos M X = F/w?, que forman el segundo renglén
de la rabla.

¢) A partir de las fuerzas de inercia calcilense las fuerzas cortantes en los
entrepisos, también divididas entre w?; esto es, se calcula V/w?, como se
anota en el tercer rengldn de la tabla.

d) Dividiendo las fuerzas cortantes entre las rigideces de entrepiso, obtén~
ganse las deformaciones de entrepiso también divididas entre w2 Esto se
presenta en el renglén cuarto de la tabla como AY/w?,

¢) Acumulando deformaciones de entrepiso determinese una nueva confi-
guracién de los desplazamientos de las masas Y/w? (quinto rengldn de
la tabla).

) Obténgase «? para cada masa, como los cocientes X;/(Y;/w?); asf se liega al

- sextorengldn de la tabla. Si la configuracidn X supuesta es la correcta, resul-
tard el mismo valor para todas las masas; en caso contrario, es necesario
repetir todos os pasos empezando con una forma de modo proporcional a
¥/e? hasta que se obtengan valores de «? suficientemente parecidos en todas
Jas masas. Asf se obtiene una convergencia en general bastante rdpida.

La tabla 3.2 incluye tres iteraciones, que llevaron a una aproximacién sufi-
ciente. Los valores de X en cada iteracidn se normalizaron de manera que la masa
del primer piso tuviese un desplazamiento unitario; lo cual permite apreciar cémo
se va modificando de una iteracién a otra la forma del modo. Para calcular la
frecuencia se pueden promediar los valores del dltimo cicle.o, mejor adn, deter-
‘minarla con el cociente de Schwartz (que es una forma del cociente de Ray-
leigh), como sigue:

3, (FJop) (Y)e?)
3, F (Va2

7

Se emplean los valores de F; y Y; del dltimo ciclo. En el ejemplo estudiado,
ambos criterios conducen a w? = 121.9 seg-? y la forma del modo es (1.000,
1.752, 2.543). Estos resultados difieren de los obtenidos en la seccién 3.3.5 sélo
- en la cuarta cifra significativa.

3.4.2 Método de Holzer

Para calcular modos superiores al primero, podemos emplear el procedimiento
debido a Holzer (Crandall y Strang, 1957). Este método es solamente aplicable a
estructuras sencillamente acopladas (véase la introduccién al método de New-
mark, en la seccidn precedente). Los pasos a dar son:

a) Supdngase arbitrariamente un valor de w? mayor que el del modo funda-
mental, previamente obtenido por cualquier método.

b) Supdngase la amplitud del movimiento X; de la primera masa a partir del
apoyo. Conviene suponer un valor unitatio. Esta amplitud supuesta es
también igual al desplazamiento AX, del primer entrepiso.

c) Calciilense 1a fuerza cortante en el primer resorte, V, = K| AX,, donde
K, es la rigidez de entrepiso, y la fuerza de inercia en la primera masa,

Fi =M, o X,.

ey

ey
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d) Por equilibrio’ determinese la fuerza cortante en el segundo resorie
Fy=V,—F,.
€) Obténgase la deformacién de este dltimo, AX, = F,/ K.

f) Calcilese la amplitud del desplazamiento de la segunda masa, X, = X+

AX;, y la fuerza de inercia en la misma, Fy = M, 0? X,.
&) Repitanse los pasos (d) a (f) con el tercer resorte y la tercera masa.
h) Contintese el proceso hasta llegar a la dltima masa. Si se satisface el equi

librio entre la fuerza cortante del dltimo resorte y la fuerza de inercia de -

la masa aludida, la frecuencia escogida y las amplitudes calculadas corres

ponden a un medo natural de vibracién. Por lo general, tales fuerzas no

son iguales y su diferencia constituye un residuo.

Representando en una gréfica los residuos contra los distintos valores de
supuestos, se obtendrd una curva cuyos ceros corresponden a las frecuencias na

Galculo numérico de modos vy frecuencias de vibrar

+300
Residuo
+200

+100

1000 " 1500

@2

—200
Tabla 3.3 Método de Holzer..
—300
K v
(ton/cm) 200 200 80
o ~ A M 5]
Supuesta “\/\/\/ o/ \/\/\/ \ \/\/\/ N 3
M . :
) .. 0.408 0.408 0.204 - turales. Un cambio de signo en los residuos correspondientes a dos valores de o?
Ian-.s‘eg" s . . N -
P ) indica que hay una frecuencia comprendida en ese intervalo de valores y po-
- demos interpolar, por ejemplo linealmente, para lograr una mejor aproximacién a
¥ 1.0000 0.98 1570 la frecuencia buscz{da. ' B
AX 1.000 - 0,020 _2.550 . Cuando se estd probando un valor de X suficientemente préximo al corres-
500 v 2000 ° ~ 4,00 ~204.0 44 pondiente a un modo de vibrar (cuando el residuo es pequeiio), se encuentra que
F 204.0 200.0 - 160 una aproximacién mds precisa de dicha frecuencia es (Crandall y Strang, 1957).
X 1.000 0.780 ~2.170 S, V. AX,
500 AX 1.000 -0.220 ~2.950 w? =2 Té—l;—}{’ (3.31)
‘ 14 200.0 ~45.00 -236.0 30 ifici
F 245.0 191.0 ~266.0 e .
La tabla 3.3 resume los cdlculos hechos para el segundo modo del edificio de
X 1.000 ~0.860 - 1.950 la figura 3.7. Las operaciones se han hecho con mayor precisién en el dltimo
560 AX 1.000 - 0.140 ~2.810 ciclo, y los resultados finales, w,? = 562.5/seg?, y forma modal (1.000, 0.851,
v 200.0 - 28.50 -225 ) -20 -1.964), difieren de los de la seccidn 3.3.4 sélo en la cuerta cifra significativa.
2 —- 4 .
F 2285 195.5 23 La grifica de los residuos versus w? se muestra en la figura 3.9, la cual
X 1.000 0.851 ~1.964 incluye también puntos correspondientés a la frecuencia del tercer modo de
AX 1.000 - 0.149 ~2.815 vibrar. El valor calculado para wy? e5 1372/seg? que difiere del de la seccién 3.3.4
363 v 200.0 ~29.70 ~225.2 04 en menos de 0.3 por ciento.
F 229.7 195.5 ~225.6

(500 X 30 + 600 X 44)/74 = 560 (interpolacién lineal)

200 X 1 +28.5 X 0.140 + 225.0 X 2.810

= X
@ =560 228.5 X 1 +195.5 X 0.860 + 223.0 X 1.950

= 563.0 (ec. 3.31)

200 X 1 +29.7 X 0.149 + 225.2 X 2.815

@ =563 % 229.7 X'1 + 195.5 X 0.851 +225.6 X 1.964

= 562.5 (ec. 3.31)

3.4.3 Método de iteracion inversa

Este procedimiento es apropiado para resolver problémas de valores caracterfsti-
Los mediante operaciones matriciales. Se parte de que la ecuacién 3.26 puede
escribirse: o

KZ=wMZ (3.32)

Figura 3.9 Método de Holzer.



Conceptos de dindmica gstructurg

Los pasos a seguir son:

a) Supéngase un valor arbitrario X del vector Z, que es lo mismo que supo-
ner un valor arbitrario de w? Z. '

by Calciilese el vector X' = M X. :

¢) Calcilese el vector Y resolviendo el sistema de ecuaciones siguiente (que
proviene de la expresién 3.32) '

KY=X (3.33)

d) Siel vector Y es igual al vector X multiplicado por una constante, te-

' nemos una forma modal y la constante es igual a 1/w?. En la prictica

se busca que Y sea aproximadamente igual a una constante por X y se.

calcula w? con la relacién siguiente (que es una manera de escribir el
cociente de Rayleigh)

yrx
YTMY

w? =

(3.34)

Si Y no es suficientemente parecida a X, se empieza otra vez en el paso
a) con un vector X que sea proporcional a Y. Se demuestra, por ejemplo en
Bathe y Wilson (1976), que asf el proceso converge rdpidamente al primer
modo. .

El método sirve también para determinar modos superiores de vibracion si es;
que los pasos anteriores se aplican empleando en vez de K la matriz K’ con um
corrimiento de origen, es decir

K =K-uM

En este caso los valores de Y convergen a la forma del modo cuyo valor de
w? sea mds cercano a  y el cociente de Rayleigh (ecuacidn 3.34) proporciona el
valor de (w? ~ p), asi que para calcular w? se debe usar la expresién:

L YT
Fryrmy

! =

(3.35) -

como ejemplo, hemos aplicado este método otra vez a la estructura de la figura -
3.7, recordando que, en unidades de t, m y seg, las matrices de masas y de rigide-
ces son

0.40775 0 0
M= 0 0.40775 0
0 0 0.20388
400 =200 0
K=| —200 280  —80
0 —-380 80

Calculo numérico de modos y frecuencias de vibrar

Tabla 3.4 Método de interacion inversa (primer modo).

Grado de
libertad 1 2 3

X 1.00000 2.00000 3.00000
X 040775 0.81530 0.61164
Y 0.00917 0.01631 0.02396
X 1.00000 177778 © 261113
X 0.40775 0.72489 0.53236
Y 0.00832 0.01461 0.021 274
X 1.00000 175510 2.55444
X 0.40775 0.71564 0.52080
Y 0.00822 0.01440 0.02091

X 1.00000 1.75201 2.54388

Nota: Los valores de X, salvo para la primera iteracidn, son proporcionales a losde ¥
de [a iteracidn anterior.

X =MX
Y =KX
vy
oYMy

5 0.00822 X 0.40775 + 0.01440 X 0.71564 + 0.02091 X 0.52080
“7= 0008222 X 0.40775 + 0.014402 % 0.40775 + 0.020912 x 0.20388

w? = 122 seg~?

Los cdlculos de varias iteraciones hechas para obtener el primer modo se pre-
sentan en la tabla 3.4. Para este tipo de estructura conviene, como 2n el método
de Newmark, suponer como valores iniciales de X cantidades proporcionales al
nidmero de orden del grado de libertad (numerados de abajo hacia arriba).

En el paso ¢) se necesita resolver el sistema de ecuaciones siguiente:

400  —200 0 b7 X
-200 280 —80 yip o= $x%
0 -80 80 ¥ 5

La solucidn es:

= () + x5+ xR0
ya = 2y, — x7/200
Y3 = yq +x75/80

]

En la tabla 3.5 se muestran los célculos para el segundo modo. Para esto se
adopta en la expresién 3.35 u = 490.5, entonces la convergencia serd al valor de
w? mds cercano a dicha m. En modos superiores al primero, y aun en éste, con-
vierie suponer que los valores iniciales de x; son todos iguales a la unidad, a me-
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Tabla 3.5 Método de interacidn inversa (segundo modo).

Grado de
libertad 1 2 3
X 1.00000 1.00000 1.00000
b 0.40775 0.40775 020388
Y 0.00204 ~0.00000 -0.01019
X 1.00000 ~0.00005 -5.00017
X 0.40775 -0.00002 ~1.01944
Y 0.02447 0.02243 -0.03874
X 1.00000 0.91667 -1,58332
X’ 0.40775 0.37377 -0.32281 .
Y 0.01240 0.01036 -0.02531 .| °
X 1.00000 0.83562 ~2.04109
X’ 0.40775 0.34072 -0.41614
Y - 0.01410 001207 | -002745
X 1.00000 0.85545 ~1.94653
X’ 0.40775 0.34881 -~0.39686
Y 0.01376 001172 -0.02704
X 1.00000 0.85182 " ~1.96508

Nota: Los valores de X, salvo para Ia primera iteracidn, son proporcionales a los
de Y de la iteracidn anterior.

X'=MX : Y =KX
p=YTXYTMY ; o= n+p

0.01376 X 0.40775 + 0.01172 X 0.34881 - 0.02704 X 0,39686
~ 0.01376% X 040775 + 0.011722 X 0.40775 + 0.02704 X 0.20388

p =724 seg-2; w? = 4905 + 72.4 = 562.9 seg~2,

nos que se tenga una mejor aproximacién a la forma modal buscada. La matriz

K’ resulta entonces:

200 —200 0
=K-pM=|-200 g0 -80
0 -8 -2

Esta vez, en el paso c) se tiene que resolver el sistema

200 200 0 g
—200 80 —80 Y2
0 -3 -20 ¥3

1
oW M
ATANMAN

Haciéndolo se obtiene:

( ‘4 1% ~ dx’)/200
— x//200
- 4y2 —~ x3/20

J'z
4]

Respuesta a temblores de sistemas sin torsion

Puede notarse que el método de iteracién inversa da, para el primer modo, los
mismos resultados que el método de Newmark. De hecho, en este ejemplo en que
consideramos un edificio de cortante, ambos procedimientos son equivalentes al
de Stodola-Vianello (Rosenblueth y Esteva, 1962). Sin embargo, tal como lo
nemos presentado, el método de iteracion inversa se puede aplicar cualesquiera

.que sean las matrices de masas y rigideces y no sélo a sistemas sencillamente

acoplados; ademds, como hemos visto, empleado con corrimientos, sirve para
calcular cualquier modo de vibrar. Por tales motivos, dicho método constituye
la base de varios algoritmos, como el de iteracién de subespacios y el de bisque-

“da del determinante, apropiados para computadoras. Bathe y Wilson (1976),

Weaver y Johnston (1987), Humar (1990) y Clough y Penzien (1993) tratan con
mds amplitud este método y sus variantes, y describen c6mo incorporarlos en

programas para computadoras,

3.5 RESPUESTA A TEMBLORES DE SISTEMAS
SIN TORSION

Cuando una e'structura eldstica de varios grados de libertad como la que se muestra

‘en la figura 3.6 estd sujeta al movimiento prescrito de su base, es decir a un acelero-

grama dado 5(7), sus masas sufren desplazamientos que dependen del tiempo y de
la aceleracion basal y pueden calcularse resolviendo el sistema de ecnaciones dife-
renciales 3.20. A partir de los desplazamientos se pueden determinar las fuerzas

“actuantes en los diferentes componentes de la estructura, A contmuacton presenta-

mos los métodos de solucién mds comunes.

3.5.1 Andlisis modal

' El lamado andlisis modal aprovecha las propiedades de los modos de vibra-
© cién descritas en la seccién 3.3.3 para reducir el problema de resolver un sis-

tema acoplado de-n ecuaciones diferenciales al de n ecuaciones diferenciales

. desacopladas. El concepto fundamental es que en un instante dado, los desplaza-

mientos de las masas de un sistema de varios grados de libertad pueden expre-
sarse como la suma de los desplazamientos debidos a la participacién de cada uno

- de los modos naturales, puesto que los mismos consntuyen un conjunto comple-

to; esto es:
u()=2Y(Z; (3.36)
0 en términos completamente matriciales:
u(@®=72Y® (3.37)
En las expresiones anteriores:

u (£)= vector de desplazamientos relativos a la base de las masas en el ins-
tante f.

participacién del modo j. -
Y(5) = vector co]umna cuyos elementos son las Y(t)

Y(#)= funcidn escalar que expresa la variacién con respecto al nempo de la

— 121



un grado de libertad, que repetimos a continuacidn:
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Z; = j-&simo vector modal en el que el t€rmino z; es amplitud del desplaza. _ZTM1 o
miento de la masa m,. p; = '-“'_er M Z]_ (3.43)
Z = matriz modal cuya j-ésima columna es el modo Z
3 expresa suma sobre todos los modos de vibrar. En términos de cantidades escalares p; se expresa:
Sustituyendo u (£) en la ecuacién 3.20 obtenemos: Sz
) . p= L (3.44)
MZY(@O+CZY ) +KZY @ =~ M13i0) F 4

Recordemos que gracias a las propxedades de ortogonalidad de los modos s

p; se denomma coeficiente de participacidn del modo j y define la escala a la
tiene:

que interviene este modo en el movimiento. Supongamos que el desplazamxen—
to del sistema de un grado de libertad con frecuencia Wy fraccién de amor-
tiguamiento critico & ante la excitaci6n s(z) es @(0), entonces Yi(1) = p; ,(1).
Sustituyendo en la ecuacién 3.36 y limitdndonos al desplazamiento de la
enésima masa, inferimos:

LT M Z = M*
ITKZ = K* -7

donde las matrices transformadas M* y K* son diagonales. Consideramo;
ademds que la matriz de amortiguamientos C, se diagonaliza bajo la misma trans:
formacién modal, o sea que Z7 C Z = C*, siendo C* también diagonal. Prem
tiplicando ambos miembros de 3.38 por ZT nos queda:’

1) = Yi(1) 25 (3.45)

. . ug() = 2wy () = Z Y1) gy = 5 p; () 25 (3.46)
MY (D +C*Y () + K Y() = — ZTM 150) 3.

: o también:

como los ter.inos fuera de la diagonal de las matrices transformadas son nulos,

m it
la fila j del sistema de ecuaciones diferenciales 3.39 resulta: L

) = 2 () 2 (347

b
- 5
S 7
r"rw

0+ GO + it Y0 = = ZTM 150 (340 Esta dltima igualdad muestra que, en el instante ¢, el desplazamiento relati-
Vo de Ia masa n debido a la contribucién del modo j s obtiene como el produc-
to de la amplitud de dicha masa en el modo aludido a una escala arbitraria, por
el coeficiente de participacion p;, y por una funcidn del tiempo ¢j(z), que es la
misma que propoiciona el desplazamiento relativo de la masa de un sistema de
un grado de libertad de igual periodo y amortiguamiento que los del modo en
cuestién. La funcidn ¢,(¢) puede calcularse con cualquier método analitico o
- numérico, como los expuestos en la seccidn 3.2, y tiene unidades de longitud.

mi*, c* y k* se llaman masa, amortiguamiento y rigidez generalizados ‘en ¢
modo j, y estdn dadas por:

mi* = Z,T M Z; :
f =27 CY (3.41)
kit = LT K Z, ’

Dividiendo 3.40 entre m;* y definiendo w; = Vi#*my*, c ;= 2Vk m;*y

& = ¢;*/c,,; obtenemos:

3.5.2 Modos ortonormales

El que los modos puedan tener una escala arbitraria significa que podemos mul-
tiplicar todos los elementos de cualquier vector modal Z; por una constante sin
afectar ninguna otra de las propiedades modales. En particular, en la ecuacin
3.47 el valor de u,(r) es independiente de la escala que se adopte para los Z;;puesto
que si los mismos se multiplican por un factor arbitrario «, aparecerd o? en el
numerador y en el denominador, sin alterar el resultado final.

Es muy conveniente, sin embargo, escalar los modos de manera que.
todas las masas generalizadas m;* sean iguales a la unidad. Se dice entonces
que los modos se han normalizado con respecto a la matriz de masas o que
son ortonormales. Supongamos que conocemos el modo Z; en una escala
-cualquiera que lleva en general a m;* = ZTM Z; # 1. Para obtener el modo
ortonormal debemos dividir Z; por \/m * hecha tal operacién, de 3.41 dedu-
cimos que:

B +2 w8 (0 + w? Y0 = = [Z7 M Um;* 50) (342

Es de interés comparar 3.42 con la ecuacién 3.2 derivada para un sistema de

i+2¢wii+wru=—¥{1)

Como se trata de ecuaciones diferenciales lineales, de esta comparacién se-
desprende que, para el mismo acelerograma s(t), Y(t) es igual al desplaza-’
miento de la masa de un sistema simple de un grado de libertad con frecuen-
c.ia w=ay fraccién de amortiguamiento critico § = £ multiplicado por el
siguiente factor:
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ZTMZ =1 ,
Z7CZ=2u¢ (3.48)
Z7KZ; = o

Las formulas para el factor de participacién se simplifican a:
p= ZFM1=5mz; (3.49)

La fuerza de inercia en la masa n vibrando en el modo j es el producto de tal:.
masa por la aceleracién correspondiente, es decir m, iy, donde, segiin 3.45 2347, ;

() = Y1) 25 = pyi(0) 2, (3.50)

La cortante en la base Vj, en este modo es la suma de las fuerzas en todas lag

masas:

Vj = zn my, pj(ﬁ](t) znj = P;d’,(t) En my, an

Puesto que la dltima suma es igual al factor de participacién del Jj-€simo modo,

se llega a:
Y, = pRo(0)

Teniendo presente que ¢(1) tiene unidades de aceleracidn inferimos que p;
tiene unidades de masa; y por ello se llama masa efectiva del modo Jj. La adicié
de las masas efectivas es igual a la suma de las masas del sistema; entonces el
cuadrado del coeficiente de participacién del modo ortonormal J tepresenta |
parte de la masa total que genera cortante en la base en dicho modo.

3.5.3 Estructura tratada en la seccién 3.3.4

En este ejemplo se determinan los factores de participacién para los modos de la

estructura mostrada en la figura 3.7. Hemos calculado dichos modos y sus fre
cuencias de vibrar por varios procedimientos, en la seccién 3.3.4, obteniendo:

1.000 1.000 1.000
Z, =1 1751 N 0.853 Z,=1 —0.803

w2 = 122.0 radfseg?; w2 = 562.4 rad/seg? w3 = 1375.0 rad/seg?
Ty = 0.569 seg i T, =0.265 seg ;o T3 =0.169 seg

Recordando que m; = m, = 0.40775 y my = 0.203875 (en t-seg?/cm), se-
tiene: ’

mp* = 2T M Z; = 040775 X 12 + 0.40775 X 1.7512 + 0.203875 X 2.5412 = 2,97427
my* = Ly M Zy = 040775 X 12 + 0.40775 X 0.8532 + 0.203875 X 1.9692 = 1.49485
mg* = Z;T M Zy = 040775 X 12 + 040775 X 0.8032 + 0.203875 X 0.3212 = 0.69233

1 Piso o Peso Masa a b J K, K,

Respuesta a temblores de sisternas sin torsién

Podemos ahora remplazar cada Z; por su correspondiente forma ortonormal
dividiéndolo por la respectiva Vm*, arribando a los siguientes resultados:

0.580 0.818 1.202
7, =1 1.015 T 0.698 i Zy=1 —0.966
Y1473 | —1.610 0.386

Los coeficientes de participacién se calculan con la ecuacidn 3.49 que lleva a:

py = 040775 X 0.580 + 0.40775 X 1.015 + 0.203875 X 1.473 = 0.9508
py = 0.40775 X 0.818 + 0.40775 X 0.698 — 0.203875 X 1.610 = 0.2896
py = 0.40775 X 1.202 — 0.40775 X 0.966 + 0.203875 X 0.386 = 0.1747

:3.5.4 Edificio tratado en la seccién 2.4.3

Consideremos el edificio de Ia figura 2.30. Los datos necesarios para obtener sus
periodos y modos de vibrar en dos direcciones ortogonales se presentan en la

-tabla 3.6; donde, para uso posterior, se afiaden las dimensiones a y b, de las

plantas y la inercia rotacional de las masas J. Con tales datos obtenemos las si-
guientes ‘matrices de masas (en t-seg?/m) y de rigideces laterales (en t/m) para

cada direccion de andlisis, las tres de tamafio 5 X 5:

9.174 0 0 0 0
0 12,232 0 0 0
1 0 0 15.291 0 0
M=1 0 0 15201 0
0 0 0 0 18.349
4400 —4400 0 0 0
~4400 8800 —4400 -0 0
0 — 4400 11200 —6800 0
K, = 0 0 — 6800 13600 —6800
0 0 0 —6800 13600

Tabla 3.6 Masas y rigideces de entrepiso del edificio de la figura 2.30.

X
entrepiso (ton) (m} (m) (ton/m) | {i ton}m)
5 90 9.174 13.5 7.5 182.34 4400 | 13300
4 120 12.232 20.0 11.0 | 531.09 4400 | 20600°
3 150 15.291 20.0 110 '| 663.86 6800 | 23600
2 150 15.291 20.0 11.0 663.86 6800 | 23600
1 180 18.349 20.0 11.0 796.64 6800 | 23600

g = 9.81 m/seg?.
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Tabla 3.7 Periodos v modos de vibrar del edificio de la fi'gu'ra 2.30.

a) direccion X

Modo (j) ! 2 3 4 5
Periodo :
{segundos) 0.9652 0.3820 0.2400 0.1900 0.1639

Piso (i) Modos ortonormales %
5 174848 1182805 139606 ~.154214 041695
4 139373 079602 039973 197472 ~.086149
3 125121 -.083461 145211 -051189 :138103
2 091028 -.138200 ~023458 . -086231 ~ 173288
1 048268 -.108839 080731 088121

-.155971

b) direccién Y

Modo (j) ] 2 I 4

5
Periodo
(segundos) | 05116 0.1967 0.1312 0.1005 0.0833
Piso (i) Modos ortonormales Zjf
3 172590 .202059 -.159729 -.104761 043553
4 154502 059450 093256 177699 ~.118622 1
3 128907 ~068752 129374 -.052310 156788
2 093963 - 135164 031442 -.120668 -.150838
1 049874 -.112100 - 145512 116392 068740
13300  -13300 0 0 0
—13300 33000 —20600 0 0
0 -20600 44200 —23600 0
K= o 0 ~23600 47200 —23600
0 0 0 —23600 47200

A partir de estas matrices hemos calculado, con la ayuda de un programa para

computadora, los periodos y los modos ortonormales de vibrar que se listan en la

tabla 3.7. En el capitulo 7 emplearemos estos resultados para calcular los corres-

pondientes factores de participacién asi como las masas efectivas para cada -

modo.

Andlisis dinamice tridimensional

36 ANALISIS DINAMICO TRIDIMENSIONAL

El andlisis de una estructura ante excitacidn sismica debe tener en cuenta todos
Jos grados de libertad necesarios para representar completamente los posibles

"“modos de deformacion y las fuerzas de inercia significativas que puedan gene-

rarse en tres dimensiones. Bajo la hipétesis de comportamiento eldstico, existe
una variedad de programas basados en el método del elemento finito, que facili-

““pan el andlisis dindmico de modelos tridimensionales con cualquier distribucién

de masas y rigideces. Las ecuaciones de movimiento tienen esencialmente la
forma de la expresién 3.38, aunque las matrices de masas y rigideces contienen
usualmente muchos mds elementos y ninguna de ellas tiene que ser necesaria-
mente diagonal. Siempre que las suposiciones simplificatorias para disminuir la
cantidad de grados de libertad o para emplear subestructuras sean inaceptables,
deben usarse estos programas con la ayuda de computadoras personales o esta-
ciones de trabajo. La presentacion del método del elemento finito para problemas
dindmicos y su instrumentacién en programas para computadora rebasan el alcan-
:(;e de la presente publicacidn; por otro lado, en la literatura técnica se encuentra
un nimero abundante de textos y articulos que los presentan con amplitud y de-
E:al_le (véase por ejemplo, Przemieniecki, 1968, Weaver y Johnston,1987 y Bathe
y Wilson, 1976).

- No obstante, aun cuando se disponga de los recursos de computadora
apropiados para analizar un edificio mediante un modelo completamente
‘tridimensional de elementos finitos, no debe perderse de vista que es mayor
el esfuerzo que demandan la preparacién de datos y la interpretacién de resul-
tados, acrecentando la posibilidad de incurrir en problemas numéricos y en
errores humanos. Ademds, es innecesario refinar mucho un modelo eldstico
gue sélo representa de manera aproximada a una estructura que se espera que
incursione en comportamiento no lineal para la intensidad del sismo de dise-
fio. Por tales motivos es conveniente usar solamente tantos grados de libertad
como sean realmente necesarios para representar las deformaciones y fuerzas
relevantes.

Por lo anterior, en el disefio de edificios, asi como se hace en el andlisis estdti-
¢0, se emplea también en el andlisis dindmico tridimensional la hipdtesis de que
los pisos son diafragmas rigidos. De esta manera el problema global se reduce a
uno de tres grados de libertad dindmicos por nivel: dos desplazamientos laterales
¥ un giro alrededor de un eje vertical. Este enfoque se describe en lo que resta de
esta seccion.

3.6.1 Ecuaciones de equilibrio dindamico

El equilibrio dindmico de un sistema tridimensional considera las fuerzas de iner-
cia, que para la masa i-ésima contindan siendo de la forma m; (i; + §), las fuerzas
en los elementos eldsticos, que son el producto de la matriz de rigidez lateral por
los desplazamientos laterales (incluyendo los giros) y las fuerzas de amortigua-
miento viscoso que se pueden expresar como el producto de una matriz de amor-
liguamientos por las velocidades. En las fuerzas de inercia necesitamos incluir los
productos de las momentos de inercia de las masas con respecto a un eje vertical
por las correspondientes aceleraciones rotacionales. Para cada masa o momento

Ry
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de inercia, la suma de todas las fuerzas o momentos debe ser cero. Asi llegamgsg

a las ecuaciones de equilibrio dindmico siguientes:

Mi+Cu+Ku=—MR0 @5y

La matriz de masas adopta ahora la forma:

m 0 0 0 0 0
0 m 0 0 0 0
0 0 A 0 0 0
M= N
0 0 0 m, 0 0
0 0 o 0 m, O
0 0 0 0 0

Otra diferencia con el caso sin torsién es que mientras las aceleraciones de lg
pisos ocurren en las dos direcciones horizontales y tienen un componente rotacig
nal, las aceleraciones del terreno existen sélo en la direcci6n de andlisis. Por est
raz6n, se ha insertado el vector R, que contiene unos en los lugares correspondien:
tes a los grados de libertad orientados en Ia direccién aludida y ceros en los demd:
lugares, en el segundo miembro de la expresién 3.51. De esta manera, el acelers:
grama s(f) aparece solamente en las ecuaciones correspondientes a la direccién del
movimiento de la base, como se ilustra en los ejemplos de secciones subsignientes

En la matriz M, a los desplazamientos laterales les corresponde la masa tras
lacional del nivel en cuestion y al giro alrededor del eje vertical le corresponde la
inercia rotacional de la masa con respecto a dicho eje. Tratdndose de fuerzas sfs
micas que obran en los centros de masas de los niveles, es conveniente que los
ejes verticales pasen por tales centros. Los métodos para valuar las masas y sus

momentos de inercia son bastante conocidos y no se trataran aqui. Cuando la’

masa estd distribuida de manera més o menos uniforme en planta, se puede calcu
lar su momento de inercia como J = m 2, donde m es la masa del piso y r el radio
de giro del drea de la planta. Por ejemplo, r = V(a2 + b2)/12 para una planta rec
tangular de dimensiones a y b,

Los pormenores del procedimiento para determinar la matriz de rigidez late
ral cuando los pisos se modelan como diafragmas rigidos, fueron materia de la
seccidn 2.4. En el capitulo 7 describiremos c6mo se suele i incorporar el amorti-
guamiento en el cdlculo de la respuesta a temblores.

3.6.2 Andlisis modal

Nuevamente, las frecuencias de vibrar de sistemas con torsién se pueden calcu-

lar resolviendo la ecuacidn IK — @? M| = (. Para edificios de'mds de un piso, &8’
pricticamente imprescindible recurrir a procedimientos numéricos programados
para computadoras. Entre los métodos expuestos en la seccion 3.4, el de iteracidn -
inversa es aplicable sin cambios al problema entre manos, proporcionando tam-

bién los modos correspondientes.

Los modos de vibracién estdn formados esta vez por desplazamientos y rotacio- -
nes, en concordancia con los grados de libertad elegidos, y cumplen las propiedades :
enunciadas en la seccién 3.3.3. Por tanto, la solucién modal de las ecuaciones de :

 los desplazamientos modales.

‘Ia figura 3.10, que permite ejecutar manualmen-

Andlisis dinémico tridimensional
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equilibrio dindmico dadas por la expresién 3.51 sigue
fos pasos descritos en la seccidn 3.5.1 para estruc-
wras con desplazamientos en una sola direccién ho-

Masa, m uniformemente
distribuida

rizontal, a las que corresponden las ecuaciones de la
expresién 3.20. La dnica diferencia entre 3.20 y 3.51
es la presencia del vector R en lugar del vector 1, lo
cual afecta solamente la férmula para calcular el

coeficiente de participacion del modo j, que ahora se

p;= (Z;TMRV(Z,TM Z;)

Conviene una vez mds emplear modos ortonor-
males, con lo que nos queda:

p=Z,TMR (3.52)

Las masas efectivas de los modos permanecen
iguales a los cuadrados de los correspondientes

coeficientes de participacién y su suma también
proporciona la masa total del edificio. Se mantie-
nen sin cambios las expresiones para determinar

3.6.3 Edificio de un piso

Los principales conceptos involucrados en el
andlisis modal tridimensional se ilustran a conti- |

nuacién resolviendo el caso sencillo propuesto en

S
-]

te las operaciones matriciales. Los grados de li-

bertad dindmicos son tres: los desplazamientos 1 y v en las direcciones de los
ejes Xy ¥y el giro alrededor de un eje vertical 6, también indicados en la figu-
ra 3.10. Conviene que tal eje pase por el centro de masas. El primer paso del

" andlisis consiste en determinar las correspondientes matrices de masas y

rigideces, que en este caso son:

[(m 0 0
={0 m 0
M o o ma¥b
| 25k, 0 025ka
K=| 0 20k .0
025ka 0  L125ka

El término (3,3) de M es el momerﬁo polar de inercia de la masa m con respec-
to a su centro, J = m (a2 + a2)/12 = m a?/6. El témino (3,3) de K es el momento

con respecto a dicho punto cuando se da un giro unitario a la planta (con lo cual el -

marco se desplaza a/2). La ecuacién 3.27 se escribe entonces:

Figura 3,10 Edificio de un piso

con torsién.
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25k~ wlm) 0 0.25ka M 0 0
| ~w2 M| = 0 20k~ w?m) 0 =0 M= 0 M 0
025ka 0 (1.125 k a2~ w? ma¥6) ' 0 o J
Desarrollando el determinante y efectuando algunas operaciones se llega donde 0 es una submatriz llena de ceros y M y J son submatrices diagonales que
. contienen las masas de los pisos y sus momentos de inercia, respectivamente. En
(2.5 k= w2m) (w*m— 925k wm + 16.5 k¥m%) =0 1a tabla 3.6, para cada piso, hemos calculado J como la masa correspondiente por
A= (a? + b2)/12. M se da explicitamente en la seccién 3.5.4 y J viene a ser:
cuyas tres soluciones son wy? = 2.0 klm, w,? = 2.41352 kim, y w;* = 6.83648 kin,
Los correspondientes periodos de vibracién son: 182.34 0 0 0 0
0 531.09 0 0 0
T, = 444 Tk j= 0 0 663.86 0 0
0 0 0 663.86 0
Ty = 4.04 Vmlk . 0 0 0 0 796.64 ‘
T = 2.40 Vmlk -7
: m La matriz de rigideces lateral se determina segin la seccién 2.4.3 y tiene la
Para encontrar las formas modales hay que introducir cada frecuencia en el forma:
sistema de ecuaciones siguiente: ' K. X, K,
K= nyT %0
u K. @ 00
-2 Ut=g
® ¥ 6 Las submatrices son todas de 5 X 5. K, y K, se encuentran, con un solo sub-
* fndice en la seccién 3.5.4. Ademds, en este ejemplo, K, es nula porque todos los
Empleando ,? obtenemos: “elementos resistentes del edificio estin orientados en los-ejes X o ¥, sin que nin-
guno de ellos tenga componentes en ambos ejes.
0.5 k u, +0 9 +0.25ka 6, =( Partiendo de las matrices M y K podemos obtener Hasta 15 periodos con
0 u, + 0y +06, =0 ‘modos de vibrar asociados, con los resultados que se resumen en las tablas 3.8
025kaw  +0v  +0792ka26, =0 '
) Tabla 3.8 Modos de-vibracién tridimensional de edificio de la figura 2.30.
De la primera y tercera ecuaciones se concluye que u, = 8, =0, y de la
segunda que v; puede adquirir un valor arbitrario, por ejemplo 1. Asf resulta: Modo 1 2 3 4 5 6 7 8 9

Piso - " Desplazamientos en X
‘ _ ? 5 —~0.17549 | —0.00044 0.18371 0.00827 0.13773 0.03137 | -0.15015 0.04009 0.00565
Zy = 0 4 -0.15919 0:00003 0.07228 (.04576 | —0.05745 | —0.04467 0.19078 | —0.08492 | —0.00526
3 —0.12492 0.00028 | —0.08326 | ~0.00873 | —0.14497 0.01549 | ~0.04884 0.13832 0.00089
2 —0.09086 0.00029 | —0.13425 | —0.03578 0.02190 | 0.01859 | —-0.08302 | ~0.17340 0.00029
Similarmente, con w,? y w,? encontramos que: 1 —0.04809 0.00022 | —0.10635 | —0.02457 | 0.15618 | —0.02209 0.08737 0.08787 | —0.00046
1 1 ~ Piso Desplazamientos en Y
Z —0.345%/a S 17.3459/a 5 0.00071 0.17362 | —0.00924 0.05598 0.00913 0.19387 0.03574 | —0.00062 | —0.15538
4 -0.00017 0.15413 0.00342 | —-0.01483 | —0.00063 0.05695 0.01759 | —0.00075 0.09948
3 -0.00015 0.12860 0.00370 | -0.02022 | —0.00328 | —0.06586 | —0.01151 0.00014 0.12201
3.6.4 Edificio tratado en la seccién 2.4.3 2 ~0.00011 0.09375 0.00294 | -0.01771 | —0.00390 | —0.12987 | —0.02913 0.00041 | —0.03645
1 0.00002 0.04978 0.00056 | —0.00419 | —0.00169 | —0.10895 | —0.02728 0.00167 | —0.14024

Volviendo al edificio de la figura 2.30, consideraremos ahora los giros de los pi-

Piso ’ Giros
sos alrededor de un eje vertical como grados de libertad, obteniendo un total de : -
15 desplazamientos generalizados y matrices de rigideces y de masas de 15 X 15 5 | —0.00051 | ~0.00003 | 0.00606 | —0.02645 | —0.00027 | 000779 | 0.00214 | 000214 | —0.01561
; Si al ordenar los grados de libertad se colocan primero los cinco desplazamientos 4| —000039 | —000039 | 0.00492 ) -0.02377 | —0.00166 | 000218 | 000327 | 000038 | ~0.00045 -....
E ' de Io.s centros de masas en X, luego Ios cinco desplazamientos en Y, y finalmente 3 :ggggig :gg£é§ gggggg :ggﬁgg :gggiég gggggg ggg;ﬁ :g%?;g :gg(l)gg
: los cinco giros, la matriz de masas es: 1 | ~0.00010 | —0.00004 | 0.00148 | -0.00798 | ~0.00129 | 0.00136 | 0.00153 | ~0.00114 | —0.00109
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Tabla 3.9 Periodos tridimensionales del edificio de la figura 2.30. Como ilustracién, supongamos que se conocen los vectores a, v y u en el

instante f, empleando el método de Newmark con B = !4, sus valores en ¢ + At

Modo Periodo Modo Periodo . Modo Periodo se calculan como sigue:
(seg) (seg) (seg)
a) calcilese la matriz K* = K + (2/41) C + (4/A2) M y su inversa [ K¥]-!
i 0.9662 "6 0.1967 11 0.1030 .
2 0.5119 7 0.1892 12 0.0880 b) para cada paso:
3 0.3857 8 0.1641 13 0.0857
4 0.3185 9 0.1325 14 0.0686 b.1 calcilense As* = ~ MR -+ [4/AtM+2Clv+2Ma
. , = s
5 0.2401 10 0.1236 15 0.0569 y du=[K*'As
b.3 determinense Av = [2/AflAn ~ v

y Aa=[4/A%)Au — [4/Afly -2 2
b4 los vectores de aceleraciones, velocidades y desplazamientos

y 3.9. Obsérvese que varios de los modos tridimensionales tienen desplazamien- ent, =+ At son:

tos predominantes en una de las dos direcciones de andlisis, en cuyo caso dichos
desplazamientos son similares a los de uno de los modos unidimensionales (ob-

b VA . . L a; =a+Aa
tenidos sin incluir giros de los pisos); en estos casos el periodo del modo tridi: v‘ =+ Ay
mensional es muy cercano al del modo unidimensional asociado. Por ejemplo, en ul = u+Au

=

Ia tabla 3.8 se aprecia que en el primer modo tridimensional predominan lds
desplazamientos en X; segtin Ia tabla 3.9 el periodo de éste modo es 0.966 segun-
dos, valor pricticamente igual al del primer modo unidimensional en la direccicn
en cuestion, que, segln la tabla 3.7, vale 0.965 segundos. .

¢) Se prosigue al paso siguiente cona = a;, v=v,yu = u,.

Nuevamente, para comenzar el proceso se toma en cuenta que antes del ter-
blor la masa estd en reposo, es decir que cuando ¢ = 0 los vectores de desplaza-
mientos y velocidades son nulos (v = u = 0). Para satisfacer equilibrio dindmico
en el primer paso se requiere que a(0) = — R §(0), con lo que ‘se conocen todos los
valores iniciales necesarios.

Entre las ventajas de la aplicacién directa de mtegmcxon numérica a ecua-
ciones de sistemas de varios grados de libertad se cuentan que no hay que resol-
ver el problema de valores caracterfsticos y que la matriz de amortiguamientos
no estd restringida a ser diagonalizable bajo la transformacién modal, como se
requiere en el andlisis modal. En cambio, las operaciones Ilevadas a cabo con
matrices de tamafio n son bastante mds numerosas que n veces las operaciones
con cantidades escalares, sobre todo porque es comiin que en edificios de va-
rios pisos se requieran intervalos At pequefios de integracién para lograr una
precisién aceptable, ya que en general es preciso asegurar que A#T < 0.1,
donde T es esta vez el minimo periodo que tiene una participacién significativa
en la respuesta estructural. Esta dificultad se puede aliviar en el andlisis modal
usando diferentes intervalos At para cada modo, de acuerdo COT SU COrFespon-
diente periodo.

3.6.5 Analisis paso a paso

En las secciones que anteceden, hemos visto que en el andlisis modal la respuesta
de.un sistema de varios grados de libertad, con o sin torsién, se expresa en térmi-
nos de funciones G(t), cada una de la cuales es el desplazamiento relativo de la
masa-de un sistema de un grado de libertad de igual periodo y amomguamlento
que los del modo j. Las 6,(+) pueden calcularse con cualquier método analitico o
numérico, como los expuestos en la seccién 3.2, por ejemplo, mediante la integral
3.6. Sin embargo, hemos sefialado también la conveniencia de resolver numérica-
mente las ecuaciones de equilibrio dindmico mediante métodos paso a paso, como
2l B de Newmark (ver seccién 3.2.4). Procediendo de tal manera, se determinan
las 9(#) y sus derivadas para tantos instantes como puntos tenga el acelerograma,
y las sumas que arrojan la respuesta total del sistema de varios grados de libertad
(expresiones 3.47, 3.50 o similares) se ejecutan en cada uno de dichos instantes..
Por otro lado, los métodos paso a paso se pueden emplear para resolver direc-
tamente las ecuaciones de movimiento de sistemas de varios grados de libertad,
sin necesidad de extraer periodos ni modos de vibraci6n. Siguiendo los pasos
descritos en la seccién 3.2.4, a partir de la ecuacién 3.51 se llega a: : R
. - 3.7 SISTEMAS SUELO-ESTRUCTURA
Ma+Cv+Ku=~MR3@) . .

. Elandlisis de edificios se lleva normalmente a cabo suponiendo que el movimien-
to que se-aplica en su base, o [as fuerzas estiticas equivalentes que obran en sus
distintos niveles, son independientes de las caracteristicas de la cimentacién. Sin
embargo, existen casos en que el movimiento en cualquier punto de Ia frontera
suelo-estructura es sensiblemente diferente del que habria ocurrido en dicho pun-
to si la estructura no estuviese presente; en estos casos se dice que existe interac-

cidn suelo-estructura.

y también:
MAa+CAv+KAu=—-MR ()~ i}

donde a, vy u son vectores de aceleraciones, velocidades y desplazanuentos, res-
pectivamente, y A denota sus incrementos en un lapso Az

133.
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Conviene estudiar el problema considerando primero las diferencias en |
movimiento del terreno que provienen de la rigidez del sistema estructura-cimen-
tacién como si no tuviera masa, lo cual se denomina interaccién cinemdtica, por-
que es causada fundamentalmente por la geometria y rigidez de la cimentacidy
(Whitman y Bielak, 1980, Roesset, 1981). Las diferencias consisten en general eg
un filtrado de los componentes traslacionales del movimiento en cuestién (dis
minucion de su amplitud en el intervalo de frecuencias altas y medias) y en la mo
dificacién de componentes rotacionales y torsionales. Estos efectos parcialmente -
motivan que en los reglamentos se estipulen excentricidades accidentales, que
generan torsiones en planta aun en edificios completamente simétricos.

En un segundo paso se consideran las fuerzas de inercia que se generan por”
la vibracién de las masas de la cimentacién y de la estructura, que da lugar no”.
s6lo a elementos mecdnicos dentro de los distintos miembros que las componen,
sino también a tres fuerzas y tres momentos referidos a dos ejes horizontales y
uno vertical en la base. Si el suelo no es muy rigido, tales fuerzas y momentos
producen deformaciones que modifican el movimiento en la cimentacidn. Se ha
bla en este caso de interaccidn inercial. Una manera de tomar en cuenta este tipo
de interacci6n consiste en modificar las caracteristicas dindmicas de la estruc
tura. Aqui presentamos brevemente este enfoque cuyos detalles se tratan mds.:
ampliamente en varias publicaciones, por ejemplo Roesset et al. (1973), Bielak
(1976), Wolf (1985, 1987), Gazetas (1991a) y Avilés et al. (1992).

3.7.1 Ecuaciones de movimiento

Para ilustrar los conceptos involucrados en la dindmica de sistemas suelo-estruc;
tura, consideremos el sistema de la figura 3.11, que consiste en una masa m, so
portada por una estructura eldstica con rigidez lateral £, la cual a su vez se apoy:
sobre una cimentacién rigida de masa m, enterrada en suelo deformable. En aras
de sencillez, se ignoran ademds los desplazamientos verticales del suelo, co

lo cual la flexibilidad del mismo queda re

presentada por dos resortes: uno traslacional
en la direccion horizontal y otro rotacional,.
con rigideces k, y k,, respectivamente. De esta
manera, como se ilustra en la figura 3.12, el
sistema tiene tres grados de libertad: trasla~ =
cién horizontal de la masa de la estructura .

con respecto a la cimentacion, traslacién ho-
rizoutal de la-base y rotacién en el plano de’
movimiento, con respecto al eje centroidal
de la superficie de desplante. El vector de des-
plazamientos es entonces:

u u
U=y s=1%
i3 [

Figura 3.11 Sistema suelo-

estructura.

Como vimos en el capitulo 1, los coefi-
cientes de rigidez se derivan dando secuen-
cialmente un valor unitario a cada grado de libertad, manteniendo los demds:
nulos, como se hace en la figura 3.12. La matriz de rigideces resulta:

gistemas suelo-estructura

w=0 h
]
< kh
O m N ‘_P.H
3
k s —
1
ks
§___f\/v\,__@k_r_l C — 5 kh
L4
=0
§=0 =1 b -
=0 =0 o=t
a) Sistema. b) Grados de libertad. ¢) Coeficientes de rigidez.
L kh Figura 3.12 Grados de libertad
k - —k A y coeficientes de rigidez de un
K= -;ckh k l: Ikx kR sistema suelo-estructura.
— x .

La correspondiente matriz de masas se escribe:

m 0 0
=10 m 0
M 0 0 I

r

Suponiendo Gue las columnas son inextensibles y que, por tanto, m gira lo
mismo que m,, el momento de inercia /,, asociado al giro 9, es el debido a las ma-
sas cuando giran con respecto al eje de rotacién en la base, obteniéndose:

— 7 2 2
L=mr2+mri+mh

ry r, son los radios de giro de m y m,, respectivamente.

Cuando el sisterna no amortiguado estd sujeto a un acelerograma horizontal
en la base, las ecuaciones diferenciales de movimiento :.\dquieren la sigbiente
forma matricial:

MU+KU=~-MR3S (3.52)

- donde, puesto que las aceleraciones de la base contribuyen sdlo a aceleraciones

totales horizontales (y no rotacionales) el vector R es tal que § aparece en la
primera y segunda ecuaciones, pero no en la tercera, es decir:

1

R=11
0
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Para distinguir mejor los efectos de distintas fuentes de deformaciones e
estudios sobre interaccion suelo-estructura, conviene emplear como grados de Jj. -
bertad el producto ¢4 y el desplazamiento relativo de la masa de la estructura cop

respecto a la de la cimentacién. Los elementos del nuevo vector de desplaza
mientos, V, son:

U= hu
vy = Uy

U= = Uy~ houg

“En consecuencia, la relacién entre los grados de libertad originales y nuevos .

estd dada por:

=y +uy+tuy
iy = 1y
u3=v3/h

Por tanto, la matriz de transformacidn a, tal que Us=a V, es:
1 1

a=10 1 0

0 0 1/

Segiin la expresidn 2.3 de la seccién 2.1.1, 1a matriz de rigideces transforma-
da, K*, es igual a a” K a. Estos productos matriciales se efecttian a continuacién:

k. ~k  ~kh 1 1 1
-k k+k  kh. 0 1
| ~kh  kh K+ kR2 0 0 Un
al aTK E*
1o o k —k —kh k0o 0
11 0 0 K 0 0k O
1 0 Wn 0 0 K/ 0 0 ks

Obsérvese que la nueva matriz de rigideces K* es diagonal.

Usando el concepto de que la energfa cinética es una cantidad escalar inde-
pendiente de los grados de libertad elegidos, se demtiestra que las matrices de ma-
sas se transforman de la misma manera que las de rigideces, es decir, mediante el
producto M* = a” M a. En este ejemplo el resultado es:

M - a
m 0 0 11 1
10 m O 01 0
00 I 0 0 14

gistemas suelo-estructura

al’ al M i
10 0 m 0 0 m m m
11 0 m m, 0O m m+m, m
1 0 Vh m 0 I m m m+ I /h2

La matriz de masas, originalmente diagonal, se ha convertido en la matriz
Hlena M¥*.
El segundo miembro de la ecuacion 3.52 es el vector ~M R § que se trans-
. forma como se indica para vectores de fuerzas en la seccidn 2.1.1. De acuerdo
con la expresién 2.4, dicho vector se premultiplica por a7, es decir- que, te-
niendo en cuenta que s es una cantidad escalar, debemos efectuar la operaci6n
a’ M R. Notando que ya hemos obtenido el producto a7 M, llegamos a:

R
1
1
0
aT aTM R
m 0 0 m
m m, 0 m+ m,
m 0 L m

Todos los componentes del sistema tienen el amortiguamiento interno propio
de los materiales correspondientes. En adicidn, el suelo disipa energfa mediante
radiacién de ondas, dando lugar al Ilamado amortiguamiento geométrico. Ambas
formas de disipacién de energfa se representan usualmente mediante amortigna-
dores viscosos ubicados en paralelo con los elementos eldsticos. Suponiendo que
los coeficientes de amortignamiento asociados a la velocidades traslacionales de la
estructura y la cimentacion y a la velocidad rotacional de esta éltima sonc, ¢, y c,,
respectivamente, las tres ecuaciones diferenciales del sisterna amortiguado son:

M¥V4+CHV+K*V =—~aTMR¥§ "(3.53)

donde C* es la matriz de amortiguamientos, que se escribe de manera similar a
Ia de rigideces, esto es:

e 0 0
e cx=|0 ¢ 0
' 0 0 o

3.7.2 Estimacién aproximada de propiedades dindmicas

Las frecuencias naturales de vibraci6n del sistema suelo-estructura deserito en la
seccifn que antecede pueden calcularse mediante la ecuacién 3.27, la cual requie-
te encontrar los valores de w? que satisfacen|K — w? M= 0, o, Io que es lo
mismo, | K* — w2 M*| =0, puesto que las frecuencias son cantidades escalares
independientes de los grados de libertad adoptados para deseribir el movimiento
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de la estructora bajo estudio. En la prictica, el impacto de la flexibilidad del suelg
en el comportamiento dindmico de un edificio se percibe de manera mds acen-
tuada en el modo fundamental, cuya frecuencia se puede estimar mediante el mé-
todo de iteracidn inversa, ejecutando los siguientes pasos:

Supongamos que el vector inicial (empleando los grados de libertad ) es:

1
X =
Entonces el vector X’ = M#* X resulta:
3m
r 3 3m+m, :
3m + I/ ST

Ignorando los sumandos diferentes de 3m, y aprovechando que K* es diago-
nal, la solucién del sistema de ecuaciones K* ¥ = X’ arroja:

3m/k
3m/k,
3m h¥k,

Aplicandola expresién 3.34, anulando también m_ e /, en la matriz M, encon-
tramos:
TX' ' )
wl = X - L (3.54)
Y'MY  m (Uk+ Uk, + h3k,)

El primer modo de vibrar aproximado es el vector Y. Dividiéndolo por 3m, :
ya que los modos pueden escalarse arbitrariamente, obtenemos

Vk
=1 Uk
H2lk,

Se constata que esta aproximacién coincide con la deformacién estdtica del sis-
tema suelo-estructura sujeto a una fuerza horizontal unitaria en la masa superior.

Partiendo de la férmula 3.54, el periodo estimado del sistema con interaccién,
T’ = 27/w, puede expresarse en funcién del periodo fundamental de la estructura
cuando el suelo es indeformable, T = 27 \/,%, como sigue: :

(T2 = 1 + ke, + k ol
o también:
TPR=T2+T2+T2
donde hemos definido T, = 27 Vm/k, y T, = 27 Vim h¥k,.

Esta aproximacién fue propuesta por Bielak (1971), quien desarrolld también
una expresion para valuar el amortiguamiento efectivo que incluye la disipacidn de -
energfa por radiacién de ondas en el suelo. Como en la derivacidn de 7" se igno

sistemas suelo-estructura

can algunas masas, en general se subestima el periodo fundamental, aunque los
errores son despreciables, particularmente si se comparan con incertidumbres en
ol cdlculo de los términos que representan la deformabilidad del suelo. Esta ma-
nera de’considerar la interaccidn o alguna variante se adopta en versiones recien-
tes de varios reglamentos de construccién (NTDS-RCDF, 1995, FEMA, 1992)
como parte de sus pautas para calcular ordenadas espectrales o coeficientes sis-
micos y deformaciones adicionales debidas a la flexibilidad del suelo.

3.7.3 Rigideces equivalentes del suelo

En general, en un sistema suelo-estructura con una cimentacién rigida, esta dlti-
ma tiene seis grados de libertad: el desplazamiento vertical, los desplazamientos
horizontales en dos ejes centroidales perpendiculares, torsién alrededor de un eje
vertical y cabeceo alrededor de los dos ejes horizontales. En consecuencia, se
requieren los siguientes seis coeficientes de rigidez que representan la restriccion
que el suelo bajo una estructura opone a tales movimientos:

K, = rigidez equivalente en la direccién vertical.

K, = rigideces equivalentes para cada una de las dos direcciones horizon-
tales de andlisis.

K, = dos rigideces equivalentes en rotacién con respecto a los ejes centroi-

dales de la base perpendiculares a cada direccién que se analiza.
K, = rigidez equivalente en torsién con respecto al eje vertical centroidal de
la base..

Varios investigadores, entre ellos Bielak (1971), Roesset (1980), Novak (1987),
Pais y Kausel (1985, 1938) y Gazetas (1991a y b), han determinado valores de
las rigideces equivalentes para diversas formas de cimentaciones rigidas suje-
tas a excitaciones armdnicas. Se ha encontrado que las rigideces ante cargas
dindmicas, llamadas también impedancias, dependen de la frecuencia del mo-
vimiento y son cantidades complejas cuyas partes imaginarias reflejan el amor-
tiguamiento. No obstante, los resultados correspondientes a cargas estdticas
(algunos de ellos conocidos desde hace varias décadas) brindan precisién sufi-
ciente para la mayoria de los casos de interés en el andlisis sismico de edificios. A
continnacién reproducimos las férmulas propuestas por Pais y Kausel (1985,
1988) para cimentaciones sobre un semiespacio eldstico, que se basan tanio en
resultados de los proponentes como en los previos de otros autores.

Para cimentaciones circulares enterradas como se muestra en la figura 3.13:

4GR

K= T2 [+ 054]
k=28 g

K = -3%6—;:131—) [1+23+058
K,=w[l+2.é7n]
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Figura 3.13 Cimentacidn ente-
rrada de planta circular.
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andlisis que incorporan nolinealidades, asi como el impacto de las
mismas en la respuesta sismica.

en estas formulas G y v son los mddulos de cortante y de Poisson del suelo, res-
pectivamente, R es el radio de la cimentacion y , el cociente de la profundidad
de enterramiento entre R.

. . ‘ .1 Ecuaciones de movimiento
Para cimentaciones rectangulares enterradas como la de la figura 3.14: 3.8.1

Cuando se consideran efectos no lineales, las ecuaciones de equi-

_ GB Jibrio dindmico adguieren la forma:

y = -1————[31/\075+16] [1+(O75+0’75//\)n03]
Mi+ Ciu+ [F(u) - K, u] = - MR 5()

K, = —G:B—v 6.8 1065 +2.4] [1 + {0.33 + 1.34/(1 + A)} 708]

Esta expresion es la misma que 3.51, salvo que el término que
1

representa las fuerzas restitutivas, Ku se ha remplazado por
[F(u) — K, u], donde K, es la ma-triz de rigideces geométrica que

Ky=K,+08GB[A— 1111+ {033 +1.34/(1 + 1)} %] toma en cuenta los efectos de esbeltez, y F(u) es un vector de

Ju)

. GB fuerzas que es funcién no lineal del vector de los desplazamientos u.
K 1- [3 24 + O8] {147+ L6035 + 1)} 7] El efecto inmediato de 1a ansencia de linealidad es que este sistema
de ecuaciones no puede resolverse mediante andlisis modal.
G B : Por ejemplo, para el sistema masa-resorte-amortignador de
=22 24 9} 2
) Ky 1—v [3.73 A + Of.27] [+ 7+ 1.6/0.35 + A9} 77] - un grado de libertad de la figura 3.15, en el cual el resorte tiene

la curva fuerza-desplazamiento elastopldstica mostrada en la
misma figura, la ecuacidn de equilibrio dindmico es:

K, = 16 G B3 [4.25 A2%5 + 0.46] [1 + (1.3 + 1.32/A) 709]

Las orientacionés de los ejes horizon- mi+ci+[fu)— (mghl=—ms@ (3.55)

tales (v, y) y las dimensiones By L de la

donde & es la altura de la masa i, u su desplazamiento horizontal, ¢ el coeficiente

cimentacién estin definidas en la figura de amortiguamiento viscoso, g la aceleracién de la gravedad, y £ (i) representa a

3.14; nétese que L se toma como la mayor
dimensién. Con referencia a la figura aludi-

la fuerza no lineal en el resorte mediante ecuaciones de varias rectas que descri-
ben la trayectoria que sigue la masa.

- da, A = L/B,ym = E/B.
z:i'x . Gazetas (1990, 1993) ha desarrollado
férmulas algo mds complejas para cimen-

3.8.2 Solucion analitica

taciones de geometrfa arbitraria. Sin embar-
g0, en la mayorfa de las ocasiones basta
emplear las expresiones para cimentaciones

Para resolver analiticamente la ecuacién 3.55 debemos considerar en qué rama
de la curva f{u) se encuentran los desplazamientos. Al principio, la rigidez vale

k, 1a frecuencia es w = Vi/m y la fuerza en el resorte es ku; ademds, en aras de
sencillez, ignoraremos el amortiguamiento y los efectos de esbeltez, y supon-

circulares usando los siguientes radios equi-
valentes: :

Figura 3.14 Cimentacién ente-
rrada de planta rectangular.

dremos que el movimiento del terreno est4 definido por una aceleracién cons-
tante “s(f) = —a. Entonces, dividiendo la ecuacién aludida entre m se escribe:

R., = (A/m)" para rigideces translacionales
R,y = (4 l/m)* para rigideces en cabeceo
R,; = (2 Jlar)" para rigidez en torsi6n.

i+wlu=a

Considerando que el sistemna estd inicialmente en reposo, es decir, que su des-
plazamiento y velocidad son nulos para's = 0, la solucién de esta ecuacxon dife-

A es el drea de la cimentacidn, I, su correspondiente momento de inercia alrede-
rencial resulta:

dor del eje horizontal de cabeceo (I; 0 1) y J, su momeanto polar de inercia (I + )
u{t) =a(l - cos wt)w? (3.56)

Esta férmula es vdlida mientras la fuerza en el resorte no exceda su valor de
fluencia i lmite que se alcanza cuando el desplazamiento vale u,. Supongamos
qQue f, = ra, entonces u, = f/k = m alk = al?, y la ecuacién 3.56 prevalece
hasta el tiempo 1, que satlsface la condicién:

3.8 ANALISIS NO LINEAL

Como hemos comentado en el capftulo 2, existen dos tipos de comportamiento
ineldstico de edificios: nolinealidades geométrica y del material. Ambos se refle-
Jjan en cambios en las relaciones cargas-deformacion de los elementos que confor-
man la estructura y, por tanto, modifican las ecuaciones de equilibrio dindmico. El
propésito de esta seccién es ilustrar los conceptos sobresalientes de métodos de

u, = ale? = a (1 - cos © n)aw?

Figura 3.15 Sistema elasto-
pléstico de un grado de libertad.



de donde 1, = w/(2w). Luego de este instante, la pendiente de la curva carga de-
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formacidn es plana para desplazamientos crecientes, la fuerza en el resorte o
mantiene constante en su nivel de fluencia y la ecuacién de movimiento se cop-
vierte en:

mi+f,=ma - (3.57

La solucién se obtiene despejando i, efectuando doble integracién y teniendo -
en cuenta que, por continuidad, # = u, y u = alw cuando ¢ = #,. El resultado es:

u=u,tat—t)e 1z

Hasta aqui hemos considerado que la aceléracién del terreno $(¢) es constante,
mientras que en un acelerograma real §(¢) varia continuamente. A fin de ilustrar
los efectos de un cambio en la aceleraci6n, supongamos que $(f) se anula cuando
t = t, = 2t = 7/w, a partir de este momento, el segundo término de la ecuacién
3.57 es cero, ¥, por tanto, & = f,/m. Integrando dos veces y calculando las cons-
tantes de integracién de manera que el desplazamiento y la velocidad en ¢ = 1,
sean los mismos que al final del tramo anterior, se llega a:

w=al{— 72+ 1w+ 3u?); 1=ty T=EL— b

Esta expresion rige hasta que la velocidad # se anula, y, al empezar la ma-
sa a moverse en sentido contrario, el resorte recobra su rigidez inicial en la rama
de descarga. Derivando la dltima férmula e igualando a cero, se puede verificar
que esto ocurre cuando 1= 73 = l/w, con # = u; = 3.5a/w? = 3.5u,. Pasado,
este instante, la ecuacién de movimiento cambia una vez mds a:

mi+ k(e — uz)=0
cuya solucién se escribe:
u=u,[2.5 + cosawT]
Esto indica que la masa estd sujeta a moviniento armdnico alrededor del
punto 2.5 u,. Tanto la ecuacién como su solucién son vdlidas mientras la fuerza -

en el resorte se mantiene en la misma rama de la curva fuerza-deformacién o
hasta que cambia la aceleracidn del terreno.

3.8.3 Andlisis paso a paso

Teéricamente, podriamos emplear métodos analiticos de solucién para analizar .
estructuras no lineales de varios grados de libertad sometidas a acelerogramas
reales, pero la impracticabilidad de tal tarea es evidente porque demandarfa un.
ndmero excesivo de cambios en las ecuaciones de movimiento, con diferentes
soluciones y requiriendo el cdlculo de nuevas condiciones iniciales en cada inter-.
valo de comportamiento. Por tales motivos, el andlisis de estructuras no lineales, ©
aun las mds sencillas, se lleva a cabo con métodos numeéricos similares a los-

Analisis no lingal

descmos para’cstructurab eldsticas en la seccidn 3.2.4, aungue con el requisito
adicional de conocer de antemano las curvas carga-deformacién de los elementos
resistentes y 1a necesidad de constatar que las fuerzas en dichos elementos se
apeguen a la curva que Ies corresponde.

Una manera sencilla de incorporar la nolinealidad en los métodos paso a paso
consiste en usar la formulacién para sistemas lineales considerando para cada
paso de integraci6n la rigidez tangente k,, definida como el cociente entre los in-
crementos de fuerzas en el resorte y de desplazamientos en dicho intervalo. De
esta manera, la ecuacién 3.9 se convierte en:

mAa+cAv+kAu=—m(; —5) (358

En principio, habrfa que proceder iterativamente porque k, depende del
desplazamiento al final del paso, el cual a su vez se calcula resolviendo una
ecuacién diferencial en la que uno de los coeficientes es precisamente k. Como
aproximacién, en cada paso se puede usar la rigidez tangente del paso previo, que
{lamaremos &, ; es decir, &, es el valor de &, en el instante ¢ y se emplea para calcu-
lar la respuesta en ¢ + Ar. Asi, estamos resolviendo la siguiente ecuacidn, en vez

-“de la 3.58:

mAa+cAv+k, Au=—m @, —~¥)

Comparando las dos iltimas ecuaciones se infiere que el error es Af = (k, — k)
Au, el cual puede interpretarse como una fuerza desbalanceada en el lapso ¢ + At
Para lograr mejor precisién, evitando iteraciones, se incluye dicha fuerza en el

segundo término de la ecuacidn en el paso siguiente, o sea que se resuelve:

m Aa.'k cAvtkAu=—m (5 —3) - (K, —¥,) A

_donde las primas denotan valores correspondientes al paso previo.

Si se emplea el método B de Newmark, los pasos de la solucién numérica
siguen la misma secuencia que para sistemas eldsticos dada en Ia seccién 3.2.4,
con las salvedades de que k* se tiene que recalcular cada vez que cambie la rigi-

_dez tangente y que debe afiadirse la fuerza desbalanceada en As*.

3.8.4 Espectro de respuesta inelastico

La medida individual méds importante de la respuesta sismica de edificios es el
desplazamiento mdximo, ya gue se relaciona con la amplitud de las vibra-
ciones, con dafios en elementos estructurales y no estructurales, con posibles
impactos 2 edificios vecinos, y con las fuerzas y momentos méximos de di-
sefio. En el caso de estructuras no lineales sujetas a temblores severos, se
esperan incursiones significativas mds ‘alld del limite eldstico y que el des-

. blazamiento mdximo exceda al de fluencia u,. Cuando se trata de sistemas
elastoplasticos de un grado de libertad, para medlr el grado de incursién en el
_intervalo de comportamiento ineldstico, se usa el factor de ductilidad o sim-
" plemente ductilidad 1, definido como el cociente entre el desplazamiento y el
. de fluencia, esto es:

o= g luy,.
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En forma mds genera, dades inerciales y de rigideces de edificio, en el entendido de que los espectros

Ordenadas espectrales, £

de disefio sismico ya han sido modificados (ensanchados) para tener en cuenta
incertidumbres en los periodos de vibracién que resulten de la variabilidad de
tales propiedades y de inexactitudes en los métodos de andlisis. La secci6n 4.6
de este texto se ocupa del cdlculo de propiedades mecdnicas y geométricas de
los elementos estructurales para fines de andlisis sismico; el cdlculo de masas es
mds directo, y sélo hacemos notar que los reglamentos de construccidn, incluyen-
do el del Distrito Federal, estipulan cargas vivas para disefio sfsmico menores que
las médximas especificadas para disefio por cargas gravitacionales, ya que es muy
poco probable que las mismas estén presentes simultdneamente en todo el edifi-
cio durante un sismo. )
" La posibilidad de encontrar dificultades numéricas es mayor en andlisis
dindmico que en estdtico porque el ndmero y complejidad de operaciones a efec-
tuar es apreciablemente mayor. Por ello, la solucién numeérica de problemas dind-
micos ha sido materia de investigacién en afios recientes, habiéndose desarrollado
métodos bastante especializados como los que se describen en Weaver y Johason
(1987), Humar (1990) y Clough y Penzien (1993). Una contribucidn reciente para
hacer mds eficiente y preciso el andlisis modal es el uso de los llamados vectores
de Ritz, los cuales se derivan de manera que satisfacen las propiedades de orto-

para edificios de varios pisos,
la ductilidad se toma como ¢f -
desplazamiento médximo glo.
bal entre el correspondiente 3]
limite eldstico. Aunque el i
mite aludido es dificil de
definir, el concepto de ducti-
lidad se emplea en los re.
glamentos de construcciéy
para modificar los espectrog
eldsticos tomando en cuenty
la capacidad que poseen las
estructuras de disipar energfa
mediante deformaciones ine-
lésticas.

Varias investigaciones ana-
liticas sobre sistemas de un
grado de libertad (Bielak,

:gonalidad con respecto a las matrices de masas y de rigideces, sin ser necesaria-
;mente modos de vibrar. Wilson et al. (1982) han propuesto un procedimiento para
caleular vectores de Ritz teniendo en cuenta la distribucidn espacial de las cargas

" 3 ! 1966, Bazan y Rosenblueth
) ‘ 1974, Ridell y Newmark, 1979
entre otros) muestran que para

3

Periodo (seg)

Figura 3.16 Espectros elasto-
plasticos del registro de la
Secretarfa de Comunicaciones
y Transportes del temblor del 19
de septiembre de 1985.

dindmicas de manera que se logran resultados mds precisos que si se usa el
mismo niimero de vectores modales convencionales. Es aconsejable el empleo de
programas de computadora que incorporen estos métodos. En todo caso, el resul-
:tado individual mds importante del andlisis modal es el periodo fundamental de
.vibracién cuyo valor puede verificarse comparindolo con los que arrojan férmu-
Jas sencillas como las que presentamos en la seccién 4.2.2.

Un problema frecuente acontece cuando existen sistemas secundarios como
Janques, pretiles, equipo electromecdnico, etc., que se apoyan en diversas partes
«de un edificio, y cuyas caracteristicas de inercia y rigidez pueden ser bastante
diferentes de las de la estructura principal. Una situacién parecida es la de masas
-concentradas en puntos intermedios de vigas que se apoyan sélo en sus extremos.
_Si se incluyen estos sistemas secundarios en el modelo dindmico del edificio pue-
den ocurrir problemas numéricos o es posible que aparezcan entre los primeros
modos de vibrar, a veces hasta como modo fundamental, configuraciones defor-
-madas en las que predominan desplazamientos locales alrededor de tales sis-
temas. En estas circunstancias, en la solucién global aparecen modos y periodos
locales, que tienen una masa efectiva muy pequefia. Los reglamentos de cons-
fruccidn contienen prescripciones especiales, como las que trataremos en capitu-
los posteriores, para efectuar el andlisis sfsmico de estos sistemas sin incluirlos
en el modelo dindmico global. Varios autores (por ejemplo Villaverde y New-
mark, 1980, Villaverde, 1986 y Gupta, 1990) han desarrollado métodos para
calcular con mayor precision la respuesta dindmica de sistemas secundarios a
pirtir de los modos y periodos de vibrar de la estructura principal (sin apéndi-
ces) y los del sistema secundario considerdndolo.como apoyado en su base. Se
fecomienda el uso de estos métodos cuando los sistemas secundarios revistan
importancia, porque se previenen problemas numéricos y-es posible reanalizar un
sistema secundario cuando cambien sus propiedades, sin necesidad de repetir el
andlisis de] edificio.

una excitacién sfsmica (up
“acelerograma) dada y una relacién ‘de amortignamiento prescrita, la ductilid
depende del periodo inicial del sistema, T}, o viceversa, que la fuerza de fluenc
F, que debe tenerse para no exceder una ductilidad deseable, depende de dicho
periodo. Con base en esta observacidn, se elaboran espectros ineldsticos que su
nistran F, como fun¢ién de 7. Se acostumbra a dibujar Ia relacién F,/W, en vez
de F,, donde W es el peso del sistema; de manera que el espectro proporciona el
coeficiente sismico ineldstico. El amortiguamiento critico se calcula con la i i
dez inicial.

La figura 3.16 muestra los espectros elastopldsticos del acelerograma regis-
trado en la Secretarfa de Comunicaciones y Transportes de México durante el
temblor del 19 de septiembre de 1985, correspondientes a un amortignamiento de
5 por ciento del critico, para ductilidades de 1, 2, 3 y 4. o = 1 representa co;
portarniento eldstico. Se observa que para reducir la ductilidad se debe aumentar.
el coeficiente sismico, y que este dltimo se mantiene sin cambios para periodo
cero, independientemente de la ductilidad.

3.9 COMENTARIOS Y OBSERVACIONES

El andlisis dindmico de estructuras requiere mayor cantidad de datos que el andli:
sis ante cargas estdticas por lo cual aumentan las incertidumbres y las posibles
fuentes de errores, sin que sea siempre obvio que las suposiciones son conser:
vadoras. Por ejemplo, el uso de un valor reducido del médulo de elasticidad o d
pesos algo mayores, no sienipre conducen a una mayor respuesta dindmica, y&
que ambos cambios afectan los periodos de vibrar de la estructura y se tiene que
examinar el espectro de disefio para determinar si la respuesta sfsmica aumenta 0
no. Conviene en general usar la mejor estimaci6n disponible sobre las propie-




_cimentacién y ciertas propiedades geométricas como los radios de giro de las m:

Concaptos de dinamica estructyrg|

El andlisis dindmico de sistemas suelo-estructura requicre, ademds de rigide.
ces equivalentes del suelo, de coeficientes de amortiguamiento equivalentes que
representen la disipacién de energia que ocurre en suelo, con las consiguientes
modificaciones fracciones de amortiguamiento critico del sistema. En rigor lgg:
pardmetros equivalentes son funciones de la frecuencia de vibracidn. Para edifj.
cios comunes, en general es suficiente considerar el impacto en el periodo fund
mental de vibracién y en los desplazamientos laterales de las rigideces estiticay’
calculadas con férmulas como las expuestas en esta seccidn. Usualmente, se yerr:
del lado de la seguridad si se supone que la fraccién de amortiguamiento del sig:
tema suelo-estructura es la misma que la de la estructura sobre una base rgid ;
Cuando sea necesario incorporar explicitamente el amortiguamiento del suelo,
pueden emplear férmulas sencillas como las propuestas por Pais y Kausel (1985
Gazetas (1991a y b) y Avilés et al. (1992). El trabajo de Gazetas incluye tambiey
férmulas para estimar las rigideces de pilotes que tienen que considerarse en ¢
mentaciones piloteadas. Cabe notar que cuando interaccién suelo-estructura’
relevante, adicionalmente a los coeficientes de rigidez y amortignamiento g
representan el suelo, cobran importancia la masa y momentos de inercia de Iz

sas, la relacién de aspecto (definida como altura del edificio sobre dimensién
la base) y la relacidn de la profundidad de Ia cimentacién a altura del edificio.
cualquier caso, no se justifican refinamientos excesivos en el andlisis dindmi
cuando existen incertidumbres significativas en las propiedades de suelos, efe
tos de estructuras adyacentes, contacto entre suelo y cimentacidn, naturaleza
las vibraciones sismicas, etc.

Hemos visto que los efectos P-A pueden incorporarse en programas para
andlisis dindmico introduciendo la matriz de rigideces geométrica en las ecua
nes diferenciales de movimiento. El impacto en la respuesta sismica es generalme
te de menor cuantia para estructuras eldsticas de edificios normales, reflejando mi
que nada los efectos de un pequefio incremento del periodo fundamental de vibi
cién (Bernal, 1985). Sin embargo, cuando se considera el comportamiento ineld
tico, los efectos P-A pueden dar lugar a inestabilidad dindmica que se manifiestd
como un incremento abrupto de la respuesta sismica para valores relativame
te bajos de la resistencia de fluencia. Por lo comdn los edificios son suficientemente
robustos y resistentes para prevenir este tipo de inestabilidad; cuando se sospechie
lo contrario, puden consultarse las publicaciones de Bemal (1990, 1991) quien'tia
identificado las combinaciones de la intensidad de un temblor vy la resistencia s
tructural de un edificio que podrfan dar lugar a inestabilidad dindmica y ha desa-
rrollado un modelo de un grado de libertad para determinar las condiciones qug
producen dicha inestabilidad en edificios de varios pisos. No se busca llevar a cabo
andlisis de inestabilidad complicados sino mds bien disefiar los edificios de manerd
que tengan factores de seguridad holgados contra este tipo de falla.

Propiedades de materiales y
sistemas estructurales

4.1 ALCANCE

Se comentan en este capitulo aquellas propiedades de los materiales, de los ele-
mentos y de los sistemas estructurales que determinan la respuesta de los edifi-

“.cios ante los movimientos del terreno.

- No se tratan aqui los procedimientos para el cdlculo de la resistencia y rigidez

de las estructuras de diferentes materiales. Estos son propios de los libros de texto
. especificos para cada material estructural. Se incluyen sélo aquellos aspectos que

son peculiares del disefio sfsmico y que con frecuencia no se encuentran en los tex-

~tos. Se hace énfasis en el comportamiento no lineal de las estructuras y en las
propiedades relacionadas con la capacidad de disipacién de energia en campo

ineldstico, ya que los criterios de disefio sfsmico actuales consideran dicha ca-

‘pacidad para definir la resistencia que debe tener una estructura para soportar los

efectos sismicos.

4.2 CARACTERISTICAS DE LOS EDIFICIOS QUE
DEFINEN LA RESPUESTA A SISMOS

42,1 Caonceptos generales
Como se percibe desde el planteamiento de la ecuacién diferencial de equilibrio

dindmico (ecuacién 3.1), la respuesta sismica de una estructara depende tanto de
las caracterfsticas de la excitacién como de las propiedades dindmicas de la

estructura misma. Interesa destacar lo anterior ya que es importante que el sis-

fema estructural adoptado tenga caracterfsticas tales que conduzcan a la respuesta

sfsmica mds favorable. Cuando se selecciona el material y el sistema estructural
que resiste las cargas laterales y se determina el tipo de cimentaci6n, se imponen
desde ese momento a la construccidn, caracteristicas quc influyen en manera pre-
‘Ponderante en su respuesta sismica.

Comentaremos en lo que sigue las principales propiedades dindmicas de la
estructura que influyen en su respuesta a temblores.
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" lo mismo, depende de’su periodo de vibracién T = 2 /e . Esto se refleja en que

-to de una estructura ante temblores. .

Propiedades de materiales y sistemas estructuraleg

4.2.2 Periodo natural de vibracion

La ecuacién 3.1 pone en evidencia que la respuesta sismica de un sistema elasti.
co de un grado de libertad depende de su frecuencia de vibracién @, 0 lo que es

Ia respyesta- mdxima de un sistema a un temblor varfa principalmente con e
periodo de’ vibracién. La representacién gréfica de esta variacion se denomina
espectro de respuesta, segin lo descrito en la seccién 3.2.5 (véase la figura 3.5),
Se ha visto también et el capftulo 3 que 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 vibracién, y que, en particular, dado que:
el primer modo es el que tiene mayor participacidn, el primer periodo (o funda-’
mental) es la caracterfstica dindmica mds importante en definir el comportamien-

Por otra parie, del estudio del comportamiento no lineal de sistemas de un
grado de libertad (Riddell y Newmark, 1979), se ha encontrado que la respuesta -
sismica ineldstica se puede correlacionar adecuadamente con la respuesta de sis-
temas eldsticos con el mismo periodo inicial de vibracidn.

En concordancia con lo anterior, los reglamentos de construccién estlpulan
espectros de disefio cuyas ordenadas dependen del periodo de vibraci6n. Asimis-
mo, prescnben factores de reduccxon para considerar el comportamiento ineldsti-
co, cuyo valor depende también del periodo de vibrar. :

Por tanto, hay que recalcar que las fuerzas de disefio que debcn adoptarse
para una estructura pueden modificarse ‘en forma 51gn1ﬁcat1va controlando las
vanables que influyen en el pefiodo fundamental de vibracion.

" Coif1o' hemos descrito en la seccién 3.2.2, los periodos de vibrar de una es-
tructura se calculan a partir de los valores de las masas y rigideces de la mis-
ma; més explicitamente dependen de la reldcién de masas a rigideces, como se
nota en la férmitla para calcular el periodo de un sistema de un grado de liber-.
tad (T = 27 VMIK). El proyectista tiene en general, poca libertad para modificar
Ia'masa del edificio, aunque las diferencias que se tienen segiin el material que sé
escoge para la estructura no son despreciables. Mucho mayor es la amplitud en
que puede variar la rigidez lateral, principalmente dependiendo del sistema
estructural que se ehja, el cual puede ser relativamente flexible, a base de mar
€os, 0 muy ngldu, con abundancia de contravientos o de maros de rigidez. Ene
capitulo 5 se describen y se‘evalian 10s sistemas estructurales mds comunes.

La determinacién del periodo de la estructura es resultado del andlisis di
ndmico de la misma. Existen formas aproximadas sentillas para estimar el perio
do de vibracién. Algunas de ellas lo expresan dnicamente como funcidn de
ndmero de pisos o de la altura del edificio y deben tomarse sélo como medios
para estimar el orden-de magnitud del periodo para fines de detectar errores grué
sos en cdlculos-mds refinados. La mds popular es la que estima el periodo, en
segundos, como una décima parte del niimero de pisos del edificio:

T=0.1ln

-El coeficiente que la férmula toma como 0.1, puede variar en un intervalo
muy grande. Se han medido en edificios reales sujetos a vibraciones de poca
amplitud, periodos que corresponden a un coeficiente que va desde 0.05 para es- -
tructuras rigidas con abundancia de muros de concreto o contravientos, hasta 0.20 *

Caracteristicas de los edificios que definen [a respuesta a sismos

para estructuras may flexibles. Esta férmula aproximada, y las siguientes, estdn
pensadas para estructuras sobre suelo firme. Para terreno blando las deforma-
ciones relativas entre la estructura y el suelo suministran significativamente el
perxodo fundamental. Para edificios altos en la zona del lago del Distrito Federal,
este incremento suele ser entre 20 y 30 por ciento.

Férmulas un poco més refinadas toman en cuenta el tipo de sistema estruc-
tural y hacen depender el periodo de la altura del edificio, H en metros. Entre las
mds usadas estdn las siguientes (NHRP, 1988):

T=oaH*
El coeficiente o toma los valores siguientes:

+ 0.085 para edificios a base de marcos de acero;
<-0.075 para edificios a base de marcos de concreto;
* 0.05 para edificios con muros de rigidez o contravientos.

Para tener un clculo inicial preciso del periodo fundamental del edxﬁcto adn |
sies m'cgnlar, sin resolver el problema de valores caracteristicos, conviene usar fa”
férmula de Schwartz, como se ha ilustrado en los ejemplos de la seccién 3.4. Se .
obtiene también una excelente'aproximacion con el “métedo del peso” presentado
en el texto de Wakabayashl 1985. El método consiste en caleular la deflexiénen
la punta de la estructura sujeta a fuerzas laterales xguales en cada piso, al peso de .
dicho piso. El periodo, en segundos, se obtiene como -~ - S

T=A"/55

siendo A la deflexi6n lateral en la punta, en centfmetros.

El periodo fundamental de vibracién del edificio cobra particular importan-
cia en la zona de terreno blando del valle de México. Allf el movimiento del te- -
mend durante un sismo es précticamente una oscilacién arménica con un periodo
de vibracion que depende principalmente del espesor de los estratos de arcilla. Fl

espectro de respuesta presenta uri muy fuerte pico en coincidencia con el periodo ~ de un edificio.

dominante del suelo, el'cual se mantiene casi
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Figura 4.1 Intervalo de perio-
dos desaconsejables para el
modo fundamental de vibracién

e/ Ts

constante en todos los sismos. Conviene evi- ] )
tar en esa situacién que los edificios tengan 1 L A
un periodo fundamental de vibracién T, cer- 1o] Te=pe o S:;::mda:cnm '
cano al suelo Ty, ya que de ser asf estatfan, | < T = veriodo dominante il
‘sujetos en cada sismo a’ excitaciones ele- 3 osd s ':,zvimmdc, suelo
vadas. Es recomendable procurar que g 07

0.7<Te/T, <12 @n | %0

' | Bos
o

es decir, ubicar la estructura fuera de la é 04
Tegion de respuesta ‘mdxima, tal como se §'03
indica en la figura 4.1. Los periodos domi- F 02
nantes del suelo para los distintos sitios del 5 o1
valle de México, han sido deferminados de | 2 02 05 07 1 12 15 171 2
‘pruebas geotécnicas y estdn incluidos ¢ las o PERIODO ()
Normas Complementarias de Disefio por i
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Sismo, mediante el mapa que se
reproduce en la figura 4.2,

Se debe actuar con mucha
precaucién y con mucho buen
juicio al adoptar una recomen-

10 - e
10 . dacién como la anterior. Si por
420 3.0 rte el periodo domi
N 3 una parte el periodo dominante
- 3 - e .
_szZ //// 2 , ’, ‘) del suelo en un sitio dado tiene un
DS AN valor bastante bien definido y que

puede determinarse con un mar-
gen de error razonablemente pe-
quefio, no sucede lo mismo con
respecto al periodo de la estruc-
tura. Este dltimo depende de la
masa de la construccién, que se
puede estimar con cierta preci-
sién y. de la rigidez lateral de la
estructura, que es una propiedad
que varfa significativamente con’
el nivel de esfuerzos en los ma-
teriales y en cuya estimacidun
pueden cometerse errores sustan-
ciales. Ademds, en la determi-
nacién del periodo de estructuras
sobre terreno blando deben in-
cluirse los efectos de los movi-
mientos de la base, ya descritos en
el subcapitulo 3.7.

Por las razones anteriores, ¢l

] Estrella . N X )
L0 intervaio de periodos establecido

en la ecuacién 4.1 es muy amplio "
y aun asi es posible cometer

errores en la estimacién de los -
periodos involucrados, que exce-

Figura 4.2 Periodos domi-
nantes del movimiento del suelo
en el valle de México (T en
segundos).

dan de la amplitud del intervalo.

4.2.3 Amortiguamiento viscoso

Examinando la ecuacién 3.2 se advierte que el amortiguamiento viscoso es otra
caracterfstica estructural que influye en la respuesta sismica. Esta caracterfstica
se expresa normalmente como una fraccién ¢ del amortiguamiento critico. Para
tener una idea cuantitativa de la importancia del amortiguamiento, obsérvense los :
espectros de respuesta mostrados en la figura 3.5. Se aprecia que la magnitud de
las ordenadas espectrales disminuye rdpidamente al aumentar £, para un amplio
intervalo de periodos (salvo para periodos muy cortos o muy largos en que la dis- -
minucién es menos apreciable). .
El tipo de amortiguamiento asi considerado toma en cuenta fuentes de disi-
pacién de energfa como fricciones internas, fricciones en los apoyos y en elemen-
tos no estructurales, etcétera. La magnitud de estos efectos es dificil de cuantificar
con precisién. Los espectros estipulados en los reglamentos corresponden aproxi-

caracieristicas de los edificios que definen la respuesta a sismos

madamente a amortignamientos del cinco por ciento del critico, y en algunos re-
slamentos se advierte que, a menos que medie una justificacidn proveniente de es-
[:udios especiales, no deben hacerse reducciones adicionales a los espectros por
este concepto. En realidad es diffcil justificar reducciones. Por el contrario, en cier-
{as estructuras que tengan pocos elementos estructurales y no estructurales, como
torres de tipo tubular, el amortiguamiento podria ser menor y convendria au-
mentar las ordenadas espectrales; en estos casos ei factor de incremento puede
calcularse mediante la relacion (Arias y Husid,1962).

 F=(0.05/5)0+4

La tabla 4.1 muestra valores recomendados por una norma de los EE.UU. para los
amortiguamientos de distintos tipos de estructuras.

El amortignamiento varfa significativamente con la amplitud de las vibraciones
que experimenta la estructura. Reconociendo lo anterior, la norma referida re-
comienda un amortignamiento para vibraciones moderadas, y otro para vibraciones
intensas como las que se prevé pueden presentarse en el sismo de disefio. Se apre-
cia que el amortiguamiento de 5 por ciento prescrito por los reglamentos de cons-
truccién es representativo de la mayorfa de los casos.

Poco puede hacerse en la etapa de disefio para aumentar el amortiguamiento
de la estructura, al menos por lo que respecta a su etapa eldstica de compor-
tamiento. En afios recientes se han desarrollado dispositivos de diversa indole que
colocados estratégicamente en el edificio le proporcionan fuentes significativas

" de amortignamiento. Algunos de estos dispositivos se han émpleado ya en edifi-

cios de la ciudad de México, donde su uso es particularmente indicado porque la
vibracién de los edificios se debe esencialmente a fenémenos de amplificacién
por resonancia.

4.2.4 Comportamiento inelédstico

Como anotamos en el capitulo inicial y se explicard en mayor detalle en el capi-
tulo 6, 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 ineldstico durante las cuales se puede

Tabla 4.1 Coeficientes de amortiguamiento tipicos de distintos tipos de estructuras
(DOE Standard, 1020-94 en U.S. Dept. of Energy, 1994).

Porcentaje del
amortiguarniento critico
Tipo de estructura

Niveles bajos Niveles altos

de respuesta de respuesta
Congcreto reforzado 4 7
Concreto presforzado 2 5
Acero con conexiones de soldadura o

de pernos de friccidn 2 4

Acero con conexiones de torillos o remaches 4 7
Mamposterfa 4 7
Madera 4 7
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Carga

Deformacién

Figura 4.3 Comportamiento
duictii y comportamiento fragil.

Propiedades de materiales y sistemas estructuraleg

disipar gran parte de la energfa introducida por el sismo. Al proceder de esty
manera se permite que las estructuras se disefien para resistencias muy infe.
riores a las que requerirfan si se les quisiera mantener en su intervalo eldstico.
lineal.

Por lo anterior, es importante que la estructura tenga un comportamiento inelds.
tico adecuado, para lo cual debe poseer ante todo la habilidad de mantener g
capacidad de carga para deformaciones muy superiores a la de fluencia. En la figu- '
ra 4.3 se ilustra la diferencia entre un comportamiento dictil y uno fragil (caracte.
rizado por una pérdida intempestiva de resistencia).

Debido a que el sismo introduce en la estructura varios ciclos de solicita.
ciones en diversas dxreccxones, interesa el comportamiento ante repeticiones
de cargas alternadas. Este se representa mediante las curvas carga-deforma-
cién obtenidas de ensayes ante cargas alternadas; estas curvas tienen la’
forma de lazos de histéresis como los mostrados en la figura 4.4. Eldrea ip- -
cluida en estos lazos representa un indice de la capacidad de disipacién de
energia que equivale a un amortiguamiento adlclona] muy importante para la .
estructura.

Carga

.

a ) Lazo de histéresis con gran
disipacion de energia.

Deformacidn

o

Deformacion Deformacion

b} Componamiento con deterioro de
capacidad de disipacidn de energfa.

¢ ) Comportamiento con deterioro
de resistencia,

Figura 4.4 Lazos de histéresis
tipicos de diferentes modalida-
des de comportamiento estruc-
tural.

Debe procurarse que las estructuras que se construyan en zonas sismicas -
sean capaces de desarrollar lazos de histéresis con un drea incluida muy grande
¥y que ademds sean estables en ciclos sucesivos, como los mostrados en la fign-
ra 44.a. Es menos deseable un comportamiento como el representado en la |
figura 4.4.b, en que la rigidez y ¢l drea incluida se reducen en ciclos poste-
riores al primero, lo que conduce a una reducida capacidad de disipacién de
energfa. Sobre todo deben evitarse casos como el de la figura 4.4.c, en que Ia
capacidad de la estructura se reduce con la repeticién de ciclos, lo que repre-’
senta un deterioro progresivo de la resistencia, que no sélo reduce la capaci-’
dad de disipacién de energia de la estructura, sino que deja afectada su
resistencia para futuros eventos sismicos. Mds adelante en este capitulo, pre
sentaremos brevemente las caracteristicas del comportamiento ineldstico de
los materiales y elementos estructurales mds comunes en el contexto de su
comportamiento sismico.

La respuesta ineldstica de una estructura en su conjunto depende de las
propiedades de los elementos estructurales que la componen, y éstas a su vez
del comportamiento de las secciones transversales y de los materiales corres-
pondientes. Sin embargo, dependen también del nimero de secciones que
incursionen en el rango ineldstico y de la secuencia de formacién del meca-
nismo de falla. El comportamiento de sistemas completos se analizard breve-
mente en el subcapftulo 4.5.

- rigidez del material. El esfuerzo maximo en compresion se

caracteristicas de los materiales

4.3 CARACTERISTICAS DE LOS MATERIALES

4.3.1 Propiedades relevanies

La respuesta sismica de una estructura es influida en forma determinante por
las caracteristicas del material que la compone. Entre estas caracteristicas las
principales son: el 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 vibracién); el mddulo de elasticidad del material, que es deter-
minante en la rigidez lateral de la estructura y en su periodo; la forma de la
curva esfuerzo-deformacion del material es importante mds alld del solo
médulo de elasticidad; la ductilidad del comportamiento y la forma de los
lazos de histéresis definen el amortiguamiento ineldstico
con que puede contarse.

Deformacién unitaria,
en milésimas

Figura 4.5 Relacion esfuerzo-
deformacidn tipica del concreto
simple.

Interesa también conocer cudles son las variables que
afectan a estas propiedades y la manera de mejorarlas. En £ kg omt
lo que resta de este subcapitulo se sefialardn brevemente las o L
propiedades relevantes de los principales materiales: con-
creto, acero (de refuerzo y estructural), mamposterfa y 300 -
madera. 200 |-

100 -

4.3.2 Concreto

1 ! s

La forma de la curva esfuerzo-deformacién del concreto

2 3 4
€ {9/00)

simple es bien conocida y se ilustra en la figura 4.5. Se
observa que el comportamiento es frdgil, tanto en compresién como en tensién
¥ que la resistencia en tensién es muy limitada (del orden de 10 por ciento de
la resistencia en compresion). El médulo de elasticidad inicial depende de la
calidad de los agregados, del peso volumétrico del concre-
to y de la velocidad con que se aplica la carga. El tramo de

Figura 4.6 Relacién esfuerzo-
deformacién de concretos de
diferente resistencia.

comportamiento lineal es reducido, ya que para esfuerzos
de compresién mayores del 40 por ciento del mdximo
resistente f7, ocurre un microagrietamiento que reduce la

[ kglem?®

alcanza para deformaciones unitarias cercanas a 0.002y la w0
falla por aplastamiento para deformaciones de entre 0.003
¥ 0.004.

Para un tratamiento detallado de las variables que ‘

afectan la curva esfuerzo-deformaci6n, véase, por ejem- 4
plo, el texto de Gonzélez y Robles, 1995. La curva esfuer-
zo-deformacién se vuelve mds fragil para concretos de
mayor resistencia (figura 4.6). Cuando la solicitacién se

Velocidad de
deformacidn 1%/seg

Prueba estdndar

aplica muy rdpidamente, como en el caso de un sismo, la 1
curva esfuerzo-deformacién muestra incrementos en el

£ (Y00)

mddulo de elasticidad y en la resistencia que son del orden
de 15 por ciento, como se aprecia en la figura 4.7, Estos incrementos suelen
ignorarse en el disefio sismico por ser poco significativos y por depender de
la frecuencia de vibracién de Ia estructura.

Las repeticiones de esfuerzos de compresion no causan modificaciones signi-
ficativas en la curva esfuerzo-deformacién cuando el esfuerzo méximo excede de

Figura 4.7 Relacién esfuerzo-

deformacién del concreto para- <.

distintas velocidades de apli-
cacion.
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0.7 f7. Para esfuerzos mayores de 0.85 f 1 cidad de 2 3¢ 106 kefem?. El esfuerzo de
Hor las repeticiones de ciclos de carga deterio- : fluencia (real o aparente, f,) y la capacidad e kgfom? P
e gfem? ran ripidamente la resistencia y la rigidez, . de deformacion dependen de la composi-
) ﬂ\ ‘ como se aprecia en la figura 4.8. cién Qufmica de? acero y d‘el tratamiento a 16000 Acero de presucrzo
En las estructuras de concreto refor- que éste ?aya sido sometido. El cs.fucrzo Acero torcido en fro Acero faminado
L~ zado se puede reducir o eliminar el com- de fluencia aumenta con el contenido de 14000 [ Gradlo 60 en caliente
100 portamiento frdgil propio del concreto carbono y puede incrementarse por un Grado 42
% 9_ simple, si se mantienen bajos los esfuerzos tratamiento de estirado o de torcido aplica- (
| de compresidn en el concreto y si se dise- bles en frfo. En ambos casos dicho aumen- 000
4 ; ; p fian y refuerzan los elementos estructurales to va acompafiado por una disminucién de
€, (700) de manera que su capacidad estd regida la capacidad de deformacién (deforma-
por la resistencia del acero de refuerzo. cién unitaria de ruptura €,), asf como de la 4000
Figura 4.8 Degradacion del concreto ante car-  Otra forma muy efectiva de proporcionar ductilidad al concreto relacién entre el esfuerzo maximo y el de
gas repetidas con alto nivel de esfuerzos. es mediante confinamiento. La aplicacién de esfuerzos transver- fluencia (£,/f,). La meseta de fluencia, en 000 Gradgp e
que los esfuerzos son constantes para
deformaciones crecientes, se pierde a ! i 1 i : ! !
fer gfom? medida que aumenta el contenido de car- L
_tL ! bono y si se trabaja en frio (estirado o tor- €, (%00)
s g g cido).
S .
600 |- T - La figura 4.11 muestra curvas tipicas
¥ esfuerzo-deformacidn para aceros de distintos grados. Obsérvese que los fac-  Figura 4.11 Curvas esfuerzo-
40 - s=dom tores de ductilidad (deformacién de ruptura entre deformacidn de fluencia) son  deformacién del acero de re-
8 siempre grandes y exceden de diez, aun para los aceros menos dictiles. La  fuerzo.
0 ST 16 deformacién de ruptura llega a ser‘del orden de 20 por gicnto para los aceros
- ) ~ mds dctiles. Para velocidades altas de cargas, como las que ocurren en un
o 5 16 16 sismo, el esfuerzo de fluencia aumenta del orden de 5 por ciento, mientras que
€, (00) €, (%/00) ) y R .
el médulo de elasticidad y la deformacidn dltima no se modifican
a) Confinamiento con refuerzo helicoidal. b) Confinamiento con estibos. significativamente. Por ello la curva obtenida para cargas estdticas se

adopta sin modificacién para el andlisis de efectos sismicos. La curva
esfuerzo-deformacién es pricticamente la misma en tensién y en
compresidn, si §€ impide el pandeo del espécimen.

Bajo la aplicaci6n de cargas alternadas que exceden a la fluencia, se
reduce la zona en que los esfuerzos son proporcionales a la deformacidn

Esfuerzo 4
Figura 4.9 Efecto del confinamiento por refuer- sales de compresion no sélo aumenta sustancialmente la-

2o transversal en la curva esfuerzo-deformacion  resistencia en compresidn axial del concreto, sino que incremen-
del concreto. ta hasta en varios érdenes de mag-
nitud la capacidad de deformacidn

Jei kgfem? (figura 4.9). Un estado similar de y la curva se vuelve mds redondeada (efecto Bauschinger); sin embar- / Deformacién
1200 confinamiento se puede lograr en los £0, los ciclos son muy estables, con lazos de histéresi; muy amplios y
: elementos de concreto en compre- sin evidencia de deterioro, por lo que la capacidad de disipacidn de
1000 |~ sién mediante un refuerzo transver- energia es muy elevada y el comportamiento se puede idealizar como
sal a2 base de zunchos o mediante elastopldstico sin deterioro (figura 4.12).
800 |~ combinaciones de refuerzo longitu- Existe cierta polémica sobre las ventajas del empleo de aceros de
presicn laterl dinal y transversal (figura 4.10). En alta resistencia, tanto en estructuras de acero estructural como en las de concre- Eigura 4.12 Lazos de histére-
600 C;ist_‘l:‘;n:‘::;“glcm la seccién 8.2 se describen los requi- to reforzado. Las desventajas de los aceros de alta resistencia (con esfuerzo de sls para el acero estructural y de
sitos de refuerzo transversal para fluencia superior a 4200 kg/cm?) residen no tanto en su reducida ductilidad, sino ~ 'éMerzo.
0 proporcionar ductilidad a elementos en que se vuelven criticos los problemas de pandeo y soldabilidad en estructuras
de concreto en compresién. de acero estructural, mientras que en acero de refuerzo de estructuras de concre-

200 - .
to son criticos los problemas de adherencia con el conereto.

i i L
( L L - . ! L o) 4.3.3 Acero

4.3.4. Mamposteria

Tanto el acero de refuerzo como el
Figura 4.10 Efecto de la presion transversal en estructural tienen curvas esfuerzo-deformacidn caracterizadas por
la relacién esfuerzo-deformacién del concreto.  un comportamiento lineal prolongado con un mdédulo de elasti-

_Las propiedades mecdnicas de la mamposteria varfan en un intervalo muy
grande en funcién de las propiedades de las piezas y del mortero que las une,




Propiedades de materiales y sistemas estructurales comportamiento de los principales elementos estructurales
156 157
asf como del procedimiento de construccion. Por tanto, estas propiedades o
deben ser determinadas mediante ensayes con los materiales y con las técpj. b 420 =030 ~q 045
MORTERO 1:0:3 cas constructivas particulares de cada caso. ] [ /
Tabique hueco P . . ce . .
150 exmuide \ 7 En términos generales la resistencia en tensién es muy baja, la falla e 04 q=045 ‘{I Al
\L,/ frigil y la curva esfuerzo-deformacidn en compresion es pricticamente Jj. =0 F=015 - g=030 —-1? ~ As
i / neal hasta la falla. La figura 4.13 muestra algunas curvas representativas de: / = (Refuerzo de tensién)
ok - 7 materiales cominmente usados en el valle de México. y 7=030 = —béd‘T
/ La resistencia en comprésion del conjunto piezas-mortero puede variar q=0 g=0.15 )
/ " . iy s 0.2 (Refuerzo de compresion)
o /o Tbique desde 20-30 kg/cm? para piezas débiles de barro o de cemento de fabricacign - / / ' Fiqura 445 Re-
/ recacido artesanal, hasta 200 kg/cm?, o mds, para piezas de alta calidad producidas =05 q'=W laciones momen-
o / /{, e industrialmente. El médulo de elasticidad (E), para cargas de corta duracién : ¢ to-curvatura para
L/ varfa entre 600 y 1000 veces la resistencia en compresién. El médulo de ¥ = Curvatora ire:tccioniseg?zc:;;
b/ Blogue de concreto rigidez al cortante (G) es cercano al 40 por ciento de E. 0 ; 1'0 1'5 ?io 1 sujetas a flexion
0 0 * '2 ; ! La resistencia a cortante (tensién diagonal) es uma propiedad muy * Ve, /d pura,
€, 0/00) importante en el comportamiento sismico de la mamposterfa. Es muy va
riable y es influida por las propiedades del mortero de unién. Valores repre::: 4.4 COMPORTAMIENTO DE LOS PRINCIPALES
sentativos de las principales propiedades mecdnicas de Ia mamposteria se ’ ELEMENTOS ESTRUCTURALES
proporcionan en la Norma Técnica respectiva del Reglamento de Construc
Figura 4.13 Curvas tipicas es-  ciones para el Distrito Federal. 1.4.1 Vigas y columnas de concreto reforzade
fuerzo-deformacién para mam- El comportamiento ante cargas alternadas de elementos de mamposterfa no -
posteria. reforzada es esencialmente frigil, especialmente cuando los muros son formado' El comportamiento de elementos sujetos a flexidn, simple o combinada o
por piezas huecas cuyas paredes se destruyen progresivamente. con otras fuerzas internas, puede estudiarse con las relaciones momento- o
Para limitar el cardoter frdgil de la mamposterfa se emplea acero de refuerzo rotacién obtenidas del ensaye de especimenes representativos o mediante
en el interior de los muros o en elementos de confinamiento, con modahdades : el cdlculo analitico de las relaciones momento-curvatura de. las secciones,
* que se describen en la seccién 4.5. a partir de las hipdtesis bdsicas de resistencia de materiales (secciones i /
planas, compatibilidad-de deformaciones, curvas esfuerzo-deformacién )
4.3.5 hiadera deducidas de ensayes en especimenes estindar). / Deformacid
8 " Lascurvasdela figura 4.15 muestran, en forma adimensional, las rela-
La madera es un fnfzterial natural y por tanto sujeto a grandes variaciones en sus ciones momento-curvatura de secciones rectangulares de concreto reforza-
Figura 414 Relaciones tipicas propiedades mecdnicas. Su principal ventaja en cuanto al comportamiento sismi- do sujetas a flexién pura, y la variacién de estas curvas con las cuantias de
esfuerzo-deformacién para la co es su bajo peso volumétrico, que limita las fuerzas de inercia que pueden gene acero de tensién A,/bd, y de compresion A’/bd. Se aprecia que si se usan

rarse en la estructura.
El comportamiento es cercano al lineal hasta cerca del esfuerzo
resistente. Aunque la madera no puede desarrollar grandes ducti
Esfuerzo lidades, las estructuras de este material han mostrado gran capacidad
.de disipacién de energfa (amortignamiento ineldstico), resultado -
principalmente de deformaciones en sus conexiones, por lo que su
comportamiento sfsmico ha sido favorable, excepto en los casos en.
que la madera se encontrabz deteriorada por pudricién o ataque de
insectos, y en aquellos en que las conexiones eran inadecuadas. '
Las principales reservas sobre el empleo de estructuras de
madera estdn asociadas a su inflamabilidad que se vuelve critica
por los incendios que se suelen generar a rafz de los sismos. La
proteccién adecuada se logra mediante recubrimientos y mate-
rales aislantes. '
De las carvas tipicas esfuerzo-defonnacién de la figura 4.14 se
aprecia que el material es mds resistente en tensién que en com- |
presién. Ademds, su'médulo de elasticidad y su resistencia se in-
Deformacidn omitaria ‘crementan sustancialmente cuando las cargas se aplican a altas -
velocidades.

madera. cuantfas de tensidn bajas (sensiblemente inferiores a las correspondientes

a la de falla balanceada), esto es si las secciones son subreforzadas, se ob- Figura 4.16 Lazos de histére-
tienen ductilidades muy elevadas, comparables a las del acero de refuerzo. Enes-  sis de una seccién de concreto
tas condiciones, para una cuantfa dada de refuerzo en tensidn, el refuerzo en  reforzado con falla de flexion.
compresidn no hace crecer apreciablemente la resistencia,
pero da lugar a un incremento importante en la ductilidad. Figura 4.17 Lazos de histéresis de una viga de

Cuando la cuantfa de‘refuerzo en tension es elevada, la - concreto reforzado con esfuerzos altos de conante.
ductilidad se reduce y se requiere de acero de compresién para
ayudar al concreto a re-sistir la resultante de compresién y
para que el refuerzo de tensién pueda alcanzar la fluencia
antes del aplastamiento del concreto.

Ante cargas alternadas se tienen lazos de histéresis amplios
Y estables sélo si las secciones son muy subreforzadas y
doblemente armadas, sin efectos importantes de cortante, tor-
sion o de adherencia (ver figura 4.16). Cuando los esfuerzos
cortantes son elevados y producen agrietamiento diagonal
significativo, se presenta deterioro de rigidez y en parte tam-
bién de resistencia, lo que limita la capacidad de deformacién

Tensién

Compresién

ks

Carga

Deformacién
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ineldstica (figura 4.17). La capacidad
de deformacion de las vigas queda }j-
mitada por el aplastamiento del con-
creto y el sucesivo pandeo del refuerzg’
de compresidn. Si este dltimo se ep.
cuentra restringido por estribos pocg
espaciados, que evitan el pandeo y pro-
porcionan confinamiento al ndcleo de
concreto, se incrementa sustancial:
mente la ductilidad y se hace mis es

0.005 0.0t

table el comportamiento ante cargas

ph
alternadas.

Figura 4.18 Relaciones mo-
mento curvatura para secciones
de concreto reforzado sujetas a
flexocompresion con diferentes
niveles de carga axial.

Figura 4.19 lLazos de histére-
sis para columnas de concreto
reforzado sujetas a carga axial.

‘De estas consideraciones se de
rivan los requisitos de dimensionamiento y refuerzo de vigas de concreto que
se describen en el capitulo 8 y que se resumen en limitar las cuantfas de refuer
zo de tensi6n a cierta fraccidn de la cuantia balanceada, en proporcionar re
fuerzo de compresion, usar estribos cerrados en las secciones criticas y tomar
factores de seguridad mayores, con respecto a los de flexién, para la revisién de
la resistencia ante modos de falla de cortante, torsién y adherencia, en los que n
se puede alcanzar la misma ductilidad que en el caso de flexion. ’

. En columnas, como se aprecia en la figura 4.18, la ductilidad se reduce sustan:
cialmente a medida que aumenta la carga axial. Cuando ésta es superior a la carg
axial balanceada, es decir, cuando la falla es por compresidn, pricticamente no hgi’
ductilidad. La ductilidad se puede aumentar significativamente proporcionando con
finamiento al nicleo de concreto mediante un zuncho helicoidal. El confinamiento
con estribos es menos efectivo que el helicoidal, pero también mejora la ductilidad

Ante repeticiones de cargas alternadas se tienen deterioros drdsticos d
rigidez y resistencia de las columnas si las secciones no se encuentran perfecta
mente confinadas y, aun en las mejores condiciones de confinamiento, el 4rea d
los lazos de histéresis es reducida cuando la carga axial es muy elevada (ver figa
ra 4.19). De allf se derivan los requisitos de las normas de concreto para column
de marcos diictiles que requieren colocar abundante confinamiento, mantener.
bajos niveles de carga axial mediante tamafios generosos de las secciones ¥ :
emplear factores de seguridad mucho mayores para columnas que para vigas
Estos requisitos se describen en el capitulo 8.

Momento

g

Momento

P,
=

Curvatura

a) Carga axial baja. b)) Carga axial elevada.

| agrietamiento diagonal en la conexién, los lazos de

¢ deterioro considerable como se aprecia en la figura
: 4.21. De alli que los requisitos de. armado de las

- Xelacién minima entre el ancho de la conexién y el

comportamiento de los principales elementos estructurales

Para mayores detalles sobre el comportamiento sismico de estos elementos
estructurales y de los otros de concreto reforzado puede verse el texto de Paulay
y Priestley (1992) o el de Wakabayashi (1986).

4.4.2 Uniones viga-columna en concreto reforzado

No tiene sentido cuidar la resistencia, rigidez y ductilidad en los elementos es-
tructurales, si éstos no se conectan entre si de manera que estas caracterfsticas se

.puedan desarrollar plenamente. El disefio de una conexién debe tener como obje-

tivo que su resistencia sea mayor que la de los elementos que se unen y que su
rigidez debe ser suficiente para no alterar la rigidez de los elementos conectados.

X Tensida
Compresidn
c T
fﬁi e TUT ;
e
j.t_/[,.
T C ¢ ) Distribucidn de esfuerzos en la
a ) Equilibrio de b ) Esfuerzos en barra de una viga cuando no hay
momentos 1as barras suficiente longitud de desarrollo
en la conexidn. de refuerzo. en el ancho de la columna

Los aspectos criticos en el comportamiento s{smico de las uniones entre vigas
y columnas de concreto reforzado son la adherencia, el cortante y el confinamien-
to. Las condiciones de adherencia para el acero longitudinal de las vigas son desfa-
vorables debido a que es necesario transferir esfuerzos elevados al concreto en
longitudes relativamente pequefias. La situacién es critica no s6lo en conexiones
extremas, donde-es necesario anclar el refuerzo longitudinal, sino también en

- unijones interiores donde el signo de los esfuerzos debe cambiar de tensién a com-

presion de una a otra cara de la columna (ver figura. 4.20). La adherencia se ve afec-
tada cuando se presentan grietas diagonales por los efectos de fuerza cortante. El
disefio por fuerza cortante de una unién viga-columna requiere la determinacién de
las fuerzas que se desarrollan cuando en los extremos de las vigas se forman articu-
laciones pldsticas, es decir, cuando las barras longitudinales de las vigas que llegan
2 la conexion alcanzan la fluencia en tensién en una

5%

Figura 4,20 Estado de esfuer-
208 en una conexién viga-
columna interior.

Figura 4.21 Lazos de histére-
sis de una conexidn viga-colum-
na de concreto con problemas
de adherencia.

cara de la columna y en compresién en la otra cara.
Cuando no se cuenta con la suficiente longitud de

desarrollo del refuerzo que cruza la conexidn o cuan-

do la resistencia en cortante es insuficiente para evitar

Momento

histéresis presentan una zona de rigidez muy baja y un

conexiones exijan refuerzo horizontal, prolongando
los estribos de la columna en esta zona, y fijen una

Rotacidn %

didmetro de las barras que la cruzan (ver capitulo 8).
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a } Modo de falla,

4.4.3 Muros de concrato

Los muros de concreto son ele.
mentos muy eficientes para ab-
sorber efectos sfsmicos en log

N edificios, por su gran rigidez y .
Y capacidad a cargas laterales. E]

comportamiento de los murog

8 (10" difiere en forma importante de.
) pendiendo de su relacién alturg
total a longitud (H/L). En MUros,
bajos (H/L = 2) rigen principal-
mente los efectos de cortante; I3 *
resistencia y rigidez a cargas la-

b ) Lazos de histéresis.

Figura 4.22 Modo de falla y
lazos de histéresis de un muro
corto de concreto reforzado.

terales son muy elevadas, pero el ;
, comportarniento tiende a ser fragil -
por la preponderancia de los efectos de cortante. Con un refuerzo vertical y hori
zontal abundante se limita al deterioro de la capacidad ante cargas repetidas. EJ
comportamiento mejora ademds sustancialmente si el muro estd rodeado por un;.
marco robusto de concreto y actia como diafragma de éste (ver figura 4.22).

. Los muros esbeltos (H/L = 2) actdan esencialmente como vigas e
voladizo; la-carga axial sobre ellos es generalmente-pequefia y dominan log
efectos de flexién (ver figura 4.23). Para evitar el pandeo y el aplastamie;
to del concreto enel extr=mo comprimido del muro, es necesario confind
el refuerzo longitudinal formando columnas extremas con abundancia de es-
tribos. En estas circunstancias se llega a obtener un comportamiento muy
favorable ante cargas repetidas (figura 4.24). Para ello hay que sobrepro
teger al muro ante fallas por cortante, sea por tensién diagonal o por d
lizamiento sobre la base.

Las aberturas que con frecuencia es necesario dejar en los muros po
razones de funcionamiento de los edificios, constituyen zonas alrededor de las
cuales se presentan grandes concentraciones de esfuerzos y que requieren :
extremadas precanciones en su refuerzo para limitar el deterioro. Los requisi
tos especificos los describiremos en el capitulo 8.

Carga
lateral
e —e
i -
— i
— e
i e

a) b)
Flexidn, Tensién diagonal,

c) d)
Cortante Levanwmicnto de
hosizontal, Ia cimeatacidn,

Figura 4.23 Modos de falla de muros esbeltos.

Figura 4.24 Lazos de histéresis de un muro esbel
to de concreto reforzado con falla de flexion.

Comportamiento de los principales elementos estructurales

4.4.4 Vigas y columnas de acero estructural

Ppara un tratamiento detallado del comportamiento y del disefio de estructuras
de acero se recomienda el texto de De Buen (1980). Para los aspectos especi-
ficos del comportamiento sismico de los distintos elementos de este material
puede verse el capitulo escrito por Nicoletti en el libro editado por Naeim
(1989). '

Por las excelentes caracteristicas del material, los elementos de acero son en
geneml capaces de desarrollar grandes ductilidades y de disipar mucha energfa
por comportamiento ineldstico; sin embargo, estas caracteristicas pueden verse
totalmente canceladas si el disefio de los elementos es tal que se presentan fend-
menos de pandeo o de fractura fragil. Los problemas de pandeo aparecen en
cualquiera de las siguientes circunstancias:

a) Pandeo local de placas comprimidas con altas relaciones ancho a €Spesor.

b) Pandeo en flexién de columnas esbeltas.

¢) Pandeo lateral de vigas y columnas.

d) Efectos P — A, que consisten en la inestabilidad Jateral de marcos flexibles
sujetos a cargas verticales elevadas.
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Figura 4.25 Relaciones mo-
mernito-curvatura de vigas de ace-
1o con distintds modos de falla.

. molle integramente la capacidad de deformacién de

OLM  Pandeo eléstico
. (pandeo lateral
o local ).

OAHI  Pandeo ineldstico.
OAJFG Falla por panden

MOMENTO

Iateral o local
después de la
fluencia.
OAB  Plastificacion
sin pandeo.
’ CURVATURA o
R Figura 4.26 Relaciones mo-
mento-curvatura de columnas
de acero.
En estructuras sujetas a sismo deben evitarse los
fenémenos mencionados, no sélo dentro del inter- ) o
valo lineal eldstico del comportamiento de la estruc- S;fgf 3;2’;2;‘,;“
tura, sino tarbién después de que se ha alcanzado la /
fluencia en partes del elemento y se ha reducido T Sin pandeo lateral o local
sustancialmente la rigidez. La ocurrencia de fend- I/ -
menos de pandeo ineldstico, aunque no afecte la / N
capacidad de carga del elemento, impide se desa- ,lfMa /P;n doo torsional

Momento

la estructura. Los distintos fenémenos de pandeo 1
que pueden presentarse se ilustran esquemdtica- !
mente en las curvas momento-rotacidn de la figu- )
12 4.25 para vigas y 4.26 para columnas. En vigas \fﬁ Pihe

los problemas de pandeo lateral se evitan usando $ Curvatura
secciones compactas, es decir, con baja relacién
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Figura 4.27 Lazos de histére-
sis de vigas de acero.

a) Sin pandeo lateral. b} Con pandeo lateral.

ancho a espesor y los de pandeo lateral proporcionando arriostramiento trans
versal (véase capitulo 8). Se pueden lograr asf lazos de histéresis sumament
anchos y estables como los mostrados en la figura 4.27a.

En las columnas la capacidad de rotacién disminuye apreciablemente al au
mentar la carga axial. Cuando dicha carga es mds de la.mitad de la resistencia
la columna (P/P, = 0.5), la capacidad de rotacién es sumamente reducida, L
ductilidad también disminuye al aumentar la relacién de esbeltez de la column
Los lazos de histéresis muestran mucho deterioro para cargas axiales altas o par
esbelteces elevadas, por lo que es recomendable evitar comportamiento melasn
co en estos elementos (ver figura 4.28).

En adicién a los fenémenos de pandeo hay que evitar problemas de fall
fragil que puedan ser debidos a fallas de tensién en la seccién neta de conexione
remachadas o atornilladas, a fractura de soldadura por concentraciones de esfue
20s, 0 a fractura por fatiga en secciones que hayan sido previamente someudas
un gran nimero de ciclos de esfuerzos de intensidad moderada.

- dores para la correcta transmisién de los esfuerzos. Con las pre-
“¢onexiones, como el evidenciado por los lazos de histéresis de la

-con factores de seguridad mayores que los que se adoptan para
-el disefio de los elementos conectados.

Figura 4.28 La-
zos de histéresis
de columnas de
acero con dife-
rente relacién de
ancho a espesor
del alma.

Carga A

'
Deformacion

c)
bit= 1§~ .

4.4,5 Conexiones viga-columna de acero

Para asegurar la continuidad entre vigas y columnas de un marco, las conexiones.

deben ser rigidas y capaces de transmitir momentos flexionantes elevados. Li

Gomportamiento de los principales elementos estruciurales

a} b

Pandeo del alma. Distorsién por cortante def alma.
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Figura 4.29 Modos de falla
de conexiones viga-columna de
acero.

fallas que se pueden presentar en la conexidn son debidas a
vpandeo o fractura por las concentraciones de esfuerzos transmi-
‘tidos por los patines o a fluencia por cortante del panel de la
Conexién (figura 4.29). .

El disefio adecuado de la conexién determina el espesor

PORN)
600

ecesario de la placa del panel y la posible adicién de atiesa- —"
100 -80

‘cauciones debidas, se logra un excelente comportamiento de las

figura 4.30. Nuevamente, es recomendable disefiar la conexidn

s
+ +
-60 -0,

'4.4.6 Contravientos de acero

a inclusién de diagonales de acero en los marcos proporciona un incremento

‘Totable en la rigidez y resistencia a cargas laterales; los contravientos resultan

may eficientes por ser elementos que trabajan a carga axial.
En estructuras pequefias los contravientos suelen estar constituidos por

“barras que trabajan exclusivamente como tensores incapaces de tomar fuerzas

de compresién. En este caso la capacidad de disipacién de energfa por com-
portamiento ineldstico es reducida, ya que los contravientos sélo disipan

‘energia cuando son sujetos a deformaciones ineldsticas adicionales a la méxi-

ma experimentada anteriormente. Como se aprecia en la figura 4.31, los lazos

Figura 4.30 lLazos de histére-
sis de una conexion viga colum-
na de acero.

Figura 4.31 Comportamiento
de contravientos delgados.

H

d)
Deformacidn del Deformacidn de . Lazode
tablero contraventeado. Ias dos diagonales. mé%ﬁﬁf: S)Cl

-3
'\ﬁl
e |

€)
Lazo para_ .
deformacion mdxima
constante.
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de histéresis ante una deformacién mdxima constante .
no tienen pricticamente drea incluida.

Cuando los contravientos son a base de elementog
robustos capaces de tomar cargas de compresion, el com
portamiento es mds complejo, pero la capamdad de di
sipaci6n de energfa es sustancialmente mayor. Esta depend,

de la relacién de esbeltez de los miembros. Los lazos d
histéresis muestran generalmente algin deterioro por ef
pandeo repetido de los elementos de compresion (figur
4.32). Debe cuidarse el disefio de la conexién entre log '
contravientos y el marco, la que puede fallar fragilmen

por la repeticién de ciclos de carga.

Figura 4.32. Lazos de histére-
sis de un marco de acero con
contravientos robustos.

Figura 4.33 Lazos de histére-
sis para muros de mamposteria.

resistente a sismos, se debe esencialmente a la falla de construcciones a base d

_no reforzados o con grandes huecos.

- de la mamposterfa se ha considerado excelente dentro de ciertos limites de altu

4.4.7 Muros de mamposteria
La pobre reputacién que la mamposterfa tiene en varios pafses como materi;
materiales de muy baja calidad y sin elementos adecuados de conexién de lo

muros entre s y de éstos con los pisos y techos. Las fallas se han debido pnuc
palmente a volteo de muros en direccién normal a su plano ¥ a cortante de muro

En construcciones modernas con elementos de liga y refuerzo, el desempeﬁ_

ra de la construccidn y de cantidad y distribucién de muros. :

Los muros de mamposterfa pueden colocarse como paredes de relleno en crir
jfas de marcos de concreto o de acero (muros diafragma); en ‘este caso el compo
tamiento muestra cierta ductilidad y capacidad de disipar energfa, si la resistenci
en cortante de los extremos de las columnas es suficiente para contener la grie
diagonal que se forma en la mamposteria cuando se rebasa su capacidad a fuel
za cortante (ver figura 4.33a). Aun en esta situacion, el comportamiento es frégili

V,enton 4 V,enton
504 404
401 30
30
20 4
204

R

Tx10%

L s0

a) Muro de tabique maeizo como
diafragma de un marco robusto
de conereto,

&) Muro de blogue hueco de concreto con
cantidnd moderada de refuerzo interior.

‘-dad de refuerzo requiere de especiales cuidados en la eje-
‘cucién de la obra. El comportamiento y disefio sfsmico de
- muros de mamposterfa segiin la prictica de los EE.UU. y
* de Nueva Zelanda se trata en detalle en el texto de Pau-

comportamiento de sistemas estructurales

con degradacion si la mamposterfa estd formada por piezas huecas de paredes
delgadas.

La modalidad de uso de muros de mamposterfa mds usual en México y en
otros pafses latinoamericanos es la llamada mamposterfa confinada en que se co-
jocan, en los extremos de los muros y en sus intersecciones, elementos delgados
de concreteo reforzado que tienen la funcién de ligar los muros y de evitar el
colapso de los mismos cuando éstos se agrietan diagonalmente. El comporta-
miento ante ciclos de carga repetida muestra una disipacién de energfa limitada,
pero dista de corresponder a una falla fragil.

En los pafses mds industrializados se emplea para zonas sismicas la mam-
postcna reforzada, en donde mediante refuerzo en el interior de los muros, en las
juntas y en los huecos de las piezas, se logra un comportamlcnto similar al de
Jos.muros de concreto reforzado. Para ello es necesario que todos los huecos
de las piezas se hayan rellenado con mezcla de concreto de alto revenimiento
(grout) y que el refuerzo se encuentre perfectamente anclado y que sea conti-
nuo. Para las bajas cuantfas de refuerzo que se colocan usualmente en estos
muros en nuestro medio, el comportamiento es fragil por la falla por cortante,

como se muestra en la figura 4.33b. Ha sido ademds frecuente encontrar de-

fectos de colocacién del refuerzo y huecos de las piezas sélo

parcialmente llenados de mezcla, por lo que esta modali-

lay y Priestley (1992). Para la practica de América Latina

P{RN)

véase Meli (1994).
4.4.8 Paredes de madera

La madera se emplea en distintas modalidades para formar
paneles resistentes a cargas laterales. La mds comun se for-

ma con armazones de elementos delgados de madera cu-

biertos por paneles de madera contrachapada o de yeso. Las paredes asi for-
madas proporcionan elevada rigidez y resistencia a cargas laterales y und disi-
pacién de energia notable por los lazos de histéresis en campo ineldstico. Un
ejemplo de comportamiento tipico se muestra en la figura 4.34. El punto de po-

-~ sible debilidad de estos sistemas se encuentra en las conexiones con la cimen-

tacién y con los sistemas de piso y techo. En los pafses donde son comunes
estos sistemas, se han desarrollado procedimientos de conexidn eficientes y se
han determinado los pardmetros de resistencia y demds propiedades necesarias

- para su disefio (véase por ejemplo Faherty y Williamson, 1995).

4.5 COMPORTAMIENTO DE SISTEMAS
ESTRUCTURALES

45.1 Respuesta no lineal de sistemas

El comportamiento de una estructura en su conjunto depende del tipo de com-
Portamiento que tengan los elementos que la componen, pero depende también

Figura 4.34 Lazos de histére-
sis de un diafragma de madera
a base de paneles contrachapa~
dos.
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en forma importante de la manera en que estos elementos se encuentran integrg.
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oy

dos y conectados para formar la estructura en su conjunto.
Es particularmente importante estudiar el comportamiento en la etapa no Ji.
neal de la estructura y relacionarlo con la respuesta local de las secciones y eles
mentos. El mecanismo de comportamiento no lineal de la estructura depende dej
tipo y nimero de secciones que sobrepasen la etapa lineal. Mientras mayor seq
el niimero de secciones que participen de la deformacién no lineal y mientras m
ductil sea el comportamiento de estas secciones, mayor ductilidad tendrd el s;
tema en conjunto.
Para un sistema dado, el mecanismo de deformacién ineléstica que se llegarg
a presentar depende de las resistencias relativas de las secciones para cada pos
ble modo de falla. Por tanto, en la etapa de disefio se puede influir

-

Configuracidn original

el mecanismo de deformacion ineldstica de la estructura, al decidir l4
resistencia que deben tener las distintas secciones para los diferent
, modos de falla. Un aspecto esencial del disefio sismico consiste ex pro-

5

porcionar a las diferentes partes de la estructura resistencias tales q
hagan que en conjunto se desarrolle la mdxima ductilidad posible. Es
es el principio del criterio de disefio por capacidad que se ha esboz
do en el capftulo 1 y para el cual se ilustrardn algunas aplicacion
prdcticas- para estructuras de concreto, en el capftulo 8.

p—a—

f
{
|

=

}\\—ﬁnﬂgumﬁén

deformada

_A=§-

::'I >

8,-

4.5.2 Medidas de la respuesta no lineal de sisiemas

Una medida representativa de la respuesta de un sistema”estructur
sujeto a cargas laterales es el desplazamiento relativo de entrepiso;
decir, el incremento en el desplazamiento lateral entre un piso y
signiente (figura 4.35). Resulta conveniente el uso de un ndice ad

Figura 4.35 Desplazamiento
relativo de entrepiso.’

\\_

]
i

Figura 4.36 Desplazémiento
total de un marco en su etapa

eldstica.

mensional de esta medida de la respuesta, dividiendo el desplazamie;
to relativo del entrepiso entre la altura del mismo:

v=AH

Este indice se denomina distorsion de entrepiso, o deriva, y es el mds emplea
do para cuantificar la respuesta de edificios, para comparar el comportamiento de:
diferentes sistemas y para estimar el grado de dafio que puede presentarse, tanto.
en la estructura misma como en los elementos no estructurales.

Una medida global de la respuesta del conjunto es el desplazamiento mé-
ximo de la estructura, generalmente en la punta (figura 4.36). Este es la suma’
de los desplazamientos relativos a todos los entrepisos que constituyen la es-
tructura.

Cuando se habla de ductilidad de a estructura en su conjunto, ésta se relacio-
na con el comportamiento del entrepiso mds critico, o con el del desplazamlento
total de la estructura en la punta.

Se puede hablar, entonces, de factor de ductilidad de entrepiso como la rela-
cién del mdximo desplazamiento que puede aceptar el entrepiso antes del colap-
so y el desplazamiento al que se presentd la primera fluencia en alguna seccién
de los elementos que lo componen: también se puede hablar de factor de duc
lidad global o de conjunto de la estructura, como la relacién entre el desplaza-
miento en la punta al presentarse el colapso y el desplazamiento en la punta al
presentarse la primera fluencia en alguna seccién.

 lineal y una de deformacién pldstica
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En términos generales, para que se desarrolle cierto factor de ductilidad de
conjunto, se requiere un factor de ducrilidad local mucho mayor. Esto s ilus_trara’.
a continuacion con algunos ejemplos representativos y es un aspecto importante
para estimar el grado de ductilidad que puede llegar a desarrollar una estructura.

4.5.3 Relacion enire ductilidad de un

elemento y ductilidad de una seccidn
/'\w

La ductilidad de una seccién se representa usualmente W’W a) E:squemade a
mediante la relacidn entre curvatura dltima y curvatura de \ ¢ . viga
fluencia de la seccién sujeta a momento flexionante. La
relacién momento-curvatura (M-¢) describe el compor-
tamiento. T b) Di de

Como el mds simple de los elementos, tomaremos una My momentos
viga en voladizo sujeta a una carga uniforme, cuya res- l
puesta se define por la relacién entre la carga total aplica-
da y el desplazamiento en la punta (V-A).

La ductilidad de la viga se expresa como la relacién
entre el desplazamiento de colapso y el de fluencia (figu- ) Diagrama
ra 4.37) de curvaturas

o = AJA,

- El desplazamiento de colapso es la suma de una parte

Figura 4.37 Distribucion de
curvaturas elasticas y plasticas

A= Ay + Ap en una viga en voladizo.

La deformacién pldstica es igual a la rotacién de la articulacién pldstica mul-
tiplicada por la longitud de la viga

A, =61

p = Uty

La rotacién de la articulacién pldstica se determina como la curvatura de

. colapso menos la curvatura a la que inicia la fluencia, multiplicada esta diferen-

cia por la longitud de plastificacién, o sea la porcién de la viga en que se propa-
ga la plastificacidn

=L (d,~ &)

El desplazamiento de fluencia de la viga se calcula en funcidn de 1a rotacién
de fluencia, por relaciones de mecdnica de materiales

Ay = ¢, L24
Por lo anterior

g = AJA =1+ AJA, = 1+ 4 (LLJIAY(O, —8)/8, = 1 + 4 (/L)(6/6,— 1)

El cociente A,/A, es la ductilidad de curvatura de la seccién, que se identifi-
card como pg. La relacion entre el factor de ductilidad de desplazamiento de la
viga p,, y el de curvatura de la seccidn critica pg queda expresada como
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pa=1+ 4 (1) p, —1)

La longitud de plastificacién para una articulacién pldstica que se forma en up

empotramiento se estima conservadoramente como la mitad del peralte de la viga -

I =h2

Por tanto,
pa= 1+ 2 (/1) (s = 1) 42
Para valores usuales de la relacién peralte a longitud de viga (h,/l, < 1/4), se
aprecia que para lograr un factor de ductilidad dado en la viga, se requiere un fac-

tor de ductilidad significativamente mayor para la seccidn. Por ejemplo, para una
viga con relacién 4/, = 1/4 , se tiene

Ha = (g + 112
si se quiere lograr u = 4, se requiere iy = 7.
De manera semejante, para h /I, = 1/8, se tiene
ey = (g + 34

y para lograr u, =4 se requiere p, = 13.
Figura 4.38 Eldstica y momen-

tos en un marco sujeto a cargas s : s . . : .
I g El ejemplo simplificado anterior puede considerarse representativo de un

laterales. e . ey

edificio en que las cargas laterales son resistidas principal-

mente por un muro de concreto (0 un nidcleo). Este muro es

. esencialmente un elemento sujeto a flexién y se comporta
|

como la viga en voladizo aquf estudiada. Por tanto, la res-
puesta del edificio puede representarse en funcién del

tor de ductilidad (u,) es funcién de la rotacién de la articu-
lacién plistica que se forma en la base del muro. Los dos
factores quedan relacionados por la ecuacién 4.2. Si supo-

Puntos
de inflexidn

|
= /P/ )'

a) Deformada de Ia eldstica.

del edificio (y del muro) es de 32 m, la relacién b/l es 1/8,
y para que la estructura logre un factor de ductilidad de 4, la
seccion critica debe desarrollar un factor de ductilidad de 13,
el cual es muy elevado, aunque factible si la carga axial so-
bre el muro es muy baja y si se eliminan problemas de pandeo.

4.5.4 Relacién entre ductilidad de entrepiso
y ductiilidad de la seccidn critica

5) Momentos en columna Un entrepiso de un marco sujeto a cargas laterales tiene una
tpica. configuracién deformada como la que se muestra en la figu-
ra 4.38. Si los claros y alturas de entrepiso son constantes y

desplazamiento en la punta del muro, para el cual el fac--

nemos que el muro tiene una longitud de 4 m y que la altura *

_casoy w, =9 en el segundo. La di-

compartamiento de sistemas estructurales
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asf las rigideces de vigas y colum-
pas, se presentan punios de infle-
«ién en el centro de los claros y a
media altura. La relacién entre el
desplazamiento relativo de entre- .
piso y la rotacién en la base de
la columna, en el intervalo lineal y T

y hasta la fluencia vale (ver figu-
4 38b) a ) Mecanismo de articulaciones & ) Deformacién pldstica del
4. ’ pldsticas en columnas, entrepiso.

| 2

A=, 126

. Figura 4.39 Mecanismo de
en que /. es la altura de entrepiso. falla de un entrepiso por colum-

Se identifican dos mecanismos bdsicos de deformacidn ineldstica; el de  nas débiles vigas fuertes.

colurnnas débiles-vigas fuertes en el que las articulaciones plédsticas se presentan

en los extremos de las columnas (figura 4.39a), y el de columnas fuertes-vigas
débiles en que las articulaciones pldsticas se presentan en los extremos de las vi-

_ gas (de momento negativo en una cara de la columna y de momento positivo en

la otra, figura 4.40a).

a) Mecanismo Je columna débil-viga fuerte

El cdlculo puede hacerse aislando una columna del entrepiso (figura 4.39b).

El desplazamiento de colapso vale
A, =47+ A,
A= 04,
=10, —~ b 1,

A, A ¢~ b)) L.

=-i=1+——”=1+( =1+6£‘1(/.L—1)
N A, $,1,/6 It

Para [, = h /2, en que h, es el peralte de la columna
pa =143 (L) (py~- 1)

Para hJl = 14, py = 1+ 3/4 (py-1). Figura 4.40 Mecanismo de
S falla de un entrepiso por colum-

Para hJl, = 1/8, py = 1 + 3/8 (1) nas fuertes vigas débiles.

Si se quiere lograr u, = 4 se

Tequiere que j, = 5 para el primer

ferencia entre la ductilidad de en-

8, =20,
trepiso y la ductilidad local de Aol
Curvatura no es extremadamente P =Yelp

ande; sin embargo, hay que to- .
i ’ B ’1 o ? a) Mecanismo de articulacidn b) Deformacién pléstica del
~ Tar en cuenta que las columnas plstica de vigas, entrepiso.

por estar sujetas a cargas axiales




1

170

Propiedades de materiales y sistemas estructurales

elevadas no son capaces de desarrollar ductilidades significativas, por lo tanto, este
mecanismo de falla es indeseable.

b) Mecanismo de columna fuerte-viga débil

Nuevamente, aislando una columna interior y el nudo con las vigas, se aprecia

de Ia figura 4.40b, que entre la rotacién de la articulacién pldstica de las vigas 4,

y la rotacion de la columna se da la relacién

6,=26,.
Por lo que )
= (0/2) I = [(d, — d)T L, L.
A, A (¢, = by LL/2 [
g e b e ey (R A Cy gy BT S -
Hop , A,v ¢_vlc2 6 L (g~ 1)
péra L= hf2

pa= 1+ (312) (/) (e = 1)

Para la relacin entre peralte de la viga h, y altura de columna k,, se tomarér;
también dos valores; para i/l = 1/4,

a=1+(3/8) 11y ~1)
Para lograr py = 4 se requiere g = 9.
Cuando £/l = 1/8; se tiene py =1+ (3/16)(pg— 1)
Y para lograr u, =4 se requiere = 17.

Las demandas de ductilidad locales necesarias para lograr una ductilidad

dada de entrepiso, son en este caso muchd mayores que en el anterior; sin embar- -

80, hay que considerar que las articulaciones pldsticas en las vigas son capaces
de desarrollar ductilidades muy superiores que las de columnas.

Para una comparacién mds realista entre los dos mecanismos es necesario
analizar el marco en su conjunto, como se hace de manera simplificada en la sec-
cién siguiente.

4.5.5 Relacién entre ductilidad global de un marco
y ductifidad local de la seccidn critica

Consideremos el marco de la figura 4.36 y supongamos, con una simplificacién -

extrema, que el desplazamiento lateral de entrepiso en la etapa de compor-

tamiento lineal, es constante para todos los entrepisos. Esto implica que las sec-

ciones de vigas y columna de cada entrepiso se han dimensionado de manera que
sus momentos de inercia varfan proporcionalmente a la fuerza cortante que actia
en el entrepiso.

T

propiedades mecanicas y geomelricas de los elementos estrucwurales

En este caso la deformacién lateral en la punta del marco es la suma de n
desplazamientos (iguales) de entrepiso, y su relacién con la curvatura del
extremo de una columna cualquiera vale

Ay =nd, [ Y6

Para que se presente el colapso del marco con mecanismo de columna
débil-viga fuerte basta con que este mecanismo se forme en un solo en-
trepiso (figura 4.41). Por tanto, la deformacidn plistica es la misma que la
calculada para el estudio de un entrepiso y se tiene

(d’p - ¢v) lplc 6 |
=4 e o 2 By
Ha REVET: ) {ty=1)

Paral, = hJ2 ; hJl. = 18 y n=12

pa=1+(132) (g — 1)

Lo anterior implica que para que una estructura de 12 pisos desarrolle un fac-
tor de ductilidad de 4 se requiere que localmente, en las columnas del entrepiso
donde se forman las articulaciones pldsticas, se presenten rotaciones ineldsticas
que corresponden a un factor de ductilidad de curvatura de 97. Esto excede total-
mente la capacidad de rotacién de las columnas, por lo que este mecanismo de
columnas débiles-vigas fuertes es altamente indeseable.

Con relacién al otro mecanismo de columnas fuertes-vigas débiles, para

‘que la estructura en su conjunto llegue al colapso se requiere que se formen ar-

ticulaciones pldsticas en todos los pisos y ademds en la base de las columnas, en
la forma mostrada en la figura 4.42. Para esta condicién la relacidn entre la duc-
tilidad de conjunto.y la ductilidad local es aproximadamente la misma que se
determind para un entrepiso aislado.

Se concluye que el mecanismo de columnas débiles-vigas fuertes debe evitarse
mediante el disefio adecuado de la resistencia relativa entre las vigas y columnas que
concurren a un mismo nudo, de manera de favorecer que se formen articulaciones
pldsticas en las vigas y no en las columnas con el mecanismo llamado de columnas

. [uertes-vigas débiles. La manera de lograrlo se ilistra en el capitulo 8. Otro aspecto

aconsiderar es que para obtener cierto factor de ductilidad global de la estruc-

- Figura 4.41 Mecanismo de
falla de entrepiso de un marco
por columna débil.

Figura 4.42 Mecanismo de
falla de entrepiso ds un marco
por columna fuerte viga débil.

tura, se requiere desarrollar ductilidades locales en las secciones criticas varias

veces superiores a dicho valor.

4.6 PROPIEDADES MECANICAS Y GEOMETRICAS
DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES PARA

EL ANALISIS DE LOS EDIFICIOS

Para efectuar el andlisis lineal de un marco se requiere conocer el médulo

de elasticidad del material que constituye los elementos estructurales, el
drea y el momento de inercia de las secciones transversales de los mismos.
Segtin las Normas de Concreto del RCDF, el mddulo de elasticidad del

-

-

concreto (en kg/cm?) debe tomarse como 13000 \/f—; para concreto clase 1 -
y como 8000 \/f; para clase 2. El concreto clase | es el que se elabora con

agregados de alta calidad y peso volumétrico normal, mientras que el cla- 4
se 2 es el que se obtiene con los agregados que se encuentran normalmente

ﬁ'ﬁ
T




; ek
)

- Propiedades de materiales y sistemas estructuraleg

en el valle de Mexmo y que tienen un peso volumétrico bajo y un elevado cop.
tenido de polvos.

Para valuar las propiedades geométricas de columnas de concreto reforzado

se puede considerar la seccién bruta, pensando que las mismas, por estar sbjetas .}

generalmente a compresiones altas, no tendrdn mucho agrietamiento.
En vigas de concreto reforzado que no estén coladas monoliticamente con lag

losas, es razonable usar el momento de inercia de la seccién agrietada transforma. -

da, el cual, para secciones rectangulares con porcentajes usuales de refuerzo, vale
alrededor del 60 por ciento del momento de inercia de la seccién bruta. Si las vigas

estdn coladas monoliticamente’ con la losa, entonces, en las zonas de momentos -

positivos, existen patines que dan lugar a una seccién T cuyo momento de inercia
vale de 1.5 a 2 veces el de la seccién rectangular. Este efecto tiende a compensarse
con ¢l de la reduccién debida al agrietamiento, y parece adecuado en estos casos
emplear el momento de inercia de la seccién rectangular bruta (sin considerar la
reduccién por agrietamiento, ni el aumento por la contribucién de la losa).
Cuando el marco por analizar es una idealizacién de un sistema a base de losas
planas (aligeradas o macizas) y columnas, se recomienda, de acuerdo con resulta-
dos experimentales, considerar que el ancho efectivo de la losa es ¢ + 3h, donde

c es el ancho de la columna (perpendicular al plano del marco) y & el peralte total *
de la losa plana. 8i la losa es aligerada, entonces conviene considerar un momen-
to de inercia promedio entre el de los apoyos (donde hay una zona maciza) yelde ©

Ia zona central (donde se deben descontar los huecos de los casetones).
Para edificios de acero, el médulo de elasticidad tiene un valor muy conocido,
2 000 000 kg/fem?, independiente del tipo de acero. Las propiedades de las sec-
ciones transversales vienen tabuladas en varios libros y manuales, o, en caso de no
ser asi, se pueden calcular con base en las dimensiones nominales de disefio.
Con frecuencia se busca que losas de piso de concreto reforzado trabajen en
conjunto con las vigas de acero en que se apoyan, dando lugar a las llamadas sec-
ciones compuestas. Esto requiere que entre losa y vigas exista la capacidad para

resistir los esfuerzos cortantes que implica este trabajo solidario, para lo cual es.

generalmente necesaria la utilizacién de conectores, especialmente disefiados. En
este caso, en las zonas de momentos positivos debe considerarse el momento de
inercia de la seccién compuesta (dividiendo el 4rea de concreto entre Ia relacion
de médulos de elasticidad), y en las zonas donde los momentos son negativos, de-

be usarse s6lo el momento de inercia de la seccién de acero. Parece razonable .

emplear un promedlo de dichos momentos de inercia, como un valor constante
para toda la viga.

Como puede inferirse de las correspondientes matrices de rigidez, para
analizar sisternas con muros es necesario conocer los médulos de elasticidad y de
cortante, el momento de inercia, el drea axial y el drea de cortante de cada muro.
En el caso de diagonales se deben conocer médulos de elasticidad y el drea de
seccion transversal de cada una de ellas. Es aceptable considerar que el concreto

es un material isétropo, con un médulo de Poisson de aproximadaniente, 0. Z,Io .

cual implica que su médulo de cortante G,, es igual a E,/2.4.

Para estos muros se acostumbra calcular el momento de inercia con base en
su seccion bruta, incluyendo el aporte de columnas o muros perpendiculares en
los extremos, que trabajan como si fuesen patines y dan higar a secciones de los
tipos T, L, C o similares. El drea de cortante de secciones de formas distintas se
deriva de consideraciones de resistencia de materiales. Los valores para algunas
secciones comunes se muestran en la tabla 4.2. En estos casos, si un muro que

Tabla 4.2. Area de cortante de algunas secciones.

propiedades mecanicas y geométricas de los elementos gstructurales

Seccion Area de cortante
Rectangular de dimensiones b, & S_b hi6
T.C.L con alwra de peralte d y espesor ¢ dt
Circular sélida de radio r 0.9 w2
Tubo rectangular de dimensiones b, 1 2bt62 M
y espesor ¢ segtin la direcci6n de la cortante
Tubo circular de radio r y espesor ¢ 05 art

funge comb patin tiene un espesor ¢, su ancho efectivo puede considerarse igual
a 6¢, a menos que el ancho real sea menor. La contribucién de estos anchos efec-
tivos también puede incluirse en el drea de la seccidn transversal que interviene
en el cdlculo de las deformaciones axiales, pero debe excluirse al valuar el 4drea
de cortante, la cual es igual al drea del muro que hace las veces de alma.

De acuerdo con la norma correspondiente, las propiedades mecdnicas de la
mamposteria se calculan a partir de su resistencia nominal a compresién f*,,
sobre el drea bruta. f*,, se puede determinar a partir de ensayes de pilas, o de
la resistencia nominal de las piezas y el mortero; sin embargo, para cuando no
se realicen determinaciones experimentales, se da allf una tabla de valores
indicativos de f*,, en funcién de los tipos de pieza y de mortero, la cual se
reproduce aqui como tabla 4.3.

De acuerdo con las normas, para cargas de corta duracién como las sfsmi-
cas, el médulo de elasticidad E,, es igual a 600 f*, si la- mamposterfa es de ta-
bigues o bloques de cemento, ¢ igual a 400 f*,, para mamposteria de tabique
de barro.

Las propiedades geométn'cas de muros de mamposterfa, como momentos
de inercia o dreas de cortante, se pueden determinar con los criterios que se
dieron para muros de concreto en parrafos anteriores, con la aclaracién de que,
aun cuando se trate de piezas huecas, hay que basarse en la seccién bruta, ya
que asi estd previsto al estipular las propiedades mecdnicas en la norma res-
pectiva.

Tabla 4.3 Propiedades de la mamposteria.

Pieza Mortera 4 v*, E G

Tabique 1 15 35 4500 1350
recocido I 15 ' 3 4500 1350
m 15 3 4500 1350
Tabique 1 40 3 12000 3600
extruido i 40 2 12000 2700
m 30 2 9000 2700
Blogue I 20 35 . 10000 3000
| concreto I 15 25 | 7500 2250
pesado m 15 2.3 7500 2250
Esfu:rzo en kg/em?.
fmy vt m SOR i de diseiio, no ) ibl

I
|
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Cuando se trata de diagonales de acero el médulo de elasticidad es 2 000 00g
kg/em?, y es prdctica comtn considerar sélo la diagonal en tensidn, debido g

que la de compresidn, por tener una relacién de esbeltez muy alta, se pandea - i

ante esfuerzos pequefios.

Si las diagonales son de concreto reforzado, el valor de EA depende de]
nivel de esfuerzos; un procedimiento detallado para calcular EA cuando exis:

ten esfuerzos de tensién que agrietan el concreto se describe en Rosenblueth yo

Esteva (1962). Una simplificacién aceptable es considerar solamente la diago~
nal en compresidn, que es la que tiene mayor rigidez, empleando el 4rea de su
seccion bruta y el médulo de elasticidad del concreto; en todo caso para la dia-

gonal en tensién se puede usar solamente el drea de acero con el médulo de :

elasticidad de dicho material.

@m@ﬁ@g @3@
estructuracion

5.1 IMPORTANCIA DE LA CONFIGURACION
ESTRUCTURAL EN EL
COMPORTAMIENTO SISMICO

Es frecuente en la préctica que la mayor parte del tiempo que se dedica al disefio
estructural de un edificio se invierta en los procesos de andlisis y dimensiona-
miento, y que se examinen sélo con brevedad los aspectos de disefio conceptual y
‘de estructuracién. Desde el punto de vista del disefio sismico esta costumbre es
particularmente peligrosa, puesto que no se puede lograr que un edificio mal
estructurado se comporte satisfactoriamente ante sismos, por mucho que se re-
finen los procedimientos de andlisis y dimensionamiento. Por el contrario, la
experiencia obtenida en varios temblores muestra que los edificios bien conce-
bidos estructuralmente y bien detallados han tenido un comportamiento adecua-
do, aunque no hayan sido objeto de cdlculos elaborados, y, en ocasiones, aunque
no hayan satisfecho rigurosamente los reglamentos.

En este capitulo se proponen recomendaciones para la seleccidn de la correcta
" configuracidn estructural de un edificio. Bn esto se incluye la forma de la construc-
cién, en planta y en elevacidn, asf como la distribucién y arreglo de los elementos
estructurales que constituyen el esqueleto resistente del edificio.

Es evidente que la configuracidn estructural queda en buena parte definida
por el proyecto arquitectdnico. Es por ello que en esta etapa es esencial la inter-
accién entre el responsable del proyecto arquitectSnico y el del proyecto estruc-
tural. El segundo debe hacer consciente al primero de las necesidades minimas de
rigidez, resistencia y regularidad que requiere la estructura y de las consecuencias
que tienen algunas decisiones arquitecténicas en el comportamiento estructural,

Es cierto que la mayorfa de las recomendaciones de estructuracién para
‘zonas sfsmicas tienden a lograr edificios regulares y robustos; por ello limi-
tan fuertemente la posibilidad de llegar a formas atrevidas y originales y
limitan también la libertad del uso del espacio interno del edificio. Constituye,
por tanto, un reto para los proyectistas conjugar las necesidades arquitecténicas
'y estructurales y lograr un proyecto a la vez funcional, seguro y estéticamente
- atractivo.
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Los lineamientos establecidos en este capitulo para la configuracién estruc.
tural no constituyen en general requisitos tajantes. No obstante, en lo posible se
debe evitar salir de los limites recomendados; de no ser asf, el edificio debe ser

materia de andlisis més refinados que los usuales, para tomar en cuenta los efec.

tos desfavorables de la forma o configuracién especial de la estructura. Se encog-

trard que en ciertos casos el mismo andlisis indicard la inconveniencia del sistern -

adoptado y la necesidad de cambiarlo. :
En el resto del capitulo sefialaremos primero las razones por las que deben

evitarse ciertas formas del edificio y ciertas configuraciones estructurales. Se pro- -

pondrén limites para algunos indices de regularidad del edificio y se expondrdn

diversos casos de configuraciones estructurales inconvenientes. Analizaremos

después, las ventajas y limitaciones de los sistemas estructurales mds comunes y
se dardn algunas recomendaciones sobre la selecci6n del sisterma de cimentacidn,

Se hard referencia a las condiciones de regularidad que establecen las Normas

Técnicas de Disefio por Sismo del Reglamento de Construcciones para el Distsito
Federal (NTDS). Aunque no es obligatoria la observancia de las condiciones

establecidas en el capftulo 6 de dichas Normas, la seccién 4.1 indica que, cuando-
no se cumplen estas condiciones, debe reducirse el factor de comportamiento sfs-

mico a 80 por ciento, lo que equivale a disefiar para fuerzas sismicas 25 por cien-
to mayores.
Como lectura adicional sobre criterios de estructuracién y sobre la relacién

entre el proyecto arquitecténico y el estructural, recomendamos el libro de Ar- -

nold y Reitherman (1987).

5.2 CARACTERISTICAS RELEVANTES DEL EDIFICIO
PARA EL COMPORTAMIENTO SISMICO
5.2.1 Peso

Reconociendo que las fuerzas de inercia son proporcionales a a masa Y, en conse-

cuencia, al peso del edificio, debe procurarse que éste sea lo mds ligero posible. -

Una parte importante del peso de la construccién proviene de los revestimientos y
de los elementos divisorios no estructurales. Es alli donde mds ficilmente se
pueden lograr reducciones. -

Considerando que las aceleraciones introducidas en el edificio crecen con la
altura, es importante evitar masas excesivas en las partes altas del edificio. Asf,

en el proyecto arquitecténico conviene ubicar en los pisos bajos las reas donde-

se prevén mayores concentraciones de pesos (tales como archivos y bévedas) y
evitar los apéndices pesados en la punta del edificio.

Deben evitarse fuertes diferencias en los pesos de pisos sucesivos, porque :

generan variaciones bruscas en las fuerzas de inercia y en la forma de vibrar del
edificio. El capftulo 6 de Ia NTDS establece que para que una estructura se cali-
fique como regular, debe cumplirse que: “7. El peso de cada nivel, incluyendo la

carga viva que debe considerarse para disefio sismico, no es mayor que el del piso
inmediato inferior ni, excepcién hecha por el dltimo nivel de la construccidn, es

menor que 70 por ciento de dicho peso.”

Hay que tratar que el peso del edificio esté distribuido simétricamente en la
planta de cada piso. Una posicién fuertemente asimétrica generarfa vibraciones
torsionales. La figura 5.1 ilustra esquemdticamente las situaciones que deben evi-

Caracteristicas relevantes del edificio para el comportamiento sismico

a) Concentsaci6n en pisos superores, b) Distribuciones asimétricas,

tarse. Es importante ademds observar que en voladizos, o en vigas que tengan
claros muy largos, la vibracién vertical produce fuerzas de inercia verticales que se
suman a la de la gravedad y que conviene reducir al minimo. Por ello, hay que
evitar masas excesivas en estos elementos.

5.2.2 Forma del edificio en plania
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Figura 5.1 Distribuciones inde-

seables del peso del edificio.

Algunos aspectos de la forma
en planta del edificio propi-
cian una respuesta sismica
poco conveniente y deben evi-
tarse. Entre estos aspectos lo
principal es la asimetria de la
planta, Ja-que tiende a provo-
car vibraciones torsionales del

,.

edificio; por ello, deben evitar-

se formas como las indicadas en la figura 5.2. Aunque es factible eliminar o

minimizar la vibracién torsional mediante una distribucién de elementos resis-

tentes que haga coincidir el baricentro de masa con el centro de torsién (figura

53.3a), con frecuencia esto implica concentraciones de fuerzas en ciertas zonas

de Ia planta y vibraciones locales que son dificiles de cuantificar. Otro posible
- remedio para los problemas de las plantas asimétricas es la subdivision del edi-
ficio en cuerpos independientes y regulares mediante juntas de construccidn
(también llamadas juntas sfsmicas) (figura 5.35). Sin embargo, cabe hacer notar
que la separacién que se tiene que guardar entre los cuerpos adyacentes es
considerable y produce serias complicaciones en el disefio de los elementos de

Figura 5.2 Formas asimétricas
en plania que son indeseables
por tender a producir vibracién
torsional.

A
-
ﬂ {:\‘
Xo i
CM Viga de
l I liga
a) b

)
Separacidn en cuerpos Vigas de lign entre
simétricos mediante salientes.
juntas sismicas.

- Disuibucién apropiada de elementos
rigidizantes para hacer coincidir centro
de masa y centro de torsidn.

Figura 5.3 Posibles remedios
para eliminar los'problemas de
plantas asimétricas.
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.Figura 5.4 Plantas con alas

muy largas.

Ciiterios de estructuracisn

Evitar 4-> 1.0

Zona de
. ““concentracidn

conexién que son necesarios para permitir €l paso entre uno y otro cue
po. Otra forma de remediar los problemas de la asimetria de la planta es;
mediante elementos estructurales éxteriores que liguen las distintas partes
del edificio y que lo vuelvan més simétrico (figura 5.3¢).

Otro aspecto que hay que evitar en la planta del edificio es la presenc
de alas muy alargadas como en los casos que se ilustran en la figura 5.
Esto tiende a producir que las alas vibren en direcciones diferentes, con
que se producen fuertes concentraciones de solicitaciones en las esquin
interiores de la planta (figura 5.5). Para remediar estos problemas pue
recurrirse nuevamente a la subdivisién de la planta en cuerpos indepe
dientes y cortos o debe proporcionarse gran rigidez a los extremos de |
alas y reforzar cuidadosamente las esquinas interiores, como se mues
esquemadticamente en la figura 5.6.

También es recomendable procurar que las plantas no sean m

Figura 5.5 Vibracidn en direc-
ciones diferentes de” alas de
edificios.

Figura 5.6 Remedios para edi-
ficios con alas muy largas.

alargadas. Mientras mayor es la longitud del edificio, mayor es la pros

Refuerzo
f en esquinas

/y
/

=

a) b)

Separacién con juntas sismicas. Rigidizacion de los extremos de las alas y

refuerzo en las esquinas entrantes.

babilidad de que actien sobre su base movimientos que difieran en un extremo
y otro de la planta (figura 5.74), pero el problema principal de las plantas muy.
alargadas es que la flexibilidad del sistema de piso puede provocar vibra:
ciones importantes en planta (figura 5.7b), las que incrementan sustanci
mente las solicitaciones en la parte central del edificio. Deben evitarse, por
tanto, situaciones como las indicadas en la figura 5.8 y, en caso de que no sgd
posible, adoptar algano de los remedios propuestos en la figura 5.9 (en p

Caracteristicas relevantes del edificio para el comportamiento sismico

a) Movimiento diferente del suelo en b) Deformacidn de la planta de! edificio.

distintos apoyos.

EY
la
v
e A
B \\ e
//\
A P N
Evitar: A >4 P
A Evi A ) Area vano 025
vitar — > ,W> .2,
a) Separacidn con \“\ //
juntas sismicas, S
o
-
T 1 1 1 = =
A S |

b} Distribucidn uniforme de elementos
resistentes transversales y sistema
de piso rigido en planta.

¢) Reforzar zonas débiles,
en particular las esquinas.

T [

. ticular, cuidar la distribucién uniforme de las rigideces transversales y usar
- sistemas de piso muy rigidos en su plano).

En la mayorfa de las recomendaciones sobre‘la correcta configuracion de los
edificios, se desaconsejan las plantas con esquinas entrantes, como las que se ilus-
tran en la figura 5.10. El problema no es muy grave, a menos que las alas sean muy
largas, pero, como principio debe buscarse siempre que la planta sea lo mds com-
pacta posible, para evitar las concentraciones de esfuerzos en las esquinas entrantes.
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Figura 5.7 Problemas en edifi--
cios muy alargados en planta.

Figura 8.8 Limites recomenda-
dos para los lados de la planta
de un edificio.

Figura 5.9 Posibles remedios
para plantas muy alargadas.

Figura 5.10 Plantas con es-
quinas entrantes (indeseables).



Figura 5.11° Reducciones brus-
cas indeseables de las dimen-
siones de la planta en pisos
superiotes de edificios.

Figura 5.12 Posibles remedios
a la reduccién en elevacién.

Criterios de estructuracigy
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Zona de amplificacidn
de la vibracién

H $ Zonade .
concentracion n
/‘/ de esfuerzos

5.2.3 Forma del edificio en elevacién

La sencillez, regularidad y simetrfa son deseables también en la elevaci6n del edi-
ficio para evitar que se produzcan concentraciones de esfilerzes-en_ciertos pisos
o amplificaciones de la vibracién en las partes superiores del edificio.

La figura 5.11 ilustra algurias reducciones bruscas en el tamafio de la

planta de los pisos superiores, las que son indeseables por las razones antes.

citadas. Conviene evitarlas y seguir las precauciones indicadas en la figu-

¢ ) ngzdlzacmn de
Zona superior

a) Forma prismitica b) Reducmdn gradual

ra 5.12. Particularmente criticas son las reducciones bruscas en la parte su-
perior del edificio, donde el cambio dréstico de rigidez tiende a producir el
fendmeno “de chicoteo” con una gran amplificacién de vibracién en la punta.
Discontinuidades de este tipo se presentan en los edificios tipo plaza y torre,.
que cuentan con una base de grandes dimensiones y una torre elevada. La dis

continuidad en elevacidn es aqui menos grave porque se produce en pisos

donde todavia los desplazamientos laterales son reducidos.

La esbeltez excesiva de la construccién puede provocar
problemas de volteo, de inestabilidad (efectos P-A) y de’

trasmision de cargas elevadas a la cimentacién y al subsuelo.

A LA Ademds, se vuelven importantes los efectos de los modos.
T Segiin las normas def D.F. . . s

si H/A >2.5 la estructura no se supen'ores d‘? v1br§<:}9r{. T.od’os’estos problemas se puede.n‘

considera regular manejar mediante andlisis dindmicos refinados de la estructura

g Noconvieneexceder H/A >4 y cuidando de proporcionar una elevada rigidez lateral en la

cimentacién rigida. Sin embargo, convxene mantener lo mds

Figura 5.13 Limitaciones a la
esheltez del edificio.

(figura 5.13). La mayorfa de las recomendaciones de estructuracion aconsejan
que la relacién de esbeltez sea menor de cuatro.

direccién mds esbelta del edificio y de recurrir a una

compacta posible la forma del edificio en elevacién. Las’
Normas Sismicas del RCDF permiten considerar la estructura’
como regular, sélo si su relacién de esbeltez no excede de 2.5

gequisitos basicos de estructuracion

5,_,4 Separacion enire edificios adyacentes

Al ubicar la posici6n exacta del edificio dentro del terreno correspondiente, es
importante guardar una separacién que sea suficiente con respecto a edificios
adyacentes, para evitar que los distintos cuerpos se golpeen al vibrar fuera de fase
durante un sismo. Los dafios por el sismo de 1985 en la ciudad de México han
puesto en evidencia la gravedad de este problema, especialmente para edificios
altos desplantados en terreno blando. El dafio puede ser particularmente grave
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 gol-
pear a media altura las columnas del otro.

Diversas recomendaciones proponen una separacién mifnima entre edifi-
cios de un centésimo de la altura del punto més alto de posible contacto. Las
Normas del RCDF establecen un requisito mds estricto, especialmente en edi-
ficios sobre terreno blando donde la rotacién de la base puede incrementar sig-
nificativamente el desplazamiento en la punta (figura 5:14).

El problema es critico para edificios existentes que han mostrado ya tener
problemas de choques. Se puede en estos casos rigidizar los edificios para limi-
tar sus movimientos laterales, ligarlos para que vibren en fase, o colocar entre
ellos dispositivos que amortiguen el impacto.

sy22aH,; 52 22aH,

szad  o=0.012 terreno blando

o= 0.007 terreno firme SIW

Lindero con \[

predio vecino ¢

8q

o

3

. m

T
I
H
1
1

i6n de

lindanci b) S idn de cuerpos del mismo conjunto.

5.3 REQUISITOS BASICOS DE ESTRUCTURACION

En términos generales, podemos establecer los cuatro requisitos siguientes para
el sistema estructural de edificios en zonas sismicas:

a) El edificio debe poseer una configuracién de elementos estructurales que
le confiera resistencia y rigidez a cargas laterales en cualquier direccién.
Esto se logra generalmente, proporcmnando sisternas resistentes en dos
direcciones ortogonales.

b) La configuracién de los elementos estructurales debe permitir un flujo
continuo, regular y eficiente de las fuerzas sismicas desde el punto en que
éstas se generan (o sea, de todo punto donde haya una masa que produzca
fuerzas de inercia) hasta el terreno.

Figura 5.14 Separacion entre
edificios adyacentes para evitar
choques (Requisitos de las
Normas del RCDF).
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c) Hay que evitar las amplificaciones de las vibraciones, las concentracioneg
de solicitaciones y las vibraciones torsionales que pueden producirse por
la distribucién irregular de masas o rigideces en planta o en elevacidn.
Para tal fin conviene que la estructura sea lo mds posible

i) sencilla
if) regular
iif) simétrica
iv) continua

d) Los sistemas estructurales deben disponer de redundancia y de capacidad .
de deformacidn ineldstica que les permitan disipar la energfa introducida -
por sismos de excepcional intensidad, mediante elevado amortiguamienio -

ineldstico y sin la presencia de fallas frdgiles locales y globales. .

especificas sobre estructuracion, las que ilustraremos en la siguiente
seccién de este capftulo. Antes, conviene tecordar brevemente cudles
son los sistemas estructurales basicos con que se cuenta para propor-
cionar la resistencia a cargas laterales de los edificios.

El marco tridimensional (figura 5.15) es el que estd formado hor
columnas y vigas en dos direcciones, conectadas entre si de manera de
permitir la transmisién de momentos flexionantes y proporcionar
rigidez lateral a la estructura.

De estos principios bdsicos derivan diversas recomendaciones *

XTI

¢} Con contravientos.

a} Con muros de rigidez,

b} Con ndcleos.

Figura 5:16 Marcos rigidizados.

El marco rigidizado con diagonales de contraviento, con nicleos rigidos o

con muros de relleno (figura 5.16). En estas estructuras la interaccién entre los

dos sistemas bdsicos produce una distribucién de las cargas laterales que es com- |

Figura 5.17 Sistema tipo cajén. pleja y variable con el nimero de pisos, pero
que da lugar a incrementos sustanciales de
rigidez y resistencia con respecto a la estruc-

Is tura a base de marcos.

Z1 g

g verticales y horizontales conectados - para
proporcionar continuidad.
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las estructuras espaciales a base de superfi-
cies continuas o trianguladas. Los anteriores

La estructura tipo cajon, de paredes de -
carga (figura 5.17), estd formada por paneles >

g Existen variantes y combinaciones de '
O estos sistemas y otros més complejos, como

Requisitos sspecificos de estructuracion

son, sin embargo, los sistemas bdsicos sobre los que se concentrardn las reco-
! .
mendaciones de estructuracion. Posteriormente comentaremos sobre las ventajas y
jjmitaciones de estos sistemas.

5.4 REQUISITOS ESPECIFICOS DE ESTRUCTURACION

El primer requisito basico expuesto en la seccidn anterior es que el edificio z}lebe
poseer un sistema estructural que le proporcione rigidez y resistencia en dos direc-
ciones ortogonales, para ser capaz de soportar los efectos sfsmicos en cualquier
direccién. Dos ejemplos, frecuentemente usados en zonas no sismicas y que no
cumplen con el requisito anterior, son los que se describen a continuacién.
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Losa en una

“G+A o Vigas /direccién \«\I‘—..
H T
A Falta de vigas en

N =" ladireccién J /

transversal 2 -

dp -
Corte A—A

El edificio de la figura 5.18 tiene marcos en una sola direccidn, ya que el sistema
de piso es a base de una losa trabajando en una sola direccién en la que no existen
-vigas. El edificio adolece obviamente de falta de resistencia lateral en la direccidn

=7.Vigas ) Vigas

f Contraviento

L~/ o muro de
rigidez

Planta

a) Estructuracin con marcos
en dos direcciones.

b) Rigidizacion transversal
con contravientos.

transversal. Para remediar esta situacién pueden colocar-
se muros o contravientos en la direccién transversal, o
formar marcos también en dicha direccién (figura 5.19).

El edificio de la figura 5.20, a base de muros de carga, ool
tiene la mayorfa de las paredes alineadas en una sola direc-
cién, por lo que en Ia otra su resistencia.a cargas laterales g

es minima. Si se trata de una estructura de concreto podrd
contarse con cierta resistencia a carga lateral, mediante la
accién de marco entre la losa y los muros, en caso de que

hubiese la continuidad necesaria en la conexidn losa-muro

Figura 5.18 Edificio estructura-
do con marcos en una sola
direccion.

Figura 5.19 Remedios a la
situacion de la figura anterior.

Figura 5.20' Edificio con muros
alineados en una sola direccién.
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Figura 5.21 Edificio con muros
en dos direcciones.

Figura 6.22 Ubicacién asimé-
trica de elementos rigidos.
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y de que se reforzaran Jos muros pa}'a_resistir‘ los momentos flexionantes. El sistema eg
poco eficiente. La solucién logicaes disponer de una longitud adecuada de muros al;.
neados en las dos dirggcimfe/s, como se muestra en la figura 5.21.

Con respecto al requisito de simetria del sistema estructural, el propGsito es .
mitar al minimo la vibracién torsional del edificio, Ia cual introducirfa solicitacioneg
adicionales y significativas en la estructura. Aunque estas solicitaciones se pueden
calcular con los procedimientos especificados por las Normas, es conveniente que
la distribucién de elementos resistentes sea tal que se reduzca al minimo la excen.:
tricidad entre el centro de masas y el de torsién. Ejemplos extremos de estruc- :

turaciones asimétricas se ilustran en la figura 5.22, en que los elementos m4s, -

rigidos se concentran en un solo lado de la planta. La Norma Técnica para Dise- -

Cenm} de torsion

m«/ > v Segin RCDF . -
£ T 1 / - - %R

LI an N

* Baricentro) X Baticentro

[ {a estructura no es regular
e g e

Cent;o de torsidn

ey
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Evitar —‘;- [ —B’- >02
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fio por Sismo (NTDS).del RCDF especifica que
para que una estructura sea considerada regular, .
) la relacién entre la excentriciad v la dimensién
ﬁ de la planta no debe exceder de 0.1. Las situa-

ciones en que esta relacién excede de’0.20 son
decididamente desaconsejables. Ademds de la si-
metrfa es conveniente que la estructuracién posea.”

una elevada rigidez torsional para hacer frente a
posibles torsiones accidentales. Por ello es preferi-

ble que los elementos més rigidos se encuentren -
colocados en la periferia, como en la figura 5.236,
y no en la parte central, como en la figura 5,230,
Finalmente, con respecto al problema de la
vibracién torsional, debe evitarse que se pre-
senten excentricidades no s6lo cuando la es-
tructura responde en su intervalo lineal, sino

Figura 5.23 Edificios con dife-
rente rigidez torsional.

Figura 5.24 Configuracion
estructural con posible proble-
ma_de torsién en compor-
tamiento no lineal.

también cuando algunos de sus elementos res-
ponden no linealmente. Una sitnacién tipica se muestra en la figura 5.24. La-

Eje con marco
relleno con muros
de mamposteria

NN
N\
R

Eje con marco—"]

contraventeado

PAVANANANAY

Requisitos especificos de estructuracion

rigidez de los marcos contraventeados de la fachada izquierda es equilibrada
por los marcos rellenos con muros de mamposterfa de la fachada derecha. Po-
demos suponer que en el intervalo eldstico la estructura responda en forma
simétrica. Sin embargo, para grandes deformaciones laterales, la rigidez de los
muros diafragma de mamposterfa se reduce mucho mds drasticamente que lade
los marcos contraventeados, por lo que el edificio puede comenzar a vibrar en
forma asimétrica. La seccién 8.6 de las NTDS llama la atencién sobre este
problema, aunque no da indicaciones cuantitativas especificas. Por la dificultad
de tomar en cuenta este efecto en forma explicita es recomendable evitar que la
simetria de la estructura dependa del equilibric de rigidez de sistemas con ca-
racteristicas diferentes de comportamiento ineldstico. Conviene, por ende, equi-
librar la rigidez de marcos con la de otros marcos, la de muros de concreto con
otros muros de concreto, etcétera.

El siguiente aspecto que hay que cuidar es la continuidad en elevacién del sis-
tema estructural. Los cambios bruscos de rigidez y resistencia con la altura levan
a diversos problemas que se ilustran esquemdticamente en la figura 5.25. En el
caso a) la interrupcidn de elementos muy rigidos a partir de cierta altura produ-
ce una concentracién de solicitaciones en el piso inmediatamente superior a la
interrupcion; es deseable una disminucién més gradual. Un efecto similar, aunque
menos grave, se produce cuando la seccién de las columnas se reduce drésti-
camente en los pisos superiores, como en el caso 4), y cuando la altura del entre-
piso varfa significativamente entre uno y otro nivel, como en el caso c).

La causa mds frecuénte de irregularidad en elevacién del sistema estructural
es la que se muestra esquemdticamente en el caso 4), y que se denomina de “plan-
ta baja débil”. Por las necesidades de su uso, en la planta baja de edificios se
requieren frecuentemente grandes espacios libres, por o que se opta por eliminar
en ese nivel los muros de rigidez y de relleno y los contravientos. Esto produce,
por una parte, una discontinuidad marcada en rigideces, pero sobre todo un piso

== A | s [ |

b) Reduccidn brusca de
. tamadfio de columnas.

a) Interrupcidn de elementos
muy rigidos.

=<
>l

d) Planta baja débil. ) Cambio de posicién

de elementos rigidos.

¢) Diferencia drdstica de
altura de columnas.

Figura 5.25 Discontinuidades
de rigidez en elevacion.
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a ) Falta de alineamiento b) Vigas excéntricas. Detalle A R “ 1 L m
de marcos. L ‘
a) Vigas cortas que rigidizan b) Vigas de acoplamiento de.
: las columnas centrales. A0S, ’
Figura 5.26 Discontinuidades mds débil que el resto en el que se concentrard, en caso de un sismo de gran inten

en planta de la configuracién
estructural.

Figura 5.27 Diferencia de ri-
gidez entre columnas del mismo
nivel por su distinta aitura libre.

_ de comportamiento. Esta situacidn debe evitarse con particular atencién, ya que de

sidad, la disipacidn ineldstica de energfa. En dicha disipacién no participardn los
pisos superiores que permanecerdn esencialmente en su intervalo eldstico-lineal -

cionamiento de la construccién. Particularmente indeseables son situaciones como
- las del caso ¢) que dan lugar a las llamadas “columnas cortas”, en que los efectos
. de la fuerza cortante dominan a los de flexién y se propicia una falla de tipo frégil.
De manera semejante, no es conveniente que la configuracién estructural
presente vigas con relaciones claro a peralte muy distintas, en que las fuerzas
se concentran en las crujias con las vigas mds cortas (figura 5.28). Por otra
 parte, conviene evitar que la relacién claro a peralte de las vigas sea pequefia
(menor que cuatro) para que no prevalezcan los efectos de cortante sobre los de
flexidn.

bido a las altas cargas axiales, no se puede contar mucha ductilidad y se acentuardn
los efectos de segundo orden. . - .

' Finalmente, el caso ¢) corresponde a discontinuidad en la posicién de los ele
mentos rigidizantes, la cual requiere, para su correcto funcionamiento, la trans-;
misién de fuerzas elevadas en la losa, las vigas y las columnas. Deberdn revisarse
cuidadosamente estos elementos cuando se emplee una configuracién estructura
de este tipo. .

La NTDS permite considerar que una estructura es regular, cuando las rigide:
ces de entrepisos sucesivos no difieren en mds de cien por ciento.

Altas concentraciones de esfuerzos que, ademds de acentuar la posibilidad de:
fallas locales, tienden a reducir la ductilidad global de la estructura, se producen-
por discontinuidades entre los elementos estructurales, tales como falta de alinea
miento entre vigas o entre columnas y especialmente cuando para la transmisién °
de momentos entre uno y otro elemento se requiere de la generacién de elevados”
esfuerzos cortantes o de torsién. La figura 5.26 ilustra casos de marcos no alinea-"
dos y vigas excéntricas que dan lugar a la situacién antes anotada y que son deci
didamente desaconsejables en zonas sismicas. En la figura 5.27 se presentan
casos en que la distinta altura de columnas produce diferencias drésticas de ti-
gidez entre ellas, por lo que las fuerzas que absorben las mds cortas son muy
superiores. Aunque es tedricamente posible equilibrar las rigideces variando las
secciones de las columas, esto no suele lograrse en la prictica por razones de fun-

55 VENTAJAS Y LIMITACIONES DE LOS SISTEMAS
: ESTRUCTURALES BASICOS

* En esta seccién comentaremos las ventajas, limitaciones y campo de aplicacién
de los principales sistemas estructurales desde el punto de vista de los atributos
bisicos que la estructura debe poseer para un buen desempefio en zonas sismicas:
resistencia y rigidez a cargas laterales y capacidad de disipacién de energia me-
diante deformaciones ineldsticas.

5.5.1 Marcos rigidos

El marco tridimensional (figura 5.15) es un sistema muy conveniente por la
gran libertad que permite en el uso del espacio interno del edificio y por la poca
obstruccién que las secciones relativamente pequefias de las columnas imponen

al uso de las dreas habitables. Desde el ptnto de vista sfsmico su principal ven-
taja es la gran ductilidad y capacidad de disipacién de energia que se pueden

f,{;‘m: q Panel cerrado lograr con este sistema, cuando se siguen los requisitos fijados para tal efecto

l /j__ Columna para cada material estructural (ver capitulo 8). Dichos requisitos, ademds de

g{J/— corta Procurar la mayor ductilidad posible de cada elemento estructural, tienden a

que se proporcionen a éstos, resistencias relativas tales que se desarrollen

. mecanismos de falla que involucren el mayor ndmero posible de articulaciones

- plésticas en aquellas secciones donde se puede disponer de mayor ductilidad.
[ — El mecanismo de falia que sé pretende propiciar mediante dichos requisitos es
\\ -0 T el llamado de “viga débil-columna fuerte” que se muestra esquematicamente en

la figura 5.29.

et
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Figura 5.28 Estructuraciones
que implican concentraciones
de fuerzas cortantes en vigas.

Figura 5.29 Mecanismos de
deformacion inelastica de viga
débil-columna fuerte.
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Dado que el comportamiento ante cargas laterales de un marco estd regidg
por las deformaciones de flexién de sus vigas y columnas, el sistema presenta ung

resistencia y rigidez a cargas laterales relativamente bajas, a menos que las sec. .

ciones 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 dep.
tro de los limites prescritos p{)r las normas.

La alta flexibilidad de los edificios a base de marcos da lugar a que su perio-
do fundamental resulte en general largo. Esto es favorable cuando el espectro de
disefio tiene ordenadas que se reducen fuertemente para periodos largos, como ¢
que es tipico de edificios desplantados en terreno firme. Por otra parte, llega a ser
desfavorable cuando hay que disefiar para espectros de disefio cuyas ordenadag
crecen para periodos largos como en la zona de terreno blando del valle de

Mexico. Aun en el primer caso resulta dificil cumplir con los requisitos de limi- .

tacin de desplazamientos en edificios de gran altura, por lo que el campo de
aplicacién de los edificios estructurados a base exclusivamente de marcos se |j
mita a edificios de altura baja o mediana, a menos que se recurra a marcos esp
ciales, particularmente robustos como los que se describen en la seccién 5.5.4.

5.5.2 Sistemas tipo cajén

El arreglo tridimensional de muros de carga poco separado$ que caracteriza est
sistema estructural, da lugar a edificios con gran rigidez y resistencia a cargas la
terales. Las proporciones de los muros son en general tales, que domina Ia falla’
por cortante sobre la de flexidn y por tanto no se pueden esperar buenas carac
teristicas de disipacién de energfa en campo ineldstico. Aunque es factible par
edificios de mediana altura dimensionar los muros para que rija en ellos la falla’
por flexién, resulta normalmente mds ventajoso aprovechar la gran capacidad de
carga de estos elementos y disefiar para fuerzas laterales elevadas que no conside-
ran reducciones importantes por comportamiento ineldstico,

El campo de aplicacién de estos sistemas se concentra a edificios de altura

baja o mediana, no por limitaciones estructurales, sino porgue en edificios altos-
* es dificil mantener en todos los pisos una misma distribucién del espacio en

dreas pequefias y uniformes, como el sistema requiere.
5.5.3 Marcos rigidizados

Las muchas variantes que existen de marcos rigidizados con contravientos o co
muros (figura 5.16) constituyen uno de los. sistemas mis eficientes para resisti
fuerzas sismicas. Mediante una atinada distribucién de elementos rigidizantes es
posible mantener las ventajas de la estructura a base de marcos en lo relativo a
libertad del 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 pueden hacer que el com-
portamiento sismico de estos sistemas sea inadecuado. Por la extrema diferenci
en rigidez que existe entre las zonas rigidizadas y el resto de la estructura, fas
fuerzas laterales se concentran en dicha zonas y asf se transmiten a dreas concen
tradas de la cimentacién. Pueden producirse, ademds, solicitaciones excesivas Bﬂ:
los elementos que conectan al resto de la estructura con las zonas rigidizadas
Cualquier irregularidad de los elementos rigidos en elevacién implica la transmi-

ventajas y limitaciones de los sistemas estructurales basicos
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a) Localizacién concentrada de elementos rigidizantes.

by Distribucién mis uniforme de elementos rigidizantes.

sidn de fuerzas muy elevadas. Particularmente critica resulta la transmision de
© " las fuerzas a la cimentacién, especialmente en estructuras desplantadas en suelos
compresibles.

" Por lo anterior, hay que evitar en estos sistemas concentrar la rigidez en un

manera uniforme en la planta de la estructura el mayor nimero posible de ele-
- mentos rigidos (figura 5.30b). Con ello se eliminan algunas de las ventajas del
sistema, ya que la obstruccion al uso del espacio interno puede ser significativa.

V' 5.5.4 Otros sistemas

‘Existe una gran variedad de combinaciones de los sistemas estructurales bésicos
- que pueden emplearse con €xito en zonas sfsmicas. Se mencionardn alganos, con
rreferencia principalmente a edificios altos.

tacién en la estructuracién de edificios altos el concepto de separar las funciones
de resistir las cargas verticales y horizontales en dos sistemas estructurales
" independientes. Asi, mientras en la mayor parte de la planta los elementos es-
. tructerales son muy flexibles y absorben sélo una parte pequefia de las fuerzas
- laterales, en otra parte existen elementos muy rigidos que toman las cargas la-
- terales. Los sistemas rigidos pueden ser ubicados en grandes nticleos centrales
asociados a los servicios de escaleras y elevadores, como en la figura 5.31, o dis-
* tribuidos a lo largo de las fachadas del edificio.

Como se ha mencionado en el ineiso anterior; la solucién de resistir la tota-
. lidad 0 1a gran mayorfa de las fuerzas sfsmicas en un solo nicleo central, tiene el
inconveniente de producir un fuerte momento de volteo en Ia base del nicleo con
la consecuente transmisién de fuerzas muy elevadas a la cimentacién. Por tanto,
€sta soluci6n no es apropiada para edificios altos sobre terreno compresible.

pequefio nimero de elementos (figura’'5.30a), y hay que procurar distribuir de

Buscando mantener la mayor parte de la planta del edificio relativamente
abierta y con poca obstruccién por‘columnas y muros, ha tenido mucha acep-

Figura 5.30 Distribuciones
concentrada y uniforme de ele-
mentos rigidizantes.
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Figura 5,31 Estructuracién con
nicleo central.




Figura 5.32 Estructuracién con
marcos robustos en fachada y
muros interiores flexibles.
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Figura 5.33 Estructuracién con
fachada rigidizada por colum-
nas poco espaciadas.

que hagan que la falla por cortante prevalezca sobre la de flexién. En el segun-
do, no es posible usualmente cumplir con el concepto de vigas débiles-colum-
nas fuertes, ya que la resistencia en flexacompresién de estas dltimas resulta
critica en el modo de falla. Sin embargo, por el nimero elevado de columnas en
los marcos de fachada, las cargas axiales sobre cada una resultan moderadas;
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a) Marcos y muros acoplados. b) Muro perforado.

d) Macromarco de una ¢) Macromarco de dos niveles.

crujia.

¢) Muro con cinturdn superior.

por lo que es posible dimensionarlas para obtener un comportamiento razo-
nablemente dictil. En las dos situaciones anteriores la fachada funciona como
un gran tubo que envuelve al edificio y le proporciona alta resistencia y rigidez
a cargas laterales.

La rigidizacién de la fachada puede lograrse también mediante combinacién
de marcos y crujfas con contravientos o con muros de rigidez. Una forma muy
eficiente de rigidizacién es mediante el uso de macro-marcos en los que los mu-
ros de rigidez, o contravientos, estdn acoplados por elementos horizontales de
toda la altura de entrepiso. El conjunto forma un marco equivalente de grandes
proporciones. Las figuras 5.34 y 5.35 muestran ‘algunos ejemplos para estructu-
ras con contravientos y con muros de rigidez, respectivamente.

El mdximo aprovechamiento de la fachada es mediante una rigidizacién
total con contravientos, de manera que se forma una gran armadura vertical que
envuelve al edificio. Aunque no es ficil llegar a soluciones estéticas y funcional-

Figura 5.34 Edificios rigidiza-
dos con muros de concreto
acoplados.
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a) Marco contraviento,

b) Contravientos acoplados. ¢} Contraviento con cipturdn.

d) Macromarco,

¢) Armadura de fachada.

Figura 5.35 Edificios rigidiza-
dos con contravientos.

. centra en los elementos verticales (columnas, muros y contravientos), asi como

mente aceptables, se han logrado edificios altos muy bien resueltos con este
sistema. Algunos ejemplos esquemdticos se muestran en Ja figura 5.36.

5.6 SISTEMAS DE PISO Y TECHO.
DIAFRAGMAS HORIZONTALES

Cuando se trata la estructuracidn de edificios en zonas sismicas, la atencidn se

en los elementos horizontales que los acoplan (vigas), restringiendo sus rota-
ciones y proporciondndoles rigidez a cargas laterales. Otros elementos que
cumplen una funcién importante para la resistencia sfsmica, son las losas y los
sistemas de piso y techo en general, que son los que distribuyen las fuerzas ho
rizontales que se generan por efectos de inercia entre los elementos verticales’
resistentes. La figura 5.37 ilustra esquematicamente el flujo de fuerzas sismi-
cas en e} edificio.

sistemas de piso y techo —Diafragmas horizontales

%
L

a) Contraviento
enX.

b ) Contraviento
en K.

¢) Contraviento
en doble X.

En los métodos de andlisis sismico comiinmente adoptados, se da por sen-
tado que los sistemas de piso y techo constituyen diafragmas horizontales
infinitamente rigidos y capaces de realizar dicha distribucién de fuerzas sin
deformarse. Fsta hipétesis es generalmente vélida, ya que los sistemas usuales de
losas de concreto poseen alta rigidez para fuerzas en su plano. No siempre es as{
sin embargo; hay estructuras que carecen de sistemas de piso en alguno o en todos
sus niveles, o en las que existen grandes huecos que reducen drasticamente la
rigidez. Existen sistemas de piso que tienen muy baja rigidez para fuerzas en su
plano, como son'los que estdn formados por vigas en una direccién con una cu-
bierta de ldmina delgada, o los que son a base de placas prefabricadas adosadas.

La falta de diafragmas horizontales rigidos produce diversos problemas,
como los siguientes:

Fuerzas de inercia
Fuerzas en
columnas
L
. Fuemasenla
\x_/'\\ T‘-J/ cimentacién
e

Direccidn de la

fuerza sismica Diafragmas
>’

horizontales

Figura 5.36 Ejemplos de edi-
ficios reales con fachadas
rigidizadas con contraviento
completo.

Figura 5.37 Transmision de
fuerzas de inercia en la estruc-
tura. -
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i jut T . Sistema de piso de vigas
|+~ paralelas con cubierta flexible
L
]
/ Marco resistente a carga lateral Fuerzas resistidas por cada eje proporcionalmente
L& . a surigidez
El marco del eje C toma las fuerzas é ‘I]
de inercia que se generan en su drea 7
h ‘tributaria, indeper?dien(emente dela g“ger’;: :‘:ss‘;‘s‘&%g“i—l (i) i i} T
. rigidez relativa de los cuatro marcos jee Ta losa . Y
Figura 5.38 Distribucion de las A B P D por
fuerzas de inercia cuando el sis- ) L | / A .
tema de piso no constituye Direccidn de la Muro rigido T
diafragma rigido. fuerza sismica
L~
Hueco |

Figura 5.39 Empujes normales

al plano de los muros que se Para evitar los problemas anteriores es recomendable formar diafragmas ho
generan cuando la losa no cons-  rizontales en cada nivel. En los sistemas de piso o techo que no lo sean en form
tituye diafragma rigido. natural, deben colocarse elementos rigidizantes, como contravientos horizontale
sobre vigas paralelas o firmes de concreto armado sobre elementos pre:
colados. Cuando no sea factible lograr efecto de diafragma, deberdd
emplearse métodos de andlisis que tengan en cuenta las deformaciones’
en su plano de los elementos de piso.

Distorsién
de la planta
—

Direcciéndela  Planta original
fuerza sfsmica ,

Figura 5.40 Distorsidn en el
plano ante fuerzas sismicas en
direccién  diagonal, cuando el

posean la resistencia a cortante suficiente para poder transmitir sin fa-"
llar las fuerzas horizontales que se generan. Una situacion que llega a
ser critica es la presencia de huecos cerca de muros o crujias contra
venteadas. La figura 5.41 muestra esquemdticamente la distribucion d
fuerzas en un caso de este tipo. El tramo de losa adyacente al hueco.
debe resistir una fuerza cortante elevada en un drea reducida. Es nece-.
sario revisar que se cuente con la capacidad suficiente.

5.7 CIMENTACIONES

El cometido de una cimentacidn durante un sismo es proporcionar al edificio un
base rigida capaz de transmitir adecuadamente las acciones que se producen po
sistema de piso no constituye 18 interaccién entre el movimiento del suelo y el de la estructura, sin que. s
un diafragma rfgido. generen fallas o deformaciones excesivas en el suelo de apoyo.

a) Las fuerzas de inercia y las cortantes de entrepiso no se dis
tribuyen entre los distintos elementos resistentes, en forma pro
porcional a la rigidez de éstos. En general, cada sistenda vertical
tesistente recibe las fuerzas que se generan en su drea tributari
(figura 5.38). '
En sistemas a base de muros de carga las fuerzas de inercia pueder

SERRARVERARPERARRS

Direccién Fuerzas de inercia
del sismo debidas al sismo

b

~

producir empujes sobre los elementos perpendiculares a la di

reccién de las fuerzas sismicas. Estos quedan sujetos a fuerza

"normales a su plano, para las cuales tienen escasa resistenci;
(figura 5.39). .

c) La ausencia de un diafragma de piso rigido puede ocasionar |

distorsién de la estructura en planta e invalidar la hipétesis d

- que las fuerzas sfsmicas actuantes en cualquier direccién pued;

descomponerse en fuerzas aplicadas sobre los sistemas ortogo

nales resistentes de la estructura (figura 5.40).

Los procedimientos de disefio de las cimentaciones considerando los efectos
sfsmicos, quedan fuera del alcance de este texto. Sélo expresaremos algunos prin-
pios generales y haremos algunas recomendaciones de cardcter cualitativo.
. Cuando es factible elegir el sitio donde se ubicard la edificacién, es preferi-
ble un Iugar de terreno firme, libre de problemas de las amplificaciones locales
el movimiento del terreno que pueden presentarse en un suelo blando, y de los
sentamientos excesivos y pérdida de capacidad de apoyo que pueden ocurrir por
la licuacién de algunas arenas poco compactas.

Si el edificio ha de ubicarse en un sitio con estratos importantes de terreno blan-
o, es preferible buscar apoyo de la estructura en estratos firmes mediante cimenta-
ones profundas. Se eliminan asf las traslaciones y rotaciones importantes de la
base del edificio que incrementan sus desplazamientos laterales. Caando esto no
sea factible, deberd considerarse la interaccién suelo-estructura con los métodos
esbozados en el capitalo 7. La excavacidn del terreno blando para enterrar la estruc-
tura al nivel de desplante mds bajo que es econdinicamente factible, es favorable
para una mejor transmisién de las fuerzas entre la estructura y el suelo.

En general, para la eleccidn del tipo de cimentacién, es deseable seguir los mis-

mos lineamientos que se han recomendado para escoger la
forma de la superestructura, tales como simetrfa, regularidad

También debe prestarse atencidn a que los sistemnas de piso y techo:

Figura 5.41 Fuerza que debe
resistir la losa por corante en
su plano.

Flgura 5.42 Zapata aislada con
trabe de liga.

y distribucién uniforme, por las mismas razones que entonces
Se expresaron. Asi por ejemplo, debe evitarse al mdximo
combinar sistemas de cimentacién superficiales y profun-
dos, se procurard que las cargas verticales se distribuyan
métricamente, que los momentos de volteo no sean ex-
esivos, y que la estructura no sea muy alargada en planta.

Otro principio general que debe seguirse es buscar
ue la cimentacidn tenga upa accién_de. conjunto, que
mite en Jo posible los desplazamientos diferenciales ho-
Zontales y verticales entre los distintos apoyos. Resulta
comendable ligar las zapatas entre s{ mediante vigas, ya
°a que estén sobre el suelo (figura 5.42) o sobre pilotes

Cotumna
Dado de cimentacién
-
Trabe de liga
Zapata
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Figura 5.43 Tipos de losa de
cimentacion.
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b) Losa de cimentacidn con
contratrabes invertidas.

a) Losa plana.

2 u (538

¢) Cajdn de cimentacidn.

(figura 5.44). Salvo que se disponga de un mejor criterio, estos elementos de li
deben poder redistir al menos 10 por ciento de la mayor carga vertical de la
columnas adyacentes.

Las principales acciones que derivan de las fuerzas sfsmicas producidas en Iz
estructura son cargas axiales por los momentos de volteo y fuerzas cortantes. L
momentos de volteo usualmente no constituyen un problema para el edificio &
su conjunto, a menos que éste sea muy esbelto; sin embargo, sf pueden ser crf
cos los momentos en la base de muros que tomen la mayor parte de las carga
laterales. En estos casos debe ponerse cuidado especial en que las presiones ver

. Hiores, ademds de los periféricos, para dar suficiente ri-
- gidez y resistencia a la cimentacién. El uso de pilotes

Cimentaciones

il

—
Empuje lateral
i
et
—

i Reaccidn

del suelo

N Pilotes

a) Por empuje pasivo del suelo sobre

b) Por pilotes inclinados.
la cimentacién.

¢) Por flexion en pilotes
verticales (poco eficiente).

ticales no excedan de los valores permisibles del terreno o la capacidad de carga
de los pilotes que constituyen el sistema de cimentacién. Las cargas axiales de-
bidas al momento de volteo pueden, en edificios esbeltos, generar fuerzas de ten-
sidn que excedan las compresiones debidas a las fuerzas de gravedad. Deberdn en
este caso disefiarse pilotes o anclas que puedan absorber dichas tensiones.

El otro aspecto, con frecuencia olvidado por los disefiadores, es que la cimen-
tacién debe poder transmitir las cortantes basales al terreno: En cimentaciones
superficiales es usual suponer que la mayor parte de la capacidad de resistir la
fuerza cortante en la base la proporciona la friccién entre el suelo v la cimen-
tacién. Asf, la resistencia total al movimiento de la estructura puede tomarse igual
al producto de la carga muerta mds la carga viva media de la estructura, multipli-
cado por el coeficiente de friccidn correspondiente.

Las cimentaciones profundas normalmente constan de un cajdn, cuya resis-
tencia y rigidez naturales son dtiles para distribuir las

Figura 5.44 Mecanismos para
resistir cargas laterales impor-
tantes en cimentaciones pilo-
teadas.

Figura 5.45 Deformacion de
pilotes por efecio de la carga
lateral.

fuerzas sismicas en el suelo, evitando los desplazamientos
diferenciales (figura 5.43). Para transmitir las fuerzas cor-
tantes se cuenta en este caso también con las presiones
pasivas del suelo en las partes laterales del cajon, aun-
que para aprovechar esta accién deben tomarse medidas

adecuadas, como cuidar que el suelo esté bien compacta-
do, y que los muros estén adecuadamente disefiados para

Cabezal
de pilotes

resistir dichas presiones pasivas (figura 5.44a), En el caso
de dimensiones grandes pueden necesitarse muros inte-

inclinados es muy efectivo para resistir las fuerzas late-
rales inducidas por el sismo, sin embargo tiende a con-
centrar en los pilotes con mayor inclinacién las fuerzas
inducidas por el sismo, dejando con poca efectividad los
pilotes verticales o con poca inclinacién (figura 5.44b).
El movimiento del terreno genera desplazamientos
hiorizontales relativos a distintas alturas del depésito de

Terreno
N blando

e Terreno firme
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suelo En consecuencia, los pxlo[es sc flexionan, gene-
rdndose en ellos fuerzas cortantes y momentos flexionan-
tes, ademds de las cargas axiales (figura 5.45). El disefio de
estos elementos debe considerar tales acciones. La parte
mds dificil es determinar la magnitud de los elementos

Dado o cabezal de pilotes meciénicos citados. Davisson y Robinson (1965) proponen
‘ ‘ H/%,V un procedimiento de andlisis para pilotes de distintas lon-
Flevacign || L Filotes gitudes en suelos cohesivos y no cohesivos.

No se recomienda, por las razones expuestas en e
pérrafo anterior, el uso de pilotes o pilas sin refuerzo lon-
gitudinal. Se suele especificar un refuerzo nominal mj-
Pilates nimo de 0.25 a 0.5 por ciento, o de 4 varillas del nimero
Planta 5. Ademds, existe la tendencia en sismos severos a la for-
macién de articulaciones pldsticas en las cabezas de lou
pilotes, por lo que es apropiado confinar estas zonas me-
Figura 5.46 Esquema de ci- diante refuerzo transversal, de la manera como se hace en columnas. Se prevxenen
mentacion de muros de rigidez. o mitigan asf fallas que serfan de muy diffcil reparacién.

 Es usual en el andlisis de las estructuras considerar que los elementos verti-
cales estdn empotrados a nivel de cimentacién. Sin embargo, las rotaciones en la
base de columnas y muros desplantados en cimentaciones no totalmente rigidas,
pueden alterar significativamente la distribucién de fuerzas en la estructura y los
desplazamientos laterales de la misma. Particularmente significativos son los mo-
vimientos que pueden presentarse en la base de muros o crujfas con coniravie
tos, los que atraen grandes fuerzas laterales que generan altos momentos de
volteo en su base. A menos que se cuente con un apoyo sumamente rigido con
cimentacién superficial sobre un suelo muy firme o con pilotes profundos sobré
estratos muy resistentes (figura 5.46), se tendrdn rotaciones en la base de estos
muros que disminuirdn radicalmente su eficiencia para rigidizar la estructura
y modificardn la distribucién de fuerzas.

Para fines de resistencia a fuerzas sismicas los pilotes de punta son mucho
mds efectivos que los de friccién (figura 5.45), ya que proporcionan un apoyo més
firme para absorber las cargas axiales inducidas por el momento de volteo. En la
zona de suelo blando de la ciudad de México se han preferido tradicionalmente
los pilotes de friccidn, ya que éstos pemiten que el edificio siga el hundimiento
regional del suelo. Sin embargo, en el sismo de 1985 fueron frecuentes los casos
en que estos pilotes no pudieran soportar las cargas axiales debidas al momento
de volteo y penetraron en ¢l suelo en forma asimétrica, dejando al edificio incli-

— Muro
Contratrabe transversal

Com.rmmbe longitudinal

M1
U

—

Dado
Contratrabe

nado. Existen algunas soluciones que tratan de reunir las ventajas de los dos tipos ™

de pilotes, como los de pilotes de control.

estatico

6.1 ASPECTOS REGLAMENTARIOS
6.1.1 Métodos de andlisis

El disefio sismico de edificios debe seguir las prescripciones del reglamento o
cédigo de construcciones de la localidad que los alberga. El primer paso del dise-

_fio es el andlisis sismico que permite determinar qué fuerzas representan la accién

sismica sobre el edificio y qué elementos mecdnicos (fuerzas normales y cortan-
tes y momentos flexionantes) producen dichas fuerzas en cada miembro estruc-
tural del edificio. Para este fin, los reglamentos aceptan que las estructuras tienen
comnportamiento eldstico lineal y que podri emplearse el métedo dindmico modal
de andlisis sismico, que requiere el cdlculo de periodos y modos de vibrar y es
materia del siguiente capitulo de este texto. Con ciertas limitaciones, se puede
emplear el método estdtico de andlisis sfsmico que obvia la necesidad de calcular
modos de vibracién y se trata en este capitulo. Cualguiera que sea el método de

- andlisis, los reglamentos especifican espectros o coeficiente para disefio sfsmico

que constituyen la base del cdlculo de fuerzas sismicas.

Presentaremos los métodos estdtico y dindmico deritro el.contexto del Regla-
mento vigente en el Distrito Federal (RCDF), aunque la mayorfa de los concep-
tos son independientes de las disposiciones reglamentarias y pueden emplearse
con otros reglamentos de construccién, con variantes menores que reflejen los re-
quisitos correspondientes de tales documentos, principalmente los espectros o
coeficientes sismicos estipulados para cada lugar.

Como en sus versiones anteriores, el cuerpo principal del RCDF incluye so-
lamente requisitos de cardcter general. Métodos de andlisis y prescripciones par-
ticulares para estructuras especificas estdn contenidos en las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio por Sismo (NTDS). Ademds, requisitos especi-
ficos para el disefio sismico de los principales materiales estructurales se encuen-
tran en las Normas Técnicas para Disefio y Construccidn de Estructuras de

"Concreto, Metdlicas, de.'Mamposten’a y de Madera, respectivamente.

El titulo sexto del RCDF se llama Seguridad Estructural de las Construcciones

¥ consta de 10 capitulos, varios de los cuales contienen disposiciones referentes al

Anali sis sismico
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disefio sfsmico; en particular, el capitulo VI, se titula Disefio por Sismo y en sug
cldusulas se establecen las bases y requisitos de disefio para que las estructuras ten.
gan adecuada seguridad ante la accidn sismica. Este capftulo estd formado por log
articulos 202 a 212 y hace referencia a las NTDS. Este tiltimo documento contiene
11 secciones y un apéndice dividido a su vez en las secciones Al a A7.

6.1.2 Coeficienies y espectros de disefio sismico

La secci6n 3 de las NTDS estipula la ordenada del espectro de aceleraciones, a,
que debe adoptarse cuando se aplique ¢l andlisis dindmico modal. Este espectro
se usa también en la secci6n 8 de las NTDS para definir el coeficiente sfsmico
para calcular la fuerza cortante basal en el andlisis estdtico. Expresada como frac-
cién de la aceleracién de la gravedad, a estd dada por:

a=(1+31T/T,)cl4,siTes menor que T,
a=c,siTestdentre T,y T,
e=gqc,siTexcede de T,

=TTy

donde T es el periodo natural de interés; T, T, y T, estdn expresados en segundos.
¢ se denomina coeficiente sismico, y constituye el indice méds importante de la
accién sismica que emplea el RCDF tanto para andlisis estatico como dindmico. Este
coeficiente es una cantidad adimensional que define la fuerza cortante horizontal que
actiia en la base de un edificio como una fraccidn del peso total del mismo, W,

Los valores de ¢, T,, T, y del exponente r dependen de en cudl de las zonas
del Distrito Federal estipuladas en el articulo 219 del RCDE, se encuentra el edi-
ficio. En la tabla 6.1 se describen dichas zonas, que se identifican como I a I,
siendo I la zona de terrenos mds firmes o de Lomas, I la de Transicién y I Ja de

Tabla 6.1. Zonas en que se divide el Distrito Federal.

Zona Descripcidn

1 Lomas Formada por rocas o suelos generalmente firmes gue fueron deposi-
tados fuera del ambiente lacustre, pero en los que pueden existir, su-
perficialmente o intercalados, depdsitos arenosos en estado suelto o
cohesivos relativamente blandos. Es frecuente la presencia de ogue-
dades en rocas y de cavernas y Rhineles excavados en suelos para
explotar minas de arena.

I Transicién ~ Los depdsitos profundos se encuentran a 20 m de profundidad o me-
nos. Constituida predominantemente por estratos arenosos y limoarci-
llosos intercalados con capas de arcilla lacustre, el espesor de éstas es
variable entre decenas de centfmetros y pocos metros.

HI Lacustre Integrada por potentes depdsitos de arcilla altamente comprensible, se-

parados por capas arenosas con contenido diverso de limo o arcilla, Es-
tas capas arenosas son de consistencia firme 4'muy dura y de espesores
variables de centfmetros a varios metros. Los depésitos lacustres sue-
len estar cubiertos superficialmente por suelos aluviales y relienos arti-
ficiales, el espesor de este conjunto puede ser superior a 50 m.

zona IV y para ella existen algunas limitaciones en la aplicacién de métodos

Aspectos reglamentarios

terrenos mds blandos o de Lago. Una parte de las zonas IT y I se denomina  Tabla 6.2.

de disefio que incluyen efectos de interacién suelo-estructura. De acuerdo con

¢} RCDF, la zona a que corresponde un predio se determina a partir de inves-
tigaciones que se redicen en el subsuelo del mismo, tal y como lo establecen
jas Normas Técnicas para Disefio de Cimentaciones. Cuando se trata de cons-
grucciones ligeras o medianas cuyas caracterfsticas se definen en dichas
Normas, puede determinarse la zona mediante el mapa incluido en las mis-
mas, que hemos reproducido en la figura 1.13, si el predio estd dentro de la

o pi!
Valores de Ta,‘ Tb); r.
Zona T, Ty r
1 0.2 0.6 112
1* 03 L5 23
jiley 0.6 39 1

porcion zonificada. Los predios que se encuentren a menos de 200 m de las  * No sombreada en Ia figura 6.1.

fronteras entre dos zonas se supondrdn ubicados en la mds desfavorable..

Para cada zona, T,, T}, y r se consignan en la tabla 6.2, que se basa en la
tabla 3.1 de las NTDS. El coeficiente sfsmico ¢ varfa ademds en funcién de la im-
portancia de la construccidn, especificamente del grupo en el se clasifique al
edificio segiin la tabla 6.3, que refleja el articulo 174 del RCDF. Para las cons-
trucciones clasificadas como del grupo B, ¢ se tomard igual a 0.16 en la zona I,
0.32enlall'y 0.40 en la IIL. Teniendo en cuenta que es mayor la seguridad que
se requiere para construcciones en que las consecuencias de su falla son particu-~
larmente graves o para aquellas que es vital que permanezcan funcionando
después de un evento sfsmico intenso, se incrementa el coeficiente sismico en
50 por ciento, para disefiar las estructuras de estadios, hospitales y auditorios,
subestaciones eléctricas y telefénicas y otras clasificadas dentro del grupo A,

Tabla 6.3. Agrupacién de construcciones segtn el RCDF.

Grupo . Descripcion

Grupo A Construcciones cuya falla estructural podria causar un nimero ele-

vado de muertes, pérdidas econdmicas o culturales excepcional-
“mente altas, o que constituyan un peligro significativo por contener
sustancias toxicas o explosivas, asi como construcciones cuyo fun-
cionamiento es esencial a rafz de una emergencia urbana, como hos-
pitales y escuelas, estadios, templos, salas de espectdculos y hoteles
que tengan salas de reunién que pueden alojar mas de 200 per-
sonas; gasolineras, depdsito de sustancias inflamables o téxicas,
terminales de transporte, estaciones de bomberos, subestaciones
elétricas, centrales telefénicas y de telecomunicaciones, archivos y
registros publicos de particular importancia a juicio del Depar-
tamento, museos, monumentos y locales que alojen equipo espe-
cialmente costoso, y

Grupo B Construcciones comunes destinadas a vivienda, oficinas y locales
comerciales, hoteles y construcciones comeroiales ¢ industriales no
incluidas en el grupo A, las que se subdividen en:

Subgrupo Bl Construcciones de més de 30 m de altura o con mds de 6,000 m? de

drea total construida, ubicadas en las zonas 1 y II segiin se definen
en el artfculo 175, y construcciones de mds de 15 m de altura o
3,000 m? de 4rea total construida en zona III, y

Subgrupo B2 Las demds de este grupo.

*+Y parte sombreada de la zona I en la figura 6.1,
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salvo que. siguiendo las
NTDS, en la parte sombreada
de la zona II en la figura 6.1
(figura 3.1 de las NTDS) se
tomard ¢ = 0.4 para las estruc-
turas del grupo B y ¢ = 0.6
para las del A,

Serfa imprictico disefiar
edificios para que resistan
gismos severos manteniendo
comportamiento eldstico; por
tanto, los reglamentos de cons-
truccién prescriben materiales
y detalles constructivos tales
que las estructuras pueden
incursionar en comportamiento
ineldstico y disipar la energfa
impartida por un temblor fuerte
mediante histéresis. Como
hemos visto en capitulos pre-
vios, esto permite reducir las
fuerzas eldsticas de disefio
sfsmico mediante factores
que reflejan la capacidad del
sistema estructural para de-
formarse ineldsticamente ante
fuerzas laterales alternantes
sin perder su resistencia
(ductilidad). En el caso del
RCDF, las fuerzas para andli-
sis estdtico y las obtenidas del
andlisis dindmico modal se
pueden reducir dividiéndolas

- entre el factor Q" que depende

del factor de comportamien-
to sismico Q. Para estructuras

Tabla 6.4. Requisitos de regularidad para una estructura.

w

10,

. Planta sensiblemente simétrica en masas y elementos resistentes con respecto a dos

ejes ortogonales

. Relacién de altura a menor dimensién de la base menor de 2.5.
. Relacidn de largo a ancho de la base menor de 2.5.

. En planta no tiene entrantes ni salientes cuya dimension exceda de 20 por ciento

de la dimensién de la planta medida paralelamente a la direccién que se considera de
la entrante o saliente. -

Cada nivel tiene un sistema de techo o piso rigido y resistente.

. No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya dimensién exceda de 20

por ciento de la dimensién en planta medida paralel aladi i6n que se
considere de la abertura. Las dreas huecas no ocasionan asimetrias significativas ni
difieren en posicién de un piso a otro y el drea total de aberturas no excede en
ningtin nivel de 20 por ciento del 4rea de la planta.

. El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse para disefio

sismico, no es mayor que el del piso inmediato inferior ni, excepcidn hecha del
tltimo nivel de la construccidn, es menor que 70 por ciento de dicho peso.

. Ningiin piso tiene un drea, delimitada por los patios exteriores de sus elementos

resistentes verticales, mayor que la del piso inmediato inferior ni menor que 70 por
ciento de ésta. Se exime de este (ltimo requisito inicamente al (ltimo piso de la
construccién.

. Todas las columnas estdn restringidas en todos los pisos en dos direcciones orto-

gonales por diafragmas horizontales y por trabes o losas planas.

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

En ninglin entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente, e, excede
del 10 por ciento de la dimensidn en planta de ese entrepiso medida paralelamen-
te a la excentricidad mencionada.

que satisfacen las condiciones de regularidad que fija la seccién 6 de las NTDS,

O’ se calcula como:

QQ
1o

= ( si se desconoce T o si éste es mayor o igual que 7,
=1 +(TIT,) (Q — 1), si T es menor que T,

donde T es el periodo fundamental de vibracién si se emplea el método estdtico
o el pericdo del modo que se considere cuando se use andlisis modal. Para estruc-
turas que no satisfagan las condiciones de regularidad que fija la seccién 6 de las
NTDS (reproducidas en la tabla 6.4) se multiplicard O’ por 0.8. Las deforma-
ciones se calculardn multiplicando por Q las causadas por las fuerzas sismicas

reducidas en el método estdtico o modal.

Los valores de Q dependen del tipo de sistema estructural que suministra
la resistencia a fuerzas laterales y de los detalles de dimensionamiento que se .
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Tabla 6.5. Factor de comportamiento sismico, Q. C 6.1.3 Aplicabilidad y procedimiento del andlisis §ismico estatico
Y N ik La seccién 3 de las NTDS se ocupa de la eleccién del fipo de andlisis sfsmico y
Factor O D Requisitos i . : : 4 . 1 mé
L en su pérrafo 2.1 especifica que cualquier estructura podr4 analizarse con el méto-
4 1. La resistencia en todos los entrepisos es suministrada exclusivamente por marcos no contraventeados de acero o do dinémico, pero ofrece la opcidn de ‘?“}Pleaf ‘?l método es.ténco para est'ructuras
concreto reforzado; por marcos contraventeados o con muros de concreto reforzado en los que en cada entrepiso los que 1o pasen de 60 m de alto. El andlisis estdtico se describe en la seccién 8 de
marcos son capaces de resistir, sin contar muros ni contravientos, cuando menos 50 por ciento de la fuerza sfsmica las NTDS vy, en términos generales, su aplicaci6n requiere los siguientes pasos:
actuante. : .
' en la £ acci6n del sismo por fuerzas horizontales que actian en
2. 5i hay muros ligados a la estructura en la forman especificada en el caso I del artfculo 204 del Reglamento, éstos a) Se represcn(tla la . de 1 . p d. s direcciones orto o?: ales.
se deben tener en cuenta en el andlisis, pero su contribucién a la capacidad ante fuerzas laterales s6lo se tomars en los c_fzntros € mas.as . € 105 pisos, en o‘ N B ) lateral
cuenta si estos muros son de piezas macizas, y los marcos sean o no contraventeados, y los muros dé concreto b) Estas fuerzas se distribuyen entre los sistemas resistentes a carga late
reforzado son capaces de resistir al menos 80 por ciento de las fuerzas laterales totales sin la contribucién de los que tiene el edificio (muros y/o marcos).
muros de mamposterfa. . ’ ¢} Se efectda el andlisis estructural de cada sistema resistente ante las cargas
' ales que le correspondan:
* 3. El minimo cociente de 1a capacidad resistente de un entrepiso entre la accién de disefio no difiere en mds de 35 laterales g P )
por ciento del promedio de dichos cocientes para todos los entrepisos. Para verificar el cumplimiento de este requi- . B . . dolé diante ei 1
sito, se calculard la capacidad resistente de cada entrepiso teniendo en cuenta todos los elementos que puedan con- En éste capitulo se tratan los p.untos ayb, .llustré.n 0los mediante ejemplos e
tribuir a la resistencia, en particular los muros que se hallen en el caso I a que se refiere el artfculo 204 del RCDF. _incluyendo las opciones que considera la secci6n 8 de las NTDS.‘EI punto ¢ ha
: sido objeto del segundo capitulo de este.texto. Como un caso particular del ané-
4. Los marcos y muros de concreto reforzado cumplen con los requisitos que fijan las normas técnicas correspon-- lisis estético, presentaremos también el método simplificado de andlisis cuya
dientes para marcos y muros dictiles. . ~aplicabilidad y procedimiento se especifican en la seccién 7 de las NTDS.
5. Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos para marcos diictiles que fijan las normas técnicas corres- e ' .
pondientes. . .
6.2 VALUACION DE FUERZAS SISMICAS
3 Se satisfacen las condiciones 2,4y 5 para Q = 4, y en cualquier entrepiso dejan de satisfacerse las condiciones 1 SIN ESTIMAR EL PERICDO
6 3, pero la resistencia en todos los entrepisos es suministrada por columnas de acero o de conoreto reforzado con FUNDAMENTAL DEL EDIFICIO
losas planas, por marcos rigidos de acero, por marcos de concreto reforzado, por muros de este material, por com- . .
binaciones de éstos y marcos o por diafragmas de madera contrachapada. Las estructuras con losas planas deberdn Py L .
ademds satisfacer los requisitos de las normas técnicas para estructuras de concreto. _ egiin el primer pérrafo de la seccién 8 de las NTDS, las fuerzas cortantes sfs
micas en los diferentes niveles deuna estructura pueden valuarse suponiendo un
2 ° Laresistencia a fuerzas laterales es suministrada por losas planas con columnas de acero o de concreto reforzado, onjunto de fuerzas horizontales que obran sobre cada uno de los puntos donde
pormarcos de acero o de concreto reforzado contraventeados o no, o muros o columnas de concreto reforzado que L se supongan concentradas las masas. La fuerza actuante donde se concentra una
no cumplen en algun entrepiso lo especificado por @ = 4 6 3, o por muros de mamposterffivde piezas maci:zas con- asaiesi guai z'lvlﬂpeso de la misma, W, por un coeficiente proporcional a la altura
finados por castillos; dalas, columnas o trabes de concreto reforzado o de acero que satisfacen los requisitos de do1 o tién sobre el desplante (o nivel 2 ir del cual las defor-
las normas complementarias respectivas, o diafragmas construidos con duelas inclinadas o por sistemas de muros i e.; a masa en cuestion sobre €l desp N .. P i anéndi
formados por duelas de madera horizontales o verticales combinados con elementos diagonales de madera ; maciones estructurales pueden ser ap:jecxables)', sin mclunr'tanques n1 apendices.
maciza. También se usard 0 = 2 cuando la resistencia es suministrada por elementos de concreto prefabricado I'El factor de proporcionalidad es tal que la relacién V/W,, siendo V,, la fuerza cor-
o presforzado con las excepciones que marcan las normas técnicas para estructuras de concreto. tante basal y W, el peso total de la construccién, sea igual a ¢/0, donde cy Q se
— - - determinan como hemos descrito en la seccién 6.1.2. .
L5 La resistencia a fuerzas laterales es,suministrada en todos los entrepisos por muros de mamposterfa de piezas hue- .
cas, confinados o con refuerzo interior, que satisfacen los requisitos de las normas técnicas respectivas, o por com- ' ee % P
, binaciones de dichos muros con elementos como los descritos para Q = 4 6 3, o por marcos y armaduras de madera. . 6.2.1 Edificios sin apéndices
1 La resistencia a fuefzas laterales es suministrada al menos parcialmente por elementos o materiales diferentes de los n el caso, aplicando el parrafo precedente concluimos que la fuerza horizontal
antes especificados, a menos que se haga un estudio que demuestre, a satisfaccién del Departamento, que se puede P, aplicada en el centro de masas del nivel  estd dada por la férmula
emplear un valor mds alto, . : : _
c Wh, )
P = e | i 6.1)
e ( Wy ) ’ .

adopten, como se explica en la tabla 6.5 que refleja la seccién 5 de las NTDS.

Esta seccién también estipula que en todos los casos se usard para toda la’

estructura en la direccién de andlisis el valor mfnimo de Q que corresponde a

. los diversos entrepisos de Ia estructura en dicha direcci6n. Ademds se nota que

. Q puede diferir en las dos direcciones ortogonales en que se analiza la estruc-
tura, segiin sean las propiedades de ésta en dichas direcciones.

Aplicaremos esta férmula al edificio esquematizado en la figura 2.30, con-
iderando que la estructuracién, los materiales y los detalles constructivos em- . .
leados son tales que el factor de comportamiento sfsmico Q puede tomarse igual - ' . -
a4 en la direcci6n X, e igual a 2 en la direcci6n Y. Obsérvese que el esquema alu-
dido representa al edificio completo y no s6lo a un marco o muro aislado, y que
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los valores de @ son distintos en las dos direcciones, porque hemos supuesto
que las estructuraciones respectivas son diferentes. Consideremos ademds que
la estructura estd ubicada en la zona de terreno altamente compresible (IIf) y

que se trata de una construccion que por su importancia se clasifica como de] -

grupo A.

Empleando los datos anteriores y siguiendo la seccién 6.1.2, se encuentra que

¢ = 0.40 X 1.5 = 0.60. Por tanto, en la direccién X: c¢/Q = 0.60/4 = 0.15, yen'la

. direcci6n ¥: ¢/Q = 0.60/2 = 0.30. A partir de esta informacién hemos elaborado

Ia tabla 6.6 donde se presentan en forma sistematizada las operaciones para
obtener en ambas direcciones, las fuerzas actuantes en cada piso P, las cortantes
en los entrepisos V;, asf como su posicién en planta. Hemos supuesto que las ma-
sas estdn uniformemente distribuidas en planta y que, en consecuencia, P; obra en
el centro de gravedad del 4rea del piso correspondiente, salvo en el primer piso
donde se ha adoptado un punto de aplicaci6n diferente para P;. El formato de la
tabla 6.6 es apropiado para una hoja electrénica de célculo.

6.2.2 Edificios con apéndices
Son apéndices los tanques, parapetos, pretiles, anuncios, ornamentos, ventanales,

muros, revestimientos y demds elementos cuya estructuracién difiera radical-
mente de la del resto del edificio. Para determinar las fuerzas en un apéndice

Tabla 6.6. Fuerzas cortantes y su posicién en el edificio de la figura 2.30.

a) Direccién X
W; h; Wik Py Vie ¥i Py Py Yui
Nivel . {ton}) {m) . (ton) (ton) {m) . ) » (m) (m)
5 90 16 1440 23.17 23.77 3.75 89.14 | 80.14 3.75
4 120 13 1560 25.75 49.52 5.50 141.63 230.77 4.66
3 150° 10 1500 24.76 74.28 5.50 136.18 366.95 494
2 150 7 1050 17.33 91.61 5.50 95.33 462.28 5.05
1 180- 4 720 11.89 103.50 6.30 74.88 537.16 5.19
" Suma 690 6270
Pr=015 (WhE Wh) S Wy yu= (S PyyillVy
b) Direccidn Y
. w; Iy Wby Py Vi % Pyyx; Z Py Xy
Nivel (ton) (m). {ton) (ton} (m) (m)}
5 - 90 16 1440 47.54 47.54 6.75 320.90 32090 6.75
4 120 13 1560 51.50 99.04 9.20 473.82 794.72 8.02
3 150 10 1500 49.52 148.56 9.20 455.60 1250.32 842
2 150 T 1050 34.67 183.23 9.20 318.92 1569.24 8.56
1 180 4 720 23.71 207.00 8.50 202.05 1771.29 8.56
Suma 690 6270

Py = 030, (WS Wik 3 Wy

5= (2 PyliVy

Valuacion de fuerzas sismicas sin estimar el periodo fundamental del edificio

i W K
(ton) (ton/cm)
1 460 100
2 400 200
3 400 200
4 400 100
5 300 100
6 5
7 10
W Peso de lamasa i
K Rigidez dei entrepiso i

30m

debemos aplicar la seccién 8.4 de las NTDS, segiin la cual se supondr4 actuando
sobre el mismo Ia misma distribucion de aceleraciones que le corresponderfa si
‘se apoya directamente en el terreno, multiplicada por (1 + 4c’/c) donde ¢’ es el
‘factor por el que se multiplica el peso del nivel de desplante del apéndice cuando
se valian las fuerzas sobre toda la construccién, sin afectarlo. por el factor Q
puesto que el mismo ya ha sido incluido en el cdlculo de dichas fuerzas. )
Estrictamente, en edificios con apéndices, no se aplica la férmula 6.1 y
para valuar las fuerzas en los pisos debemos emplear textnalmente las
NTDS. Para ilustrar los cdlculos necesarios, consideremos el edificio de la
figura 6.2; supdéngase Q = 4 y que se trata de una construccién del grupo B,
desplantada en terreno firme (zona I). Con tales datos determinamos que

en V, y en W, las'fuerzas laterales y los pesos de los apéndices respecti-
“vamente.

" Las fuerzas sfsmicas en los pisos 1 a 5 son proporcionales a los productos de
s pesos W; por las alturas h;, sea a la constante de proporcionalidad, entonces

Py = o Wy hs =300 X 15 a = 4500 «
P4=aW4h4=400X12a=4800a :
Py=aW;hy=400X 9a=3600a 6.2)
~Py=aWyhy=400X 6a=2400c

Pi=aW h=400X 3a=1200c

¢ = 0.16, con lo que V,/W, debe ser igual a 0.16/4 = 0.04, estando incluidos”

207

Figura 6.2 Elevacion esque-
mética de un edificio con
apéndices.
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Si los apéndices estuviesen apoyados en el suelo, suponiend6 que su sistem;’
resistente a cargas laterales es tal que es aproplado @ = 2, tendrfan unas fuerzag:

sfsmicas iguales a

P'5="0.08 X W= 008X 5 =040 ton

P,=008X W;=008X10=080ton . ©3)

Para el apéndice que pesa Wg, ¢’ es el factor por el cual se multiplica W, para

obtener la fuerza Py; es decir, segtn las expresxones 6.2, ¢’s = a by = 3a. Andl
gamente, para el apéndice que pesa W, se tiene ¢’y = & h5 = 15a. Las fuerzas
la expresién 6.3 tienen que multiplicarse por (1 + 4¢’/c), como sigue:

Pg =040 {1 +4 (30)/0.16} = 0.40 + 30 |
P; = 0.80 {1+ 4 (150)/0.16} = 0.80 + 300 ©4)

Para calcular @ se emplea la condicin de que el cortante en la base (suma de-‘

"las fuerzas Py a P,) entre la suma de los pesos W, a W, debe ser igual a 0.04.
Usando las expresiones 6.2 y 6.4 se llega a:

16830 a + 1.20 = 0.04 (1915); . ©5).

la solucién de esta ecuacién es « ='().00448; sustituyendo « en 6.2 y 6.4 ob-

tenemos:
Py= 214, Vo= 214
P; = 20.16, V,=2230
P, = 21.50, V; = 43.80
P; = 16.13, V3 = 59.93
P, = 10.75, V, = 70.68
Pg= 0.53, Ve= 0.53
Py = 538, V, = 76.39 = V, = cortante basal;

las fuerzas estdn en toneladas y en la base se verifica que

VW, = 76.59/1915 = 0.04

Tabla 6.7. Fuerzas sfsmicas en el edificio de la figura 6.2 sin considarar apéndices.

.

Nivelo | W, b . Wik P; v;
entrepiso (ton) - (m) (ton) {ton}
5 300 155 ] 4500 20.73 2073
4 400 12 4800 22.11 4284
3 400 9 3600 1658 | 5942
2 400 6 2400 |- 1105 7047
1 400 3 1200 | 553 76.00
, ) Suma 1900 16500
i Py =004 (Wh/E Wh) S W, - V

Valuacién de fuerzas sismicas sin estimar el periodo fundamental del edificio

. Tabla 6.8, Estimacién del periodo fundamental del edificio de la figura 2.30.

) a) Direccidn X
W 4] Vi K |V d; Wid? Pd,
Nivel (ton) (ton} ‘(ton) (ton/cm) | (cm) (cm) ’
5 ' 90' 23.77 23.717 44 0.549 5.627- 2850.0 133.76
4 120 25.75 49.52 44 1.125 5.087 3105.4 130,99
3 150 24,76 - 7428 68 1.092 3.962 23542 98.09
2 150 17.33 91.61 68 1.347 2.869 12349 49.72
1 180 11.89 103.50 68 1.522 1.522 4170 18.10
Suma 9961.5 430.66
1 T'= 6.3 (2 Wd2lg Pd)\2 = 097 seg.
b) Direccion Y
W; P; Vi K; V/K; d; Wd? " Pd;
Nivel (ton) (ton) (ton) (ton/em) . |, . !cn‘:) (cm) '
5 90 47.54 47.54 1317 0.363 3427 8799 . 148.64
4 120 5150 99.04 206 0.481 2,764 916.6 142.33
3 150 49.52 " 148,56 236 0.629 . 2283 781.8 113.05
2 150 34,67 183.23 236 0.776 1.654 410.1 5733
1 180 23.77 207.00 236 0.877 0.877 138.5 20.85
Suma 3126.9 482,20

T =63 Wd?lg Pd)'2 = 0.51 seg.
g = 981 cm/seg?.
V/K; = desplazamientos de entrepiso, acumulados hacia arriba dan d;.

Cuando la masa de los apéndices es pequefia comparada con la que se
concentra en los pisos, opcionalmente, podemos ignorar en primera instancia

* los apéndices y aplicar la expresién 6.1, como se hace en la tabla 6.7. Las

fuerzas en los apéndices como si estuviesen desplantados sobre el suelo se
dan en la expresién 6.3. Para el apéndice Wy, ¢’ es el factor por el que se mul-
tiplica W; para obtemer P, esto es ¢’s = P/W; = 5.53/400 = 0.0138.

‘ .Similarmente, para el apéndice W5, ¢’; = P5/W;s = 20.73/300 = 0.0691. Los

valores dados en 6.3 deben multiplicarse por (1 + 4c’/c) = (1 + 4 X
0.0138/0.16) = 1.35 para Wg, y por (1 + 4 X 0. 0691/0 16) 2.73 para Wy
asf obtenemos:

Pg = 0.40 X 1.35 = 0.54 ton
P;=0.80 X 2:73-= 2.18 ton

Comparando estas fuerzas con las obtenidas considerando el factor de pro:
porcionalidad e, observamos que son muy similares entre sf. Las cortantes son
ahora: .
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Vo= 2.18ton tr6 que ¢ = 0.6; ademds, segin la tabla 6.2, para la zona I, T, y T,valen0.6y
V5= 12291 ton 1.1 segundos, respectivamente. Los cdlculos para obtener T en las dos direcciones
V4 = 45.02 ton de andlisis empleando la férmula 6.6, se incluyen en la tabla 6.8, partiendo de va-
V,3 = 60.60 ton res de las rigideces dados en la figura 2.30 y de las fuerzas obtemdas enla
V, = 72.65 ton la 6.6.

Vs = 0.54 ton " En cuanto a los requisitos de regularidad que marcan las NTDS (véase la
Vs = 78.72 ton i

! tabla 6.4) por inspeccién de la figura 2.30 verificamos que todas las plantas son
nsiblemente simétricas con respecto a los ejes ortogonales X, Y tanto en masas
omo en elementos resistentes. La relaci6n de altura a la dimensién menor de la
ibase es 16/11 = 1.45 y la de largo a ancho de la base es 20/11 = 1.82, ambas
enores que 2.5. Ninguna planta tiene entrantes, salientes ni aberturas, y supon-
mos que todos los pisos son suficientemente rigidos y resistentes. El peso de
cada nivel no es mayor ni menor que 70 por ciento del peso del piso inmediato
.inferior; y todos los pisos, a excepcidn del dltimo, tienen la misma drea. Aunque
:no damos detalles sobre las columnas, supondremos que estdn restrmglcfaé en to-
,dos los pisos en dos direcciones ortogonales por diafragmas horizontales y por
trabes o losas planas. Las rigideces de entrepiso se listan en la tabla 6.7 y en
-ningun entrepiso dicha rigidez excede a la del entrepiso inmediatamente inferior.
Las excentricidades torsionales e, en las direcciones de andlisis se calculan pos-
riormente en la tabla 6.12 y se encuentra que sus valores no exceden del 10 por
ento de’la dimensién en planta del entrepiso correspondiente,.medida paralela-
ente a la excentricidad, salvo en el cuarto entrepiso en la direccién X donde la
-excentricidad es 22 por ciento mayor que el limite requerido (1.34 versus 1.10
etros). Por tratarse de un sola violacién a un amplio nimero de condiciones,
lacionada con disminucién de dimensiones en el dltimo piso que siempre se
~frata como una excepcidn en otros requisitos, consxderaremos que el edificio es
gular, y que es innecesario reducir 0",

" Enla direccién X resulta T = 0.97 segundos, menor que T}; entonces se apli-
“ca el primer pérrafo de las secci6n 6:3.1 que permite usar las fuerzas calculadas
in estimacién del periodo, escaladas de modo que V,/W, en la base igual sea a
"a/Q’, Siguiendo la seccién 6.1.2, como T, < T < T, tenemosa = cy Q' = Q. En
~consecuencia, V,/W, = ¢/Q, que es el mismo valor que cuando no se estima el
periodo, indicando que las fuerzas sismicas en esta direccién no pueden reducirse
“por este concepto.

La diferencia en el cortante basal es igual a la suma de fuerzas en los apén-
dices.

6.3 VALUACION DE FUERZAS SISMICAS ESTIMANDO
EL PERIODO FUNDAMENTAL DEL EDIFICIO

6.3.1 Procedimiento

La seccién 8.2 de las NTDS permite usar fuerzas cortantes reducidas siempre que
se tome en cuenta el valor aproximado del periodo fundamental de vibracién del
edificio T, calculado en segundos con la férmula siguiente:

T=63[E W,dDlg % P, dy)2 (6.6)

W; es el peso de la masa i, P; 1a fuerza horizontal que actiia en ella de acuer-
do con el procedimiento en que no se estima el periodo, d; el desplazamiento co-
mespondiente en la direccidn de P, y g, la aceleracién de la gravedad.

De acuerdo con el valor resultante de 7, se aplica una de las dos opciones
siguientes: -

L Si T = T, se procede como cuando no se calcula T, pero de manera quela
relacién V,/W, = a/Q’, calculdndose a yo como hemos explicado en
la secci6n 6.1.2.

I 8i T> T}, procedemos como en el pérrafo I, pero de forma tal que la
fuerza lateral en la masa i es proporcional a (k, k; + 2 h;2) W,, siendo

k=gl —r(l = 1S WIS W, k) 6.7 En la direccién Y encontramos que T = 0.51 segundos, también menor que
) & por lo que nuevamente podemos emplear las-fuerzas obtenidas §in estimar
k=15rq(l —q) 2 W;/(Z W; 12 e (6.8) ‘el periodo, reduciéndolas para que la relacién V,/W, sea igual a a/Q’. Esta vez

T < T, por lo cual, recordando que en esta direccién Q = 2, tenemos
donde g = (T/T,)r. T, T, y r se dan en la tabla 6.2; ademds, a no serd
menor de c/4.

a=(1+ 31T, c/ = (1 + 3 X 0.51/0.6) (0.6/4) = 0.5325

g=1+TT)Q@~1)=1+(051/06) (2 — 1) =185
al@ = 0.5325/1.85 = 0.288

Los ejemplos siguientes ilustran las opciones mencionadas. Cabe notar que
en un par de casos los periodos que se calculan son altos para el nimero de pisos
considerado, pero hemos mantenido tales valores a fin de incluir todas las posi-
bles situaciones sin trabajo numérico excesivo.

Con las fuerzas P, calculadas en la tabla 6.6, V,/W, en la base vale 0.30
gual a ¢/Q). Para que dxcha relaci6n sea 0.288 hay que multiplicar las Py, por
.288/0.30 = 0.96 y. se obtienen asf las fuerzas reducidas buscadas. Esta reduc-
-Cién no modifica las posiciones de las cortantes determinadas en la tabla-6.5,
orque todas las fuerzas se multiplican por el mismo factor reductivo.

6.3.2 Edificio tratado en la seccién 6.2.1

Examinaremos aquf si es posible reducir las fuerzas sfsmicas obtenidas en el
y ejemplo de la seccién 6.2.1, recordando que para el edificio en cuestién se encon-
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Tabla 6.9. Estimacin del periodo fundamental del edificio de Ia figura 6.2.

213

determinacién del centro de torsién sélo puede efectuarse con pobre aproximacién

ya que la rigidez de cada elemento particular se altera por agrietamientos locales,

Wi LI Vi K Vi/K; d; W - Pid; fluencias o por la contribucién de elementos no estructurales. Por las dos razones

| Nivel (ton) (ton) (ton) (ton/ecm) fem) em) expuestas, los reglamentos de construccién modemos especifican excentricida-

5 300 20.45 20.45 100 0.205 2.019 1223 41.29 "des de disefio que, segiin lo que sea mds desfavorable, amplifican o reducen la

4 400 21,82 42.27 100 0.423 1.814 1316 19,58 excentricidad directa para incorporar la naturaleza dindmica de las torsiones sfsmi-

3 400 16.36 58.63 200 0293 1.391 714 2158 cas en célculf)s estéﬁf:os: Ademis, se aﬁaf:le o substrae una e{(cent'ricidad ac?ciden-

2 400 1091 054 200 0348 1,098 482 1198 tal que considera principalmente incertidumbres en la estimacién de masas y

) ’ ) ' - : ‘rigideces y las componentes rotacionales de los temblores ignoradas en el andlisis.

1 400 549 75.03 100 0.75 0.750 225 412, | Para construcciones en el Distrito Federal, el pérrafo 8.6 de las NTDS especi-

Suma Lo ‘ ) 4020 118.55 ‘fica que el momento torsionante serd igual a 1a fuerza cortante de entrepiso por Ia
: : ~excentricidad que para cada sistema resistente resulte més desfavorable entre:,

: 3831 (czm/v:':;/g Pd)\ = 1.17 seg. S+ 0.1b,0e,— 0.1b, donde e, es la excentricidad directa en el entrepiso

onsiderado y b es su madxima dimensién en planta medida perpendicularmente a
‘]a direcci6n del movimiento del terreno que se esté analizando. Ademds, la ex-
entricidad de disefio en cada sentido no ser4 menor que la mitad del méximo
.valor de e, para los entrepisos que se hallan abajo del que se considera, ni se to-
ard el momento torsionante de ese entrepiso menor que la mitad del méximo
alculado para los entrepisos que estdn arriba del considerado.

‘. También debemos tener presente que los dos componentes horizontales or-
gonales del movimiento del terreno ocurren simultdneamente, aunque es muy
improbable que ambos tengan a la vez su méxima intensidad. El pérrafo 8.8 de
as NTDS considera estos conceptos estipulando que cada seccién critica de un
dificio debe resistir Ja suma vectorial de los efectos (desplazamientos y fuerzas
nternas) de un componente del movimiento del terreno con 0.3 de los del otro,
n adicién a los efectos de fuerzas gravitatorias.

Presentamos a continuacién dos métodos para efectuar la distribiicién de cor-
tes sismicas signiendo las pautas anteriores. El primero se limita a estructuras
uyos elementos resistentes estdn ubicados en dos direcciones ortogonales y hace
so del concepto de rigidez de entrepiso; tienc la ventaja de que se puede incorpo-
ar fAcilmente en una hoja de cdlculo electrénica y hasta puede aplicarse ma- Figura 6.3 Elementos resis-
ualmente con una calculadora de escritorio. En el segundo método, que emplea  fentes ortogonales y centro de
peraciones matriciales, es innecesaria la definicién de rigideces de entrepiso y- - torsién,
os elementos resistentes pueden estar orientados en cualquier
direccién, pero requiere el empleo .de computadoras. Ambos
iétodos se basan en la hipdtesis de que los pisos son diafrag-
as rigidos en su plano.

ViIK; = desplaza:mentos de entrepiso, acumulados hacia arriba dan dj.

6.3.3 Edificio fratado en la seccién 6.2.2

Para estimar el periodo de este edificio usaremos las cortantes calculadas em
pleando el factor « en la secci6n 6.2.2, ignorando las fuerzas y pesos de Io:
apéndices. En la tabla 6.9 se resumen los c4lculos que conducen a I' = 1.1
segundos, considerando los datos de Ia figura 6.2. Supondremos que el edifi
cio satisface los requisitos de regularidad dados en la tabla 6.4 sin que seanece
sario multiplicar @ por 0.8. Recordemos que ¢ = 0.16 y que para la'zona I, |
tabla 6.2 indica T}, = 0.6 segundos y r = '2. Ya que T > T, se aplica el péra
fo II de la secci6n 6.3.1, que requiere emplear los factores k, y k, dados por las
expresiones 6.7 y 6.8.

Necesitamos previamente determinar a/Q’ que és cuanto debe valer V, /W,
siguiendo la seccién. 6.1.2, cuando T > T}, a = g ¢ siendo ¢ = (T,/T), pero
1o serd menor que c/4. Haciendo operaciones resulta ¢ = (0.6/1.17)1/2 = 0.72
a=072% que es mayor que ¢/4, por lo que usaremos a = 0.72 X 0.16 = 0.1146.
En adicién, 0’ = Q = 4 y, en consecuencia, V,/W, = 0.1146/4 = 0.02865.

La obtencién de las fuerzas reducidas se muestra en la tabla 6.10; en par
ticular, la cortante en la base ha disminuido de 75.03 a 54.42 ton por habers
estimado el periodo fundamental de vibracién del edificio. Como verificacién
VJ/W, = 54.42/1900 = 0.02864, valor pricticamente idéntico al requerido en ¢l
pérrafo anterior. Las fuerzas en los apéndices se pueden modificar procediendo
como en la segunda parte del ejemplo de la seccioén 6.2.2.

.4.1 Entrepisos con sistemas
resistentes ortogonales

6.4 DISTRIBUCION DE LAS FUERZAS SISMICAS ENTRE

LOS ELEMENTOS RESISTENTES DEL EDIFICIO 'La figura 6.3 muestra la planta de un entrepiso en el cual los ele-

entos estructurales que resisten fuerzas laterales son paralelos
las direcciones X o Y. Las rigideces de entrepiso respectivas se
esignan por R, 0 R;,. En estas circunstancias, las fuerzas sfsmi-
a5 se pueden dlsmbulr entre los elementos resistentes medxante

Una vez determinddas las fuerzas sismicas que obran en cada piso de un edificio
tenemos que distribuirlas entre los diferentes elementos resistentes verticales
(marcos y/o muros y/o contravientos). En este paso del an4lisis sfsmico hay qué
; . tener en cuenta que debido a los efectos dindmicos de la vibracién, el momento
torsionante que actda en cada entrepiso se ve en general amplificado y la excentri
c1dad efectiva puede ‘ser mayor que la calculada estdticamente. Por otra parte, 12

a) Se calculan las rigideces de entrepiso de los qlegnentos e-
sistentes en ambas direcciones y en todos los entrepisos.
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Tabla 6.10. Fuerzas sismicas del edificio.de la figura 6.2 reducidas por estimacion de su periodo fundamental.
W; h; Wik Wil Ji LB Vi
Nivel (ton) {m) (ton) (ton)
5 300 15 4500 67500 " 429.83 16.05 16.05
4 400 12 4800 57600 43471 16.24 32.29
3 400 9 3600 32400 308.21 11.51 43.80
2 400 6 2400 14400 193.59 7.23 51.03
1 400 3 1200 3600 9085 339 | 5442
" Suma 1900 16500 . 175500 1457.19
Datos: - Célculos:
c=0.16 | g=0716
r=0.50 a=gc = 01146
T, = 0.60 segundos ky = 0070756
g=0=4 k, = 0001650

T = 1.17 segundos fi=ky Wh; + ky Wh
= (@Q)E W, = 5442t

Pi=Voflif;

b) Se evalda la fuerza horizontal P; aplicada en el centro de gravedad de cada
nivel { para las dos direcciones con alguna de las opciones descntas en
seccién 6.3.

c) Se obtiene la cortante en cada entreplso, as{ como su lnea de accién e
planta por equilibrio estdtico.

d) Se determina la posicién del centro de torsién en cada entrepiso. Este cen:
tro es el punto por el que debe pasar la linea de accién de la fuerza ¢
tante para que el movimiento relativo de los dos niveles consecutivos qu
limitan el entrepiso sea exclusivamente de traslacién. En caso contrari
existe torsién o rotacién relativa entre dichos niveles. Las expresiones
para calcular el centro de torsion son:

_ 2Ry x)

%= 3K, 69

3= (R y)
= T3k,

x;, ; son las coordenadas de los elementos resistentes.

e) La fuerza cortante sobre un elemento resistente es igual a la suma de do.

efectos: el debido a la fuerza cortante del entrepiso supuesta actuando ¢

el centro de torsi6n, y el causado por ¢l momento torsionante. Si la direc

- cién analizada del sismo es paralela al eje X, se obtienen las cortantes
. siguientes:

En los elementos resistentes x, por efecto de la fuerza cortante aphcada e>
¢l centro de torsién: - !

Distribucién de las fuerzas sfsmicas entre los elementos resistentes del edificio

VR,
= 6.11)

3R,

En los elementos resistentes x, por efecto de torsién:
M, R, y;,

(6.12)
CRye ¥ + 3Ry 27)
En los elementos resistentes y, por efecto de torsion:
M, R;
______llx__ 6.13)

(CR;y; + 2R, x2)

En las expresiones anteriores V, es la cortante en el entrepiso considerado
en la direcci6n X; x;, y;, son las distancias del elemento resistente j al res-
pectivo centro de torsién; M, es el momento torsionante de disefio, igual al
producto de V, por la m4s desfavorable de las siguientes excentricidades:

eg=15¢+01b
e=¢g—01b

siendo la excentricidad directa, e,, 1a distancia entre 1a linea de accién de
la cortante y el centro de torsi6n, y b Ia mayor dimensién en planta del en-
trepiso medida perpendicularmente a V,. Al calcular ¢, a ¢, se le suma, en
el mismo sentido, la excentricidad accidental 0.1b; en cambio, al valuar e,
a g, se le resta en sentido contrario la excentricidad accidental; puede
ocurrir que en este caso la excentricidad resultante sea de signo opuesto al
de la directa. Para cada elemento resistente se investiga si ¢, o e, produce
efectos mds desfavorables. Se lleva a cabo un andlisis similar con las
fuerzas en la direcci6n Y.

f) Para cada elemento resistente se calculan las cortantes debidas al 100 por
ciento de las fuerzas sfsmicas en la direccién X mds 30 por ciento de las
fuerzas sismicas en la direccién Yy viceversa. Rige el mayor de los re-
sultados.

g) Conacidas las cargas que actiian en cada elemento resistente, éste se analiza
de acuerdo con los métodos presentados en el capitulo 2 u otros similares.

Es necesario precisar los signos de las cantidades aludidas en el procedi-

miento que acabamos de describir. Las rigideces de entrepiso son siempre positivas
y-se debe escoger un sistema de coordenadas derecho con centro en cualquier

punto de la planta. Asi, las coordenadas de los elementos resistentes, x; o y; pue-
den ser positivas o negativas y se incluirdn con su signo en las ecuaciones 6.9 y

*6.10, que dan como resultado las coordenadas de centro de torsi6n (x, y,) con el

signo apropiado. Las distancias de los elementos resistentes a dicho centro tam-
~ bién tienen signo y estdn dadas por:

Xjp = X Xy 3 e =¥~ I

Las posiciones de las cortantes, definidas por las coordenadas x, o y,, deben

referirse al mismo sistema de coordenadas, incluyendo el signo correspondiente.

215
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216 Entrepiso 5
Entonces las excentricidades du'ectas se valiian con los signos que resulten, como - Eje Rix B/ Ry s Ry Ry 4 <
las diferencias: Ix 12 0.0 00 | -473 —56.73 268.17 0.273 -0.00912
=y — e =x — 1 2x 8 35 28.0 ~1.23 —9.82 12.05 0.182 ~0,00158
= = YT N T & T 3 24 15 180.0 277 66.55 184.51 0.545 0.01070
El signo de e, debe incluirse al calcular las excentricidades de disefio e, y ey; : Suma 44 208.0 464.73 1.000 0

las f6rmulas siguientes incorporan correctamente el signo de la excentricidad ac-

x =208/44 =473 m
cidental:

Eje Ry % Ry G Rowo | Ryg? <d &
1y C 74 0.0 0.0 - —5.78 —42759 2470.68 0.556 -0.06878
% 4 6.5 260 072’ 289 2.08 0.030 0.00046
i 3y . 55 135 7425 172 424.70 327944 0414 0.06831
. Suma 133 768.5 5752.20 1.000 0

W =TEBSAB=578m  R=3 Ryl + Ryy) = 621693 = RS Ry o RySR, &= RyydR, o Ryufk,

ey =e,(15+0.1b/e,]) . (6.14)
e, = e, (1.0 — 0.1b/e,]) T (6.15)

Las barras verticales indican valor absoluto. Los signos de e, y e, se incluirdn
en el cdlculo de los momentos torsionantes de disefio. Como el sismo puede ac-
tuar en uno u otro sentido en cada direccién de andlisis, las cortantes sfsmicas

A . . Entreptso 4

podrfan ser positivas o negativas, aunque deben tener signos congruentes con el e

sentido escogido en todos los entrepisos. Conviene, no obstante, asignarles signo Eje Ry b7 Ry T Y Ry Ry < g
positivo, de manera que los momentos torsionantes asumen el signo de la excen- 1x. 12 0.0 0 —6.00 —-72.00 432.00 0.273 ~0.00356
tricidad que los origina y la cortante directa en cada elemento resistente, dada por % 8 3.5 © 28 -2.50 ~20.00 . 50,00 0.182 -0.00099
Ia férmula 6.11, es siempre positiva. Por otro lado, los signos del momento tor- I 8 75 17 60 1.50 12.00° . 1800~ | 0.182 0.00059
sionante y de las coordenadas x;, o y; deben incluirse en las expresiones 6.12 y .- 16 11.0 176 500 80.00 400.00 0364 0.00396"

6.13, lo cual 1leva a cortantes por torsién positivas o pegativas. P~ “ ' Py 900.00 1000 0
Al combinar los efectos de las dos componentes ortogonales de movimiento

del ferreno en la determinacién de las cortantes en los elementos resistentes, a la % = 266/44 = 6.00m

cortante inducida por el sismo-actuando en una direcci6n, siempre se afiade la

producida al considerar la direccién perpendicular, independientemente del signo

He Ry 5 Ry i Ryt Ryw? | G

101 .0 0 -8.93 —964.66 8616.38 0.524 ~0.04773
de esta dltima (que se invertirfa si cambiamos el sentido de la segunda compo- 8 0
6 6.5 39 —243 -14.59 3549 0.029 0.00072
nente, mantemendo fijo el de la primera). : .
6 13.5 81 4.57 2741 125.20 0.029 0.00136
6.4.2 Ejemplo 86 200~ | 1720 1107 951.84 10543.98 0.417 0.04709
Suma 206 1840 19312.05 1.000 0
Hemos empleado el procedimiento expuesto en la seccién precedente para obtener %=1840206=893m R,=3 Ry2 + Ry =12021204 ¢;=RJSR; o RS Ry o =RyydR o RyxR,
Ias fuerzas cortantes en los elementos resistentes de los entmp:sos 3 a5 del edificio Entrepisos 123
mostrado en la figura 2.30. Las cortantes sfsmicas y su posicién para todos los entre- - : a
pisos se encontraron en la tabla 6.6. Las rigideces de entrepiso se dan como datos en . Eje R;, Y. Ry gt . Ry Ry 2] ]
la figura aludids; en general, es posible usar valores aproximados para fines de una 1x 20 0.0 0 ~5.82 —116.47 678.27 0.294 —0.00495
distribucién preliminar y refinarlos teniendo en cuenta el sistema de fuerzas laterales 2% 12 3.5 42 -232 - —2788 64.79 0.176 —0.00118
obtenidas en c‘ada elemento mediante la plzimera estimat.:ién d'e rigideces. *” I 12 75 90 1.68 20.12 1373 0.176 0.00085
] Las posiciones de los cenlms_de torsién en cada dx.reccxén se han determina- - ax " 1.0 264 518 124.24 64310 | 0354 0.00528
do en Ia tabla 6.11 con las expresiones 6.9 y 6.10. Anticipandonos a los célculos s pm 9 141939 1000 0
necesarios para distribuir las cortantes entre los elementos resistentes, hemos in- L - -

cluido en esta tabla las coordenadas de dichos elementos referidas al centro de % = 396/68 = 582 m

torsién y los cocientes

Eje Ry % Riy% . Riyxis Riyx;? cq A

ly 128 0.0 0 —8.64 —1106.66 - 9564.15 0.542 -0.04702
2y 4.6 6.5 39 -2.14 —-12.86 27.58 . 0025 - 0.00055
3y 6 © 135 81 4.86 20,14 14148 0.025 - 0.00124

Cq = Rj_r/E ij [ RD'/E Rjy

&= RguR, o RyxR,

4y 96 200 1920 1136 1090.17 12379.89 0.408 0.04633
| ~ siendo R, la rigidez rotacional con respecto al centro de torsién igual a [ﬂma . 236 - 2040 22113.10 1.000 0

i : T SR?+ Ry =2040/236 =8.64m R =3I Riy? + RyyxP)= 2353298 cy=R,/SR; o Rj,/z &= Ryyy;fRy 0 RyxR, -
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Obsérvese que ¢, y ¢, forman parte de las expresiones 6.12 y 6'13 respectiva- Tabla 6.13. Cortantes sfsmicas en los elementos resistentes del edificio de fa figura 2.30.
mente, y permiten expresar las contribuciones debidas a la cortante acmando en a) Entrepiso §
el centro de torsién y al momento torsionante como: - 3
. 14 ey e M, = Ve My=Ve, || My
i .
Vy=c,V .16 Sen; z.z (ton) (m) (m) .
. X 23.77 -2.22 —0.23 ~52.77 —547 - 130.54
Vi=oM, 617), Y 4654 2.80 -038 130.54 ~17.69 5277
Conocidas las coordenadas del centro de torsién, podemos valuar Ia excentric -
dad directa ¢, las excentricidades de disefio e, y e, y también verificar los requisito Eje d & Vi Y V2 Vin Y Vant Vi .
reglamentarios de excentricidades y momentos torsionantes minimos. Asf hemos! 1x 0.273 ~0.00912 6.49 048 0.05 6.97 -1.19 733 3.28
f;ab"fa_do la tabla 6.12, fl“ealad:l‘ﬁ: m";‘gy‘? e e’:izﬂu?““l‘ad € }g“;ld 2 la mitad 2% 0182 | -000158 | 433 0.08 0.1 a4l | -021 | 441 | 1s:
‘la méxima excentricidad calculada e; abajo de cada nivel considerado. Otras do 3 0.545 001070 | 1295 | -056 | —006 | 12.90 140 | 1332 | sz
columnas de la tabla listan el momento torsionante en M; valuado con e, y el momen- : .
to M, igual a la mitad del méximo M, encima del nivel analizado. Para facilitar la- Suma 237 0.00 0.00 —0.00 2512 | 1008
comparacién con e, y ; hemos definido una excentricidad e, dada por el cociente -
‘M,/V. Inspeccionando esta tabla, se aprecia que los valores absolutos de ¢; son may 1x 0.556 ~0.06878 25.88 —8.98 122 21.09 —3.63 2818 | 1176
res que los de 3 y e, y se concluye que es innecesario modificar las excentricidades 2 0.030 ~0.00046 140 0.06 -0.01 146 0.02 -1.46 0.46
de disefio para satisfacer los requisitos de-valores minimos que estipulan las NTDS 3x 0414 0.06831 19.27 8.92 -1.21 28.19 3.60 29.27 12.06
La. distribucién de cortantes sfsmicas entre los elementos resistentes de lo PR 46,55 000 000 000 5801 2428
entrepisos 3 a 5 se lleva a cabo en la tabla 6.13, de acuerdo con las férmulas 6.1
. b) Entrepiso 4 )
Tabla 6.12. Excentricidades y momentos torsionantes de disefio en los entrepisos del edificio de la figura 2.30.
’ 14 & e My = Ve; My = Vey My
a) Direccitn X Sentido (ton) (m) (m)
&= Yy N b 49.52 -3.11 -0.24 ~154.01 ~11.88 333.27
Nivel Ve ¥y ¥ b e e e | e M, M, | & Y 99.04 ~3.37 1.09 -333.27 107.95 154.01
5 23.77 375 |. 473 75 | —098 -2.22 ~023 | —0.670 | —23.29 0.00 { 000
4 4952. | 466 | 600 | 1L0 | ~134 | -311 | ~024 | —0440 | —6636 | —11.65 | —0.24 Eje 2 c. Va Vi Va Vin Vo | Vi Vie
3 74.28 494 |1 582 110 -0.88 ~2.42 022 | —0385 | —6537 | —33.18 | ~0.45 1x 0.273 ~0.00356 13.52 0.55 0.04 14.07 ~1.19 1442 541
2 91.61 505 | 582 11.0 =077 —~2.26 0.33 ~0.315 ~70.54 | —33.18 | <036 |: 2 0.182 —0.00099 9.01 0.15 0.01 9.17 ~0.33 9.26 3.08
1 103,50 5.19 5.82 11.0 -0.63 —2.05 0.47 0.000 —65.20 | —35.27 | ~0.34 3x 0.182 0.00059 9,01 -0.09 ~0.01 9.01 0.20 9.06 2.90
@) Direccidn ¥ 4 0.364 000396 | 18.03 ~0.61 ~005 17.98 132 | 1837 671
€ = Xy = X Suma 49.57 ~0.00 0.00 0.00 51.11 18.10
Nivel v, x : b e e & A T M, M, ey '
y i s ! ! ¢ Iy 0524 | —-0.04773 | 5190 1591 -515 | 67.80 -735 7001 | 2769
3 4634 | 675 | 578 | 135 097 280 | -038 | 0455 | 4514 0.0 0'2;) 2y 0029 | -0.00072 2.87 0.24 ~0.08 3.1 ~0.11 3.15 1.04
4 99.04 802 | 893 20.0 -0.91 —-3.37 109 ~0.110 -90.13 22.57 ().30» 3 0.029 0.00136 2.87 045 015 3.02 021 3.08 Li2
3| 14856 | 842 | 864 ) 200 | -02 | -233 L78 | —0040 | -3268 | —45.06 | 0. dy 0417 0.04709 | ‘4130. | —15.69 5.08 46.38 725 4856 | 2116
2 183.23 8.56 8.64' 200 -0.08 -212 192 | —-0.040 | —14.66 | —45.06 | ~0.25 s 8.0 000 000 0.0 2280 101
1 | 20700 | 856 864 | 200 | -008 | -212 1.92 0000 | ~16.56 | —45.06 | —0.22 “m - - — — — -
= méximo valor absoluto entre M,; y My, en la direccién ortogonal
Vo Vyysus coordenadas de aplicacién X, ¥y Provienen de la tabla 4.5 Vd cortante directo = ¢4 V
e = es (1.5+0.1b/lel) V; = cortantes por torsién = ¢, My, j =1,2,0
ey = e (L0~ 01b/lel) cdyc,pmvieuendela tabla 6.11
e3 = mitad del méxxmo e, abajo del nivel considerado ) V,, = méximo entre (Vy+ V) y (V3 + V,)
=Ve Vgt = Vpy + 0.3 valor absoluto de Vy

M4 =.mitad del méxxmo M, arriba del nivel considerado

Viyn = 0.3 V,,, + valor absoluto de Vy
€4 *= Md v .
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Tabla 6.13. Cortantes sfsmicas en los elementos resistentes del edificio de la figura 2.30. (Continuacidn.) o
¢) Entrepiso 3 -
v e & My=Ve, | My=Ve, Mg
Sentido (ton) (m) (m) B
X 74.28 —2.42 0.22 -179.76 16.34 346.14
Y 148.56 -2.33 1.78 —;346.14 264.44 179.76
Eje ¢4 o Va 1 "V Vi Vo Vg Vaz
1x 0.294 —0.00495 21.84 0.89 0,08 22,73 -1 23.24 8.53
ﬁx 0.176 —~0.00118 13.07 0.21 002 13.29 ~0.41 341 4.39
3x 0.176 0.00085 | 13.07 -0.15 0.01 13.09 029 13.18 4.22
4x '0.353 ‘ 0.00528 26,22 ‘~095 0.09 26.31 1.83 26.86 9.72
Suma 74.20 0.00 .0.00 0.00 76.69 26.86
1y 0.542 —0.04702 80.52 16.28 -12.43 96.80 —8.45 99,33 37.49
2y 0.025 ~0.00055 37 0.19 -0,15 3.90 -0.10 393 1.27
3y 0.025 0.00124 371 ~0.43 0.33 404 0.22 411 144
4y 0407 | .0.04633 . 60.46 —16.04 12.25 7272 8.33 75.21 30.14
Suma * 148.40 ~0.00 -0.00 ‘| | -o000 182.58 70.34

Mo = mfiximo valor absoluto entre M,y y M, en la direccién ortogonal

V; = cortante directo = ¢y V
== cortantes por torsién = ¢, M,J, J=12,0

Vi=

€4 Y c; provienen de la tabla 6.11
Vi = méximo entre (Vy + V) y (Vg + Vo)

Vay

t = Viu + 0.3 valor absoluto de ¥y

nyz = 0.3 V,, + valor absoluto de Vy

y 6.17. En la primera parte de esta tabla se consigrian las e, y ¢, correspondientes
al entrepiso analizado en las dos direcciones del sismo, junto con los dos respec-
tivos momentos torsionantes M, y M. Hemos incluido un momento M, definido
como el mdximo valor absoluto entre M;; y M,, causado por la cortante que obra
en la direcci6n ortogonal. )

- Enlo que resta de la tabla 6.13 se emplean los cocientes ¢, ¥ ¢, para calcular

. lacortante directa y las debidas a los diferentes momentos torsionantes en los ele-
"mentos resistentes del entrepiso considerado, segin las férmulas 6.16 y 6.17;

cada contribucién se identifica con el subindice correspondiente. Para cada
elemento se determina si V; o V, es mds desfavorable, o sea cudl es el mayor entre
Va+ Vi y V4 V. Llamando V,, al resultado més desfavorable, la combinacién
de los efectos de 100 por ciento de una direccién del temblor con 30 por ciento de
los-de la direcci6n ortogonal, se hace como sigue:

Vi =V, +03 |V,
Ve =03V, + |v,]

. Rige el mayor de estos dos valores. Como verificacién, Ta suma de las V;es,
salvo pequefios errores de redondeo, igual a la cortante del entrepiso, mientras que

Distribucién de las fuerzas sfsmicas entre los elementos resistentes del edificio

4x

Posicién @

de la fuerza 7o o b=11m
cortante -
sfsmica ——\37‘» & . .
> »
p Yu

Y= 134

Posiciones
de disefio
de In cortante

Vo= 466,y = 600, ¢, =y, ~
=156 +01b =311
ey = e~ ~0,1b =024

las cortantes originadas por torsién suman cero. Obsérvese también que la adi-
cién de las cortantes de disefio (V21 en este caso), siempre supera a la cortante
de entrepiso como consecuencia de que las cortantes mds desfavorables por tor-

_ sién para distintos elementos resistentes corresponden a diferentes excentri-

cidades.

La forma tabular en que hemos organizado las operaciones de este e_]emplo,
incluyendo el tratamiento de signos, es apropiada para hojas electrénicas de calcu-
lo. Sin embargo, la excentricidad m4s desfavorable para cada elemento resistente se
puede identificar examinando la planta del entrepiso, teniendo en mente que Jos
giros son con respecto al centro de torsién, Por ejemplo, como se aprecia en la figu-
1a 6.4, para los elementos 1x y 2x del entrepiso 4, en los cuales el efecto de torsién

. se suma al de traslacidn, rige e1; en cambio para los sistemas 3x y 4x, en que ambos

efectos son opuestos, rige e,.

Para’que las hipétesis de andlisis se cumplan, es necesario que la losa
sea capaz de resistir como diafragma las fuerzas que actian sobre ella como
consecuencia de su participacién transmitiendo la fuerza sfsmica a los ele-

‘mentos resistentes. Tales fuerzas se pueden encontrar por estdtica; en el sis-

tema ly, por ejemplo, las fuerzas cortantes en los entrepisos 3 y 4 son 99.33

.y 70.01 ton; la fuerza que la Josa transmite en el nivel 3 es, por tanto, la dife-

rencia 19.32 ton.

6.4.3 Calculo matricial de momentos torsionantes

En general los elementos resistentes no son perpendiculares entre sf, ¥, en
adicidn, para sistemas a base de muros o con diagonales no se puéden definir
de ‘manera siempre aceptable rigideces. de entrepiso. Por tanto, es impre-
scindible emplear un procedimiento méds general como el que se expone en
esta seccién, basado en los métodos de andlisis tridimensional presentados

. en el capftulo 2. Este procedimiento permite incluir las dos combinaciones

de excentricidades especificadas por las NTDS y la suma vectorial de los
efectos de un componente del movimiento honzontal del terreno con 0.3 de
los del otro.
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Figura 6.4 Posiciones de la
cortante sismica para calcular
momentos torsionantes de di-
sefio (los valores numéricos
corfesponden al entrepiso 4 de
la figura 2.30).
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Como paso previo, derivaremos la manera de calcular los momentos torsio-
nantes y excentricidades que generan un conjunto de cargas sobre un edificio.
Considérese que la matriz de rigidez lateral del edificio K, y el vector de fuerzas
estdn partidos en la forma: ’

K;s K P
K= 88 58 ;s P= 5
-

donde los subindices 8 y 6 se refieren, respectivamente, a los desplazamientos en las
dos direcciones horizontales ortogonales y a los giros de los pisos. Congruentemente,
P; contiene las fuerzas sfsmicas (dos por cada piso) y Py los momentos torsionantes
que obran sobre el edificio (uno por piso). Conviene elegir como grados de libertad
los desplazamientos y giros de los centros de masas de los pisos donde estén aplicadas
las fuerzas sfsmicas sin que existan momentos torsionantes con respecto a estos pun-
tos, es decir tal que Py = 0. Podemos calcular los giros y desplazamientos que causan
estas fuerzas resolviendo el sistema de ecuaciones siguiente:

Ky Kgp 8 P
[KEB Kep| |6 0 618
En vez de obtener directamente la solucién, impongamos primero la condi-

cién de que los giros son nulos, que equivale a empotrar el edificio en torsién. El
sistema de ecuaciones que refleja esta situacidn es;

K Ku| [8] = [Ps 6.19
[ng Ko| (0] = M (619
se conocen el vector. de fuerzas P, los giros (que son nulos) y las incdgnitas (des-
plazamientos 8, y los momentos M, que es'como hemos llamado a Py). M con-
tiene los momentos torsionantes requeridos para anular los giros. La solucién de
6.19 es: :

8, = KsiP; (6.20)
M = K1, 3§, (6.21)

Enseguida se “sueltan” los giros, imponiendo al edificio los momentos tor-
sionantes “de fijacién” con signo cambiado, lo cual conduce al siguiente sistema

de ecuaciopes:
Kss Kgp 3 { o } ' (6.22
[Kza Ko| 161 M ©22)

Sumando las igualdades 6.19 y 6.22 verificamos que en el segundo miembro
se reproduce el vector original de cargas del sistema de ecuaciones 6.18, de
donde se infiere (por tratarse de ecuaciones lineales) que la solucién de 6.18 es
igual a la suma de las soluciones de 6.19 y 6.20, es decir:

d=28;+ &

0=0, (6.23)

Esfo muestra que los momentos torsionantes en los pisos generados por el sis-
tema de fuerzas laterales P; estdn dados por —K Kzl P5. Sumando dichos momen-

Distribucion de las fuerzas sfsmicas entre los elementos resistentes del edificio

tos de arriba hacia abajo-obtenemos los momentos de entrepiso. En cada entrepiso, el
cociente del momento torsionante entre la cortante proporciona la excentricidad con
respecto a centro de masas. La ventaja de calcular desplazamientos laterales en los
pisos como acabamos de exponer reside en que, antes de resolver el sistema 6.22, el
_vector ~M de momentos torsionantes puede multiplicarse por cualquier factor de
.amplificacién o reduccidn, segtin lo requieran los reglamentos de construccién.

6.4.4 Ejemplo

- Para jlustrar la determinacién de momentos y excentricidades torsionantes con
¢l procedimiento matricial expuesto, consideremos el edificio de un piso tratado
- en la.seccién 2.4.2, en donde se encontrd que la mariz de rigidez lateral es:

5500 866 13330
| 866 4500 7500
13330  —7500  20550.0

Las unidades son ton/m.

Consideremos que la construccion pertenece al grupo B, que se encuentra en
~1a zona II, pesa 125 ton, y que los factores de comportamiento sfsmico aplicables
«son 4 enla direccién X y 2 en la direccién Y. En concordancia con la seccién 6.1.2
“-debemos usar ¢ = 0.32. Obviando la estimacién de periodo natural y en vista de
" que se trata de una estructura de un solo piso, las cortantes (en este caso iguales
las fuerzas aplicadas en el piso) en las dos direcciones de andlisis quedan:

V.= P, =c WIQ, = 032 X 125/4 = 10 ton
V,=P,=cWIQ,= 032 X 125/2 = 20 ton

Siguiendo la notacién de las seccién precedente, en la direccién X el vector
‘Pes:

resolviendo directamente K 8 = P (que es el sistema de ecuaciones 6.18), encon-
tramos:
0.023795

= { —0.007615
8 -0.001821 ©24)

La partes de K y de P correspondientes solamente a los desplazamientos late-
rales son:

_[5500 866] . p _[100 :
Ko [86.6 450.0] B {o.o}-

Los desplazamientos laterales cuando se restringen las rotaciones, estdn da-
» dos por la expresién 6.20 que Heva a:

5= 0.018750
—0.003608
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la parte de la matriz K que acopla desplazamientos y giros es: '

Ky = [ 1333 -750]

y el momento torsionante de fijacién, dado por 6.21, resulta M = K7 6, =
[27.700]. Luego “soltamos” los giros imponiendo sobre edificio estos momento:
con signo cambiado, es decir, aplicando el vector de cargas siguiente:

0
B 27.700

Los desplazamientos y giros que se originan, satisfacen el sistema K 8, = P
(expresidn 6.22). Su solucidn es:

s.= [ 0.005045
171 ~0.004007

0, = {—0.001821}

Podemos inmediatamente verificar que el giro 6, es idéntico al que se obtu
vo inicialmente (véase 6.24), y tambxen que los desplazamientos se reproduce
por la suma:

_[ oo018750 0005045
B+ & {—0.003608} * {—0.004007}

.La excentricidad en la direccién X es e, = —M/V = ~27.700/10 = —2.77.
Procediendo de manera similar para la direccién ¥ encontramos:

0 ~0.015230
p={20t , §={ 0052197
of . 0.002893

p,=[00] . & - [-0007217
200[ ° 0.045833

M= [—43995]
0.0
-1 00
1= 43.905
= [~0.008073 . 6 ={0.002893
5 { 0.006364} ; =t :

_ [ 0007217 —0008013] _
8""’5"[ 0.045833} * {0.006364} =

. Laexcentricidad en Ia di;eccién Y es ey = ~MlV =

—(—43.995)/20 = 2.20

6.4.5 Distribucién matricial de fderzas sismicas

calclan los desplazamientos laterales de los elementos resistentes ¥y los corres-
pondientes elementos mecénicos, como explicamos en la seccién 2.4.1.

analizar, siendo los grados de libertad dos desplazamientos horizontales en las
dlreccmnes de las fuerzas sfsmicas y un giro alrededor del eje vertical que pasa
por el centro de masas dé cada piso. Exitonces, de acuerdo con las NTDS, el andli-
sis sfsmico en cada direcci6n se puede efectuar como sigue:

a) Se determina la fuerza horizontal aplicada en el centro de masas de cada
‘piso i, como hemos descrito en las secciones 6.2 y 6.3. Obtenemos n fuerzas,
donde n es el nimero de pisos, y con ellas formamos el vector P de tamafio
2n insertando ceros en los lugares correspondientes a la direccién perpen-
dicular. Consideraremos que estas fuerzas son positivas. Acumuléndolas de

-arriba hacia abajo se obtienen las cortantes en los entrepisos.

b) Se calcula el vector de desplazamientos laterales &, sin permitir giros ho-
rizontales, con la expresidn 6.20.

¢) Los momentos en los pisos debidos a la excentricidad directa son:

{ 0.023795} M = K, 6 6.25)

-0.007615
i y se acumulan de arriba hacia abajo para obtener los momentos torsio-

" nantes en los entrepisos M,

d) Se calculan los momentos torsionantes accidentales en los entrepisos M,
Para el entrepiso { tenemos M; = 0.1 b; V,, donde b; es Ia dimensién m4-
xima de la planta medida perpendicularmente a la direccién en que obran
las fuerzas sfsmicas, y V; Ia cortante en dicho entrepiso.

€) En cada nivel i se calculan las dos siguientes combinaciones de momen-
tos torsionantes, que ya incluyen los signos adecuados:

My = M; (15 + M/ M (6.26)

My =My (10 - M,,./IMd.l) 627)

f) Para cada combinaci6n del paso anterior, el momento aplicado en el piso
mis alto,es igual a del entrépiso contiguo y, yendo hacia abajo, en cual-
quier otro nivel el momento aplicado es la diferencia entre Jos momentos
torsionantes del entrepiso inferior y el superior. Sean M, y M, los vecto-

res que contienen a los momentos asf{ obtenidos. i

solviendo los sistemas de ecuaciones:

R &) ) - B} oo

h) Las dos combinaciones de excentricidades exigidas por las NTDS se cbn,—
sideran mediante las siguientes combinaciones de giros y desplazamientos:

~0.015230
0.052197

Una vez conocidos los giros y desplazamientos de los centros de masas de los*
pisos correspondientes a las cortantes y momentos torsionantes de disefio, se -

Supongamos que se ha calculado la matriz de rigidez lateral del edificio por

&) Se encuentran los giros y desplazamientos generados ‘por M,y M, re--
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Combinacion Desplazamientos Giros -
1 0+ 8 6,
o o (6.29)
2 ) 0,

En todos los niveles de cada elemento resistente se calculan lbs' desplaza-
mientos de entrepiso producidos por estas combinaciones y se escogen log
que tengan mayor valor absoluto. Sea Zx,, el vector formado por estos va-
lores en el m-ésimo elemento cuando el sismo actia en 1a direccién X, y
Zy, el correspondlente a la direccién ¥,

Los desplazamientos de entrepiso causados por las fuexzas sismicas en las
‘dos direcciones de andlisis se combinan como sigue para cada entrepiso ; del ele-
mento resistente m:

Zryi + 0.3 2y,
0.3 Z=; + Zy,;

(6.30)

el desplazamiento de disefio del entrepiso i es el mayor de estos dos resultados.

Acumulando los desplazamientos de entrepiso resultan los desplazamientos
de los pisos de cada elemento resistente, y se calculan a partir de ellos los ele-
mentos mec4nicos, como se expuso en el capitulo 2.

El procedimiento matricial que hemos expuesto es adecuado para ptogramas
de computadora. Bazén (1978) propone una manera eficiente para efectuar las
operaciones matriciales que implican los diferentes pasos, incluyendo el célculo
de momentos torsionantes directos y sus combinaciones con los momentos de-
bidos a la excentricidad accidental.

6.5 METODO SIMPLIFICADO
DE ANALISIS SISMICO

Este metodo es una variante del método estético, aplicable a estructuras a base de
muros de carga, de baja altura, planta rectangular, con una distribucidn sensible-
mente simétrica de muros, y en los pisos tienen rigidez suficiente para transmitir
las fuerzas sismicas a los muros paralelos a la direccién del movimiento del te-
rreno. Los muros resistentes a cargas laterales pueden ser de mamposterfa, de
‘concreto o de madera. Su empleo mds generalizado es en edificios de vivienda
unifamiliar o multifamiliar de interés social, en que los muros son de bloque de
concreto o de ladrillo y los sistemas de piso y techo son losas de concreto co-
ladas en sitio o parcialmente prefabricadas.

Este método permite ignorar los efectos de flexién y los de la torsién sismi-
cay asf como concentrar la atencién en la revisién de la fuerza cortante. Dicha re-
vision se basa en la hipétesis de que 1a suma de las resistencias de todos los muros
alineados es la direccién de andlisis. Para tomar én cuenta que los muros muy cor-
tos, y por tanto muy flexibles, pueden no alcanzar su resistencia antes de que los
mis rigidos pierdan su capacidad, su contribucién se afecta por un factor reduc-
tivo que depende de las dimensiones del muro en su propio plano.

Método simplificado de analisis sismico

Para el cdlculo de la fuerza cortante en cada entrepiso se siguen los mismos
principios del método estdtico, con la simplificacién de que los efectos del perio-
do de vibracién y de la reduccién por factores de comportamientos sismico se han
incorporado en los coeficientes sfsmicos, los cuales se multiplican directamente

: bor el peso total para obtener la fuerza cortante basal.

6.5.1 Requisitos y descripcion

La secci6n 2.2 de las NTDS permite efectuar un andlisis estético simplificado en
estructuras que satisfagan simultdneamente los siguientes requisitos:

I. En cada planta, al menos el 75 por ciento de las cargas verticales estardn
soportadas por muros ligados entre si mediante losas corridas u otros sis-
temas de piso suficientemente resistentes y rfgidos al corte. Dichos mu-
ros tendrdn distribucidn sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes
ortogonales y deberén satisfacer las condiciones que establecen las Nor-
mas Técnicas correspondientes. Serd admisible cierta asimetria en la dis-
tribucién de los muros cuando existan en todos los pisos dos muros de
carga perimetrales paralelos cada uno con longitud al menos igual a la
mitad de la dimensién mayor en planta del edificio. Los muros a que se
refiere este pimafo podrén ser de mamposterfa, concreto reforzado o
madera; en este tiltimo caso estardn arriostrados con diagonales.

II. La relacién entre longitud y anchura de la planta del edificio no exce-

ner dividida dicha planta en tramos independientes cuya relacién entre
longitud y anchura satisfaga esta restriccién y cada tramo resista segin
el criterio que marca la seccién 7 de las NTDS.

L. La relacién entre la altura y la dimensién minima de la base del edificio
no excederd de 1.5, y la altura del edificio no serd mayor de 13 m.

Segiin se describe en la seccién 7 de las NTDS, al aplicar el método simpli-

. ficado se hard caso omiso de los desplazamientos horizontales, torsiones y mo-

mentos de volteo, y se verificard inicamente que en cada piso la sumd de las
resistencias al corte de los muros de carga, proyectadas en la direccién en que se
considera la aceleraci6n, sea cuando menos igual a la fuerza cortante total que
obre en dicho piso, calculada segiin se describié en la seccién 6.2.1, pero em-
pleando los coeficientes sismicos reducidos que se indican en la tabla 6.14 para
construcciones del grupo B. Tratdndose de las clasificadas en el grupo A di-
chos coeficientes se multiplicardn por 1.5. Nétese que estos coeficientes ya
incluyen el factor de reduccién por comportamiento sismico.

En el cdlculo de las resistencias al corte para muros cuya relacién entre la

. altura de pisos consecutivos £ y la longitud L exceda de 1.33, la resistencia se re-
ducird afectdndola del coeﬁcieﬂtg (1.33 L/n)2.

6.5.2 Ejemplo

La figura 6.5 muestra esqueméticamente las plantas, alturas y pesos de una cons-
truccién de dos pisos, con pisos y techo formados por losas de concreto. Obser-

vando las plantas se aprecia que mds del 75 por ciento de las cargas verticales '

deré de 2.0, a menos que, para fines de andlisis sfsmico, se pueda supo-
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Tabla 6.14. Coeficientes sfsmicos reducidos para el método simplificado,

correspondientes a
estructuras del grupo B.

Tipo de muro Altura de la Zona Zona
construccion I nyin
Muros de piezas macizas o diafragmas menor de 0.07 0.13
de madera contrachapada 4m
entre 4 0.08 0.16
y7m
entre 7 0.08 0.19
yl3m
Muros de piezas huecas o diafragmas menor de 0.10 0.15
de duelas de madera* y7m
entre 4 011 0.19
yTm
entre 7 0.11 0.23
y13m

* Diafragmas de duelas de madera inclinadas o sistemas de muros formados por duelas de nmdq'iu verticales u horizontales
arriostradas con elementos de madera maciza,
Los coefici f se multipli por 1.5 pam construcciones del grupo A.

estdn soportadas por muros de mamposterfa de piezas macizas. En la direccién
Y existen dos muros perimetrales de 10 y 6m respectivamente, ligados a la losa
en una longitud mayor que 0.5X 10 =5 m. La relacién entre la altura vyl
dimensién minima de la planta es 7/10 = 0.7, menor que 1.5, y la altura del edi-
ficio, 7.m, es menor que 13 m. Por tanto, esta estructura-se puede analizar con el
método simplificado.

Los cdlculos necesarios en la direccién ¥ son como sigue:

a) Al considerar que la estructura es del grupo B, que se construird sobre te-
freno correspondiente a la zona I, y que su altura es 7 m, en la tabla 6.14
encontramos que el coeficiente sismico, ya reducido por comportamiento
sfsmico, vale 0.08. '

b) Como no hay apéndices, podemos efectuar el célculo de fuerzas sfsmi-
cas con la expresion 6.1, pero“de- modo que 1a cortante en la base valga
V= 0.08 X 132 = 10.56 ton, como se muestra en Ia tabla 6.15. La cor-
tante dltima es V, = 1.1 X 10.56 =-11.62 ton, donde 1.1 es el factor de
carga especificado por e RCDF para cargas sfsmicas.

¢) La longitud total de muros paralelos a la direcci6n Y es 27 m, 24 de los
cuales corresponden a muros con relacién /L menor que 1.33; en eflos el
esfuerzo resistente} de acuerdo con las Normas Técnicas para Estructuras’
de Mamposterfa, estd dado por

g = Fy (0.7 v%)

Método simplificado de andlisis sfsmico

‘30 10 35

4.5

100

120

Acotaciones enm

W, = 60 ton

Los muros de carga son de tabique
de barro recocido y se supone
un.esfuerzo cortante nominal

de 3.5 kglem?,

30
Wy ="72%0n

La estructura es para casa
habitncién (grupo B) y se
construird sobre terreno
firme (zona ).

40

Tabla 6.15. Fuerzas sfsmicas cortantes para el edificio de la figura 6.6.

W; Iy Wik; P V;
Nivel (ton) (m) (ton) (ton)
2 60 7 420 626 | 626
1 ) 4 288 430 10.56
Suma 132 708

-

P;= 008 (WhiSWh) W,

donde Fy es el factor de reduccitn por resistencia, equivalente a 0.6. Para
v* = 3.5 kgfem?, se obtiene vy = 1.5 kg/em?, .

" En el muro A, en planta baja, A/L = 4.0/2.0-= 2.0 > 1.33; por tanto, el
esfuerzé resistente vale 1.5 (1.33 X 1/2)2 = 0.66 kg/cm?, En el muro B,
hiL = 4.0/1.0 = 4.00 > 1.33 y el esfuerzo resistente es 1.5 (1.33 X 1/4)2
= 0,17 kgfcm?. Entonces la capacidad total es: - :
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Figura 6.5 Edificio para ilustrar
el método simplificado de ana-
lisis sfsmico.
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(2400 X 1.5 + 100 X 0.66 + 100 X 0.17 ) 14 = 51490 kg = 51.49 ton

que es mayor que 11.62 ton. Como la planta alta es igual a'la baja, es in-

necesario revisarla, puesto que la fuerza cortante actuante es menor.

De manera andloga se revisa el efecto sfsmico en la direccién X, que es mds ‘
critica por la menor longitud de muros. Haciéndolo encontramos que la resisten--

cia es también suficiente en esa direcci6n.

6.6 EFECTOS DE SEGUNDO ORDEN Y
REVISION DE DESPLAZAMIENTOS

Como hemos indicado anteriormente, el segundo objetivo bésico del disefio sfs-

mico, consistente en evitar dafios ante temblores moderados, se trata de cumplir

limitando los desplazamientos laterales de la estructura. El fndice més importante .

‘para determinar la magnitud de posibles dafios es la distorsién del entrepiso ¢, de-
finida como el desplazamiento relativo entre dos pisos sucesivos, A, dividido
entre la altura del entrepiso H, es decir:

Y= ANH

En el cidlculo de A deben incluirse los efectos de esbeltez (no linealidad

geométrica). Hemos explicado en la seccién 2.5.3, que la inclusidn de los efectos

de cargas axiales conduce a un problema no lineal, en el que se calculan momen- -

tos y deflexiones debidos originados por las cargas externas actuando sobre la

configuraci6n deformada de la estructura. Ademds, deben considerarse simul- |

téneamente las no linealidades de las curvas fuerza-desplazamiento de los ele-

mentos estructurales (no linealidad del material). Sin embargo, en vista de que las

columnas de edificios tienen normalmente relaciones de esheltez moderada (en
todo caso esta es una situacién deseable para prevenir inestabilidad), los efectos.
de segundo orden se pueden incluir con precisién suficiente mediante factores
que amplifican desplazamientos laterales y momentos en las columnas.
Reflejando estas consideraciones, el RCDF prescribe un factor de amplificacién
que es funcidn de la rigidez lateral de Q y de la rigidez geométﬁca’W/H.

Hay que recordar que la reduccién en el coeficiente sismico por comportamien-
to ineldstico es vdlida para determinar las fuerzas de disefio, y que las deformaciones
que ocurrirdn en la estructura serdn del orden de O veces las calculadas con un andli-
sis eldstico bajo esas fuerzas reducidas. Por tanto, antes de compararlas con defor-
maciones admisibles, las deformaciones calculadas deben multiplicarse por Q.

También debemos tener presente que el objetivo es limitar las deflexiones a
valores que no causen dafios en elementos tanto estructurales coino no estruc
turales para sismos de menor intensidad que el de diséfio. Para emplear directa-

mente los desplazamientos obtenidos en el analisis ante el sismo de disefio, el
RCDF estipula distorsiones admisibles que se multiplican por un factor del orden .
de tres con respecto a las que realmenté se quieren controlar, Asi, se encuentra

experimentalmente que en muros de mamposterfa y en recubrimientos frigiles de

paredes divisorias se provocan agrietamientos cuando las distorsiones exceden

de dos al millar (¢ = 0.002). Como veremos a continuacidn, el reglamento citado
admite para este caso distorsiones de 0.006. )

Efectos de segundo orden y revisién de desplazamientos

6.6.1 Requisitos reglamentarios

La seccién 8.7 de las NTDS especifica que deberdn tenerse en cuenta efectos de
segundo orden (también conocidos como efectos de esbeltez) cuando la defor-
macién total de un entrepiso dividida entre su altura, medida de piso a piso,

-exceda 0.08 veces ld relacién entre la fuerza cortante del entrepiso y las fuerzas
sverticales debidas a acciones permanentes y variable que obren encima de éste.

Se entiende por andlisis de segundo orden el que suministre las fuerzas internas
y deformaciones adicionales provocadas por las cargas verticales al actuar en la

-estructura desplazada lateralmente.

Cuando las relaciones de esbeltez de Ias columnas son menores que 100, uno
de los procedimientos aproximados que aceptan las Normas Técnicas para estruc-
turas de concreto y estructuras metdlicas consiste en multiplicar los momentos en
las columnas y los desplazamientos debidos a carga lateral, obtenidos con un
andlisis convencional, por el factor de amplificacién:

fu= 1+ (WIRIRIQ — 1.2 W,Ih) (6.31)

Donde R es la rigidez del entrepiso considerado (suma de rigidecés de

“gntrepiso de todos los marcos de la estructura en la direccién analizada), W, es

la suma de las cargas de disefio muertas y vivas multiplicadas por el factor de
‘carga correspondiente, acumuladas desde el extremo superior del edificio hasta
el entrepiso considerado; Q es el factor de comportamiento sfsmico y i la altura
del entrepiso. -

Segin el Ia}m'culo 209 del RCDF, las deformaciones laterales de cada entre-
piso debidas a fuerzas cortantes horizontales no excederdn de 0.006 veces la
-diferencia de elevaciones correspondientes, salvo donde los elementos que sean
incapaces de soportar deformaciones apreciables estén ligados a la estructura de
manera tal que no sufran dafios por las deformaciones de ésta. En tal caso el limi-
te en cuestién deberd tomarse igual a 0.012. El menor de los limites mencionados
‘se aplica al caso de muros integrados a la estructura (caso A de la figura 1.34),
mientras que el lfimite mayor se emplea para muros separados de la misma (caso
B de la figura citada). En el cdlculo de desplazamientos se tendrd en cuenta la
rigidez de todo elemento que forme parte integrante de la estructura.

6.6.2 Ejemplo

A continuacién revisamos por este concepto el entrepiso cuarto del edificio mos-
trado en la figura 6.2. Ignorando los apéndices, segtin lo descrito en la forma op-
cional presentada en la seccién 6.2.2 (ver tabla 6.7) se tiene:

V=2073 +22.11 = 42.84 ¢

Puesto que la rigidez de entrepiso (figura 6.2) vale 100 ton/cm, el desplazamien-

-to lateral A, es 42.84/ 100' = (.43 cm; este resultado flebe multiplicarse por el factor

de comportamiento sismico, 4 en este caso, lo cual resultaen 043 X 4 = 1.72 cm.

Obran sobre este entrepiso W = 300 +400 = 700 ton de carga vertical. Para decidir

si tenemos que considerar explicitamente los efectos de segundo orden hay que com-

parar i = A/h = 1.72/300 = 0.00573 con 0.08 V/W = 0.08 X 42.84/700 = 0.0049.
Como 0.00573 excede a 0.00490, la respuesta es afitmativa. ‘
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Usaremos la férmula 6.31 con W, = 1.1 X 700 = 770, entonces
Ja= 1+ (770/300)/(100/4 ~ 1.2 X 770/300) = 1.12

Los desplazamientos de cada marco de este entrepiso se tomardn iguales a
1.12 veces los obtenidos en el anilisis sin considerar los efectos de esbeltez. Los

momentos en las columnas también deben multiplicarse por £, y los momentos en .

las-vigas tienen que corregirse proporcionalmente a sus rigideces angulares para
que se satisfaga el equilibrio de momentos en cada nudo.

La distorsién lateral es ¢ = 1.72 X 1.12/300 = 0.0064, prédcticamente |

igual al menor de los imites prescritos por el RCDF, por lo que las deformacio-
nes calculadas son aceptables, independientemente de c6mo se liguen elementos
no estructurales a la estructura.

6.7 MOMENTOS DE VOLTEO

Como veremos en el siguiente capitulo, las deformaciones laterales que un temblor
genera en un edificio provienen de una combinacién de distintos modos de vibrar.
Aunque predomina el modo fundamental en el cual todas las fuerzas horizontales
tienen el mismo sentido, los modos inmediatamente superiores en los que existen
fuerzas que obran en sentidos opuestos, tienen contribuciones significativas. Por
ello, en el analisis estdtico que considera todas las fuerzas en el mismo sentido, se

sobrestima en cierta medida el momento de volteo. Con base en esta observa- .

cién, los reglamentos de construccién aceptan una moderada reduccién de los
momentos de volteo resultantes de las cortantes calculadas con andlisis esttico.
Las NTDS, en su seccién 8.5, estipulan que el momento de volteo en un nivel
obtenido con andlisis estatico, puede tomarse igual 4l calculado multiplicado por
el factor reductivo j = 0.8 + 0.2z, siendo z la relacién entre Ia altura a la que se
calcule el momento de volteo y Ia altura total de la construccidn; pero no menor
que el producto de la fuerza cortante en el nivel en cuestién multiplicada por su
distancia al centro de gravedad de la parte de la estructura que se encuentre por
encima de dicho nivel. En péndulos invertidos no se permite reduccién de mo-
mento de volteo. i .
A fin de ilustrar la obtencién de momentos de volteo reducidos, conside-

remos el edificio de la figura 2.30, con las fuerzas sfsmicas determinadas en la

tabla 6.6. Hemos organizado los cdlculos necesarios para la direccién X en la ta-
bla 6.16 donde en primer lugar se encuentra de manera sistemdtica la distancia Ye
de cada nivel al centro de gravedad de la parte de la estructura por encima del
mismo. En la segunda parte de la tabla 6.16 se calculan el momento de volteo sin
reducir M, el factor reductivo 'y los dos valores mfnimos que debe exceder el
momento reducido en la base de cada piso. En este ejemplo, el producto de la
fuerza cortante V por ¥, rige sobre jM,, en todos los niveles. En la base del edifi-
cio, el momento de volteo baja de 1131.5 a 940.5 t-m (una reduccién de 17 por
ciento). En la dltima columna hemos definido el factor neto de reduccién’ ', igual

‘al momento reducido que rige entre el momento sin reducir. Los valores de J son

mayores que los de j, reflejando que rige el producto V Ve

" Nétese que las y, no cambian al considerar la direccién Y; adems, ya que las
fuerzas sfsmicas en esta direccién son todas iguales a las de Ia direccién X multi-
plicadas por el mismo factor (igual a Ia relacién entre los cortantes basales en
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Tabla 6.16. Momentos de volteo reducidos para el edificio de la figura 2.30.
Nivel 0 wo| ow W Wi | IWE |y,
entrepiso (ton) (m)
5 90 9 3.00 270 270 3.00
4 120 210 3.00 630 960 429
3 150 360 3.00 1080 1980 5.50
2 150 510 3.00° 1530 3510 6.88
1 180 - 690 4.00 2760 6270 9.09
W = Z W encima del entrepiso i
% W K = suma de W' i’ de arriba hacia abajo
h' = altura de entrepiso
¥y =2 WKW
Nwelo | 'V Vi M, h z j= iM, vy, i Vy,
entrepiso | (ton) (m) 0.8+0.2¢z
5 0.00 0.0 0.0 16.00 1.000 1.000 0.0 0.0 1.000 0.0
4 3.7 7.3 713 13.00 0.813 0.963 68.6 713 1.000 3
3 49.52 148.6 2199 10.00 0.625 0.925 2034 212.2 0.965 2122
2 7428 | 2228 427 |, 700 | 0438 0.388 392.9 408.5 0923 | 4085
1 '91.61 274.8 15 4.00 0.250 0.850 609.9 630.5 0.879 630.5 -
0 103.50 414.0 11315 0.00 0.0060 0.800 905.2 940.5 0.831 940.5

V = cortante encima del nivel considgrzido
Rige el mayor entre j M, y Vy,
J’ = momento que rige entre M,

- ambas direcciones), las reducciones permitidas en cada nivel son iguales a las
-calculadas en la direccién X. En consecuencia, los factores j’ se pueden emplear

para reducir los momentos de volteo en cada elemento resistente, luego de haber
. distribuido las cortantes sfsmicas que obran sobre el edificio completo en am-
- bas direcciones entre dichos elementos.

6.8 COMENTARIOS

5 :En vista de la naturaleza dindmica de los temblores, el andlisis sfsmico de edifi-

.cios debiera siempre llevarse a cabo con métodos dindmicos, esto es, resolviendo
. explicitamente las ecuaciones de movimiento como describimos en el capftulo
siguiente. Los métodos estdticos tratados en este capitulo suministran resultados
basados en el modo fundamental de vibracién del edificio, incluyendo de manera
usualmente conservadora el efecto de modos superiores para edificios regulares.
- Su uso se limita a construcciones de altura moderada porque para estructuras de
 periodos largos, los modos superiores pueden tener mayor importancia que la
proporcionada por el método estdtico.
Adicionalmente, aungue a la letra el RCDF permite emplear el método est4ti-
" co de andlisis sfsmico, en cualquier edificio de 60 o menos metros de altura, no
es recomendable aplicarlo a edificios que tengan distribuciones irregulares en
_elevaci6n ya que, en comparacién con resultados de anélisis dindmicos, se ha
encontrado que se pueden subestimar apreciablemente las cortantes en ciertos




“efectos de los componentes del temblor es la que rige el disefio, y es en rigo
" necesario analizar todo el edificio para el sismo actuando en una direccién &

“dindmicos refinados que incluyan explicitamente tanto los efectos de segundo. -
. orden como comportamiento ineldstico, :
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centros de masas de cada piso para cualquier sistema de cargas estiticas, aunque
no calculan la posicién de los centros de torsién. Sugerimos que, cuando éste sea
el caso, la excentricidad directa se calcule como sigue. Supdngase que, debido a
la acci6n de fuerzas sismicas aplicadas en los centros de masas en la direccién X,
en el i-ésimo piso resultan un desplazamiento ; y un giro 0, El desplazamien-
to en dicha direccién de un punto ubicado a una distancia y (o sea en una lfnea
-perpendicular al eje X) de su centro de masas es (u; + 8; y). Considerando las mis-~
mas fuerzas, se analiza nuevamente el edificio restringiendo ahora los giros de los
diafragmas horizontales, obteniéndose para el piso en cuestién un desplazamien-
. to u’;. Parael centro de torsién ambos desplazamientos son iguales; por tanto, la
excentricidad buscada es el valor de y para el cual se cumple u’; = (u; + 6, ), es
decin:

entrepisos (Aranda et. al, 1982). Debemos en estos casos recurrir al andlisis di-
ndmico. :

La mayor parte del esfuerzo adicional que se requiere para estimar el perio-
do fundamental de un edificio es el cdlculo de sus desplazamientos laterales,
que de todos modos debe hacerse para revisar que no sean excesivos. Por tal
motivo, es aconsejable la opcién de usar fuerzas sfsmicas reducidas en razén -
de haber evaluado el periodo natural, con lo cual pueden lograrse reducciones
importantes si los periodos son relativamente cortos o largos. ‘

En los ejemplos presentados en este capftulo, la combinacién de los efectos
de un componente del movimiento del terreno con 30 por ciento de los del com-
ponente ortogonal se ha realizado a nivel de fuerzas cortantes. Esto brinda
resultados adecuados para el disefio de miembros que trabajan esencialmente e
el plano en el que estdn actuando dichas cortantes, como vigas y muros. Para .
las columnas o elementos similares, que tienen flexiones importantes en dos.
planos verticales ortogonales, no es ficil determinar qué combinacién de lo;

e = (W — u)l6;

Se puede proceder de la misma manera para determinar la excentricidad co-
rrespondiente a las fuerzas en la direccién ¥, usando los desplazamientos en dicha
direccién. Cuando no sea posible restringir los giros de los pisos, una variante de
este procedimiento consiste en calcular giros y desplazamientos para las fuerzas
laterales colocadas en dos posiciones diferentes, digamos con la excentricidad
accidental sumada la primera vez y en la segunda restada de las coordenadas de
los centros de masas. Los centros de torsidn son puntos cuyos desplazamientos
son iguales en ambos casos. '

luego, separadamente, para el sismo actuando en la direccién perpendicular. La
combinacidn de los efectos de uno y otro componente se realizard en cada ele
mento mecdnico, cuidando de proceder coherentemente. Por ejemplo, en el di
sefio de una columna a flexocompresién biaxial, en el que participan la carga
axial y los momentos flexionantes en dos direcciones, si para la combinacidn
de cargas considerada la fuerza axial provier;é de 100 por ciento del sismo en-.
X'y 30 por ciento del sismo en ¥, los mometos flexionantes corresponderdn a :
los mismos porcentajes, y no serfa apropiadé tomar junto con dicha carga axial,
momentos que resulten de 30 por ciento del sismo en X con 100 por ciento del

sismo en Y. ’ . ‘ :

Cabe destacar que el método simplificado de andlisis sfsmico implica la
hipdtesis de que el sistema de piso debe constituir un diafragma horizontal rigi
do, capaz de transmitir las fuerzas de inercia generadas por la vibracién sismica, "
a los muros rigidos alineados én la direccién de andlisis. En consecuencia, no es
aplicable a casos en que los pisos o techos sean a base de vigas paralelas no con-
traventeadas, por ejemplo. De cualquier manera esta situacién debe evitarse, ya |
que los elementos de techo transmiten empujes perpendiculares a los planos de
los muros y tienden a voltearlos. ) )

El factor £, para incorporar efectos de esheltez lleva a resultados muy precisos -
cuando se considera comportamiento eldstico, aunque para elementos muy esbel-
tos el RCDF exige la aplicacién de métodos mds refinados. Sin embargo, a pesar
de que no lo exigen las NTDS, es recomendable proporcionar al edificio lateral
rigidez suficiente para que la relacién citada sea menor que 0.08; en cualquier
caso debe evitarse que dicha relacién exceda de 0.20; de lo contrario los proble- .
mas de esbeltez pueden ser muy serios y no es confiable determinar sus con-
secuencias con los procedimientos de las Normas Técnicas, ni atin con métodos

Es probable que el procedimiento matricial presentado en la seccion 6.4.3 :
para calcular momentos torsionantes directos en edificios no esté incorporado en
programas comerciales de andlisis de edificios. Sin embargo, existen varios pro-
gramas que hacen uso de la hipétesis de que los pisos constityen diafragmas
rigidos horizontales, y permiten calcular los dos desplazamientos y el giro en los
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7.1 ASPECTOS REGLAMENTARIOS
714 Tipos de andlisis

- "Los métodos dindmicos que hemos presentado en el capitulo tercero permiten
. efectuar el andlisis sismico de estructuras resolviendo las ecuaciones de mo-
. vimiento, por lo cual, ademds de las caracterfsticas de rigidez que se emplean en .
- un andlisis estdtico, incluyen las propiedades inerciales y de amortignamiento. Figura 7.1 Métodos de andlisis
* Desde este punto de vista, el andlisis dindmico es mds preciso porque incorpora  dinamico.

DEFINICION DE

. Espectro de Acelerogramas
) g?sﬁ)l(g/]\TACION disefio e!ésﬁcov 3 \ / reales o simulados
Andlisis modal Andlisis modal
~ espectral paso a paso
A
Espectro Andlisis no lineal
reducido paso a paso
A A
Modos y periodos Andlisis lineal
de vibrar paso a paso
Factor de Curvas carga
comportarmiento ’ deformacién no
sfsmico, Q . lineales
)
: Modelo A
. - elastico '
. COMPORTAMIENTO ' o / Eléstico )
. ESTHUCTURAL Inelastico lineal !nelésflco
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explicitamente informacién ignorada, o a lo mds indirectamente considerada, en
el andlisis estatico. Por otro lado, conviene tener presente que la precisién de up
andlisis mds refinado depende también de la certidumbre con que se conozcan log
datos adicionales requeridos.

La gran mayorfa de los reglamentos de construccién contienen cldusulag
que permiten la aplicacién de los métodos que se muestran esquemdticamente
en la figura 7.1 de la pégina anterior. La diferencia entre uno y otro métod
reside en cémo se considera el posible comportamiento ineléstico, Ia forma en-
que se define la excitacién sfsmica de disefio, y en la manera de efectuar log
cdlculos necesarios. No hemos incluide en este esquema procedimientos que
efectdan el andlisis en el llamado dominio de las frecuencias, usando trans-
formadas de Fourier y funciones de transferencia. Todos estos métodos se
explican en detalle en varios textos de dindmica estructural (véase, por ejem-
plo, Humar, 1991).

Para el Distrito Federal, la secci6n 2.1 de las NTDS especifica que cualquier
estructura podrd analizarse mediante uno de los dos métodos dindmicos que se
describen en su seccién 9, que se denominan andlisis modal y cdlculo paso a paso
de respuestas ante temblores especificos. Es imprescindible emplear alguno de
estos procedimientos cuando no se satisfacen las limitaciones prescritas para apli-
car el método estético. .

7.1.2 Requisitos generales

Los requisitos aplicables al andlisis sismico dindmico de construcciones en el
Distrito Federal se encuentran en la seccién 9 de las NTDS. En ella se exige que
cualquiera que sea el método dindmico de andlisis que se emplee, si se encuentra
que, en la direccién que se considera, la fuerza cortante basal V, es menor que
0.8aW /0, se ﬁncrementaran todas las fuerzas de disefio y desplazamientos late-
rales correspondientes en una proporcién tal que V, iguale a este valor. Hemos
definido a y @ como funcidn del periodo en la seccién 6.2.1 y W, es el peso total
de la construccién; aunque no lo especifican las NTDS, entendemos que a y @'
se refieren al modo fundamental de las estructura.

La secci6n aludida de las NTDS establece también que los efectos de movi-
mientos horizontales del terreno en direcciones ortogonales se combinen como en
el método estdtico, esto es, que 100 por ciento de los efectos de un componente
del sismo se combinen con 30 por ciento de los efectos del componente en Ia
direccién perpendicular. Son igualmente aplicables al andlisis dindmico las dis-
posiciones prescritas para andlisis estdtico en cuanto al cdlculo de fuerzas inter-
nas y desplazamientos laterales; incluyendo los tratamientos de apéndices, de
momentos de volteo, de efectos de segundo orden, y de la excentricidad acciden-
tal que se deben efectuar como hemos descrito en el capitulo sexto.

Dependiendo del tipo de andlisis dindmico que se elija, las NTDS especifican
requisitos adicionales mds detatlados que describiremos posteriormente juato con
los pasos en que consiste el método respectivo.

7.2 ANALISIS MODAL ESPECTRAL

Este capitulo trata en su mayor parte el andlisis modal, que con mis propiedad se
llama andlisis modal espectral, ya que implica el uso simultdneo de modos de vi-

Andlisis modal espectral

brar y espectros de disefio, como lo 1Iustra la figura 7.1. El cédlculo ) paso a paso de
la respuesta sismica de edificios también puede ser modal, es decu‘, podria hacer-
se encontrando en primer lugar los modos y periodos de vibrar, aunque Ia exci-

. taci6n sismica se define mediante acelerogramas de temblores reales o simulados

en vez de espectros.
7.2.1 Espectros de disefio

Los espectros de temblores reales, como los de la figura 3.5 tienen forma irregu-
lar y presentan variaciones bruscas en la respuesta maxima en funcién del perio-
do natural. Por tanto, es posible que dos estructuras que tengan casi las mismas
caracteristicas dindmicas, respondan de manera bastante distinta a un sismo dado.
En la préctica este hecho tiene menos importancia de la que parece a primera
vista, gracias a la influencia del amortiguamiento que hace menos bruscas las va-
riaciones de los espectros, a que no se conoce con certeza el periedo natural por
las incertidumbres que existen en el cdlculo de masas y rigideces, y a que las in-
cursiones de la-estructura en el intervalo ineldstico, asf como la interaccién suelo-
estructura, modifican el periodo fundamental de vibracién.

Por lo expuesto, para fines de disefio, los reglamentos de construccidn pres-
criben espectros suavizados en los que se ensanchan los picos y se eliminan los
valles. En la seccién 6.1.2 hemos descrito los espectros especificados por las NTDS
para el Distrito Federal, asf como los conceptos que entran en el clculo de la
ordenada espectral para un edificio dado, que son: Ia zona en que se ubica la es-
tructura (I a IM0), el grupo de construccidn al que pertenece la misma (A o B) yel
factor de comportamiento sfsmico, Q. Con estos factores podemos definir una
curva que muestra la variacién de la aceleracién espectral de disefio con el perio-
do T, usando las férmulas y pautas dadas en la seccién 6.1.2.

Con base en las ecuaciones correspondientes, la figura 7.2 muestra espectros
eldsticos para construcciones del grupo B en las tres zonas que se definen en las

0.5

Zona I

Ordenadas espectrales, g

Pesiodo (seg)
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tipos de suelo, y el compor-
, tamiento ineldstico; en con-

secuencia, no-deben sufrir reducciones adicionales a las marcadas por lds-

NTDS.
7.2._2 Requisitos

Auﬁque no lo menciona explicitamente, Ia seccién 9 de las NTDS implica que

cuando se aplique el andlisis dindmico modal, se considere que la estructura se
comporta eldsticamente, y que, por tanto, sus periodos'y modos de vibrar pueden

obtenerse siguiendo los métodos explicados en el capitulo 3 u otros similares

-Esta seccién especifica también que puede despreciarse el efecto dindmico tor-~
sional de excentricidades estéticas. De ello inferimos que para calcular los modos
" de vibracién puede recurrirse a un modelo puramente traslacional del edificio 0 2.

una ‘idealizacién tridimensional. Recuérdese que, aceptando que los pisos sol

diafragmas rigidos; en el primer caso los grados de libertad globales est4n asocia--
dos a un solo desplizamiento lateral por piso y el tamaio de las matrices de rigide-
Ces y masas es igui] al nimero de pisos de Ia estructura. En cambio, los'modelosﬂ

tridimensionales consideran como grados de libertad dos desplazamientos y un

giro alrededor de un eje vertical por cada nivel; esto triplica el tamafio de las ma- *
trices de masas y rigideces las cuales contienen términos adicionales, como los

momentos de inercia, relacionados con movimientos de torsién.

Veremos que una de las ventajas del andlisis modal reside en que sdlo s

necesario determinar las respuestas debidas 2 unos cuantos de los primeros mo

dos, porque en general la parte de la respuesta total de edificios que se debe a »
modos superiores es muy pequefia. Las NTDS exigen incluir el efecto de todos
los modos naturales de vibracién con peiodo mayor o igual a 0.4 segundos, pefo )

se considerardn al menos los tres primeros modos de translacién en cada direc

cién. de andlisis. Si se opta por ignorar los giros de los pisos en el cdlculo de
modos de vibrar, ¢l efecto de las excentricidades directas y accidentales se trata

como lo especifica el artfculo correspondiente en el andlisis estdtico.

espectros- reducidos no siem.
pre varfan linealmente con el
periodo, como los espectros.

- toman en cuenta varios as:’
/— . . . : pectos de la respuesta sfsmit:

g ] ca de edificios, entre ellos ldg
1

Estructuras de varios grados de libertad sin torsién

Como ya hemos mencionado, para determinar la participacion de cada modo
patural en las fuerzas laterales que. achian sobre la estructura se usan las acele-
raciones espectrales descritas en la seccidn 6.1.2 de esta publicacién. Los desplaza-

mientos laterales asf calculados habrén de multiplicarse por Q para calcular efectos

de segundo orden, asf{ como para verificar que la estructura no alcanza ninguno de

- los estados lfmite de servicio alos que se refieren los artfculos 209 a 211 del RCDF.

73 ESTRUCTURAS DE VARIOS GRADOS DE

LIBERTAD SIN TORSION

: j7.3;1 Ariéﬁsis modal de la respuesta estructural a un temblor

Como hemos explicado en la seccién 3.5.1, en un instante dado, los desplaza-
Inientos de las masas de un sistema de varios grados de libertad pueden expre-
- sarse como la suma de los desplazamientos debidos a la participacién de cada uno
(de los modos naturales. Asf se arriba a la siguiente férmula para el desplaza-

miento de la n-ésima masa:

un(t) = z un}(t) = 2 P_, ‘bj(t) an

Esta dltima igualdad es la ecuaci6én 3.46. Recordemos que mﬁgsh‘a que la
contribuci6n del modo j al desplazamiento relativo de la masa n es el producto de

Ia amplitud de dicha masa en el modo aludido por el coeficiente de participacidn,

5y pqr'una funcién del tiempo ¢2), Ia cual es que proporciona el desplaza-
miento relativo de la masa de un sistema de un grado de libertad de igual periodo

.y amortiguamiento que los del modo en cuestién.

Si la excitacion sismica se define como un acelerograma 3(?), la funcién (1)
puede calcularse con cualguier método como los expuestos en la seccién 3.2, y
tiene unidades de longitud. Entonces, teéricamente, la dltima ecuacién resuelve
el problema de andlisis sfsmico dindmico de estructuras con varios grados de li-
bertad, ya que permite obtener su configuracién deformada en cualquier instante.

.Conocidos los desplazamientos correspondientes a un modo, el cilenlo de ofras
cantidades de interés para disefio, como las fuerzas cortantes y momentos flexio-

nantes, en un instante cualquiera se efectiia multiplicando la matriz de rigideces
por los desplazamientos; los resultados son también funcién del tiempo. Repeti-
mos, esto es posible siempre y cuando se conozca la excitacién sismica, esto es,

el acelerograma 5(¢). :

El andlisis espectral se funda en que interesa la méxima respuesta que generard
un temblor futuro. En vista de que no es posible predecir con exactitud acelerogra-
mas de eventos sfsmicos venideros, los reglamentos normalmente prescriben la
intensidad sfsmica de disefio mediante espectros suavizados como Ips descritos
en la seccién 7.2.1 que suministran la seudoaceleracién maxima Aj,,pa;‘g cada
petiodo T;. Por definici6n, A; es igual a desplazamiento méximo por la-frecuen-
cia al cuadrado; por tanto, el espectro de disefio proporciona el valorméximo de
#(#) dado por Aw?; entonces,

u,,j mix = AJ pl Z,,jlaﬂj . (7.1)

nos brinda la contribucién méxima del modo J al desplazamiento.de 1a masa n.
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7.3.2 Combinacién de respuestas modales méximas Husid ha sugerido que tal duracién se determine a partir de la medida de intensi-

dad, 14, propuesta por Arias (1969), la cual, dado un acelerograma 3(#), es pro-

La expresién 7.1 permite conocer cnalquier respuesta (fuerza cortante, deform: porcional a la integral del cuadrado del acelerograma:

ci6n de entrepiso, momento de volteo, etcétera) mdxima de la estructura 7; debida
al modo j. Sin embargo, para fines de disefio nos interesa determinar la respuess
ta total mdxima R, de la estructura por la participacién de todos los modos. Una
cota superior de R es la suma de las respuestas modales mdximas, es decir: :

I, =[5 dt

iendo 7la duracién total de $(). Husid considera la integral I, , de §2(¢) entre los
instantes ; y £, tales que 0 < #; <, < 7, lapso en el que se juzga que el temblor
s mds intenso. De esta definicién se desprende que el cociente 1 ,/I, es siempre
- menor que la unidad. Tipicamente, ¢; y ¢, se definen de manera que las integrales
en cada uno de los intervalos (0, £;) y (#,, 7) arrojen cinco por ciento de 1.

- Para el Distrito Federal, Rosenblueth (1979) ha propuesto adoptar #* igual a
0, 30 y 40 segundos segtin se trate de construcciones en las zonas I, Il o I
espectivamente, y sugiere t* = 50 segundos para terrenos que no estén clasifi-
ados con base en informacién sobre las propiedades locales del suelo.

En lo que toca a otros elementos de la férmula 7.5, Esteva (1980) sugiere
. considerar que la fraccién de amortiguamiento critico implicita en los espectros
: de disefio de edificios, £ es 0.05, aplicable a todos los modos de vibrar, 2 menos
que se justifique otro valor. La ordenada espectral es siempre positiva, pero r; 0
‘1, ¥ por tanto su producto, pueden ser positivas o negativas de acuerdo con el
signo que les corresponda en los cdlculos modales. De allf resulta que los térmi-
- nos de la doble suma 7.4 no siempre son aditivos.

R=lnl (12

La igualdad es casi siempre conservadora ya que las respuestas méaximas de log.
modos no ocurren simultdneamente. Mediante estudios probabilistas, Rosenblueth
(1951) demostr6 que en estructuras eldsticas es més realista estimar R como:

R="Vir, (13)

Esta estimaci6n es adecuada para sistemas cuyos periodos sean bastante dis-
tintos. Por tal motivo, se la ha adoptado en la seccién 9 de las NTDS siempre que
los periodos de los modos naturales en cuestién difieran al menos 10 por ciento
entre s, condicidn que se cumple normalmente cuando en el cdlculo de modos de.
vibracién no se consideran como grados de libertad los giros de torsién en plan-
ta ni las deformaciones de apéndices.

Cuando los periodos modales son muy cercanos entre si, se tiene que tomar
en cuenta el acoplamiento entre eflos al combinar sus contribuciones a la respues-
ta sismica. Una manera de lograrlo es el criterio propuesto por Rosenblueth y
Elorduy (1969) segtin el cual la respuesta médxima se estima con la siguiente ex-
presidn: )

modos estdn suficientemente alejados, es decir si w; y «; son bastante diferentes,

el sumando que contiene el término cruzado r; r;; ademds, como el caso en que
=f, g; = 0, concluimos que, bajo estas circunstancias, la férmula 7.4 da resul-

o . o dos similares a los de la regla 7.3.
R=[33% ———qa (14

i 1+ ez Wilson et al. (1981) han desarrollado ofro criterio para combinar las respuestas
Y modales cuando las frecuencias son cercanas entre sf, considerando los temblores
- como procesos estocdsticos estacionarios cuya duracién es grande comparada con
en donde los periodos del edificio, que consiste en Ia siguiente combinaci6n de tipo cuadrdti-
@~ - co completo:

& = m &) '

T R=[3;3; pyryrin (1.6)
§1= &+ Ww; 1Y) .

Para el caso en que los porcentajes criticos de amortiguamiento son iguales

, . . &= §] = £) el coeficiente del producto cruzado estd dado por:
@; y @'y son las frecuencias circulares amortiguada y no amortiguada, y £ Ia fraccién

del amortiguamiento critico asociadas al mado # (recuérdese que o=, Vi- £,
aunque para valores moderados de £ la diferencia es imperceptible); £* es la du-
racién, en segundos, del segmento de ruido blanco estacionario que equivale a la
familia de temblores reales de disefio. .
Aunque el criterio anterior se derivé suponiendo que los temblores reales son
equivalentes a segmentos de ruido blanco, Rascén y Villarreal (1974) y Villa-
verde (1984) han verificado su validez usando temblores reales. Fl estudio de
Villaverde incluye un procedimiento para calcular t* para un temblor prescrito,
aunque no se proponen valores representativos de especiros de disefio.
Newmark y Rosenblueth (1971) sugieren que £* puede considerarse como Ia
duracién de la fase intensa del movimiento. Como lo describe Gupta (1990),

8 £2(1+ r) rin
(A= +agr(l+rn

5= 7.7
. donde 7 = w;/w;.

La aplicabilidad de este criterio ha sido verificada por sus autores comparando
sus resultados con los de andlisis paso a paso y empleando varios acelerogramas
;Msimulados y el registro del temblor de 1952 en Kern County, California, obtenido

en Taft, en sistemas que incorporan los giros en planta de los pisos de un edificio

~como grados de libertad dindmicos. Nétese que cuando i = j, r =1y p; = 1;
n cambio, si las frecuencias son muy diferentes r es grande y p;; pequefio, por lo
ual la expresion 7.6 se acercaala 7.3.

Examinando las expresiones 7.4 y 7.5 se colige que si los periodos de dos

el valor de g es grande y mds atin su cuadrado, lo cual minimiza la contribucién ~
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espectrales de aceleraciones y los factores de reduccidn por comportamxemo sfs-
mico quedan

a; = a; =c¢ = 0240
g =0,=0=4

El periodo T; es menor que T, entonces:

7.3.3 Estructura tratada en la seccién 3.3.4

En este ejemplo se determinan las fuerzas sismicas sobre la estructura mostrag
en Ia figura 3.7 mediante el andlisis modal espectral. Supondremos que se trata
de un edificio del grupo A, que se construird en la zona I y que es aplicable uy
factor de reduccién por comportamiento sfsmico @ = 4. Hemos calculado los
modos y frecuencias de vibrar de esta estructura con varios procedimientos en e]

capitulo 3, llegando a: ay=(1+3TyT,)c/d = (1 + 3% 0.169/0.2) 0.24/4 = 0.212

Y = - = — 1) 0.169/0.2 = 3.535 -
1.000 , 1.000 _‘ 1.000 @3=1+@~-DTYT,=1+ (4~ 1)0.169/ 353
Z= Ilzgii SR zZ,= —-(1)323 P Iy= ‘832? Recordando que las a; estdn expresadas como fraccidn de la aceleracién de la

gravedad g, las aceleraciones espectrales de disefio A;, resultan:
w? = 122.0 radfseg?; . @2 = 562.4 rad/seg?; wy?= 1375.0 rad/seg
=0569seg;  T,=0265 seg; T3 = 0.169 seg.

Ay = Ay = 0.24 X 981/4.00 = 58.9 cm/seg?
A = 0.212 X 981/3.535 = 58.9 cm/seg?

donde hemos considerado g = 981 cm/seg? A; coincide con 4, y A, porque para
0 = 4,ay @ tienen idéntica variacién lineal entre cero y T,,.
Aplicando la ecuaci6n 7.1 hallamos los siguientes desplazamientos méximos
de las masas U;, y méximos desplazamientos de entrepiso 5Uj, como contribu-
_ ci6n de cada modo j:

Recordando que my = mz 0. 40775 ¥y m3 = 0203875 (en ton-segzlcm), lo
modos ortonormales se calculan como sigue:

mp¥ = Z,T M Z; = 0.40775 X 12 + 0.40775 X 17512 + 0.203875 X 254'12 =297427
my* = Z,T M Z, = 0.40775 X 12 + 0.40775 X 0.8532 4 0.203875 X 1,9692= 1.49485 -

‘ : 0.580 0.2662 0.2662
my* = Z3TM Z; = 040775 X 12 + 0.40775 X 0.8032 + 0.203875 X 03212 = 0. 69233 U, = 389X 09508 !i015% _ dodest} . 50, =1 01999 ¢
_ ! 122.0 1473 06763 | ° 0.2103
Dividiendo cada vector Z;porla correspondxente Vm] remplazamos los mo )
dos por sus correspondientes formas ortonormales, obtemendo 0.818 00247 | 0.0247
‘ u, = 389X 02896 I 0698+ - ¢ 00211 ¢ .5y, =y —0.0036
0.580 0.818 ' 1.202 T ~1.610 ~0.0487| * | ~0.0698
Z,=11015 Z,= 0.698 7. = —0.966 .
1.473 -1.610 3 0.386

1202] | o090 0.0090
589 X 0.1747 {4 —0.966 ~0.0072 ¢ ; 577, = | —0.0162

= T s 0.386 0.0029 0.0101

Los coeficientes de participacién se calculan con la ecuacién 3.49, que arroja;

p1 = 040775 X 0.580 + 0.40775 X 1.015 + 0.203875 X 1.473 = 0.9508
P2 = 0.40775 X 0.818 + 0.40775 X 0.698 - 0.203875 X 1.610 = 0.2896
p3 = 0.40775 X 1.202 - 0.40775 X 0.966 + 0.203875 X 0.386 = 0.1747

Las unidades son cm.
La cortante Vj;, en el entrepiso #, debida al modo j, se calcu]a multiplicando
¢l desplazamiento del entrepiso 8, por la rigidez respectiva k;. Recordando que
=k, = 200 y k3 = 80 (en ton/cm), encontramos:

Con apego a lo expuesto en Ia seccién 6.1.2, en la zona I para construcciones
del grupo A se toma ¢ = 0.16 X 1.5 = 0.24; los demds datos para determinar el
espectro de disefio se encuentran en l4 tabla 6.2 y son:

Vy; = 200 X 0.2662 = 53.23 ton
Vyy = 200 X 0.1999 = 39.98 ton
© Vi = 80 X 0.2103 = 16.82 ton

T,=02seg ~ Viz = 200 X 0.0247 = 4.95 ton
: - - Vy, = —200 X 00036 = — 0.73 ton
Ty = 06 seg Vi, = — 80 X 0.0698 = — 5.58 ton

ez Vi3 = 200 X 0.0090 = 1.0 ton

Vs = — 200 X 0.0162 = — 3.25 ton
Vi = 80X 0.0101 = 0.81 ton

Cifiéndonos a lo indicado en 6.1.2, para el primer y segundo modos encon-
tramcs que T, y T, estin comprendidos entre T, y T,; por tanto, las ordenadas
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Las diferencias entre los periodos naturales de dos modos cualesquiera sop

mayores que 10 por ciento, por tanto es adecuado estimar la respuesta combinada

de todos los modos con la férmula 7.3. Para las cortantes V:» ¥ los desplazamiep- "

tos relativos 8, en cada entrepiso i, obtenemos:

V, = V/53.232 + 4.952 + 1.80% = 53.49 ton
V, = V/39.982 + 0.732 + 3.252 = 40.12 ton
Vy=V16.822 + 5.582 + 0.812 = 17.74 ton

8 = V0.26622 + 0.02472 + 0.0090 = 0.2675 cm
8, = V0.19992 + 0.00367 + 0.0162% = 0.2006 cm
8= V021032 +0.06982 + 0.01012 = 0:2218cm

Las estimaciones de los desplazamientos totales u;, con este criterio son:

uy = V0.26622 + 0.02472 + 0.00902 = 0.2675 cm
Uy = VOAGE12 + 002112 + 0.00722 = 0.4666 cm
uy = V0.67632 + 0.04872 + 0.0029 = 0.6781 cm

Cabe puntualizar que las diferencias u, — 1, = 0.4666 — 0.2675 = 0,1991 cm
Y u3 — up = 0.6781 — 0.4666 = 0.2115 cm , no reproducen las estimaciones co-
mectas de &, y &, que son mayores (0.2006 y 0.2218 cm, respectivamente). Es
inadecuado estimar 8, y &, como estas diferenc'jas, ya que el criterio expresado
por la regla 7.3 requiere que en primer lugar se calcule la respuesta de interés (en
este caso los desplazamientos relativos) para cada modo y luego se combinen ta-
les resultados como la rafz cuadrada de Ia suma de sus cuadrados. Aunque en este
ejemplo las diferencias son pequeiias, podrian ser mayores en otras situaciones.

Se percibe de inmediato que la participacién del modo fundamental en las
respuestas sismicas es mucho mayor que las de los segundo y tercer modos. Esto
se podfa anticipar calculando las masasefectivas de los modos dadas por los
cuadrados de los coeficientes de participacion: .

p? = 095082 = 0.9040
p2? = 0.28962 = 0.0839
ps? = 0.17472 = 0.0305

La suma de las masas efectivas es S p? = 1.0184, que, salvo por errores pe-
quefios de¢ precision de las operaciones, es igual 2 3 m, = 0.40775 + 040775 +
0.203875 = 1.0194, lo cual confirma que con los tres modos hemos incluido la
totalidad de las fuerzas de inercia; ademds, asf se satisfacen los requisitos de las
NTDS en el sentido de incluir cuando menos tres modos y todos aquellos gue ten-
gan periodos mayores que 0.4 segundos.

En general se obtienen tantos modos como pisos tiene el edificio y es desea-
ble determinar qué fraccién de la masa fotal constituye cada masaefectiva de los
modos incluidos en el andlisis, como un criterio adicional para decidir si es nece-
sario afiadir modos superiores. En el ejemplo que nos ocupa, las fracciones son
0.89, 0.08 y 0.03 para los modos 1,2 y 3, respectivamente, indicando que el modo
fundamental.involucra casi 90 por ciento de la masa total mientras que el tercer
modo afecta sélo el 3 por ciento de dicha masa.

Andlisis en dos dimensiones y efectos de torsidn

Debemos comprobar que el cortante basal no sea menor que Vy,, = 0.8aW,/Q’,
siendo en este caso W, = 1000 ton y, para el modo fundamental, = 0.24 y Q" = 4;
entonces Vi, = 0.8(0.24 X 1000)/4 = 48 ton. Como hemos obtenido que en la
base V = 53.49 ton, mayor que V., no es necesario modificar V ni ninguno de
los demds resultados del andlisis modal. ‘

Los desplazamientos totales y de entrepiso tienen que multiplicarse por @ = 4,

o cual Heva finalmente a:

“uy = 02675 X 4 = 1.07 cm
u; = 0.4666 X 4 = 1.87 cm
1y =0.6781 X4 =271 cm

8, = 0.2675 X 4 = 1.07 cm
8,’= 02006 X 4 = 0.80 cm
8, =0.2218 X 4 = 0.89 cm

Estos valores deben emplearse al revisar los efectos de segundo orden y al
verificar si las distorsiones de entrepiso no exceden los limites del artfculo 209
del RCDE, con los procedimientos que hemos presentado en las secciones 6.6 y
6.7 u otros equivalentes.

7.4 ANALISIS EN DOS DIVMENSIONES Y
EFECTOS DE TORSION

7.4.1 Enfoque de andlisis

Con apego a las NTDS, el andlisis sfsmico de todo edificio debe considerax.' c_ios
direcciones ortogonales del movimiento del terreno. Para cumplir tal requisito,
cuando en el método dindmico se opta por ignorar los giros de los pisos, se tiene
que seguir el procedimiento de andlisis modal espectral independientemente para
cada direccidn del sismo, desde el cdlculo de periodos y modos de vibracién, has-
ta la determinaci6n de las fuerzas cortantes de entrepiso.

La siguiente etapa consiste en distribuir tales cortantes de la misma manera
que en el andlisis estdtico con uno de los procedimientos presentados en la sec-
cién 6.4 u otro similar. En particular, las excentricidades directas y accidentales
se combinan como lo indican la expresiones 6.14 y 6.15, y se consideran los efec-
tos simultaneos de 100 por ciento del componente del sismo en una direcciéq con
30 por ciento de los de la componente ortogonal. En rigor, este enfoque de andli-
sis es hibrido: las cortantes sfsmicas se determinan dindmicamente, pero los efec-
tos de torsi6n se incorporan por métodos estiticos.

7.4.2 Ejemplo

Consideremos nuevamente e} edificio esquematizado en la figura 2.30, cuyas
propiedades se han presentado en la tabla 3.6. A partir de los datos de esta tabla,

se obtuvieron en la seccién 3.5.4 las matrices de masas y de rigideces laterales -

para cada direccién de andlisis, y, luego, los modos y periodos ortonormales que
se dan en Ia tabla 3.7. Cabe hacer notar que los pericdos fundamentales (0.9652
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segundos en X y 0.5116 segundos en ¥) précticamente coinciden ¢on los valoreg
obtenidos posteriormente en la tabla 6.8 (0.97 y 0.51 segundos, respectivamente)
usando el cociente de Schwarz, mostrando 1a ‘alta precisién de tal f6rmula que, :
como vimos en el capftulo anterior, ha sido adoptada por las NTDS para estima;
el periodo fundamental como una opcién en el método estatico. En cuanto a los mo-
dos superiores, segiin los criterios de las NTDS en este caso basta incluir treg
modos en cada direccién de anlisis puesto que los demds modos tienen perio-
dos mayores que 0.4 segundos. '

Los factores de participacién Pj» de todos los modos valuados con la férmy-
1a 3.49, asf como sus masas efectivas (iguales ap?) y las fracciones m’, de la masa
u?tal que constituyen dichas masas, se presentan en la tabla 7.1, en la cual tam-
bién comprobamos que la suma de las masas efectivas en cada direccién dala
masa total. Las m’ muestran que en ambas direcciones los tres primeros modog
involucran mds de 99 por ciento de la masa total, confirmando que es innecesa-
rio incluir modos més altos. :

Para definir los espectros de disefio, recordemos que el edificio esté clasifi-
cado en el grupo A y se ubica en la zona I, ¥ que los factores de comportamiento
sfsmico son @ = 4 en la direccién X y Q = 2 en la direccién ¥, Siguiendo las
pautas de la seccidn 6.1.2, a partir de esta informacién hemos determinado las or-
denadas espectrales reducidas por comportamiento sfsmico aj(, y las acelera-
ciones espectrales Aj, para cada modo contenidas en la tabla 7.1, ' ;

Los desplazamientos totales correspondientes a los tres primeros modos en la
direccidn X se han determinado con la expresién 7.1, de la misma manera que en

Tabla 7.1. Factores de participacién, masas efectivas ordenad ‘
del edificio de la figura 2.30. Y 4as eepectrales

a) Direccidﬁ X .
Mo.do P Masa m' ’ aj/Q’ A;
1] efectiva (,,,/SZ,EZ)
1 . 7.7431 59.96 0.853 0.150 1472
2 ~2.7365 749 0.106 0.150 1472
3 —1.5472 239 ) 0.034 0.150 1472
4 05647 | 032 0.005 0.150 1472
5 0.4078 0.17 0.002 0.150 1472
Suma 70.33 1.000
b) Direccicn ¥ :
quo Pi Masa m’ a4/ 4
1] efectiva ’ (miseg?)
1 7.7951 6076 | 0864 0.288 2.825
2 —2.5950 6.73 0.096 0.224 2.197
3 ~1.4970 224 0.032 0.204 2.001
4 0.7036 0.49 0.007 0.193 1.893
5 0.3010 0.09 - 0001 0.187 1.834
Suma ° 70.33 1.000

Aj=a;81Q" g = 9.81m/seg?
m’ = masa efectiva/masa total,

e

Tabla 7.2. Desplazamientos dindmicos del edificio de la figura 2.30 en

la direccién X. '
a) Desplazamientos totales, u
Modo, | 1 2 3 RCSC
Piso, i : i
5 0.04701 ~0.00272 0.00046 0.04709
4 0.04285 |- —0.00118 -0.00020 0.04287
3 0.03364 0.00124 -~0.00048 0.03367
2 0.02448 0.00206 0.00008 0.02456
1 001298 |, 0.00162 . 0.00052 0.01309
b) Desplazamientos relativos, &
Modo, j 1 2 3. RCSC
Entrepiso, i . By
5 0.00416 -0.00154 0.00066 0.00448
4 0.00921 —0.00243 0.00028 0.00953
3 0.00917 —0.00081 -0.00056 0.00922
2 0.01150 0.00044 —0,00044 0.01151
! 0.01298 0.00162 0.00052 0.01309

RCSC = rafz cuadrada de suma de cuadrados.

el ejemplo precedente, con los resultados mostrados en la tabia 7.2. En vista de

“que todos los periodos difieren entre sf en mas de 10 por ciento, podemos esti-

mar la respuesta de la combinacién modal con la regla 7.3. Hemos incluido en
Ia tabla 7.2 los desplazamientos modales de entrepiso asf como su combina-
cién, cuidando de calcular primero los valores para cada modo y luego obtener
rafz cuadrada de suma de cuadrados. La misma informacién para la direccién ¥
se resume en la tabla 7.3. - )

En este ejemplo podrfamos obtener las cortantes en los entrepisos multipli-
cando los desplazamientos relativos entre dos pisos por las correspondientes
rigideces de entrepiso; sin embargo, calcularemos tales cortantes de una manera
més general empleando las masas de los pisos, que, en consecuencia, es aplica-
ble también cuando las rigideces laterales del edificio no estén definidas a partir
de rigideces de entrepiso. Para este propdsito, de la definicién de las ordeénadas
espectrales y de la ecuacién 7.1 se desprende que la aceleracién méxima del piso
n relativa con respecto al-suelo en el modo j es:

g mix = Aj D) 2oy (1.8
Las fuerza de inercia generada por esta aceleracién en el piso en cues-

tién se obtiene multiplicdndola por la masa correspondiente, lo que nos con-
duce a: ’ :

Jojmax = My A; Py 2o 1.9

Sumado las fuerzas de arriba hacia abajo se obtienen las cortantes mdximas
en los entrepisos en el modo j. Asf hemos procedido con los tres primeros modos de
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Tabla 7.3. Desplazamientos dindmicos del edificio de [a figura2.30 en Tabla 7.5." Fuerzas de inercia y cortantes de entrepiso

la direccion Y. del edificio de la figura 2.30 en la direccion Y.
a) Desplazamientos totales, u a) Fuerzas de inercia en los pisos (ton)
Modo, j 1 2 3 RCSC Piso Modo (j)
Piso, i y 1 2 3
5 002625 | -ooo151 | 000028 | 0.02629 5 34.86 ~10.57 439
4 002350 | —000044 | —0.00016 | 0.02350 4 41.61 —4.15 —342
3 0.01961 000051 | -0.00022 | 0.01961 3 a4 - 599 —593
2 0.01429 0.00101 000005 | 0.01433 2 3164 11.78 144
1 0.00759 0.00084 0.00025 0.00764 1 20.16 11.73 8.00
b) Desplazamientos relativos, & b) Cortantes de entrepiso (ton)
Mddo, j 1 2 3 RCSC Modo (j) RCSC
Entrepiso, i 8 - Entrepiso 1 2 3
5 000275 | ~-0.00106 000044 | 0.00208 5 3486 | —1057 439 | 36.68
4 0.00389 | —0.00096 0.00006 | 0.00401 4 7647 | —1471 097 | 77.88
3 000531 | —-000050 | —0.00028 | 0.00534 3 [11988 1 ~872 | 495 | 120.30
2 0.00671 000017 | ~0.00020 | 0.00671 2 15182 307 | -351 | 15159
1 0.00759 0.00084 000025 | 0.00764 L 17167 | 1480 448 117237

RCSC = rafz cuadrada de suma de cuadrados. RCSC = rafz cuadrada de suma de cuadrados.

las dos direcciones de andlisis llegando a los resultados resumidos en las tablas 7.
y 7.5, donde se incluyen ademds las cortantes combinadas con la regladelarafz .
cuadrada de suma de cuadrados. ' :

En cada direccién debemos revisar que las cortantes basales sean mayores
que Vg = 0.8aW,/Q"; esta vez W, = 690 ton y, para los respectivos modos
. “fundamentales, en la tabla 7.3 leemos a/Q’ = 0.150 en la direccién X y 0.288
en la direccidn ¥; entonces Vg, = 0.8(0.150 X 690 )= 82.8 ton y V= 0.8
7(0.288 X 690) = 159.0 ton. Ambos limites son menorés que las correspondien-
tes cortantes de 89.98 y 172.37 ton obtenidas en el entrepiso inferior en las

Tabla 7.4. Fuerzas de inercia y cortantes de entrepiso
del edificio de la figura 2.30 en la diraccion X,

a) Fuerzas de inercia en los pisos (ton)

Piso Modo (j) " tablas 7.4. y 7.5, por lo cual se mantienen sin modificacién los resultados logra-
7 2 3 dos anteriormente.

Las tablas 7.6 y 7.7 comparan las cortantes que calculamos mediante el andli-
5 18.27 -6.75 291 sis estdtico en el capitulo 6, con y sin estimacién del periodo fundamental, con
4 2.21 —~3.92 -1.67 las del andlisis modal espectral que acabamos de obtener. Podemos apreciar que
3 21.80 514 ~5.05 el andlisis estdtico es conservador en relacién con el andlisis modal, aun cuando
2 15.86 8.51 0.82 . “se reduzcean las cortantes estdticas medjante estimacién del periodo Tuidamental.

1 10.09 8.04 6.52 ’

Tabla 7.6. Comparacién de cortantes sfsmicas del edificio de la figura 2.30, direc-

b) Cortantes de entrepiso (ton) iSn X
cidn X.

Modo (j) RCSC p -
Trtrenies i 5 Método (1) Estdtico, (2) Estdtico, (3) Modal ) Relacidn

4 ' 3 Entrepiso | sin estimar T imando T sip torsidn (312)
i ;g'i;' "lg;_sl f'z; }:59 . 5 23.77 23.77 19.69 0.83
. ~10. L .88 . . :
3 62.27 —553 | -381 | exss 4 49.52 49.52 41.88 0.85
2 78.13 2.98 -2.99 78.25 3 74.28 74.28 62.64 ‘ 0.84
1 8823 | 1102 352 | 8898 2 - 9161 91.61 7825 0.85
. . 1 103.50 103:50 88,98 0.86

H RCSC = rafz cuadrada de suma de cuadrados.
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Tabla 7.7. Comparacién de cortantes sfsmlcas del edificio de la figura 2.30, direc-
cién Y.

' Método (1) Estdtico, (2) Estdticot (3) Modal ™| . Relacicn -
Entrepiso sin estimar T imando T sin torsién: {32)
‘5 41.54 45.64 36.68 080
4 99.04 95.08 77.88 0.82
3 148.56 142.62 120.30 0.84
2 " 18323 175.90 151.59 0.86
1 207.00 198.72 172.37 0.87
Cortantes en toneladas.

T = periodo fundamental.
1 Cortante rpducida = (.96 cortante sin reducir.

Esto refleja el predominio del primer modo de vibrar en los resultados combina-
dos del andlisis modal, y en vista de que este modo excita su correspondiente
masa efectiva, la relacién entre las cortantes modales y estéticas, que constituyen
la diltima columna de Ia tabla comparativa, es aproximadamente lgual a la frac-
ci6n que la masa efectiva es de la masa total (véase el valor de m” para el pnmer
modo en Ia tabla 7.1), sobre todo en la base.

La distribucién de estas cortantes dindmicas entre los elementos verticales
se puede efectuar de la nusma manera que en el andlisis estdtico, mcorporando :
las combinaciones de exceummdades directas y accidentales y los efectos de’™
dos direcciones ortogonales de movimiento del terreno actuando simultdnea-
mente, tal como lo demandan las NTDS. En este ejemplo bastarfa con intro-
ducir los cambios apropiados en las tabla 6.6 para determinar la posici6n de las
cortantes en planta, en la tabla 6.12 para valuar las combinaciones de excen-
tricidades y momentos torsionantes, y en Ia tabla 6.13 para llevar a cabo la.
distribucién.

7.5 ANALISIS MODAL TRIDIMENSIONAL

7.5.1 Descripcién

En el subcapitulo 3.6 hemos descrito andlisis modal tridimensional de edificios -
cuyos pisos se consideran diafragmas rigidos, incluyendo la obtencién de las :
matrices de masas y rigideces, asf como de modos de vibrar y factores de parti- -
cipacién. En cuanto se haya extrafdo esta informacién, el andlisis sfsmico espec-
tral se efectiia siguiendo los mismos pasos que en el caso de edificios de varios
grados de libertad sin torsi6n, presentados en el subcapftulo precedente, emplean-
do idénticos espectros de disefio. En otras palabras, Ia expresion 7.1 que sumi- °
nistra la contribucién del modo j al desplazamiento de la n-6sima masa sigue :
siendo vélida, notando que, esta vez, se aplica a los desplazamientos en dos direc-
ciones y al giro alrededor de un eje vertical de la masa en cuestién. Con la misma
observacién, se mantienen vigentes las férmulas 7.8 y 7.9 para las aceleraciones -
y fuerzas en la masa n, debidas al j-ésimo modo.
Como hemos mencionado anteriormente, las aceleraciones del terreno exis-
ten sélo en la direccién dé andlisis, mientras que Ias de los pisos en general ocurren -

Anédlisis modal tridimensional

en las dos direcciones horizontales y tienen ademds un componente rotacional.
Esto se tiene en cuenta mediante el vector R en la frmula para calcular el coe-
ficiente de participacién del modo j cuando se emplean modos ortonormales

(expresi6n 3.52), la cual repetimos a contmuamén
p= Z,TMR T (110)

También es pertinente remarcar que aunque el modelo tridimensional del edi-
ficio inclaye los elementos resistentes a cargas laterales en todas direcciones, al
determinar cuél es el apropiado factor de comportamiento sfsxi;i,co @, deben con-
siderarse solamente los sistemas resistentes en 1a direccién del movimiento del

terreno. Es posible que @ difiera de una direcci6n a otra, por ejemplo, si muros

de carga son la base de a resistencia en una du'eccnén mientras que en la otra pre-
dominan marcos. :

Los conceptos principales del andlisis sfsml_co modal espectral se ilustran a
continuacién en un ejemplo sencillo, que permite ejecutar manualmente las
operaciones matriciales. Més adelante, tratamos un edificio de varios pisos en el
que, como en la gran mayorfa de los casos practicos, es imprescindible el uso de
computadoras.

7.5.2 Edificio de un piso

Considérese el edificio mostrado en la figura 3.10. Sus matrices de rigideces y de’
masas, asi como sus modos y periodos de vibracién, se obtuvieron en la seccién
3.6.3 y se reproducen a continuacién:

m 0 0
0 0 ma%
25k 0 025ka
M=| 0 20k 0.
025ka 0 1.125 k a?

0 1 5
=11 0 . ogo=
=)o wB=) osesoa | Z? 17.3459/a
w2 = 2 k/m; wy? = 241352 k/m; = 6.83648 k/m
='4.44 Vmlk, T, = 4.04 Vmlk; T, = 2.40 Vmlk

Con los modos asf escogidos las masas modales generalizadas m*; = Z7TM Z; -

resultan:

m*, = m; m*, = 1.019941 m; m¥*; = 51.1467 m
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Para ortonormalizar los modos, los dividimos por la rafz cuadrada de Sl Qs+

rrespondiente m*; obteniendo:

0.990176//m 0.139827Vm |
0 ; 63 = 0
~0.3425/aV'm) 2.425425/aVim) |

0
Z, = l/\o/;

estdn desacoplados.

| Cuando consideramos el sismo actuando en la direccién X, el vector R re
sulta:

1
R, = 8
¥ por tanto,
m 0 0 1

pl 3 O m 0 0 s

<0 Wm 0> {0 0 mays 0 0
_ {m 0 0 1
= . 0m 0 0
<0.990176/Vim 0 (~03425/NVma)> | 0 0 ma¥e 0

P2 = 0.990176Vm
Similarmente obtenemos p; = 0.139827Vm.
Las masas efectivas son:

m'y =0
m'y = (0.990176Vm)? = 0.9804 m
'y = (0.139827Vm)2 = 0.0196 m

Se constata inmediatamente que la suma de las i’ es igual a m. El primer
n'mdo tiene masa efectiva nula porque carece de desplazamientos en Ia direc-
cién X. -

De las expresiones 7.8 y 7.1, las aceleraciones y desplazamientos en cada
modo j valen: ‘ '

U,=p,4,7, . . (7.11)
U; = p; 4; Zje?; (1.12)

A; es la ordenada del espectro de aceleraciones correspondientes al periodo j,

en la direccidn en que actda el sismo, reducida por comportamiento inel4stico.

Andlisis modal tridimensional

giiientes desplazamientos:

Para el primer modo los resultados son nulos por ser p; = 0. Con el segundo
‘modo obtenemos:

i 0.990176/V'm
U,=) % = 0990176 4,V 0

6l - —0.3425/(aV'm)
i, = 0,980449 A,_

8,= —0.33937 A,Ja

-Dividiendo entre el cuadrado de la segunda recuencia arribamos a los si-

1y = 0.40623 m A, Jk
8, = — 0.14052 m A, /(ka)

De manera andloga para el tercer mado queda:

iy = 0.019552 A,
f, = 0339140 A, Ja

3 = 0.002860 m Ay /k
85 = 0.049607 m As/(ka)

Las fuerzas cortantes y los momentos de torsién se pueden calcular multipli-
cando las matrices de rigideces por los respectivos desplazamientos, o las acele-
raciones modales por la matriz de masas; de una u otra manera queda:

Vo, = 0.98045 m A, (cortante en X, modo 2)
T, = — 005652 maA,.  (momento torsor, modo 2)
Vi, = 0.01955 m A,, (cortante en X, modo 3)
Ty, = 0.05652 m a Ay (momento torsor, modo 3)

Como los periodos de los modos 2 y 3 son bastante diferentes entre sf, la res-
puesta debida a la combinacién de modos se puede estimar como la rafz cuadrada
de la suma de cuadrados. Supongamos que estamos en la zona plana del espec-
tro, es decir A, = A, = A, entonces la combinacién da:

V.= 09806 m A,
T,=—0079maA.

Cuando se considera el sismo actuando en la direccién Y, se debe usar

Repitiendo los pasos anteriores, los. coeficientes’ de participacién resultan
p=Vmy p,=p;=0; y las masas efectivas, m'y=m y my=m'3=0.
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cada elemei_ito, la combinacién més desfavorable de los efectos de 100 por cien-
to de una componente del sismo con 30 por ciento de los de la componente

i

5.4 Edificio de vatios pisos

Entonces:
by = uy=0 ortogonal.
ﬁz = Aly A h
vy = /e = mAy/2k
6 =1=0
Vy=m A,y (cortante en ¥, modo 1).

En esta direccién del sismo no se originan momentos torsionantes directos, -
Recuérdese que, para verificar efectos de segundo orden y distorsiones
entrepxso, los desplazamientos deben multiplicarse por el factor de comp,
tamiento ineldstico Q que se haya utilizado en el célculo de las aceleracxones

espectrales Aj.

7.5.3 Consideraciones para disefio

Volviendo al edificio de cinco pisos de la figura 2.30, en la seccién 3.6.4 hemos
‘considerado, en cada piso, dos desplazamientos laterales y un giro alrededor de
un eje vertical como grados de libertad, obteniendo un total de 15 desplazamientos
igeneralizados y matrices de rigideces y de masas de 15 X 15. Los correspon-
dientes modos y periodos de vibracién se dan en las tablas 3.8 y 3.9. Para calcu-
los factores-de participacién empleamos la ecuacién 7.10, en la cual el vector
asume los siguientes valores:

—
s
—

_—_4

En lo que respecta a momentos torsionantes de disefio, cuando el andlisis modal
considera las rotaciones de los pisos como grados de libertad, incluye automs-
ticamente los efectos dindmicos sobre las excentricidades estéticas, haciendo
innecesario el empleo de factores que se -aplican sobre la excentricidad estética
directa en las combinaciones que llevan a la excentricidad de disefio. Como
hemos mencionado con anterioridad, para el Distrito Federal, las NTDS marcan
que dicho factor es 1.5 para elementos en los que la torsion es desfavorable y
1.0 para elementos favorablemente afectados. por torsién.
‘Subsiste, no obstante, la necesidad de i Incorporar la excentricidad accidental
» en cada direccién de andlisis. Segiin-las NTDS, ¢, vale 0.1 b, siendo b Ia
dxmensmn de la planta correspondiente en la direccién ‘perpendicular a la del
movimiento sfsmico. A fin de satisfacer este requisito, una manera de proceder es
calcular las cortantes y los momentos torsionantes en los entrepisos mediante el
andlisis modal tridimensional, y luego obtener los momentos torsionantes de di-
sefio sumando y restando a los momentos dindmicos el producto de Ia cortante
dindmica por e,. Otra posibilidad es mover las posiciones de los centros de masas
en planta afiadiéndoles y restdndoles e,, obviando el cdlculo explicito de momen-
-tos torsionantes, aunque esto demanda analizar dos veces el edificio para cada
componente del movimiento del terreno, cuatro veces en total.

SCCOO0OOOO OO M

-
e,

T OO O DO i m OO OO

P
—

Insertando cada una de estas matnces en la férmula 7.10, se obtienen los

Otra peculiaridad de modelos dindmicos que incluyen las rotacicnes de los
pisos es que arrojan con frecuencia modos con periodos bastante cercanos entre
sf, por lo cual la combinaci6n de respuestas modales debe efectuarse con alguno de
los criterios que incorporan los productos cruzados de respuestas modales. Tales

criterios se pueden expresar convementememc en la signiente forma inatricial:

R,=rTLr (7.13)

donde 17 es el vector cuyo i-ésimo elemento es la respuesta en el modo ;, ir,yel
término L;; de la matriz L es un coeficiente de correlacidn entre ambos modos
que se aplica al producto r, r; de las respuestas modales en expresiones como la

7467.6.

Una vez obtenidas las cortarites y los momentos torsionantes de disefio en los
entrepisos, se les distribuye entre 10s elementos resistentes, cuidando de lograr, para

factores de pammpamén P: Y Py, de cada modo, en las direcciones X y ¥,
respectwamente En la tabla 7.8 se incluyen los penodos de vibrar, p, y p), ¥
“los cocientes m’, de las masas efectivas (cuadrados de las p) entre la masa
total.

Para calcular las aceleracmnes de disefio correspondlentes a estos penodos,
recordemos que en la seccién 6.2.1 supusimos que el factor de comportamiento
sfsmico @ puede tomarse igual a 4 en la direccién X, e igual a 2 en la diréccién ¥,
que la estructura estd en la zona I y que la construccidn, por su importancia, se

¢/Q = 0.60/4 = 0.15 en la direcci6n X, y ¢/Q = 0.60/2 = 0.30 en la direccién Y.
Ademds, la tabla 6.2 indica que T, = 0.6 segundos, 7, = 3.9 segundos y r = 1. A
partir de esta mformacxon, ‘procediendo segiin Ia seccidn 6.1.2, se obtienen las
aceleraciones espectrales reducidas por componarmento ;sfsmico A, contemdas ef
la tabla 7.8. -

clasifica como del grupo A. Con dichos datos encontramos: ¢ = 0.40 X 1.5 = 0.60;.
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Tabla 7.9. Fuerzas sismicas dindmicas tridimensionales del edificio de Ia figura 2.30 cuando el sismo actiia en la

Modo Periodo Px Py m, 'y A, A,

(seg) .
1 0.9662 -7.739 0.001 0.8515 0.0000 0.150 0.300
2 0.5119 0.009 71.792 0.0000 0.8631 0.150 0.288
3 0.3857 —2.708 0.069 0.1042 0.0001 0.150 0.267
4 0.3185 —0.496 ~0.325 0.0035 0.0015 0.150 0.254
5 0.2401 1.545 -0.065 0.0339 0.0001 0.150 0.236
6 0.1967 —~0.143 -~2.517 0.0003 0.0901 . 0.150 0.224
N 0.1892 0.543 ~0.579 0.0042 0.0048 0.150 0.222
8 0.1641 0405 0.024 " 0.0023 0.0000 0.150 0.214
9 0.1325 ~0.003 -~ 1.474 0.0000 0.0309 0.150 0.204
0 0.1236 0.037 0022 0.0000 0.0000 0.150 0.201
1 0.1030 0.004 ~0.743 0.0000 0.0078 0.150 0.194
2 0.0880 0.015 0.203 0.0000 0.0006 6.150 0.188
3 0.0857 -0.003 0.281 0.0000 0.0011 0.150 0.187
4 0.0686 0.008 0.006 0.0000 0.0000 0.150 0.181
5 0.0569 —0.003 0.002 0.0000 0.0000 0.150 0.176

p = factor de participaci6n.
m’ = masa efectiva como fraccién de la masa total.
A = aceleracion espectral de disefio (fraccién de g).

Tanto los factores de participacién como las masas efectivas indican la re
levancia de cada modo en cada direcci6n de andlisis. Asf, de la tabla 7.8 inferi-

mos que los modos 1, 3 y 5 son significativos en Ja direccién X, mientras que °

los modos 2, 4 y 9 son los mds importantes en la direccién Y. Por tauto, es
innecesario considerar modos superiores al noveno, los que por otra parte,
tienen periodos mds largos que el limite de inclusién marcado por las NTDS,
0.4 segundos. :
Las aceleraciones del piso / vibrando en el modo j se determinan con la ex-
presion. 7.8, la cual esta vez arroja tanto aceleraciones lineales, correspondientes
a los desplazamientos modales, como angulares, asociadas a los giros modales.
Multiplicando dichas aceleraciones por la masa o por el momento de inercia del
piso, obtenemos las fuerzas y momentos sismicos aplicadas en los pisos. Su-

mando estas fuerzas y momentos de arriba hacia abajo, se llega a las cortantes y
momentos torsionantes de entrepiso. Los resultados de estas operaciones se re-
sumen en las tablas 7.9 y 7.10 para Ia componente en X del movimiento del terreno, v

yen las tablas 7.11 y 7.12 para la componente en Y,
Se incluyen en las tablas 7.10 y 7.12 las combinaciones de resultados de
todos los modos con la regla de la rafz cuadrada de Ia suma de cuadrados, que se

ha juzgado apropiada porque las diferencias entre los periodos de dos cuales-

quiera de los modos relevantes en cada direccién excede de 10 por ciento. Esto
refleja que, en este ejemplo, los modos dominantes en una direccién estén préc-
ticamente desacoplados de los que controlan la direccién perpendicular, Cabe

resaltar que se han calculado primero las cortantes y momentos de entrepiso en

cada modo y se ha aplicado luego la regla combinatoria.

1 2 3 4 5 6 7 8. 9
~7.139 0.009 —2.708 -0.496 1.545 —0.143 0.543 0405 |. -0.003
1472 1472 1472 1.472 1472 1472 1472~ 1.472 ] 1472
Fuerzas en X
18.33 ~0.00 -6.72 —0.06 2.87 ~-0.06 -1.10 0.22 0,00
22,18 0.00 -3.52 -0.41 ~1.60 Q.11 1.86 -0,62 0.00
2175 0.00 5.07 0.10 —5.04 ~0,05 -0.60 1.26 -0.00
15.82 0.00. 8.18 0.40 0.76 -0.06 -1.01 —1.58 -0.00
10.05 0.00 778 0.33 6.51 0.09 28 0.96 0.00
Fuerzasen ¥
~0.07 0.02 0.34 -0.37 0.19 -0.37 0.26 ~0.00 0.01
0.02 0.03 -0.17 0.13 -0.02 -0.15 0.17 —0.01 -0.01
0.03 0.03 -0.23 0.23 ~0.11 0.21 -0.14 0.00 -0.01
0.02 0.02 -0.18 0.20 -0.14 042 —-0.36 0.00 0.00
-0.00 0.01 -0.04 0.06 —-0.07 042 -0.40 0.02 0.01
. " Momentos torsores ’
1.05 —0.00 -4.41 352 -0.11 -0.30 0.31 0.23 0.01
238 -0.00 -10.41 9.21 -2.01 -0.24 1.39 - 0.12 - 000
. 219 -0.00 -10.17 9.81 —3.21 -0.36 CL87 o} —001 0.00
1.50 —-0.00 —-7.22 7.25 —2.84 . -0.28 1.49 -0.49 0.00
0.87 —0.00 ~4,70 4.64 —-2.33 ~0.23 0.97 —0.54 0.00

Tabla 7.10.
direccién X.

] " p = factor de participacidn
A = aceleracién espectral de disefio (mn/seg2)
Fuerzas en ton y momentos en ton-m

Cortantes sfsmicas dindmicas tridimensionales del edificio de la figura 2.30 cuando el sismo actia en la

Mo | 1 | 2 | 3 | 4 | s ] s | 7 ] 8 | 9 [Jresc
Piso Cortantes en X
. 5 18.33 —0.00 -6.72 -0.06 2.87 —-0.06 ~1.10 0.22 -0.00 19.77
4 - 4051 -0.00 -10.24 -0.46 1.27 0.05 0.76 -0.40 0.00 "41.81
3 62.26 0.00 . —5.17 -0.37 -3.76 0.00 0.17 0.86 -0.00 62.60
2 78.08 0.00 3.01 0.03 ~3.00 -0.06 -0.85. -0.72 0,00 78.21
1 88.13 0.00 10.79 0.36 3.51 0.03 043 0.24 0.00 88.86
" Piso " Cortantesen Y
5 -0.07 0.02 034 | -0.37 0.19 —-0.37 0.26 —-0.00 0.01 0.71
4 —0.05 0.05 0.17 ~-0.24 0.17 ~0.52 043 -0.01 0.00 0.76
3 -0.02 0.07 -0.05 -0.02 0.06 -0.31 0.29 -0.01 -0.01. 0.44
2 —0.00 0.09 -0.23 0.18 -0.08 0.11 -(.06 —~0.00 -0.00 - 034
1 —0.01 0.10 (.27 024 -0.15 0.53 (.46 0.01 0.01 0.81
Piso _ Momentos torsores
-5 1.05 -(0.00 ~4.41 3.52 -0.11 ~0,30 031 0.23 0.01 5.76
4 343 -0.00 ~14.81 12.73 -2.12 -0.54 1.70 0.35 001 | 2003
3 '5.62 -0.00 —24.98 22.53 -5.33 -0.90 3.57 024 | 002 34.72
2 712 (.00 -32.20 29,78 ~817 | ~118 5.06 -0.25 0.02 4548
1 799 -0.01 —36.90 34.42 -10.50 | ~1.41 6.03 -0.79 0.02 52.53

Fuerzas en ton y MOmMentos en ton-m
RSCS = rafz cuadrada de suma de cuadrados
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Tabla 7.11. Fuerzas sismicas dinamicas tridimensionales del edificio de fa figura 2.30 cuando el sismo actda en |3 Tabla 7.13. Pardmelros modales necesarios para la combinacién cuadratica
. direccién Y. 7 ' completa segtin Rosenblusth en el edificio de la figura 2.30.
‘Modo 1 2 3 4 5 6 7 | 8 - 9 Modo, i T g o & to
» ~0.001 7792 | 0069 | -0325 | —0065 | -2517 | 057 | 0024 | —147 (seg) -
A 2,943 2.825 2.619 2492 | 2315 2197 | 2178 2,099 2.001 1 09662 6.503 6.495 00562 .| 0365
Piso Forzas on X ; 2 0.5119 2.274 2.259 0.0533 0.654
- 3 0.3857 6.289 6.269 0.0525 0.854
5 ~0.00 —~0.09 0.30 -0.06 -0.19 -1.59 174 0.02 -0.15 - 03185 9.720 9705 0.0520 1.026
4 ~0.00 001 016 | =045 0.11 302 | -294 | -005 0.19 ’ ' ' y )
3 | -000 000 | -023 | om | 03 | -3 | o094 | on | -oo4 3 02401 ) 6170 | 6137 | 00515 | 1349
2 ~0.00 010 | -037 044 | -005 | -157 160 | -013 | -om 6 0.1967 1.941 1.901 0.0513 1.637
1 -0.00 0.09 -0.35 0.36 -0.43 224 | -20 0.08 0.02 7 0.1892 3217 3.175 0.0512 1701
Piso - : . Fuerasen ¥ 8 - 0.1641 8.293 8.245 0.0510 1.955
5 0.00 3506 1 002 | -042 | -001 | -984 | -041 | 000 420 2 oy 1 1 7269 0058 240
4 | -000 4150 001 | 0I5 000 | ~385 | -027 | -000 | —3.59 + T< periodo
3 ~0.00 43.29 0,01 025 0.01 557 022 000 | 550 @ = frecuencia natural = 27/T
2 -0.00 3156 0.01 022 0.01 10.98 0.56 0.00 164 &= fraccién de amortiguamiento critico = 0.05
1 0.00 20.11 0.00 0.06 0.00 11.06 0.63 0.00 7.59 £ = £+ 2w %), donde 1* = 40 seg
Piso - i . Momentos torsores
5 ~0.00 ~0.12 020 . 390 0.01 —7.85 ~0.49 0.02 8.39 En general, en el andlisis modal tridimensional se presentan modos con pe-
4 ~0.00 ~4.58 047 1021 0.13 ~6.39 -2.19 0.01 071 riodos bastante cercanos, sobre todo cuando las rigideces laterales en las dos di-
g :g'gg :%(l)i g";g 13‘37 021 =940 | -295 | ~001 1.85 " recciones de andlisis son semejantes y cuarido los elementos resistentes estdn
] —0.00 —o70 021 5'12 gig :;_’gg :ﬁi :gg: 334 iriclinados” con respecto a las direcciones de andlisis produciendo un mayor
e : i i . 233 acoplamiento entre las mismas. Se recurre en tales casos a las reglas cuadrati-
P

cas completas de la forma de la expresién 7.13, siendo necesario calcular la
matriz de coeficientes de correlacién L, correspondiente al criterio de combi-
nacién escogido. Recuérdese, para este fin, que las férmulas que proporcionan el
término L;; dependen de las frecuencias naturales w,, y de las fracciones de amor-
tiguamiento crftico &, que normalmente se considera igual a 0.05.

p = factor de participacién
A = aceleracién espectral de disefio (m/seg?)
Fuerzas en ton y momentos en ton-m

:.abla."m ?’ Cortantes sismicas dindmicas tridimensionales del edificio de la Tigura 2.30 cuando el sismo actua en la-
ireccion Y. . ' . :

: - - - : La tabla 7.13 contiene los pardmetros modales que se requieren para com-
Modo ' . I 2 I 3 I 4 I s I 6 I 7 l 8 l 9. [ RCSC. . binar los nueve primeros modos si se sigue el criterio cuadritico completo de
Piso_. Cortantes en X S Rosenblueth y Elorduy (1969) considerando ¢* = 40 segundos. La matriz L co-
5 -0.00 -0.09 0.30 -0.06 =019 | -+1.59 174 002 | ~0.15 2.39 mespondiente, obtenida con las férmulas 7.4'y 7.5, se presenta en la tabla 7.14. A
4 ~001- | -008 046 | —051 | —0.08 143 | -121 | -003 | o004 200 ' - ' = .«
3| ~001 |- 001 023 | -o041 025 | 012 | -026 007 | 000 061 . : . - ) —_ )
2 —0.01 0.11 -014 |° o004 0.20 ~1.45 134 -006 | -002 199 Tabla 7.14. Matriz de correlacion L para la combinacién cuadrética completa segiin Rosenblueth en el edificio de fa figu-
1 —0.01 020 | -049 | 040 | ~023 | 079 | -068 002 | o001 | 126 ra 2:30. v
Piso e Cortantes en ¥ : L Modo j 1 2 3 4 5 6 7 8 9
; o | o | Toor | o | oo oa il e o N I o o495 |122% [16269 | 1905 | 26137 | 3uson | 175 | 3saus | anses
3 000 | 11985} 000 | -002 | 000 | ~812 | .-046 | ~000 | —a89 | 12023 Modoi | o |go~¥|0365 | 0654 | 0854 | 1.026 | 1349 | 1637 | 1701 | 1955 | 2411
2 0.00 151.41 0.01 0.20 0.01 2.86 0.10 -0.00 | ~3.24 151.47 : )
1 000 | 17152 0.01 0.26 001 | 1oz | om 000 | a3s | 1214 1 6495 | 0365 | 1000 | 0031 | 0016 | 0011 | 0008 | 0.006 | 0.006 | 0005 | 0.005
Piso ‘ . FY—— 2 12.259 0.654 | 0031 1.000 | 0.127 0.050 0.021 0.014 0013 | 0010 | 0008
- . ; 3 16.269 0854 | 0.016 0.127 1000 0.234 0.048 0.025°1 0023 } 0016 | 0011
Z :g:% ‘ ‘_‘2:% g-:g 1«31'?(1)» 8.11)2 _-;Z.gi :g.:g 8.g§ g3 | 1215 4 | 19705 | 1026 {0011 | 0050 | 0234 | 1000 | 0122 | 0046 | 0040 | 0026 | 0015
3 | .—000 | g0 113 | 249 | o3 |Loset |- s Pt lg-;g ggg 5 26137 | 1349 | 0008 | 0021 | 0048 | 0122 | 1.000 | 0214 | 0160 | 0070 | 0.031
2 —000 | -7.94 ‘145 33.02 054 | -31.10 —~7.99 '_0:02 1 4:28 48:90 6 31.901 1.637 | 0.006 0.014. |} 0.025 0.046 0.214 1.000 0.874 | 0245 | 0.065
i —000 | —s64 166 | 3817 060 |-3708 | -952 | ~007 | 1684 | s790. 7 |33175 | 1700 |0006 | 0013 | 0023 | 0040 | 0160 | 0874 | 1000 | 0345 | 0078
B i " Fuers 8 | 38245 1955 10005 | 0.010 0.016 0.026 0070 | -0.245-}1 0345 1.000 | 0.188
; : RSCS = st ouadoda do coms o oo o 9 |41365 | 2411 |o000s | 008 | ool | 0015 | 0031 | 0065 | .0078 | 0188 | 1000
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guisa de ilustracion, consideremos el cortante en la base generado por el comg o
nente X del sismo, en cuyo caso el vector r lo forman los nueve valores modap}é
dados para el piso 1 en la tabla 7.10, es decir: - .

rr={88.13 0.00 1079 036 351 003 043 024 0.00}

El pr9duc‘:ito Ry = r7 L r resulta 7940, por tanto, R = 89.10 ton, que préctic‘
mente coincide con las 88.86 ton que j
s ot 886 que arroja la regla de la rafz .cuadrada de sumy

Si optamos por el criterio de Wilson et al. (1981), L; es igual a r; en la fémy;
1a 7.6, 1a cual produce la matriz L mostrada en la tabla 7.15. Para el Jcortante en}
.base.en:la».direccién-x,:E:smevez--obtenemos*Rz“='1'T:L"-1'-'="7923 ¥R =89:01ton
resultado nuevamente muy similar al que se encuentia ignorando los producto;
cruzados. :

Cualquiera que sea el criterio de combinacién, la matriz L se calcula un
sola vez mientras que el producto 7 L r tiene que evaluarse para cada respues
ta de interés. Los términos de la diagonal de L siempre valen 1 y la relevanci;
de los productos cruzados en la combinacién de respuestas modales es mayo
cuando los valores de los términos fuera de'la diagonal son apreciables com
parados con la unidad; de hecho la regla de la rafz cuadrada de suma de cuadr.
dos es .equivalente a tomar L igual a Ja matriz identidad. En este ejemplo, |
escasa importancia de los productos aludidos resulta de los bajos valores de' L
cuando § # j, :

Comparando las iltimas columnas de las tablas 7.10 y 7.4b, concluimos
que el andlisis modal tridimensional lleva a précticamente las mismas fuerzas
co'rtantes que el andlisis modal unidimensional en la direccidn X. Searribaala
r{usma c.onclusiéq para la direccién ¥ comparando las tablas 7.12 y 7.5b. L.
diferencia més notoria entre ambos enfoques de andlisis es que, como se apre-~

cia en las tablas 7.10 y 7.12, cuando se consideran tres dimensiones se obtienen *

momentos torsionantes, de los cuales se pueden derivar las excentricidades

dindmicas e, dividiéndolos por las cortantes respectivas. Los resultados para:
"3ste ejemplo se resumen en la tabla 7.16, para ambas direcciones de andlisis, -
Jjunto con las excentricidades estaticas €, que provienen de la tabla 6.12j :
Aungue estas e, se calcularon con los resultados del andlisis estdtico, en vista.

Tabla 7.15. Matriz de correlaci6 inacid Atil in Wi .
Moty . ion L para la combinacién cuadratica completa segtin Wilson et al. en el edificio de la
Modo j 1 2 3 4 5 6 7 8 9
Modo i wi Y1 6503 | 12274 16.289 19.729 26,170 31.941 33.217 38.253 47.425
21’ 6.503 1.000 0.031 0.016 0.011 0.008 | 0.006 0.006 0.005 0.005
2 2.274 0.031 1.000 0.127 0.050 0.021 0.014 0.013 0.010 0.008
: 6.289 0.016 0.127 1.000 0.234 0.048 G025 0.023 0.016 0.011
: 9‘..729 0.911 '9.050 0.234 1.000 0.122 0546 0.040 0.026 0.015
. i 64170 ' 0.008 | ‘0.021 0.048 0.122 1.000 0214 0.160 0.070 0.031
- ;z;ﬂ . 0.006 0.014 0.025 0.046 0.214 1.000 0.874 0.245 0.065
. 8.2 7 0.006 0.013 0.023 0.040 0.160 0.874 1.000 0.345 0.078
'9 S T * 93 0.005 | .0.010 0.016 0.026 0.070 0.245 0.345 1.000 0.188
7425 0.005 0.008 0011 0.015 0.031 0.065 0.078 0.188 1,000

Andlisis modal tridimensional

Tabla 7.16. Excentricidades estdticas y dindmicas del edificio de la figura 2.30.

a) Sismo actuando en la direccion X

Entrepiso 14 My ey e, (e, +ele,
(ton) (ton—m)_ (m) (m)
1 19.77 -5.76 -0291 ~0.98 130
2 41.81 ~20.03 -~0.479 -1.34 1.36
3 62.60 -3472 | ~0.555 ~(.88 1.#3
4 78.21 —45.48 -0.582 -~0.77 1.76
5 88.86 —52.53 ~0.591 ~0.63 1.94
b) Sismo actuando en la direccidn ¥
Entrepiso 14 My ey e, (e, +egle,
- (ton) (ton—m) (m) “(m)
1 36.66 12.15 0.331 0.97 1.34
2 71.79 —-22.69 -0.292 ~0.91 132
3 120.23 -37.20 -0.309 -0.22 240
4 151.47 —48.90 -0.323 -0.08 5.04
5 172.14 ~57.30 ~(.333 ~0.08 5.16

ey = excentridad dindmica = MV
e, = excentridad estdtica (ver tabla 6.12)

de que las cortantes dindmicas son bastante similares, constituyen una aproxi-
macidn precisa para la excentricidad generada por las dichas cortantes. Por otra
parte, como los grados de libertad estdn definidos en los centros de masas y no
en los de torsién (los cuales en general se desconocen), las excentricidades
dindmicas se deben sumar con las estdticas. Los cocientes (e, + e)/e, incluidos
en la tabla 7.16 se pueden interpretar como factores de amplificacién dindmi-
ca de la excentricidad estdtica, que el RCDF estipula como 1.5 para andlisis
estdtico o cuando el andlisis dindmico se hace considerando sélo desplazamien-
tos como grados de libertad. Nétese que resultan cocientes mayores que 1.5,
sobre todo en la direccién Y en la que se llega hasta 5.0; sin embargo esto ocurre
cuando la excentricidad estdtica es muy pequefia y los momentos torsionantes no
son realmente excesivos.

Un problema comun a todas las reglas cuadrdticas de combinacién de res-
puestas modales es que se pierde el signo de la respuesta combinada; aunque
para ciertas cantidades esto no constituye una seria dificultad porque el signo
apropiado es obvio o irrelevante, en otros casos el signo es parte indispensable
de la respuesta correcta. En este ejemplo cobra interés el signo del momento

- torsionante en relacién con el de la fuerza cortante, ya que el cociente de estas
dos respuestas constituye la excentricidad dindmica, cuyo signo se tiene que
incluir en la distribucién de las fuerzas y momentos sismicos entre los elemen-
tos resistentes. En rigor, dicha distribucién debe llevarse a cabo para cada
modo, considerando los signos que tengan los desplazamientos y rotaciones mo-
dales, y luego se combinan las fuerzas que resulten en cada nivel de cada ele-
mento resistente. v '

En general es aceptable considerar que las cortantes y momentos tienen el
signo que les toca en el modo que mds contribuye al valor combinado. Asf, exa-
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ueva posicién, pero en la prdctica las diferencias no son significativas, y el
fecto mds notable es que se modifican las contribuciones estaticas de las ex-
entricidades. Dependiendo de la cercanfa de los periodos es posible que se
enga que recurrir a reglas cuadrdticas para combinar las respuestas modales, y
ersisten las observaciones hechas anteriormente en relacién con los signos de

ligeramente el signo negativo, aunque Ia decisin no es tan clara como en e] ¢z as respuestas modales.

;ie las fuerzas. En la tabla 7.12 se pueden examinar de manera similar los signos 4 -
as cortantes y momentos torsionantes vinculados a la componente Y del sismo, ; ]
.En congruencia con el andlisis modal unidimensional, un criterio para defin}

6 TOPICOS ADICIONALES

i,6.1 Andlisis paso a paso

En general, como ocurre en el edificio aguf analizado, ici di
?émicas tignen magnitudes diferentes de ?:s estéi!izzaas(,io’ p o pueds el
_inmediatamente cudles son més o meros conservadoras si
que Ias torsiones sfsmicas son desfavorables para ciertos elementos resistentes
-benéficas para otros, dependiendo de su posicién en planta y del signo d y
centricidad de disefio, Yo s dela
Fma!m'ente, otra opcién para incluir la torsiones accidentales en el andlisj
modal tridimensional consiste en mover los centros de masas de log pisos ss'ls
mando y restando distancias iguales a las excentricidades accidentales. Eq e
caso que 10S ocupa, se tendrfa que hacer el anilisis cuatro veces con la:c) osi-
clones modificadas de los centros de masas que se listan en Ia tabla 7.17 ?3 b
aclarar que se obtendrdn periodos y modos ligeramente di con cads

Las NTDS incluyen el cdlculo paso a paso de respuestas a temblores especificos
omo uno de los métodos aceptables de andlisis sfsmico dindmico. Se prescribe
- que para representar el temblor de disefio podrd acudirse a acelerogramas de tem-
- plores reales o de movimientos simulados, o'a combinaciones de éstos, siempre
. que se use no menos de cuatro movimientos representativos, independientes entre
{, cuyas intensidades sean compatibles con los demds criterios que consignan el
Reglamento y las NTDS, y que se tengan en cuenta el comportamiento no lineal
de la estructura y las incertidumbres que haya en cuanto a sus parimetros.

En la secci6n 3.8.3, hemos ilustrado algunos conceptos involucrados en un
andlisis paso a paso que satisface los requisitos descritos en el pdrrafo anterior,
considerando un sistema masa-resorte-amortiguador de un grado de.libertad con
un resorte que tiene una curva fuerza-desplazamiento elastopldstica. Las dificul-
tades notadas en dicho ejemplo muestran que, aunque el andlisis paso a paso
especificado por la NTDS considera explicitamente los principales factores de la

ferentes con cada

Tabla 7.17. Posiciones de los centros .de i
bla ’ masas de los pisos del
edificio de la figura 2,30 para andlisis modal tn‘dimensior?al. °

respuesta sismica real de estructuras, su empleo confronta varias dificultades

Posicion Dimensiones précticas.. La més obvia es la necesidad de programas de computadora bastante

calculada : de la planta més complejos que los aplicables a estructuras eldsticas, que demandan mayores

Fiso X ¥i a b esfuerzos en la preparacién de datos y en la interpretacién de resultados; pero tal
(m) (m) (m) (m) vez la mds importante es el limitado conocimiento que existe sobre la representa-

5 6.75 3.75 13.5 75 cién analitica del compot.tamiemo ante cargas laterales de sistemas estrucftur:ales
4 9.20 5.50 200 110 complejos en tres dimensxoPes, cabe hacer notaf la escasez de leyes constitutivas
3 9.20 5.50 200 . ’ para modelar}as f:amcterfsucas garga—de_fonnaclén de todos los elementos estruc-
) 020 - | 55 g 10 turales del edificio asf como las interacciones entre ellos durante un temblor. Aun

’ . 200 11.0 si se cuentx ~c2 modelos que se juzguen apropiados, es necesario conocer todas

1 8.50 6.30 20.0 11.0 ) las propiédades mecénicas de los elementos, incluyendo rigidez y resistencia
Posiciones en el andlists en las distintas etapas de carga y descarga, lo cual reguiere un disefio detallado

de dichos elementos previo al andlisis sfsmico. Este disefio tendrfa que revisarse

St:sma en la - Sismo en la en cuanto se conozcan los resultados del andlisis, se harfan lsego las modifica-

direccidn X direccion Y ciones necesarias y se volverfa a analizar la estructura, todo por lo menos con

Piso 7 ¥2 x % cuatro acelerogramas. La magnitud del problema crece enormemente si se incor-

fm) (m) m | (m poran incertidumbres en las propiedades mecénicas. A
5 4.50 3.00 8.1 54 Otra diﬁcu;tad reside. en }a seleccién de acelerogramas co.xf:patibles, con la
4 6.60 440 12 72 intensidad de disefio que unphcan. los' reglamentos de construccién. Con frefcueﬂ-
3 6.60 440 . | 12 ; .cia se recurre a acelerogramas artificiales cuyo espectro de m§p0f=sm eléstico re-
’ . 7.2 produce ¢l espectro de disefio, pero se debe advertit que este criterio.no es siempre
2 6.60 4.40 11.2 7.0 suficiente para representar Ia severidad de los dafios que un temblor de disefio
; 1 - 740 5.20 10.5 6.5 puede causar en estructuras ineldsticas. El tema todavia constituye materia de in-
vestigacin.
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desplazamiento horizontal y mds atin por el giro de la cimentacién, particular-
mente cuando se verifican posibles golpeteos con estructuras adyacentes y efec-
tos de segundo orden.

Por lo anterior, el apéndice A7 de las NTDS, acepta que, como una aproxi-
macién a los efectos de interaccién suelo-estructura serd valido incrementar el
periodo fundamental de vibracién y los desplazamientos calculados en la estruc-
tura bajo Ia hipdtesis de que ésta se apoya rigidamente en su base, de acuerdo con
la expresién siguiente, propuesta por Bielak (1971): A

Por lo expuesto, el andlisis dindmico paso a paso estd resefvado a Cierta‘
es.tructums con no linealidades localizadas, como las que emplean aisladores 3
micos en la base o contienen elementos especiales para disipar energfa, mange:
niendo la mayor parte del edificio en el intervalo de comportamiento el4stico,
estos casos se recomienda ejecutar estudios experimentales y analiticos qué
respalden tanto las leyes constitutivas de los elementos ineldsticos como
acelerogramas de disefio seleccionados. -

Por otro lado, existen ciertas estructuras que a pesar de ser lineales ng
se pueden analizar con los métodos modales presentados en este capitul
porque sus modos de vibrar no diagonalizan la matriz de amortiguamients,
Esto suele ocurrir en sistemas donde se representa explicitamente la intera
ci6n suelo-estructura mediante amortiguadores viscosos ‘que tienen fraccion
de amortiguamiento critico muy diferentes a las de la superestructura, O
caso es el de estructuras que contieneq mecanismos locales de disipaci6n ds
energfa, que, aunque se modelen aceptablemente con amortiguadores visc
sos, producen matrices de amortiguamiento no diagonalizables debido a siis
marcadas diferencias con el resto de la estructura. Se han extendido Ios cg
ceptos de andlisis modal para incluir este tipo de sistemas mediante el uso
periodos y modos de vibrar complejos, pero es usualmente mds préctico an
zarlas con métodos paso a paso para estructuras lineales como el que se de
cribié en la seccién 3.6.5. La excitacién sfsmica se puede representar con
acelerogramas simulados o de temblores reales cuyos espectros de respuesta
combinados proporcionen una envolvente al espectro de disefio que estipule el
reglamento. :

Tog

T)2=T2+T2+T2

en que T, es el periodo fundamental de vibracién de la estructura en la di-
reccién que se analiza corregido por interaccién con el suelo, T, su periodo
fundamental si se apoyara sobre una base rigida, T, su periodo natural si fuese
infinitamente .rigida y su base sélo pudiera trasladarse en la direccién que se
analiza y T, su periodo natural si fuese infinitamente rigida y su base sélo
_pudiera girar con respecto a un eje horizontal que pasara por el centroide de la
superficie de desplante de la estructura, perpendicular a la direccién que se
analiza. Se afiade que podridn, si se opta por este enfoque, despreciarse los
efectos de la interaccién en los periodos superiores de vibracién de la es-
tructura. :

Para calcular T, y T,, en segundos, el Apéndice A7 prescribe las siguientes
férmulas, desarrolladas por Rosenblueth y Reséndiz (1988): :

T, =20 VW, g K,)
T, =20 VIg K,)

7.6.2 Sistemas suelo-estructura

Nos hemos ocupado de la dindmica de sistemas suelo-estrictura en el subcapf:
tulo 3.7, en el que hemos visto que cuando la flexilibidad del suelo da lugara
deformaciones importantes, es posible representarla mediante resortes trasla-
cionales y rotacionales con rigideces equivalentes. La ‘seccién 3.7.3 contien
varias férmulas para calcular dichas rigideces.
Reconociendo que en el Distrito’ Federal existen zonas de suelos muy
compresibles, las NTDS tratan el tema de interaccién suelo-estructura en su
apéndice A7. Implicitamente, este apéndice admite que el andlisis sfsmico -
dindmico de este tipo de sistemas se puede llevar a cabo con los métodos ex-
puestos en este capitulo y en el tercero, incluyendo como grados de Libertad
los movimientos de la cimentacién. Las ecuaciones de equilibrio dindmico
son como las del ejemplo de la seccién 3.7.1 (expresién 3.53) e incluyen las -
rigideces equivalentes, asf como las masas, momentos de inercia y coefi-
cientes de amortiguamiento que adquieren relevancia cnando el suelo es
bastante flexible. Nétese que serfa necesario definir los valores de los coefi-
cientes de amortiguamiento (o de las fracciones de amortiguamiento critico) -
equivalentes, como se hace en los trabajos de Gazetas (1991a yb)yPaisy
Kausel (1985).
Sin embargo, como ya hemos comentado, los efectos de interaccién suelo-
estructura son mds perceptibles en el periodo fundamental del sistema. En el ané-
lisis sfsmico espectral, el aumento en el periodo fundamental puede conducir a
una lectura diferente de las aceleracién de disefio en este modo. Son también
importantes los desplazamientos laterales inducidos en la estructura por el

donde W, es el peso neto de la construccién al nivel de su desplante, inclu-
yendo el peso de los cimientos y descontando el del suelo que es desplazado por
la infraestractura, g es la aceleracién de la gravedad y J es el momento de iner-
cia de W,’ con respecto al eje de rotacién. W,” no se tomard menor de 0.7W,, el
cual es el peso sobre la base del edificio. Este requisito pretende limitar estos
pardmetros al intervalo en que es aplicable la teorfa sobre cuya base se elabor6
el Apéndice 7 (Rosenblueth y Gémez, 1991).

K. y K, son coeficientes de rigideces equivalentes que pueden en general
calcularse con férmulas como las de las seccién 3.7.3. Para la arcilla compresi-
ble del Distrito Federal, se aplican los procedimientos siguientes, basados en el
citado trabajo de Rosenblueth y Reséndiz.

Tratdndose de construcciones suficientemente rigidas y resistentes, cimen-
tadas sobre zapatas corridas con dimensi6n corta en la direccién que se analiza,
y de construcciones sobre zapatas aisladas, K, y K, de la ciimentacién se calculan
con las f6rmulas:

Kx":szi 3 K,=2x,1Ku,-

en Ias que i denota valores correspondientes a la zapata i-ésima; x; es la distancia, en
la direcci6n de andlisis, entre el centroide de la zapata y el eje centroidal de la
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268 269 .
la 7.18. Valores de K,, K,y K, (tabla A7.1 de las NTDS). Flgura7.4 Valores de H en me-
Tab o Ky Ky { ) tros (figura A7.1 de las NTDS),
" Enlazonall
Profundidad de K, K@ K, K,
desplante(t) losa zapata
=lm 11 GR, TGR? | 20GR, 12GR,
=3m 16 GR, 11GR3 29GR, 20GR,
En la zona INT
Profundidad K, .
de K, ; K, \
desplante(t) . Sobre el | Sobre pilotes Sobre pilotes . ':
terreno | de friccion® de punta®® !
- 5
7GR 6 GR? 7GR3 6 GR? ! 12 GR, g!é
= . S
. Slm < ’ ’ " B GRE+ UK, 2 GR; |
1
. . []
1 ]
= 3 3 . O . J— 1
=Z3m 8 GR, 9 GR/ 11 GRy 9GRA + 143GR3 + I/Kp 16 GR, \‘
3
. Ay
! Para profundidad de desplante i entre 1 y 3 m, interpélese linealmente entre los v&om de In tabla, T
2 Para estructuras cimentadas sobre pilotes o pilas en la zona I1, supéngase K, infinita.
3 §i éstos son capaces de resistir por adherencia con el suelo circundante, al menos la mitad del peso bruto de Ia construccién incluyendo el
de sus cimientos. Cuando tienen menos de esta capacidad, interp6lese lineal entre Jos valores consignados en Ia tabla. CHAPULTEPEC
4 K, se calculard teniendo en cuenta los pilotes de punta que contribuyan a resistir el de volteo, do la rigidez de estos ele- : '

mentos ante fuerza axial como si su punta no se desplazam verticalmente,

planta de cimentacién, y K; y K,; se determinan de Ia tabla 7.18, empleando el
valor de R, que corresponde a la zapata en cuestién. .
En el caso de cimentaciones sobre pilotes de punta, su influencia en el valor.
de X, se considera con el segundo término de la expresion correspondiente de Ia.
tabla 7.18, empleando para calcular K, la siguiente expresién: '

K,=2daky,

donde Ta suma es sobre el ndimero de pilotes, y k,; y d; son respectivamente la
rigidez vertical y distancia del pilote i-ésimo al eje centroidal de rotacién.

En la verificacién -de que Ia ‘estructura no alcanza los estados lfmite por
desplazamientos laterales y por rotura de vidrios no es necesario considerar el des-
plazamiento ni la rotacién de la base. Sin embargo, para calcular efectos de se-
gundo orden debe tenerse en cuenta dicha rotaci6n, dada por MK, siendo M, el
momento de volteo que obra en'la base de la estructura. En la revisién del estado
limite por choques entre estructuras deben incluirse tanto los desplazamientos
debidos a esta rotacién como el desplazamiento de Ia base, dado por V/K, en
metros, en que V, es la fuerza cortante basal, T

El médulo de rigidez medio, G, se debe determinar mediante pruebas dind- -
micas de campo o laboratorio. A falta de tales determinaciones se puede usar
G = 2(H/T,)?, donde G estd en ton/m?, T, es el periodo dominante més largo del
terreno, en segundos, en el sitio donde se halle la estructura y se obtendr4 de Ia
figura 4.2, y H es la profundidad, en metros, de los depésitos firmes profundos en
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dicho sitio, que se determina a partir de estudios locales de mecdnica de suelos o,
si éstos son insuficientes, se toma de la figura 7.4. En los sitios donde 0o se
conoce el valor de G, si G no se determina experimentalmente, se_adoptard e}
valor que resulte mds desfavorable entre los lmites de 400 y 900 ton/m2.

7.6.3 Periodos cercanos y efectos bidireccionales

Como hemos expuesto en la seccién 7.3.2, en el anilisis espectral de una estruc-
tura que tiene modos con periodos cercanos (digamos que difieren entre sf ey
menos del 10 por ciento) debe usarse una combinacién cuadrética completa pm
combinar las respuestas modales, por ejemplo, las dadas por las férmulas 7.4

7.6. Uno de los casos en que se encuentran periodos cercanos ocurre cuando.se

incluyen sistemas secundarios, que pueden apoyarse en distintos puntos de la
estructura principal, en el modelo dindmico global. Gupta (1990) examina con
detalle este caso y presenta métodos de- andlisis apropiados, incluyendo otras
reglas cuadréticas completas para combinar respuestas modales. Otra instancia en
la que son frecuentes los periodos cercanos es el andlisis tridimensional, ya sea
porque los periodos en las dos direcciones consideradas son parecidos, o porqué
los periodos en los modos con predominio de torsién son similares a los de modos
translacionales. Como en Ia préctica el andlisis dindmico tridimensional se lleva

.a cabo con computadoras, se aconseja usar programas que tengan incorporadd

alguna de las reglas cuadréticas completas para combinacién de resultados mo.
dales. '

Segtin las seccidn 9.4 de las NTDS, cualquiera que sea el método dindmico
de andlisis sismico que se emplee, los efectos de movimientos horizontales del
terreno en direcciones ortogonales se combinardn como se especifica en relacién
con el método estdtico. Esto es, los efectos de ambos componentes horizontales
se combinan tomando, en cada direccién en que se dnalice Ta estructura, el 100
por ciento de los efectos del componente que actiia en esa direccién y el 30 por
ciento de los efectos del que obra perpendicularmente a ella, con los signos que
para cada concepto resulten mds desfavorables. Hemos ilustrado algunos deta-
lles para satisfacer este requisito en el capitulo precedente, que pueden aplicarse
al andlisis dindmico empleando las cortantes obtenidas después de combinar las
respuestas modales. Si se usa andlisis eldstico paso a paso, se pueden incluir
los porcentajes requeridos de cada componente como excitacién, debiendo efec-
tuarse cuatro andlisis, para incluir todas las posibles combinaciones de signos
(1.00 + 0.3Y y 0.30X + 1.00Y). Para cada elemento estructural se debe congsiderar
el mds desfavorable de los cuatro resultados. :

Una manera opcional para combinar efectos bidireccionales, de uso extendi-
do en el andlisis sismico de instalaciones nucleares, consiste en tomar la raiz
cuadrada de la suma de cuadrados de los efectos de-cada componente. Esta regla
se puede aplicar tanto en el andlisis modal como en el andlisis el4stico paso a
paso, y se ha empleado para combinar no sélo los efectos de dos componentes
horizontales, sino también dichos efectos con los de la componente vertical del
temblor. Entre los cddigos de disefio sismico-que adoptan estd regla se cuentan

las Normas para andlisis de estructuras nucleares de la Sociedad Americana de’
Ingenieros Civiles (ASCE, 1986).

Dimensionamiento
~ y detallado
. de los elementos
estructurales

6.1 ASPECTOS GENERALES

Se.ha mencionado en los capitulos anteriores que uno de los aspectos fundamen-
tales' del disefio sismico es el dimensionamiento y detallado de los elementos

estructurales y de sus conexiones, dé manera que la estructura sea capaz de desa-

rrollar mecanismos de deformacién ineldstica que le permitan disipar la energfa
QUe pueda introducir un sismo de excepcional intensidad, sin que se presente
colapso. ' o

*_ Asi, el dimensionamiento de estructuras sismorresistentes no se limita a pro-
porcionar a las secciones Ia resistencia que se requiere de acuerdo con ¢l andlisis
para las acciones de disefio, sino que debe obedecer ciertas reglas en cuanto a las
resistencias relativas de los distintos elementos para los diferentes estados lfmite,
de manera que se favorezcan modos de falla ddctiles. Ademds, debe seguir re-
glas de geometrfa y dimensiones de las secciones que permitan el desarrollo de
altas ductilidades locales. . :

Al respecto, hay diferencias de criterios entre los distintos cddigos de di-
sefio. Algunos exigen requisitos muy estrictos de ductilidad para todas las
estructuras en zonas sfsmicas. Otros permiten elegir entre dos opciones: una es
obedecer requisitos estrictos de ductilidad para asf disefiar para fuerzas sismi-
cas fuertemente reducidas, teniendo en cuenta el amortiguamiento ineldstico
que puede proporcionar la estructura; otra es observar requisitos mucho
menos severos de ductilidad, pero disefiar para fuerzas mucho mayores. El
RCDF sigue la filosoffa de permitir ambas opciones, sobre todo para las es-
tructuras de concreto. : s .

" En las siguientes secciones de este capitulo se describen los principales re-
quisitos de dimensionamiento y detallado de las estructuras de éo_’_ncrgto
reforzado, acero estructural y mamposterfa. Los requisitos cuantitativos que se
mencionan son los prescritos por el Reglamento del Distrito Federal, aunque
se comentardn las diferencias con algunos otros cédigos o recomendacidngs: de
otras fuentes.

Capitulo
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“mas de Concreto. También podré tomarse Q = 3 para estructuras de losas

-para los distintos casos. S6lo haremos referencia a los requisitos relativos a di

Dimensionamiento y detallado de los elementos estructuralgg

8.2 ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO
8.2.1 Introduccion

Es en las estructuras de concreto donde los cddigos especifican el conjunto -
més amplio y detallado de requisitos por ductilidad. La experiencia de campo- |
y de laboratorio ha mostrado que sélo con cuidados muy estrictos se puede
lograr que las estructuras de concreto desarrollen ductilidades importantes.

Los requisitos prescritos por los cidigos de los diversos pafses tienden a
uniformarse y coincidir en las versiones més recientes. Sin embargo, aiin exis-
ten diferencias importantes; por ejemplo, las que que establece el c6digo de
Nueva Zelanda son mucho mds severos de los contenidos en el Cédigo ACI.
Los requisitos de las Normas de Concreto del RCDF estén inspirados en estos
ultlmos

" Recordando lo expuesto en la seccién 6.1.2, “relativo a los factores de com
portamxento sfsmico @, especificados por el RCDF, para estructuras de con
creto en términos generales se tomard O = 2, para lo cual hay que obedece)
los requisitos de dimensionamiento y detallado generales. de las ‘Normas
Técnicas. Puede adoptarse Q = 4 en estructuras en que la resistencia a car:
gas. laterales sea proporcionada principalmente por marcos dictiles dimen
sionados con los requisitos especificados en el capftulo 5 de las Normas de -
Concreto, y @ = 3-para estructuras en que la resistencia a cargas laterales sea
proporcionada principalmente por muros de concreto dimensionados par:
lograr altas ductilidades; segin'los requisitos de la seccién 4.5.2 de las Nor:

planas que cumplan con requisitos de regularidad y refuerzo 1mpuestos enel ;
capitulo 6 de las mismas Normas.
Comentaremos a continuaci6n los requisitos especxﬁcados en las Normas®

mensionamiento y-detalle, recordando- que las Normas de Sismo establecen,.
ademads, requisitos de regularidad y uniformidad de la estructura, los que yase.
han comentado en el capitulo 5 de este texto.

8-2-2 Materiales

El empleo de concretos de elevada resistencia es favorable en estructuras
zonas sismicas en cuanto disminuye la posibilidad de fallas fragiles po
compresién o por tensién diagonal del concreto y favorece el desarrollo dé la -
capacidad. total del acero de refuerzo, cuya fluencia gobierna el compor-
tamiento ineldstico de la estructura. Sin.embargo, la condicién anterior's
puede lograr para concretos de cualquier resistencia, siempre que se sigan .
los criterios adecuados de dimensionamiento de las secciones. La limitacior :
de resistencia minima que se impone en las Normas de Concreto, f, > 200
kg/em?, tiene como intenci6n evitar tipos de concreto en los que se suele tener
poco control de cahdad sobre la resistencia, m4s que propiciar resistencias ele-
vadas.

Cuando se adopten factores Q mayores de dos, hay que exigir un contro
de calidad estricto en la resistencia del concreto para evitar que la variabili
dad de la misma pueda dar lugar a zonas mucho mds débiles que el resto de'la
estructura, en dichas zonas se llegarfa a concentrar la disipacién ineldstica de

Estructuras de concreto. reforzado

energia, redundando en una menor ductilidad del conjunto. Con tal objeto el
concreto debe dosificarse por peso'y con procedimientos que garanticen que la
desviaci6n estdndar de la resistencia no exceda de 35 kg/em?.

Una situacién peculiar de la fabricacién del concreto en el valle de
México ha dado lugar a la especificacién de dos.clases de concreto (1 y 2).
Los agregados disponibles en estado natural en el valle son de mediocre ca-
lidad por su alta porosidad, bajo peso volumétrico y gran contenido de
polvos. Por ello, dan lugar a concretos de bajo médulo de elasticidad y muy
propensos a sufrir agrietamientos por contraccién y grandes deformacio-

. nes por flujo pléstico. Por ello, la Norma de Concreto limita ahora el uso de

estos concretos a las estructuras de menor importancia. Para las més impor-
tantes (Grupo A y Grupo B1) se requiere el uso de concretos fabricados con
agregados de alta calidad provenientes de la trituracién controlada de roca.

- Estos concretos (de Clase 1) alcanzan los médulos de elasticidad y niveles de
- flujo pléstico normalmente especificados en la literatura técnica.

Las Normas no ligan los valores de @ que se pueden adoptar a la clase de
concreto. Se considera que aun con los concretos de Clase 2 se puede alcan-
zar la ductilidad necesaria; sin embargo, cuando se especifique esta clase de
concreto, deberdn considerarse en el disefio los valores menores de médulo
de elasticidad (del orden de 60%-de los usuales), asf como los requisitos mds
severos de flujo pléstico que especifican las Normas para este caso.

En lo que respecta al acero de refuerzo, las Normas en su parte general -

admiten aceros hasta con esfuerzo nominal de fluencia de 6,000 kg/cm?
(Acero Grado 60). Estos pueden emplearse como refuerzo longitudinal; sin

“embargo, para estribos se requiere que el esfuerzo nominal de fluencia no

sobrepase 4,200 kg/cm? (Grado 42).
Para refuerzo de estructuras en que el factor de ductilidad excede de dos,
se especifican requisitos adicionales que elmunan Ia posibilidad de usar

aceros de grado superior al 42. Aun para los aceros grado 42 se requiere de

comprobar el cumplimiento de algunos requisitos no contemplados por las
especificaciones técnicas del material. Estos requisitos son que el acero
muestre una fluencia definida, que la relacién entre el esfuerzo méximo y el

de fluencia sea por lo menos 1.25, y que el esfuerzo de fluencia real no exceda
“al'nominal en mds de 1,300 kg/cm?. Se pretende con ello que puedan formarse

articulaciones pldsticas con gran capacidad de rotacién para momentos de
fluencia que no excedan significativamente a los considerados en el disefio,
de manera que no lleguen a incrementarse tampoco las otras fuerzas internas

_que podrian disparar modos de falla de tipo fragil.
'8.2.3 Requisitos para vigas

Los requisitos que aqui describimos se aplican a elementos que trabajan esen- -
. cialmente en flexi6n, lo que incluye las.vigas y aquellas columnas con cargas

axiales muy bajas, que no excedan de 0.1 A, f7, en que A, es el drea de Ia sec-

. cién bruta de la columna. Los requisitos se refieren a las dimensiones de la
. seccién y a su refuerzo longitudinal y transversal, asf como al dimensiona-

miento. Se presentarén en forma comparativa los que corresponden a. todo

'tlpo de estructura y los mds estrictos que deben observarse para vigas de mar-
.cos ddctiles.
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Figura 8.1 Requisitos geométri-
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libre
dela Requisitos generales
a) Requisitos generales viga

Ay A= 07 _\/_fz‘ en zonas donde aparezcan tensiones,

%

Ay A% <0.75 Ay (drea de refuerzo dieste a I falla bal d

Requisitos para marcos dictiles

Ay A =07 g“, en toda In longitud de la viga.
y
A,y A =075 Ay
Minimo dos barras # 4 en toda la Iongitud y en ambos lechos.
No se admiten paquetes de mds de dos barras,

1]

a) Requisitos geométricos. La figura 8.1 resume en forma comparativa esto
requisitos. Los relativos a las relaciones longitud/ancho Wy y peral
te/ancho (h/b) tienen como objetive evitar que la ductilidad de Ia viga se
vea limitada por problemas de pandeo lateral derivados de la excesiva:

Cos para vigas de marcos de
concreto,

El momento resistente positivo en 1y no serd menor que la mitad del momento resistente negativo.
X seudinal ¢ |
No puede haber traslapos, ni corte del refuerzo longltudum! enly. .
Tod!:) el refuerzo de tensidn, A,, necesario por sismo deberd pasar por el niicleo de.ln colum{u‘L
En toda seccidn de Ia viga deberd proporcionarse una resistencia a momento negativo y positive o menor

esheltez del alma; Jos de ancho minimo, ademds de estar vinculados tam-
bién con los problemas de pandeo lateral, persiguen que en marcos dic-
tiles la seccién de 1a viga tenga una zona de compresi6n en que se logre
un micleo confinado que pueda proporcionar elevada ductilidad. EJ requi-
sito que prohibe que en marcos dictiles las vigas tengan un ancho supe-
rior al del lado de la columna con que se conectan, pretende asegurar que
la transmisién de momentos entre viga y columna pueda realizarse sin la
aparicion de esfuerzos importantes por cortante y torsi6n. Para tal objeto,
se requiere que el refuerzo longitudinal de las vigas cruce la columna por
el interior de su nicleo confinado. El Tequisito que limita la excentricidad
que el eje de la viga puede tener con respecto al de la columna, al igual que
los anterjores, tiene como objetivo lograr una accién franca de marco,
mediante la transmisién directa de momentos entre la viga y la columna.
Numerosos han sido lbs casos de failas de marcos con vigas excéntricas
por efectos de Ias cortantes y torsiones que se generan en la trasmisién de
momentos entre vigas y columnas.

by Requisitos de refuerzo longitudinal. La figura 8.2 ilustra los principales

Tequisitos para las vigas de marcos dictiles y para las vigas en general. La
primera diferencia se encuentra en que para los marcos ddctiles se re-
quiere de un refuerzo minimo en ambos lechos y en toda la longitud de Ia
viga. Para el caso general, el refuerzo minimo es necesario sélo en ague-
llas zonas donde, segiin el andlisis, aparecen tensiones para alguna com-

que una cuaria parte de la mdxima que se tiene en los extremos de al viga.

binacién de acciones de disefio. Sin embargo, es recomendable que en
todos los casos se coloque el refuerzo minimo en ambos lechos.
La ductilidad que es capaz de desarrollar una seccién de concre.to
reforzado es mayor a medida que la seccién es mds subreforzada, es decir,
cuando menor es Ia relacién entre su drea de refuerzo ylaque correspo?d.e
a la falla balanceada. Es por ello que se prescribe limitar la cuantia maxi-
ma de refuerzo en ambos lechos a 75 por ciento de la que corresponde a
falla balanceada, calculada con los criterios expuestos en.la secci('?n 212
de las Normas. Hay que considerar que dicha expresion proporciona un
valor conservador de la cuantfa balanceada, igual apmximadal'nente a 89
por ciento del valor esperado, por lo que el drea de acero mdxima permi-
tida es del orden de 0.6 veces el de la cuantfa balanceada, calculada pqr
« ejemplo con el procedimiento que especifica el Cédigo. ACL En este lti-
mo se limita la cuantfa mdxima de refuerzo a 50 por ciento de la cuantfa
balanceada. Es también recomendable no exceder un méximo abs?luto de
2.5 por ciento en la cuantfa de refuerzo en cualquier lecho, para evitar con-
gestionamiento del refuerzo.

Figura 8.2 Requisitos para el
refuerzo longitudinal de vigas
de marcos de concreto.
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S5em E@ys, E@s,
Requisitos generales

5y ¥ 55 df2 en las zonas donde I fuerza cortante excede de Ia que resiste el concreto,
Estribos # 2 o mayores.

Requisitos para marcos dictiles
Estribos # 2.5 o mayores.

En la zona I los estribos deberan ser cerrados y con remate a 135°C, como se indica en la figum 8.4.
La separacién no deberd exceder de:

8 di de la barra longitudinal mayor
5= 24 didmetros del estribo

30cm

diA

Ademis, al menos una de cada dos barras longnudmnles de In periferin deberd estar abrazada por ln esqmnn de un estribo,
Fuera de Iy habrdn estribos a una separacién s, == df2.

Figura 8.3 Requisitos para
refuerzo transversal de vigas de
marcos de concreto.

La distribucién de los momentos flexionantes a lo largo de Ia viga
varfa considerablemente durante un sismo y puede diferir significativ
mente de la que result6 del andlisis. Es por ello que en marcos dictiles s¢
requiere que en ningiin lecho la ciiantfa de refuerzo sea menor quelag
proporciona un momento resistente igual a una cuarta parte del méximo

. momento resistente que se tenga en los extremos de la viga. Por motivos
semejantes se requiere -proporcionar en los extremos de las vigas un
momento resistente positivo, por lo menos igual a la mitad del resistente

- negativo en la misma seccidn. :

Los traslapos y cortes de barras introducen tensiones en el concreto
que reducen su resistencia a cortante. Por ello, éstos no se admiten en las
zonas donde se pueden formar articulaciones plésticas; como los extremos
de las vigas en una longitud de dos peraltes medidos a partir del pafio de
la columna: Fuera de esas zonas, cuando se requieran-traslapos deberdn
colpcarse estribos cerrados a una separacién no mayor de 10 cm, ni de un,
cuarto del peralte de Iamga.

Es importante que el refuerzo longitudinal esté colocado con el recu-
brimiento y la separacién entre barras que permitan una facil colocacién
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del concreto y und adecuada trasmisién de esfuerzos de adherencia al con-
creto. El requisito de no admitir paquetes de mds de dos barras tiene como
finalidad evitar concentraciones de esfuerzos de adherencia y favorecer
una distribiicién uniforme del refuerzo longitudinal, que proporcione buen
confinamiento al concreto.

¢) Requisitos de refuerzo transversal. Los estribos cumplen las funciones de
fijar la posicién del refuerzo longitudinal y de proporcionar resistencia a
tensién en el alma de la viga evitando una falla frdgil por cortante. Adi-
cionalmente, una distribucién adecuada de estribos cerrados incrementa
sustancialmente la ductilidad de las secciones de concreto en flexién al
proporcionar confinamiento al concreto del niicleo y al restringir el pan-
deo de las barras longitudinales en compresién. El suministro de estribos
cerrados a una separacién no mayor de medio peralte es requisito para
vigas de marcos ddctiles y es recomendable en cualquier viga con una
importante funcién estructural.

Laos requisitos ilustrados en la figura 8.3 se reﬁercn esencialmente a
los estribos de confinamiénto en las zonas de posible formacién de articu-
laciones plésticas. Estos deben ser cerrados, de una pieza y rematar con
dobleces a 135°, como se indica en la figura 8.4. El remate a 135° es ne-
cesario para impedir que el estribo se abra al ser sometido a la presién
producida por la expansién del concreto del ndcleo interior, con lo cual
perderia su funcién de proporcionar confinamiento. La ejecucién de estos
dobleces en obra presenta ciertas dificultades, por lo que el detalle es fre-
cuentemente objetado por los constructores. Sin embargo, se trata de un

" requisito importante que debe ser respetado. Otras normas como el Cédigo
ACI admiten estribos de dos piezas como €] indicado en la figura 8.4b.

Los estribos de confinamiento en los extremos de las vigas deben tener

caracterfsticas similares a los de las columnas en cuanto a que deben res-

* tringir el pandeo de Ias barras longitudinales. De alli que se requieran estri-
bos de ramas muiltiples como los que se ilustran en las figuras 8.4c y d.

d) Requisitos para fuerza cortante. Como se explic6 en la seccién 1.3.3, la

filosoffa de disefio sfsmico de marcos dictiles pretende evitar que se pre-

sente una falla prematura por cortante que impida que lleguen a for-

2

Figura 8.4 Estribos para confi-
namiento (del codigo ACI).

Remate de 10 d, Rcmntedeﬁd,,

s de m‘/de

TR

a) Estribo cerrado
con remate a 135°.

b) Estribo cerrado ¢) Estribos cerrados

de dos piezas. dobles.

d) Estribos cerrados
con pieza de remate.
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L .
Mecanismos de L D ——— )
falla por efecto
de fuerzas
Iaterales en
unay otra
direccidn
0]
Cortante por f }
i 1/
cargas verticales (R - v b,
““Cortants por - l . }
fuerzas stzinions Mi+Mp  Mi+Mj
L L
Cortante total V= Vot M }”:M,;

Figura 8.5 Determinacién de
las fuerzas cortantes de disefio
para vigas de marcos dctiles
de concreto.

de carga alternada producidos .por el sismo puede llegar a degradar el.

marse las dos articulaciones plasticas por flexién en los extremos de la
viga. Por tanto, la viga tiene que ser capaz de soportar las cortantes que
se presentan cuando se forma el mecanismo de falla aceptado, que con-
siste en la aparicién de una articulacién pldstica de momento negativo
en un extremo y, posteriormente, de una articulacién pldstica de momen-
to positivo en el otro extremo o cerca de él. Los momentos flexionantes
respectivos. se calculan a partir del 'refuerzo.longimdinal que resulte en:
las secciones extremas, para el cual el esfuerzo de fluencia se tomard’
igual a-1.25 el valor nominal, ya que en este caso es més desfavorable
que el acero de refuerzo tenga una resistencia mayor que la especifica-
da. La determinacién de las fuerzas cortantes que se originan en esta
situacién se ilustra en la figura 8.5. ' :
Considerando que el cdlculo de la cortante de disefio con el proce-
dimiento anterior puede resultar poco familiar a muchos proyectistas,
las NTC-RCDF admiten como opcién disefiar para las fuerzas cortantes -~
que resulten del andlisis, con la combinacién de cargas mds criticas pero
adoptando un factor de resistencia F,, igual a 0.6 en lugar de 0.8. Con
esto se busca tener un factor de seguridad sustancialmente mayor con-
tra falla por cortante que contra falla de flexién, de manera que Ia se-
gunda sea la que rija. Con este segundo procedimiento puede llegarse a
resultados poco conservadores con respecto al primero, si el refuerzo:
longitudinal que'sé coloca en las vigas es significativamente superior al'
requerido. Por tanto, es preferible hacer una revisién explicita de las re~:
sistencias relativas a flexién y cortante en los extremos de la viga, de
acuerdo al primer método. : i
Adicionalmente, se prescribe ignorar la contribucién del concreto

2 Ia resistencia al cortante, cuando la cortante de sismo domine sobre la.
carga vertical. Esto es para tomar en cuenta que la repeticién de ciclos
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mecanismo con el cual el concreto contribuye a la resistencia a cortante,
después de que se han llegado a formar grietas de tensidn diagonal.
La aplicaci6n de estos requisitos se ilustra en el ejemplo 8.1.

8.2.4 Requisitos para columnas

Los requisitos se aplican, en general, a elementos que pueden estar sujetos a
. efectos de flexocompresidn tales que la carga axial excede de 0.1 A, 7. Nue-

vamente se imponen restricciones mucho mds severas de geometria, de refuerzo
longitudinal y de refuerzo transversal a aquellas columnas que formen parte de
marcos drictiles.

a) Requisitos geométricos. La figura 8.6 presenta en ft?nna coTnparativa los
requisitos respectivos. La exigencia de una dimensién minima de la co-
lumna tiene como objetivo asegurar un tamafio minimo del nicleo confi-
nado (una vez descontados los recubrimientos), que pueda mantener una
capacidad significativa a_carga axial, aun después que haya fallado el
concreto del recubrimiento. : .

Se pide que el drea de la seccién transversal sea al.menos iguala 0.5
P, /f., para limitar el esfuerzo promedio de compresién sobre €l con-

creto. Como se ha visto en la seccién 4.4.1, la ductilidad de una seccién ‘

disminuye rdpidamente a medida que aumenta el nivel de carga axial
sobre ella. Por tanto, mientras més pequefio se quede el esfuerzo prome-
dio de compresién con respecto al mdximo esfuerzo permitido, mds ga-
rantfa se tendrd de comportamiento ddctil.
Los otros requisitos geométricos tienen la intencién de evitar que
problemas de pandeo reduzcan la ductilidad de la columna. o :
b) Refuerzo longitudinal. Los requisitos para el refuerzo longitudinal y el
transversal se ilustran en la figura 8.7. El limite inferior para la cuantfa de
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Figura 8.6 Requisitos geomé-
tricos para columnas de marcos
de concreto.

Requisitos generales
e = 20cm
clc, =4 P

Requisitos adicionales para marcos dictiles
e ep=30cm

cley S 25
Ve=15




Dimensionamiento y detallado de los elementos estructurales'

" Figura 8.7 Requisitos de re-
fuerzo para columnas de marco
de concreto.

refuerzo longitudinal tiene el propésito de evitar que el acero fluya para
cargas inferiores a la de fluencia tedrica, a causa del flujo pléstico de]
concreto que causa una transferencia de esfuerzos entre el concreto y
el refuerzo. También pretende proporcionar a la columna una resistencia
minima a flexién. ' '
El lfmite superior tiende, principalmente, a evitar el congestionamien.
to del refuerzo en la columna y en su interseccién con las vigas. También s
trata de una forma indirecta de evitar que la seccién se vea sujeta a esfuer:
zos promedio de compresién muy elevados.

I

Refuerzo longitudinal
Requisitos generales

20
= = p=0,06.
fy P

Minimo cuatro barras en columnas rectangulares y seis en

circulares..

Requisitos para marcos diictiles

001 = p=0.04.
Paquetes de no mds de dos barras,

Traslapos sélo en Ia mitad central de la altura libre de la colurima.

Refuerzo rrﬁn.wersal
Requisitos generales
830 d;,
v
s 434, .
&2, 62 o

L menor o igual que la mitad de Tos Ifmites para s,.

Requisitos para marcos dictiles
dvz#3

1, mismos limites que para el caso general.

Ademis sy < 10 cm.

En la porcién de la col 4
‘que atraviesa'la unién con la
viga debe colocarse el mismo
refuerzo transversal que en /.
Si hay vigas en los cuatro
costados puede sumentarse al
doble la separacién.

. Zona !
confinada ‘¢

Zona
confinada

i 6
[ 60cm
¢y, ¢z (ver figum 8.6).
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IMp= 15 (EMy)

Mes B My = Myp + My, es lnsuma de los

que llegan a un nudo.

genera para efecto de las fuerzas

de un Jado y positivo de! otro) de los extremos de las vigas

EM = Mgs + Mgy, es la suma de los momentos flexionantes que deben ser
capaces de resistir los extremos de las columnas (superior e
inferior) que llegan a dicho nudo.

El momento resistente de In columna se calculard para la carga axial que le
corresponde a Ia columna por efecto de la carga vertical més el doble de la que se

resistentes (negati

Nudo viga-columna

4o en I direcei P
al signo de los momentos flexionantes considerados.

¥

. .Aligual que en vigas, se limita'a dos el mimero de barras que se
pueden juntar para formar un paquete, con el fin de disminuir los proble-
mas de adherencia con el concreto y propiciar una distribucién de las
barras lo més uniforme posible en el perfmetro de la seccién. De esta
manera se logra un mejor confinamiento del concreto del nicleo.

Los traslapos sélo son aconsejables para barras de didmetro hasta
# 8 y deben realizarse en la mitad central de la columna para evitar que
sus extremos se vean afectados por las tensiones que se generan por la
trasmisién de esfuerzos en el traslapo. Esta limitacién no rige cuando se
emplean uniones soldadas o con dispositivos mecdnicos en los que no
se tienen estos problemas.
Resistencia en flexocompresidn, El refuerzo longitudinal en columnas
.debe proporcionar la resistencia en flexocompresién necesaria para que
las secciones de los extremos de las columnas permanezcan en su inter-
valo de comportamiento lineal, mientras que se forman articulaciones
plésticas en los extremos de las vigas. Para ello se pide que se revise que
las columnas sean capaces de resistir un momento superior en 50 por
ciento al que le corresponde por equilibrio del nudo cuando se forman dos
articulaciones plsticas en los extremos de las vigas que concurren a dicho
nudo. La figura 8.8 aclara el procedimiento a seguir. Se requiere ademds
que el momento. flexionante resistente se determine para una carga axial
igual a la ocasionada por las cargas gravitacionales mds el doble de Ia que
se ha obtenido del andlisis por las cargas laterales debidas a sismo. Este
incremento obedece a que, en el intervalo de comportamiento no lineal de
la estructura, las cargas axiales sobre las columnas pueden incrementar-
se notablemente arriba de las determinadas en el andlisis que supone com-
portamiento lineal. S o

Se permite omitir la revision de la capacidad en flexocompresi6n de
las columnas para el mecanismo de falla con articulaciones pldsticas en
los extremos de las vigas y disefiar con los diagramas de fuerzas internas

c

~=

Figura 8.8 Procedimiento para
la revisién de la capacidad de
flexocompresién de. columnas
de marcos ductiles de concreto.
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£ "
34,2012 3 s, c

24, es lnsuma de freas de todas Jas - I ”

ramas de estribos en la direccidn
considerada. I

EA,,ZO.S(%’-—-I)L;d;, Ag=crg
¢

i
N

Agy

Minimo-seis barras longitudinales .

D
L= 1{ 6

60 cm

las cuadradas. En el resto de los casos, la forma mds prictica de pro- Figura 8.10 Requisitos de dis-
porcionar confinamiento es mediante estribos de varias ramas o combi-  tribucién de refuerzo en colum-
naciones de estribos y grapas poco espaciados. En la figura 8.10 se  "8S do estribos.
ilustran los requisitos de distribucién de refuerzo longitudinal y transver-
sal, as{ como la forma de cumplir con el requisito de que la cuantfa de
- refuerzo transversal debe ser ignal a la que se denomina “cuantfa balan-
ceada de refuerzo helicoidal”. En la figura 8.11 se muestra c6mo lograr
confinamiento con combinaciones de estribos y grapas.
Hay que tener en mente que el arreglo de estribos debe procurar
reducir al minimo la longitud de las ramas de cada.estribo, para evitar que
éstas se flexionen hacia afuera por la presién que ejerce el concreto del
niicleo al tratar de expandirse y que debe cumplir el requisito general
siguiente: :

s;=7cm

Enl:

A r
Az =001 (—A:i - 1) 7 o

Ay =012 % d.s)

“Habrd estribos cerrados formando un dngulo no mayor de 135° alrededor

de al menos una de cada dos barras longitudinales y de todas las barras de

esquina; ninguna barra longitudinal no soportada por la esquina de un es-
tribo distard mds de 15 cm de otra barra que sf esté soportada,”

ig ra 8.9 ReqUiSitos para detelnu’ﬂadas de un andlisi i i e em; 1 1
i Ul 1818 Cléstlco
columnas zun h y y S1 S pIEa un factor de resistencia

inferior (0.6 en lugar de 0.8). Con este factor de seguridad adicional en
las columnas se supone que se puede garantizar la formacién del meca-
nismo de falla de columnas fuertes-vigas débiles. Es recomendable en es-
tructuras importantes seguir el primer procedimiento, ya que el factor de -
seguridad adicional prescrito puede ser insuficiente para lograr el propdsi-
to deseado. .

d) Requisitos de refuerzo transversal. Los requisitos al respecto tienen como
funcién primordial propocionar alto confinamiento a los extremos de las
columnas, donde pueden requerirse rotaciones importantes. La longitud
de las zonas donde se requiere de confinamiento especial se determina en
Ia forma indicada en 1a figura 8.7. En la misma figura se definen los prin-
cipales requisitos del refuerzo transversal en columnas.

La forma mds apropiada para dar confinamiento al concreto es me- °
diante un zancho de refuerzo helicoidal (ver figura 8.9) que restrinja la
expansién lateral del concreto cuando éste se vea sujeto a esfuerzos de
compresién cercanos al méximo resistente. Sin embargo, el refuerzo helicoi-
dal es prictico de usarse sdlo en columnas circulares'y en ocasiones en

Extensién de 10 d;,
; / /—Extensién de6d,

e -

: g Grapas con sus ganchos a 90°

x =" colocados en forma alternada

/

I 7

* x x Figura 8.11 Combinaciones de

x<35cem estribos y grapas admisibles.

’ para confinamiento de colum-

‘- . nas, segin el Reglamento ACI
, : 83.
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Figura 8.12 Amegios admisi-
bles de refuerzo en columnas
de marco dictiles de concreto.
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El principal objetivo de este requisito es impedir que las barras lon-
gitudinales se pandeen hacia afuera una vez que se pierda el recubri-
miento. Nuevamente hay que recordar la importancia de que los remates
de los estribos sean en dobleces con un 4ngulo de 135° hacia el inte-
rior del micleo confinado para evitar que estos remates se abran al
desprenderse el recubrimiento y el estribo pierda su anclaje.

En la figura 8.12 se ejemplifican algunos arreglos convenientes de]

. refuerzo longitudinal y transversal en columnas de estribos. Obsérvese
que el refuerzo longitudinal se distribuye lo més uniformemente posible

en el perfmetro de la seccién para que proporcione de manera mds efecti-

va el confinamiento al niéicleo.

Requisitos de resistencia a fuerza cortante. Debe proporcionarse una
resistencia a cortante suficiente para que puedan desarrollarse las articu-
laciones pldsticas en los extremos de las vigas; por tanto, se requiere&i—
sefiar para las cortantes que se determinan de un mecanismo simplificado
de equilibrio del nudo (figura 8.13), tomando un factor de seguridad de
1.5 con respecto a la resistencia en flexién de las vigas y suponiendo que
el momento de desequilibrio se distribuye en partes iguales entre la
columna superior y Ia inferior. Nuevamente se admite el procedimiento
optativo de disefiar con las cortantes el resultado del andlisis el4stico, pero
adoptando un factor de resistencia de 0.5. Para columnas sujetas a car-
gas axiales moderadas, debe ignorarse la contribuci6n del concreto a la

~

*y

No son aconsejables
Admisiblessi x, $30cm

Mcs +Mcy
Ve =—=g—

IMp 2 L5(EM,) ver figura 8.8

resistencia en cortante, ya que ésta puede perderse por deterioro de la fric-
cién a lo largo de las grietas de tension diagonal, debido a los ciclos de
repeticién de cargas alternadas producidas por el sismo.
) Los requisitos de confinamiento y de resistencia a cortante dan lugar
--a-una cantidad de refuerzo transversal notablemente superior en columnas
de marcos ddctiles que en las que s6lo deben cumplir con los requisitos
generales. Es ésta la diferencia més significativa y la que més influye en
el costo de la estructura.

8.2.5 Uniones viga-columna

Deben cuidarse tres aspectos en el disefio de uniones viga-columna de marcos
que deben resistir fuerzas sfsmicas.

a) El confinamiento del concreto en la zona de unién.
b) El anclaje y la adherencia del refuerzo que atraviesa la junta.
c) La resistencia a fuerza cortante de la conexidn.

Es necesario proporcionar confinamiento al micleo de concreto también en la
zona de interseccién de la columna con las vigas del sistema de piso. Por ello
debe prolongarse el refuerzo transversal especificado para los extremos de las
columnas también en la zona de interseccidn (figura 8.7). Cuando se trata de una co~
lumna interior que tiene vigas en sus cuatro costados, la situacién es menos cri-
tica, ya que el concreto adyacente proporciona restriccion a las deformaciones
transversales del miicleo de Ia columna. En este caso se admite aumentar al doble
el espaciamiento de los esiribos en la unién, con respecto al necesario en los ex~
tremos de la columna.

El problema del anclaje del refuerzo en las conexiones viga-columna presen-
ta caracterfsticas distintas en las uniones extremas que en las interiores. En la
primeras el anclaje de las barras longitudinales es necesario para el desarrollo det’
momento resistente en el extremo del elemento. Este anclaje se proporciona
mediante un gancho estdndar en el extremo de la barra, méds una longitud ho-
rizontal dentro del nicleo de la columna igual a la que se indica en la figura 8.14.
Cuando se emplean barras de gran didmetro es posible que el ancho de la columna
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Figura 8.13 Procedimiento
para |a revision de la capacidad
por cortante de las columnas de
marcos duotiles.
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L L

12(1[,1_" s

Lel TVE
15cm
Bdb

extremo,

—

0076 £, d,

a) Anclaje con gancho

A L

b) Cartela en extremo de la
viga para aumentar la
longitud de anclaje con
respecto a la seccién
crftica:

€} Viga con saliente para d) Anclaje
fonar la longitnd i

prop
de anclaje necesaria,

Figura _8;14 Anclaje del refuer-
zo longitudinal en vigas extre-
mas de marcos dictiles.

h
LA 20, si la carga axial sohre Ia
% columna es tal que:
Pu
A <03

by . _Pu ¢
= 15,si: 7 203
dy, Agfe
Ambos lfmites se re:ducen als
st mds del 50% de las cargas )
laterales son resistidas por muros |
© contravientos.

Figura 8.15 Dimensiones mini-

mas de vigas y columnas en .

uniones intjeriores de marcos
ductiles de concreta.

no sea suficiente para proporcionar la longitud de anclaje al refuerzo de la
viga. En ese caso debe optarse por emplear barras de menor didmetro, o en-
sanchar la columna, o proporcionar algiin anclaje mecdnico al refuerzo (ver
figura 8.14). ) :

En las conexiones interiores el problema es el que se ha descrito en la sec-
cién 4.4.2, es decir, la posible falta de longitud suficiente de la conexidn péra
permitir el cambio de signo de los esfuerzos en el acero longitudinal, desde tensidn
en una cara de la columna hasta compresi6n en la otra. Los requisitos al respecto
tratan de evitar que pérdidas locales de adherencia den lugar a rotaciones inelds-
ticas excesivas en la conexién y que las barras de refuerzo-que deberfan estar en
compresién permanezcan con esfuerzos de tension para poder proporcionar
anclaje, originando asf que el concreto esté sujeto a esfuerzos de compresion
mayores que los previstos, Para tal objeto se establece en marcos dictiles una
relacién minima de 20 entre el ancho dé la columna o viga y el didmetro de las
barras longitudinales que le atraviesan (ver figura 8.15). Se admite reducir dicho
limite a 15 para columnas con cargas axiales elevadas en cuyas barras es poco
probable que se tengan que desarrollar esfuerzos elevados de torsion y también
para estructuras en que la mitad o més de las fuerzas laterales sean resistidas por
otros elementos més rigidos que los marcos, como muros de concreto o con-
travientos, en cuyo caso la demanda de deformacién inelastica para la estructura
€S menor. '

Como se aprecia de los resultados del ejemplo 8.1, estas restricciones son
muy severas en determinar el tamafio de las columnas y vigas de un marco.

El tercer aspecto que hay que revisar en el comportamiento sismico de las

uniones viga-columna es que su capacidad por cortante sea suficiente para que se

desarrollen articulaciones plésticas de signos contrarios en los extremos de las
vigas que llegan a la conexién. )
" La situacion se ilustra en la figura 8:16, con base en las fuerzas que inter-

"vienen en el equilibrio del nudo. Nuevamente se debe considerar un esfuerzo de
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4y, altura de In columnn
dal entrepiso superior

A . Ve / Asy
Asy(125F,) A 450255
— (3 Y

Por equilibrio del nudo:

V)= (Asy + AspL25 £, = Vigy

e 1)

Asy (1.25fy) m As(125y) No debe excederse de:
As.
b . z V=4S VR bk,
V1, altura de 1a columnn
del entrepiso inferior

Para la condicidn de mecanismo de viga se tiene, aproximadaments:

154
V= (Asy + As)(125 f,)(x - 71—;—;“;)

V; = SFg f*% b, b, cuando hay vigas en las cuatro caras de la unién.

fluencia incrementado en 25 por ciento. Para evitar que en la unién se presenten

. grietas diagonales que puedan progresar rdpidamente, se requieren estribos en la

porcién de la columna que atraviesa la unidn, de refuerzo longitudinal lo mds uni-
formemente distribuido en el perimetro de la columna, y que se mantenga pe-
quefio el esfuerzo cortante promedio en la conexién. La presencia de vigas en las
cuatro caras de la conexién es muy favorable para la resistencia en cortante y as{
lo reconocen las expresiones para el esfuerzo cortante permisible en las cone-
xiones, las cuales se consignan en la figura 8.16. )

8.2.6 Requisitos para losas planas

: Los sistemas de piso de losas de concreto, sin vigas y apoyadas directamente

sobre las columnas, son muy populares para edificios, especialmente en la mo-
dalidad de losa reticular o aligerada, en la que se forma una reticula de ner-
vaduras en dos direcciones con una zona sélida de concreto alre@edor de las
columnas. Fl sistema presenta algunos problemas en su comportamiento sis-
mico, consistentes principalmente en su excesiva flexibilidad ante cargas la-
terales, para las dimensiones usuales de losas y columnas, y en la concentracién
de esfuerzos cortantes en la zona de la losa alrededor de la columna, la que
propicia deformaciones ineldsticas importantes y posibilidad de una falla frd-
gil por punzonamiento.

El desempefio sismico observado de este tipo de estructuras ha sido muy
pobre y ha dado lugar a una desconfianza generalizada en el sistema. Si bien
es cierto que los dafios graves se han dpdo en estructuras con defec;os fla-
gfantes y que, en su mayoria, los dafios se han originado por problemas de
resistencia de las columnas y no de la losa misma, hay que aceptar que el sis-
tema es muy poco eficiente para resistir cargas laterales y que su uso-debe aso-
ciarse, en edificios de varios pisos, a la combinacién con elementos mucho
mds rigidos ante cargas laterales, como muros de concreto o marcos rigidos de
fachada. . o . .

El andlisis por cargas laterales se realiza generalmente sustituyendo la
‘losa por un sistema de vigas ortogonales de ancho equivalente que forman

Figura 8.16 Revisidn por cor-
tante de las uniones viga-
columna de marcos ddctiles de
concreto.
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Figura 8.17 Refuerzo en 1a
conexidn losa plana-columna. -

marcos en dos direcciones, las que se analizan como marcos convencionales.

La ocurrencia de rotaciones concentradas en la unién viga-columna desde

niveles bajos de carga, hace aconsejable adoptar hip6tesis conservadoras acer-
ca de la rigidez de las vigas equivalentes. Las Normas de Concreto de] RCDF
indican que debe considerarse efectivo iinicamente un ancho de losa igual al
de la columna mds vez y media el peralte de la losa a cada lado de 1a misma,

" "para fines del cdlculo del momento de inercia de la viga equivalente (ver figu-

ra 8.17). Métodos mds refinados y mds racionales implican la consideraci6n de
marcos equivalentes que incluyen barras adicionales cuya rigidez torsional

representa la rotacién local en la unién losa-columna (véase Park y Gamble, :

1980).

- presién que originan en
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El RCDF castiga séveramente estos sistemas mediante la especificacién de
factores de comportamiento sismico (Q) bajos que reflejan Ia poca capacidad
de disipacién de energfa en campo ineldstico. Se acepta @ = 3 en estructuras muy
regulares y de pocos pisos, o en aquellas en que la mayor parte de las cargas la-

terales sea resistida por muros de concreto que cumplen con los requisitos de

ductilidad que se describen en la seccién siguiente. En caso de que no se cumplan
tales condiciones se debe adoptar Q = 2.

Para asegurar una correcta transmisién de los momentos y esfuerzos cor-
tantes que sé generan por efecto de las fuerzas laterales en la unidn entre la
losa y las columnas, se exige una serie de requisitos que se resumen en la figu-
ra 8.17 y que consisten esencialmente en que debe existir una nervadura ancha
sobre el eje de columnas, que aloje la mayor parte del refuerzo necesario para
resistir efectos sfsmicos; ademds se requiere una zona de concreto sélido. de buen
tamafio en la cual exista refuerzo por cortante para evitar la falla frégil por pun-
zonamiento. Este refuerzo por cortante consistird generalmente en un par de vigas

cruzadas formadas por la nervadura de columnas y el refuerzo adicional necesario

para resistir las fuerzas sfsmicas, unidas por estribos de varias ramas con uh espa-
ciamiento minimo de un tercio del peralte efectivo.

8.2.7 Requisitos para muros

El comportamiento sfsmico de las estructuras con muros y contravientos ha sido
descrito en las secciones 4.4.3 y 4.4.6. Los sistemas a base de muros basan
su desempefio ante sismos mds en su alta rigidez y resistencia a cargas laterales
que en su comportamiento ineldstico, por lo que los requisitos de ductilidad
prescritos por las normas son en general mds simples que los de marcos. Las
Normas del RCDF permiten quese adopte el factor de comportamiento sfsmico
Q = 4, en estructuras de marcos y muros, s6lo cuando los primeros son capaces
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Figura 8.18 Reguisitos geomé-
tricos y de refuerzo en muros de

de resistir al menos 50 por ciento de las fuerzas sfsmicas, mientras que cuando  concreto.
esto no se cumple debe- -
14 adoptarse 0 = 3. En
ambos casos el disefio
de los muros debe cum- Limitnciones geométricas
plir requisitos que evi- B L= 40
tan que la ductilidad se Hit=17
vea limitada por algin ¢ 1= 13em
modo de fallz{ f.régil. . Refiierzo minimo
Los requisitos geo-
métricos ilustrados en P 2 0.0025
Ia figura 8.18 pretenden So =35 cm
evitar el pandeo del al- T PR %
ma del muro por los f, Iy,

altos esfuerzos de com-

uno de sus extremos los
momentos flexionantes
debidos al sismo. Pores-
tar sujetos a estas- altas
fuerzas de compresion,
los extremos de muros




290

Estructuras de concreto reforzado

291

Figura 8.19 Refuerzo en los
extremos de muros de concrato,

deben cumplir requisitos similares a los de las columnas de marcos. De hecho
es conveniente que el muro termine en una columna propiamente dicha en Ia
cual el refuerzo longitudinal necesario pueda distribuirse en forma adecuada y
confinarse con un refuerzo transversal cerrado, La figura 8.19 muestra diversas
opciones para confinar los extremos de los muros.

Otro aspecto que hay que cuidar para prevenir comportamiento frigil de los
muros es su falla por cortante. A tal propésito obedecen los diversos requisitos de
refuerzo minimo horizontal y vertical en el alma del muro, que se resumen en i
figura 8.18. '

Es frecuente que sea necesario dejar aberturas en los muros para permitir e]

Paso o para alojar ductos. Esto origina concentraciones de esfuerzos en las es-
quinas de los huecos en los que se requiere colocar refuerzo especial. Si loshue-
cos son de grandes dimensiones, es deseable colocar columnas embebidas en el
espesor del muro, como se indica en Ja figura 8.20.

Un modo de falla que se ha presentado con cierta frecuencia, sobre todo en
muros bajos, es el de deslizamiento de la base por efecto de la fuerza cortante,
como se comentd en la seccién 4.4.3. Para eliminar este tipo de falla, es nece-
sario, ademds de cuidar la continuidad del concreto en las juntas de colado, que
haya una cuantfa minima de refuerzo cruzando la junta para que se desarrolle la
fricci6n que proporciona lIa resistencia a fuerza cortante. '

En muros que rellenan crujias rodeadas por vigas ¥ columnas es importante
que el refuerzo vertical y horizontal del muro quede anclado en los elementos pe-
riféricos para lograr una distribucién uniforme de fuerzas entre el marco y el muro
y evitar que haya altas concentraciones de esfuerzos con Jag esquinas del muro.

Como se mencion6 en la seccién 4.4.3, las vigas que acoplan a dos muros

estdn sujetas a una.condicién muy severa de solicitaciones. Ceando Ia relacidn -
oo S - .
«claro a peralte de éstas vigas de acoplamiento es Pequeiia, los efectos de cor-

tante dominan sobre los de flexién ¥y se requiere de un esfuerzo especial que

evite la falla frdgil por cortante. Es recomendable colocar un refuerzo diago- .

nal como el indicado en la figura 8.21 cuando Ia relacién claro o peralte de la
viga sea menor que dos.

—

N
N

Refuerzo minimo alrededor
de aberturas pequefias

(la mayor dimensién del
vano no supera 80 cm

ni una cuarta parte de la i Hueco
Moeasitn ds1a pared) [TTTTTITTITITT]

Nafi fimo alrededor de ab y

Figura 8.20 Detalles recomendados de refuerzo alrededor de aberturas en muros de concreto.

]

. 4

Refuerzo transversal igual al requerido para
confinamiento de columnas (ver figura 8.10)

215Ld

< Muro | Muro 2 ¢

Figuré 8.21 Refuerzo de viga de écoplamiento que une muros de cortante (para L/ =< 2),
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8.3 REQUISITOS PARA ESTRUCTURAS DE ACERO
8.3.1 Conceplos generales

Las estructuras de acero disefiadas de acuerdo con los c6digos modernos poseen
caracterfsticas muy favorables de capacidad de disipacién de energfa que las
hacen muy idéneas para resistir los efectos sfsmicos. Esto ha sido demostrado por
el buen desempefio que en general estas estructuras han tenido durante sismos

importantes. Por esta razén, los requisitos especiales que se imponen para las .

estructuras de acero. en zonas sismicas no son muy nUMErosos.

Sin embargo, hay que poner atencién en que la ductilidad intrfnseca de este
material no se anule por la ocurrencia de algiin modo de falla frégil, como falla
frégil en soldadura o por concentraciones de esfuerzos, fallas por pandeo local o
global de un elemento (por carga axial o inestabilidad lateral) y fallas locales en
conexiones. A estos aspectos se refieren esencialmente los requisitos reglamen-

tarios para estructuras en zonas sismicas. Las Normas Técnicas para Estructuras

Metdlicas (NTEM) del RCDF incluyen el capfiulo 11 relativo a requisitos para

estructuras dictiles, los que deben observarse para aquellas estructuras a base de

marcos, solos o con contravientos, en los que se adopte Q =4 6 @ = 3. En los in-
cisos siguientes se presentan algunas recomendaciones generales, asf como los
requisitos reglamentarios.

8.3.2 Material

Los aceros para fines estructurales poseen todos caracterfsticas adecuadas de duc-
tilidad; conviene en la verificacién de calidad de estos materiales poner especial
atencién a los siguientes aspectos: :

a) Elongacion. La deformacién de ruptura debe cumplir con el mfnimo
aceptado por'la norma, ya que ésta es una propiedad esencial para el
buen comportamiento sfsmico. Las NTEM especifican que debe verifi-

" carse que-el acero tenga una fluencia definida hasta una deformacién
unitaria de al menos uno por ciento y que su alargamiento de ruptura sea
ser por lo menos de 20 por ciento.

b) Uniformidad de resistencia. Es importante cuidar que la resistencia de

~

todos Jos elementos estructurales empleados sea muy uniforme, para |
evitar que el comportamiento ineldstico se concentre sélo en algunas .

secciones en las que puedan requerirse rotaciones excesivas. Hay que
recordar que, en lo que respecta a comportamiento sfsmico, el exceso de
resistencid en algunas partes de la estructura puede ser perjudicial y
que, por tanto, debe cuidarse que la variacién en las propxedades del
material sea pequefia,

.€) Ausencia de defectas de laminacion en los perfiles empleados. En oca-

~

_ siones en el proceso de laminacién se originan grietas o separacxén de

capas que debilitan los elementos.
d) Soldabilidad. Cuando las uniones entre elementos sorra base de soldadu-

ra, el material debe poseer las caracterfsticas. necesarias para que pueda -

soldarse con facilidad, dando lugar a una estructura continua en que las
" zonas de soldadura no constituyan puntos débiles donde puedan presen-
tarse fallas prematuras o una deformacién ineldstica excesiva. A este

Requisitos para estructuras de acero

respecto, ademds de las buenas propiedades del material, es esencial
ejercer un estricto control sobre la calidad de la ejecuci6n de la soldadu-
ra. Para los requisitos sobre este punto puede consultarse, por ejemplo, el
Manual de Construccién en Acero (IMCA, 1993).

8.3.3 Requisitos para vigas

Los requisitos se aplican a miembros principales de marcos en los que la carga
axial no excede de diez por ciento de la fluencia (P,<0.1 P). Los objetivos son
favorecer que los mecanismos de deformacién ineldstica se caractericen por ar-
ticulaciones plésticas en los extremos de las vigas y que en estas zonas cuenten
con gran capacidad de rotacién.

a) Requisitos geométricos

Las relaciones de esbeltez de los miembros y las proporciones de las secciones de-
ben ser tales que se eviten problemas de pandeo lateral o local, aun para grandes
deformaciones ineldsticas. Para ellas las secciones deben cumplir con los requi-
sitos correspondientes a secciones Tipo 1 (compactas y con gran capacidad de ro-
taci6n ineléstica, véase capitulo 2 de las Normas). Los principales requisitos son

" los siguientes.

i) Las vigas deben ser de seccién transversal I o en cajon, que tengan dos
ejes de simetria.

if) Los patines deben estar conectados en forma continua al alma. ‘

Los dos requisitos anteriores limitan los tipos de seccién a utilizarse

a aquellos que puedan desarrollar grandes rotaciones sin problemas de
pandeo local. Se elimina la posibilidad de emplear secciones de alma
abierta o de ldmina delgada.

iif) El claro libre de las vigas no serd menor que cinco veces el peralte de su
seccion transversal, ni el ancho de sus patines mayor que el ancho del
patin o el peralte del alma de la columna a que se conecten. De esta mane-
ra se pretende evitar vigas muy cortas en que predominan los efectos de
cortante sobre los de flexién y vigas mds anchas que las columnas en que
no hay una trasmisién adecuada de momentos entre los dos elementos.

iv) La excentricidad entre el eje de la viga y el de 1a columna no debe ex-~
ceder de una décima parte de la dimensidn de la columna en la direc-
cién normal a la viga.

Este requisito es similar al establecido para marcos de concreto y
pretende evitar que por la accién de marco se presenten torsiones y cor-
tantes elevados en las vigas y. columnas.

v) Larelacién ancho a grueso de los patines de secciones I, H6 T o dé sec-
ciones en cajén no excederd de 460/F), y la de patines de secciones en
cajén y de atiésadores no excederd de 1600/F,.

Con esto se limita la posibilidad de pandeo local de los patines cuan-
do éstos estén sometidos a compresién.

vi) La relacidn ancho a grueso del alma no excederd de 3500/F,.

En todas las expresiones anteriores, F, es el esfuerzo de fluencia nominal del
acero, en kg/cm?.
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Ademds, en las zonas de articulaciones pldsticas deben evitarse agujeros que
propicien comportamiento frégil de la regi6n.

b) Requisitos para fuerza cortante

De manera muy similar a lo que se ha descrito para vigas de marcos: dctiles de
concreto, las Normas de acero requieren que la fuerza cortante de disefio se deter.
n}ine por equilibrio de las vigas cuando se presentan articulaciones pldsticas de
signos opuestos en sus extremos y considerando un esfuerzo.de fluencia incre-
mentado en 25 por ciento sobre el nominal. También aquf se admite la opcién
de dimensionar con las fuerzas cortantes obtenidas del andlisis, pero empleandy -
un factor de reduccién de 0.70 en lugar del 0.90 que se especifica para el caso,
general. 3

De esta manera se trata de prevenir que la ductilidad de los marcos se vea
limitada por-la falla por cortante delas Vigas y que se pueda desarcollarla gran
capacidad de rotaci6n de las articulaciones pldsticas en los extremos.

8.3.4 Requisitos para columnas

Estos requisitos son extensivos a todos los elementos en flexocompresion en que
la carga axial excede de 10 por ciento de la de fluencia.

a) Requisitos geométricos

Al igual que en vigas, se requiere que las secciones cumplan con los requisitos

para secciones compactas con -gran capacidad de rotacién inel4stica (Tipo 1) y

que la esbeltez sea reducida para no propiciar la falla por pandeo de la columna.

. Los requisitos se resumen en los siguientes incisos.

¢) Soporte lateral o .

i) Las secciones transversales serdn H o en cajén. En secciones en cajén
(rectangular hueca) la relacién de la mayor a menor de sus dimensiones
exteriores no excederd de dos y su dimensién minima serd por lo menos
de 20 cm. En secciones H, el ancho de los patines no serd mayor que el
peralte total, la relacién peralte a ancho del patin no excederd de 1.5y
el ancho de los patines serd cuando menos de 20 cm. i

i) La relacién ancho a grueso de los patines de las secciones H no exce-
derd de 830/F,. Para las almas de las secciones Hy para las placas de
las secciones en cajdn esta relacién serd como mdiximo ZIOO/Fy,

iif) La relaci6n de esbeltez de la columna en la direccién mds desfavorable
no excederd de 60.

iv) Es deseable que el nivel de esfuerzos de compresion en la columna se
mantenga bajo, para contar con ciertq-,e";ipacidad de rotacién. Para ello
conviene que el tamafio minimo de la seccidén sea tal que el esfuerzo
promedio de la carga vertical de disefio no exceda de 60 por ciento del
de fluencia.

Las secciones de las vigas en que puedan formarse articulaciones pldsticas deben
estar soportadas lateralmente para evitar Ia posibilidad de pandeo lateral, no sélo
en el intervalo de comportamiento lineal sino aun en campo inelstico. En gene-
ral se considerar4 que las articulaciones plésticas se forman en cada extremo de
las vigas en una longitud igual a un peralte de la viga, medida a partir del pafio
de la columna. La distancia entre puntos de soporte lateral en las zonas de ar-
ticulaciones plésticas no debe exceder de L, = 1250/F,. .
Hay que considerar que no es suficiente proporcionar soporte lateral al patin
superior de la viga, lo cual se da usualmente al estar éste restringido por una losa de
concreto u ofro elemento de piso. Debido a que el mecanistmo de falla postulado con-
sidera la aparicién de articulaciones plésticas de momento positivo en los extremos
de las vigas, también el patfn inferior de éstas debe estar soportado lateralmente para
. evitar su pandeo local, Esto puede lograrse por medio de atiesadores verticales de
Figura 8.22 Soporte lateral del  Tigidez adecuada soldados a los patines y al alma de la viga, o a través de puntales
patin inferior de vigas. conectados-a los elementos vecinos, como se ilustra en 1a figura 8.22.

b) Resistencia en flexidn y cortante

Al igual que para marcos dictiles de concreto, aqui también se imponen requisi-
tos para procurar que en el mecanismo de falla no intervengan deformaciones
ineldsticas por falla en flexocompresién o cortante de las columnas y que se
cumpla la condicién de columna fuerte-viga débil.

La capacidad en flexocompresién de los extremos de las columnas se revi-
sard con las condiciones de equilibrio del nudo cuando se presentan articu-
laciones pldsticas de signos opuestos en los extremos de las vigas que concurren
a dicho nudo. En este caso dicha condici6n se expresa con la siguiente relacién:

[ '%\l

‘\ Viga Secundaria _
Atiesador a cada lado 3Z,(F,. —f)>32Z,F, paraf,>0
L. d R Vi . c\ye —Jal - w &y a
Viga Pmc‘? al Viga Principal——/ iga S&Pndana )
' enque 37,y 3Z, son las sumas de los médulos de seccidn plésticos de las colum-
a) Con atiesadores verticales. b) Con arriostramiento, nas y de las vigas que concurren al nudo en el plano del marco en estudio, f; es

el esfuerzo normal en las columnas, producido por la fuerza axial de disefio y F,
y F,,, son los esfuerzos de fluencia del acero de las columnas y de las vigas,
respectivamente.
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Figura 8.23 Conexién -tipica
viga-columna para marco ductil.
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Nuevamente se admite la opcién de dimensionar las columnas con las fuer
zas internas provenientes del andlisis, pero con un factor de reducci6n de resisten-
ciade 0.7. " .

De manera congruente con lo anterior, Ia fuerza cortante para el dimensio-
namiento de cada columna debe determinarse por equilibrio de la misma, su-
poniendo que en sus extremos obran momentos del mismo sentido y de magnitud
igual a los momentos resistentes de las columnas. También aquf se admite la op-

cién de dimensionar con las cortantes provenientes del andlisis y con un Fy = 0.7,

8.3.5 Requisitos para uniones viga-columna

La conexién debe disefiarse para las fuerzas que se introducen al formarse lasw

articulaciones pldsticas en los extremos de las vigas, considerando que los mo-
mentos de fluencia de las vigas se incrementan en 25 por ciento. Los requisitos
detallados se describen en la seccién 5.8 de las NTEM. Los aspectos principales

se ilustran en la figura 8.23 y en términos cualitativos, se resumen en lo si- -

guiente:
Columa Atiesador
A »
= \ / Vi
] !
A
& 4
i &_ i J . Seccifn A-A
* BY|| & ; '
b - B Columna
/ =
- 16 Placa
/ L Flaca de unidn o caién
Panel de/
unién
Seccitn B-B

8.3.6 Elementos de contraviento

El comportamiento sismico de estructuras de acero con.contravientos se ha exa-
minado en la seccién 4.4.6. La capacidad de disipacién de energia ineldstica es

a) Conectar ambos patines de las vigas a los de las columnas para que los
primeros puedan desarrollar su esfuerzo de fluencia. '

b) Colocar atiesadores en la columna en coincidencia con los patines de las
yigas, para que resistan 1.25 veces la fuerza de fluencia de los patines.

«) Conectar el alma de.las vigas a los patines de la columna, de manera de
poder trasmitir la fuerza cortante total.

d) Revisar la resistencia a cortante del alma de la columna en el tablero de la

junta para la fuerza que se introduce al formarse las articulaciones plds-
ticas.
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timitada si los elementos de contraviento son incapaces de
resistir compresi6n. Por ello, en estructuras de edificios que se
disefian con factores de comportamiento sismico elevados . -’
(0 =4 6 @ = 3) es importante que los contravientos tengan
una capacidad en compresién significativa. Para ello, el C6-
digo ATC-3- recomienda, por ejemplo, que la capacidad en
compresién del contraviento sea al menos igual a la mitad de
su capacidad en tensién. También es recomendable que la re-
lacidn de esbeltez sea reducida (K 1/r < 30) y que las secciones
sean en H o en cajon para evitar el pandeo local.

La conexién del contraviento al marco debe ser capaz de
resistir 1.25 veces la resistencia en tensién del elemento. La figu-
ra 8.24 presenta unjones tipicas de contravientos.

e =

8.4 ESTRUCTURAS DE MAMPOSTERIA
8.4.1 Consideraciones generales

Las estructuras con muros de carga de mamposteria basan su
seguridad sismica en la resistencia a carga lateral proporciona-
da por una muy elevada drea transversal de muros en cada
direccién. No puede contarse en este caso con grandes defor-
maciones ineldsticas de la estructura para disipar la energia
introducida por el sismo. Por tanto, los factores de compor-
tamiento sismico que permiten reducir las fuerzas eldsticas son b) Uni6n entre dingonales,
bastante reducidos (de dos como mdximo) y reflejan la limita-
da capacidad de deformaci6n ineldstica que puede alcanzar la
mamposterfa. .

Por lo anterior, no se imponen a estas estructuras requisitos de ductilidad par- 'Figura 8.24 Uniones tlpicas de
ticularmente severos. Sin embargo, se requiere de cierto refierzo que reduzcala  contravientos. i
posibilidad de fallas frigiles.

El refuerzo que se requiere en los muros de mamposterfa tiene la finalidad

-primordial de ligar entre sf los elementos estructurales (muros en una direccién

‘con los de la direccién transversal, muro de un piso con la losa y con los de los
pisos adyacentes entre sf) propiciando un trabajo de conjunto de la estructura y
evitando la posibilidad de que los muros se separen como en un castillo de
paipes. - :

En segundo lugar, el refuerzo debe proveer a la mamposterfa de cierta resis-
tencia a tensién (Sea por flexidn o por cortante) para subsanar la baja resistencia
que la mamposteria tiene a este tipo de esfuerzos. Finalmente, el refuerzo debe
proporcionar cierto confinamiento a los muros para mantener su capacidad de car-
ga después de su agrietarniento. ' '

. Los requisitos de refuerzo son relativamente sencillos y no se apartan mucho.
de la préctica generalmente adoptada para este tipo de estructuras.

8.4.2 Mamposteria confinada

Este tipo de estructura se-caracteriza por los elementos de concreto que rodean

Jos paneles de mamposteria, y que se conocen como castillos y dalas. La norma
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Figura 8.25 Elementos de
refuerzo en muros de mam-
posteria confinada.

Dimensionamiento y detallado de los elementos estructuraleg

Estructuras de mamposteria

/ Dala en todo extremo de
/1 muro y a una distancia

/ nomayorde3m
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a) Distribucidn de dalas y castillos en elévaci(in.

Castilos en toda interseccin
Ls4m y extremo de muros y a una
,/ separacidn no mayorque 4 m

b) Distribucidn de castillos en planta.
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a) Refuerzo minimo de 1a seccién.

™ b ) Refuerzo transversal recomendado.

de mamposterfa tiene disposiciones precisas acerca de la distribucién de estos’
elementos, de sus propiedades geoméiricas y de su refuerzo. Estos requisitos se
presentan esquemdticamente en las figuras-8.25 y 8.26.

Es importante destacar que se requieren castillos en los extremos de cada muro,

" en cada interseccidn de muros y en 14 periferia de huecos de grandes proporciones.

Acerca del refuerzo de castillos y dalas, éste debe cumplir los requisitos para
los elementos de concreto reforzado, en particular los relativos a traslapo y ancla-
je de barras y los de recubrimiento. Las cuantfas minimas especificadas para el
refuerzo longitudinal tienden a lograr cierta resistencia a tensi6n del castillo, so-
bre todo para absorber momentos flexionantes en el plano del muro. También se

pretende con ello garannzar cierta resistencia a carga axial del castillo para tomar

concentraciones delcarga vertical, asf como evitar la falla por deslizamiento de Ia
base del muro por efecto de la fuerza cortante.

Los estribos de dalas y castillos sirven principalmente para armar, o sea, man-
tener en su posicion el refuerzo longitudinal; su separacién garantiza una contri-
bucidn a la resistencia a fuerzas cortantes. Resulta conveniente que los extremos
de los castillos posean una resistencia significativa a fuerzas cortantes para sos-
tener la capacidad de carga del muro, una vez que éste se agrieta diagonalmente.
Por tal razén, es recomendable que en los dos extremos de cada castillo, en una
longitud de por lo menos 50 cm, los estribos se cologuen a una separacxén de no
mds de la mitad del peralte de la seccidn.

Para un correcto trabajo integral del castillo y el muro es importante que haya
una buena adherencia entre estos elementos. Deben tomarse medidas en la cons-
truccién para lograrlo, como dejar una superficie irregular del borde de muro que
va a estar en contacto con el concreto de los castillos.

* Hay que tener en cuenta, por ofra parte, que las cuantias minimas de refuer-
zo longitudinal especificadas para los castillos pueden ser muy inferiores a las
necesarias para resistir los momentos flexionantes que resultan de un andlisis
sismico. refinado de la estructura. Por ello, es_conveniente en estructuras de va-
rios pisos hacet(esﬁmzicioncs, aunque sean aproximadas, de los momentos de
volteo en los muros y calcular el refuerzo necesario en.Jos castillos para resistir
dichos momentos.

8.4.3 Mampostena reforzada

El acero de refuel:zo en esta modahdad estructural pretende cumplir ob]envos
semejantes a los que tiene en la mamposter{a confinada. En este caso, en lugar de

Figura 8.26 Refuerzo minimo
de dalas y castillos.
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Figura 8.27 Requisitos de re-
fuerzo para mamposteria refor-
zada.

Dimensionamiento y detallado de los elementos estructurales

Py, P, 20,0007

Py, P, = 0.0020

S T { 60c161:

concentrar el refuerzo en elementos periféricos, éste se distribuye en el tablero, y *

queda embebido en los huecos de las piezas o en las juntas.

. Los requisitos minimos para el refuerzo vertical y horizontal de la mampos- ‘

terfa reforzada se presentan esquemdticamente en la figura 8.27. Las cuantfas

"de refuerzo son moderadas y no proporcionan una contribucién significativa a

la resistencia del muro a fuerza cortante. La especificacién deja un margen
amplio para distribuir Ia cuantfa total entre refuerzo vertical y horizontal, Para
asegurar resistencia a flexién del muro y contar con suficiente acero vertical

*para conectar el mufo con las losas, es recomendable colacar dos terceras partes
 de la cuantfa total en direccién vertical y el restante en la horizontal. Para lograr

que el refuerzo horizontal pueda proporcionar ductilidad al muro es necesario
colocar una cuantfa refuerzo horizontal igual a 0.0007, segiin recomienda la
secci6n 4.3.2 de las Normas Técnicas de Mamposterfa. Cuando se cuente con
este refuerzo puede incrementarse la resistencia a fuerza cortante de disefio en
25 por ciento.

El refuerzo minimo especificado no garantiza una ductilidad elevada de
los muros. Por ello, el factor de comportamiento sismico especificado por el
reglamento es muy reducido, @ = 1.5, teniendo en cuenta que las piezas hue-

.cas que se usan para este tipo de mamposteria son mds frégiles que las maci-
. zas. Puede lograrse una ductilidad mucho mds significativa si se aumentan las

cantidades de refuerzo horizontal y vertical y si se llenan todos los huecos con

. concreto. ’ :

Un aspecto critico de esta modalidad de mamposterfa es la comrecta coloca-
¢i6n del refuerzo en cuanto a su posicién y a su recubrimiento, lo cual requiere el

_uso de.piezas especiales, como las mostradas en Ja figura 8.28, que cuenten con

los ductos adecuados para colocar el refuerzo. Es particularmente critica la si-
tuacién del refuerzo horizontal. En México, es costumbre colocarlo dentro de las

.juntas de mortero y no son fécilmente accesibles las piezas especiales. Es dificil

lograr el recubrimiento adecuado en esta forma (una vez el didgmetro de la barra
olcm). o .
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Refuerzo en la junta

-

lechada

fol
—— Refuerzo vertical
L]
Pieza especial para
Pieza especial para colocacién de refuerzo
refuerzo horizontal ‘horizontal
o °
Y .
[ AN Hueco veitical colado con
<N concreto con resistencia de

Para que esta mamposterfa tenga usos estructurales importantes, como su-

cede en otros paises, es necesario contar con las piezas adecuadas, capacitar a

los obreros para su adecuada construccién y contar con una estricta supervisién
para garantizar el correcto colado de los huecos y la apropiada posicién del
refuerzo. .

Flgura 8.28 Modalidades de
colocacién del refuerzo horizon-
tal en mamposterfa confinada.




Capitulo

Elementos no
estructurales

9.1 CONCEPTOS GENERALES

Gran parte del dafio econémico causado por sismos importantes que han afectado
centros urbanos se debe a costos de reparacién o reposicién de aquellos elementos
de las construcciones que se considera no forman parte de su estructura resistente.
Entre éstos pueden distinguirse, por una parte, los equipos e instalaciones alojados
por la construccién y, por otra, Jos elementos arquitecténicos como paredes divi-
sorias, puertas, ventanas, recubrimientos, fachadas, plafones, etcétera.
Uno de los dos objetivos fundamentales de un correcto disefio sfsmico es-

tablece que debe procurarse evitar el dafio no estructural causado por sismos-
moderados que pueden presentarse varias veces durante la vida itil de la cons-

. truccidn. Para cumplir dicho objetivo, los cddigos estipulan desplazamientos la-
terales admisibles para el sismo de disefio. Los valores que fijar los cédigos para
lo$ desplazamientos admisibles son de manera ficticia muy superiores a los que Ia
mayorfa de los elementos no estructurales son capaces de soportar sin dafio. Lo
anterior obedece a que no se pretende que dichos elementos toleren sin dafio
~alguno el sismo de disefio, sino que se busca que no haya dafio no estructural s o integrado a fa estruetura
s6lo para sismos de intensidad muy inferior a la de disefio; en lugar de definir B: muro separado de I estructura
-im sismo de menor intensidad para el cual deben revisarse las deformaciones la- Y= _,1‘3_ = Distorsién del entrepiso
terales, se incrementan las deformaciones admisibles bajo el sismo de disefio. Yo =0008Cas0A

Para limitar las deflexiones laterales a los valores admisibles, debe propor- wm =

cionarse rigidez lateral suficiente a la construccion en su totalidad y Vatm =0.012Cas0 B
cuidar que Ia forma y los detalles de Ia estructura sean tales que no den
Ingar a amplificaciones locales de las deformaciones. En Ia figura 9.1 se
ilustran los desplazamientos laterales que hay que controlar,\a§f como
las dos situaciones que considera el RCDF: el caso A en que hay ele-
mentos no estructurales ligados a la estructura de manera que estén obli-
gados a seguirla en su deformacién y el caso B en que los elementos no
estructurales estdn conectados a la estructura de manera que ésta pue-
de vibrar y deformarse libremente: sin introducir distorsiones en los
elementos no estructurales, en este caso fepresentados por un muro
divisorio. El reglamento admite en el primer caso un desplazamiento re- .- Figura 9.1 Distorsiones admisi-
lativo s =.0.006 y en el segundo ¢ = 0.012. . bles de entrepiso.




304

Figura 9.2,' Vibracién de un

apéndice. ¢

Elementos no estructurales

Ademds de la revisién de los desplazamientos laterales de la estructura, e}
cuidado de los elementos no estructurales debe incluir:

a) La revisién de las fuerzas de inercia que se inducen en los elementos
debido a su propia masa y que pueden causar su falla o volteo local.

b) La revision de las holguras y detalles necesarios para que los elementos no
estructurales se comporten en la forma supuesta en e} disefio.

. Estos dos problemas se tratan en los incisos siguientes de este capftulo.
Como lecturas adicionales sobre este tema se recomienda el texto de Gupta
(1990) y el capitulo de Sabol (1989) en el manual editado por Naeim,

9.2 METODOS DE DISENO

El procedimiento especificado por el reglamento se refiere a apéndices, es decir,
a aquellas partes de la construccién que ya sea no forman parte de la estructura o
tienen una estructuracién radicalmente diferente que la estructura principal; se
cubren tanto apéndices estructurales (tanques, torres, etcétera) como equipos y

. elementos arquntectémcos en los que se requiera revisar su estabilidad ante sismo.

Las acciones sfsmicas en un apéndice dependen del movimiento del terreno
y de la interaccién dindmica entre el edificio y el apéndice. Dicha interaccién es

compleja, especialmente al considerar el comportamiento ineldstico que se’

admite para la estructura principal bajo el efecto del sismo de disefio.

El problema se muestra esquemdticamente en la figura 9.2. Por tefier el apén-
dice caracterfsticas de masa y estructuracién radicalmente diferentes a las de 1a estruc-
tura principal, su respuesta sismica no puede predecirse con los métodos de andli-
sis estdtico o dindmico por espectro de respuesta éstipulados por el reglamento.

La forma correcta de determinar las fuerzas que se inducen en el apéndice,
implica obtener las caracteristicas del movimiento al que est4 sujeto el piso sobre
el que esid desplantado (o del que estd colgado) y analizar para ese movimiento
la respuesta del apéndice, el cual se puede idealizar generalmente como un sis-
tema de un grado de libertad. Esto puede hacerse incluyendo el apéndice en el

- Bstructura
principal -

M—

Movimiento de Ia
H * base del apéndice

Iy a

Espectro de piso

™

- 7 RS ol
T
Espectro de diseiio
para estructura
desplantada sobre
el terreno

Movimiento de la
base del edificio _

B i

Métodos de disefio

modelo de la estructura principal y realizando un andlisis dindmico del conjunto.
Debido a que el apéndice tiene usualmente masas mucho menores que las de la es-
tructura, la solucién del modelo conjunto suele presentar dificultades numéricas.
Ademds, es frecuente que en la etapa de disefio no se conozcan en detalle las
caracterfsticas del apéndice. Por tanto, cuando la masa del apéndice es despre-
ciable con respecto a la-de la estructura, es preferible realizar primero el andlisis
de ésta ignorando el apéndice, o a lo més incluyendo su masa en Ia del piso en que
se apoya. De esto se obtiene el movimiento de Ia base del apéndice, sea en fun-
ci6n de una aceleracién méxima, de un acelerograma, o de un espectro de ace-

- leraciones. Este resultado se usa como excitacién para un modelo del apéndice

que se analiza por separado.

Para evitar las complicaciones que implican los procedimientos anteriores, los
reglamentos aceptan que para edificios comunes, el disefio sfsmico de los apén-
dices se realice con coeficientes sismicos fijados en forma convencional y que,
multiplicados por el peso del apéndice, proporcionan una. fuerza lateral estitica

.equivalente que se considera aplicada en el centro de gravedad del apéndice.

El RCDF fija un procedimiento que toma en cuenta en forma simplificada
Jos factores que definen la accién sfsmica en el apéndice. En la secci6n 8.2
de las Normas de Disefio por Sismo se especifica que debe determinarse la dis-
tribucién de fuerzas que actuarfa en el apéndice si éste estuviera apoyado direc-

" tamente sobre el suelo; si el apéndice se puede idealizar como un sistema de una:
_-masa concentrada en su centro de gravedad, esta fuerza vale:

Co Wap
Qap

siendo c, el coeficiente sfsmico que corresponde a la zona de subsuelo en cues-
tién, segtn el artfculo 206; W, es el peso del apéndice y Q,, el factor de
comportamiento sismico aplicable, segiin la forma en que estd estructurado el
apéndice. En este paso no es posible hacer alguna reduccién de la fuerza sfsmica
considerando el periodo de vibracién del apéndice, debido a que esa reduccién se
basa en la forma del espectro del movimiento del terreno y aquf lo que deberia
emplearse es el espectro del movimiento del punto de desplante dél apéndice;
como la forma de dicho espectro no se conoce, se opta de manera conservado-
ra por no hacer reducciones por este concepto. En caso de que el apéndice tenga
una estructura méds compleja, deberd determinarse la distribucién completa de
fuerzas, incluyendo, cuando proceda, los efectos de torsiones o de amplificacio-
nes por funcionar como péndulo invertido, antes de proceder a las correcciones
siguientes:

La fuerza o fuerzas determinadas con el procedimiento anterior, deberdn mul-
tiplicarse por el factor. -

1+.i4C_'

en que ¢ es el coeficiente por el que se multiplican los pesos & la altura de des-

plante del apéndice cuando se calculan las fuerzas en la estructura prmcxpal En .

un anéhsxs estdtico, se obtiene en general ;
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-estitico del apéndice y a.su disefio con los métodos convencionales.

Figura 9.3 Algunos casos que
deben tratarse como apéndices.

Elemantos no estructuralgg

oot G Wk,
Qes (2 Wlhl)

en la expresién anterior W; es el peso del nivel de interés y k; su altura meaida
desde el desplante de Ia construccion; Q,.es el factor de reduccién por ductilidad
que corresponde a la estructuracién principal.

El coeficiente 1 + 4¢’/c representa un factor de amplificacién dindmica que
vale uno para un apéndice desplantado a nivel de terreno y tiende a 4c/c a med;.
da que la altura de la construccién crece.

Con las fuerzas resultantes del procedimiento anterior, se procede al andlisis

El procedimiento debe aplicarse, por ejemplo, al disefio de los elementos de
refuerzo de un muro divisorio aislado de la estructura principal, colocado en un
piso superior de un edificio; al disefio de las anclas de un equipo fijado a una losa
de un edificio, asf como al disefio de un tanque desplantado en la azotea de una
construccién. Estos ejemplos se ilustran esqueméticamente en la figura 9.3. .

Debido a que en general los apéndices son estructuras isostaticas, o con
poca redundancia, no tienen gran capacidad de disipacién ineldstica de energfa

y conviene adoptar para su .’

a) Tanque de agua en azotea (revnsxén

de cal por p )

_

disefio un factor de compor-
tamiento, Q,, = 1; s6lo se jus-
tifica un valor mayor cuando
su estructura sea claramente

- ddetil. ' e

Ca Wnp

: 9.3 DETALLES PARA

} } AISLAR
ELEMENTOS

ARQUITECTONICOS

b) Equipe anclado a losa de un piso
superior (revisién de las anclas

por cortante y tension), Las caracteristicas de los ele-

meritos arquitecténicos que se

l. |_ ) especifican en un proyecto, y
LD—J los detalles con que-éstos se

fijan a la estructura, deben ser
congruentes con el criterio con
que se ha disefiado la estruc-
a Wy . tura y deben tener en cuenta
los efectos sfsmicos a los que
estos elementos no estructu-

1

) Murd divisorio (revisién de volteo).

”““;”’ u rales van a estar sujetos. Hay

que prever que, aunque di-

] l"— chos elementos se designen
: como no estructurales, pueden

W, =peso del muro : suffir solicitaciones durante
Ca=g e bxde un sismo, debjdas por una par-
% ¢ te a las fuerzas de.inercia que

s€ generan por su propia masa

Detalles para aislar elementos arquitecténicos

y por otra, a las deformaciones inducidas por la estructura con la que estdn en
contacto al desplazarse por efectos del sismo.

En general, se tienen dos opciones en cuanto a la proteccidn sismica de los
elementos arquitecténicos: una consiste en desligarlos de la estructura principal
de manera que las deformaciones de ésta no les afecten, y la otra en ligarlos a la
estructura, pero limitando los desplazamientos de ésta a valores que no produz-
can dafios en los elementos no arquitecténicos; sin embargo, ambas opcmnes pre-
sentan dificultades apreciables.

Al desligar un elemento no estructural (muro, recubrimiento, ventana, etcé-
tera) de la estructura principal, deben preverse detalles que aseguren su estabili-
dad ante los efectos del sismo y ante otras acciones como cargas vivas o viento

-que..pueden producir -vibraciones. molestas -en -dichos . elementos desligados.

Ademds, deben cuidarse otros requisitos de funcionamiento de la construccién
como el aislamiento térmico y aciistico, la estanqueidad y 1a apariencia. Con fre-
cuencia resulta costoso cumplir simultdneamente todas estas condiciones.

Cuando no se desligan los elementos arquitecténicos, hay que revisar, por
una parte que su presencia no afecte de manera desfavorable el comportamiento
de la estructura al interactuar con ella, y por otra, que los desplazamientos que
ésta sufra no sean excesivos. En general, esta solucién es conveniente para estruc-
turas con alta rigidez lateral que no se ve alterada por la interaccién con los ele-
mentos no estructurales y que da lugar a bajos desplazamientos laterales.

A continuaci6n se meneionan las precauciones mas convenientes para algu-
nos elementos usuales.

a) Muros divisorios

Estos elementos son los que han causado mayores problemas en edificios de cier-

ta altura y que presentan mayores dificultades para encontrarles una solucién ade-
cuada. )

La modalidad més frecuente en nuestro medio es todavfa la de construir las
paredes divisorias y de colindancia a base de muros de mamposterfa de tabi-
que, bloque de concreto u otras piezas de caracterfsticas semejantes. Por una par-
te, esta mamposterfa da lugar a muros muy rigidos que tienden a trabajar
estructuralmente y absorber una fraccién importante de las fuerzas sfsmicas; por
otra parte, se trata de materiales en general muy fragiles que sufren dafios para
deformaciones pequeiias. Es necesario tomar precauciones especiales con los
muros de este material. Otros materiales que se emplean cada vez con mayor fre-
cuencia en edificios son a base de armazomes metdlicas o de madera y 'de
recubrimientos de yeso o de triplay; estas paredes son-mucho mds flexibles y
ofrecen mejores posibilidades de ser protegidas contra dafios por sismo.

Cuando se opta por integrar los muros a la estructura y éstos son de mate-
rial rigido (como la mamposterfa), es necesario considerarlos como elementos

estructurales. En el capitulo 2 se han especificado procedimientos para consi-,

derar la interaccion entre estos muros y la estructura principal. Deberd revisarse
que las deformaciones laterales de la estructura ‘queden dentro de los limites
tolerables para este caso ( = 0.006) y que los esfuerzos que se inducen en la
mamposterfa no excedan su resistencia. Un problema que presenta esta opcidn
es que la localizacién de los muros puede ser poco favorable para la respuesta

* sfsmica de la estructura, y dar lugar a excentricidades en planta muy elevadas

que inducen torsiones importantes en la estructura principal y en los muros mis-
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Figura 9.4 Efecto de una
columna corta an muro diafrag-
ma de altura incompleta.

Flgura 9.5 Una rianera de colo-
car una pared flexible junto a
elementos estructurales

Elementos no estructurales

mos. Esto es particularmente grave cuando existen muros de colindancia en
edificios de esquina.

Otro problema que debe preocupar al proyecnsta es la posibilidad de remo-
cién o de cambio de posicién de los muros-durante la vida de la construcci6n.
Como estos clementos son considerados generalmente no estructurales, los pro-
pietarios o usuarios del inmueble proceden con frecuencia a redistribuciones del
espacio interior de los distintos pisos, las que dan lugar a posiciones de muros que
pueden resultar en distribuciones de efectos sfsmicos radicalmente distintas de las
que se consideraron en el disefio.

La integraci6n de los muros divisorios a la estructura es m4s apropiada cuan-
do se trata de estructuras rigidas (ya sea marcos robustos de pocos pisos o estruc-
turas con-muros de rigidez de concreto o con arriostramientos). En este caso la
respuesta sismica es poco sensible a la presencia de los muros divisorios y sus
desplazamientos laterales son pequefios y no provocan dafios en dichos muros.
Un problema especial de la integracién de los muros a la estructura se presenta
cuando el muro no abarca la altura total de entrepiso; aqui el muro rigidiza al
marco haciendo que este elemento absorba una porcién importante de-la fuerza
sismica; esta fuerza tiene que ser resistida totalmente por la parte descubierta de
:-]a columna, provocando con frecuencia su falla por cortante (figura 9.4). Se
.recomienda en estos casos proteger las columnas con abundante refuerzo por cor-

tante. Resulta mucho mds conveniente, sin embargo, separar estos muros de la -

estructura’ pnncxpal evitando la interacci6n tan desfavorable.

Conanteen la

/ columna corta

Fuerzalateral ___

Reaccidn del muro

Hueco

Zona critica
de la columna

Detalles para aislar elementos arquitecténicos

Muro _l |—Holgum

A
(7

\-— Pailo de losa

<>

Paflo de losa

. Se requiere sellar Ia holgura con un materinl deformable

Terraza o marquesina

.

Cuando las paredes que se pretenden integrar a la estructura son de tipo fle-
xible, su interaccién con la estructura es menos critica, pero debe seguirse cuidan-

" do que los desplazamientos laterales no las afecten. Una solucién que presenta

ventajas es la de detallarlas para que fallen en zonas locales controladas, de ma-

nera que sean fécilmente reparables; un ejemplo se muestra en la ﬁgura 9.5.
Para aislar los muros déla estructura es necesario proporcionar una holgura

generosa entre el muro y

la estructura principal; es
e recomendable una separa-
A AW A s cién minima del orden de

! : f =2 | 2 cm. Debe haber separa-
\—-—' Recubrimiento remplazable cién tanto con respecto a

2 l— Pared flexible .-

las columnas'y otros ele-

mentos estructurales verticales, como con respecto a la losa (o viga)
superior. En el primer caso puede convenir colocar los muros diviso-
rios fuera de los ejes de columnas (figura 9.6). Esta soluci6n presenta
ventajas en el comportamiento estructural, pero suele traer comphca—
ciones en cuanto al uso del espacio arquitect6nico.

Para asegurar la estabilidad del muro contra el volteo, y a su
vez permitir el libre movimiento de éste con respecto a la losa
superior, existen diversos procedimientos eficaces y sencillos.
Estos se ilustran en las figuras 9.7 y 9.8. Para muros de mam-
posterfa la solucién m4s usual es reforzando con castillos o con
refuerzo en el interior de blogues huecos, disefiado para que tome
los momentos de volteo del muro. Otras soluciones consisten en
guiar arriba el muro mediante dngules o canales, o mediante gufas
que entran en muescas preparadas en la losa. ’
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Figura 9.6 Posibles disposi-
ciones de muros en planta para

desligarios de la estructura.

i

[} Muro de fachada
-
-
| —
- Anclajes
=& : o
Materinl flexible

Contar armado

Muesca dejada
enlalosa

/‘ Losa superior ’
1 L]

=

Figura 9.7 Detalles para desli-

gar un muro de fachada.

a) Castillos.

J
Refuerzo
™ del castillo
A

b) Gufas de dngulo.

¢) Espigones en muescas
dejadas en Ia losa.

Figura 9.8 Algunos -proce-
dimientos- para desligar muros
de mamposterfa.
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. Figura 9.9 Detalles para desli-
gar muros divisorios de la es-
tructura (referencia 72).

Elementos no estructurales

Refuerzo de esquina

Soporte ventical
de metal

e

YRR e

Refuerzo de esquina
Panel
divisorio

SECCIONES EN PLANTA

E! problema principal de estas soluciones es que las holguras que se dejan entre
muro y losa y entre muro y columna deben sellarse para proporcionar aislamiento
térmico y acistico, y a la vez permitir colocar los recubrimientos o acabados ade-
cuados. Cuando se trate de muros de mamposterfa, lo 'mds indicado es el relleno de
la junta con un material a Ia vez muy flexible y aislante; el material més apropiado

al respecto es probablemente la espuma de poliestireno. Otros materiales frecuen-

temente empleados son demasiado rigidos o se vuelven rigidos con el tiempo. -
Para muros divisorios ligeros con armazén y. recubrimiento, asf como para

canceles, existen detalles relativamente sencillos que dependén de la forma cons-

tructiva particular empleada. Algunos ejemplos se muestran en la figura 9.9. =

b) Recubrimientos y vem‘anas

El criterio expuesto anteriormente acerca de la eleccion entre integrar estos ele-
mentos a la estructura o separarlos, sigue siendo valido.

Las fachadas prefabricadas de concreto deben proveerse de detalles y holguras
que aseguren que no sean afectadas por los movimientos laterales.de la esfructura.
Ademis, los-procedimientos de fijacién de estas fachadas a la estructura principal
deberdn disefiarse cuidadosamente para evitar su falla por efecto de sismo.

Los recubrimientos de piedras naturales o artificiales resultan propensos a
despegarse por las deformaciones laterales de la construccién. Conviene proveer
elementos que proporcionen un amarre mecdnico de estas piedras con la estruc-

 tura, v dejar holguras en el revestimiento y en las paredes que lo soporten para

que estas no interactden con la estructura al ocurrir deformaciones laterales. Es
recomendable también, cuando se empleen estos revestimientos, limitar los des-
plazamientos laterales admisibles de la. estructura (\b 006). Es conveniente
ademds, cuando se usen revestimientos muy pesados en fachadas, contar con una

- marquesina que proteja al transetinte de la caida de alguna de estas piedras. Lo

anterior vale también para otros elementos omamentales que se colocan en
fachadas y que deben asegurarse cmdadosamentc a la estructura.
Los recubrimientos muy frégiles deben evitarse en escaleras, porque sus

‘paredes._ estdn muy expuestas a sufrir deformaciones importantes por efectos

sfsmxcos “También en esos. lugares deben evitarse recubrimientos muy pesa-

Detalles para aislar elementos arquitectonicos

dos cuya cafda pueda hérir o impedir el paso a quienes tengan que utilizarlos en
caso de un sismo.

Los recubrimientos deberdn detallarse con remates especiales o tapajuntas
para no interferir con las holguras que se hayan dejado para separar una pared de
la estructura principal.

La rotura de vidrios es una de las consecuencias mds frecuentes de sismos de
intensidad moderada o grande. Deberd proveerse la holgura necesaria ya sea entre
vidrio y ventanerfa o entre ésta y la estructura. Esta holgura deberd estar rellena
de un material (mdstique o'sellador) que mantenga su flexibilidad con el tiempo. -
Seguin el RCDF, la holgura minima admitida es

. b
=0 +blh)
en que s es la distorsién lateral de la estructura admitida en el disefio, y b y 7 son
el ancho y el alto del vidrio, respectivamente. (Véase figura 9.10.)

i

Manguete

Mdstique
Vidrio
Grapa

Holgura, ¢
CORTE

Figura 9.10 Hoguras entre
vidrio y manguete.

¢) Falsos plafones

Detalle alternativo
en extremo libre

Los plafones colgados del techo son
elementos que pueden causar serios

Soporte flexible

dafios a los ocupantes durante un
sismo, especialmente cuando son a

base de elementos pesados. El primer

requisito es que deben estar asegura-
dos al techo de manera muy firme; el
segundo es que deben existir bolguras . \
al menos perimetrales para evitar
esfuerzos en su plano que tiendan a

\— Angulo de remate

Restriccibn -—/

zafar los elementos del plafén. La
figura 9.11 muestra un detalle conveniente.

Deben tenerse precauciones especiales con los plafones de materiales pesados
como yeso y madera, donde conviene rigidizar tableros de plafén cada cierto in-
tervalo para evitar su distorsion y la caida de piezas. Asimismo, deben tenerse
precauciones semejantes para aquellos equipos que cuelguen del techo, como ldm-
paras. Se les debe proporcionar un anclaje seguro y en mthos casos cierta rigidez
horizontal para evitar excesivas vibraciones que pueden provocar la ruptura o
caida de materiales.

d) Anaqueles y mobiliario

Conviene que los muebles altos que estén adosados a'las paredes se fijen a
las mismas para evitar su volteo. También deben restringirse contra el volteo los
anaqueles altos, como los que se usan en bibliotecas. En estas dltimas resulta sen-
cillo ligar entre s varios anaqueles en su parte supenor por medio de 4ngulos
metdlicos u otros elementos rigidos.

Particulares precauciones deben tenerse para proteger los objetos de arte
expuestos en museos, tanto en lo relativo a la proteccién de los muebles en
que estdn colocados como en lo que respecta a su fijacién dentro del mueb]e

Figura 9.11 Detalles de la pe-
riferia de techos suspendidos
para prevenir golpeteo y movi-
mientos excesivos.
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Figura 9.12 Cruce de tuberia
rfgida por juntas ‘de construc-
cion.

Elementos no estructuraleg |

9.4 EQUIPO E INSTALACIONES

Para equipo costoso y sensible a vibraciones debe tenerse particular cuidado ep
elegir la posicién dentro del edificio, los elementos estructurales a los que debe
fijarse y los dispositivos de fijacién. En sismos recientes, han sido especialmente
severos los dafios a equipo de telecomunicaciones y de cémputo.

- Los equipos mecdnicos vibratorios, como generadores eléctricos de emer-
geneia, se montan generalmente como apoyos flexibles con el fin de evitar que
transmitan vibraciones a la estructura ¥y produzcan ruido molesto a los ocupantes;
Estos apoyos tienden a eliminar vibraciones de alta frecuencia y en general no

son muy efectivos para filtrar las vibraciones de frecuencias relativamente bajas :

que el movimiento de la estructura introduce al equipo durante un sismo.

-+ Para equipo particularmente critico, puede convenir el empleo de apoyos disefia-
dos para proporcionar aislamiento y amortiguamiento de las vibraciones introduci-
das por la estructura; por ejemplo, con placas de neopreno con un tubo de plomo,”

En general, deberén disefiarse las anclas de estos equipos para evitar la falla
por cortante o por volteo. Se usardn los métodos simplificados especificados por
las normas. En casos de estructuras industriales importantes, resulta necesario

realizar un anéhsns sfsmico detallado del equipo recurriendo al concepto del

espectro de piso, es decir, teniendo como excitacién el movimiento esperado en
la parte del edificio sobre el gue estd apoyado.

Debe considerarse Ia posibilidad de usar elementos de rigidizaci6n o de fi-.

jacion en la parte supeqpr"de los equipos para evitar su volteo durante un sismo.

La mayorfa de los tubos y ductos usados en los edificios son suficientemente
flexibles para absorber las deformaciones de la estructura durante un sismo.
Cuando no lo sean, deberdn proveerse tramos flexibles o juntas especiales
capaces de rotacion o deformaci6n axial. Cuando estas tuberfas tienen que cruzar
cuerpos separados de un edificio por las llamadas juntas de construccién o juntas
sfsmicas, es necesario proporcionar tramos deformables, con algiin dispositivo
como los mostrados esqueméticamente en la figura 9.12. El problema es particu-
larmente critico cuando se trata de tubos de material rigido, como el concreto, y
para los de gran didmetro. .

! a) Solucién con tramo flexible

Desviacidn pi:m
absorber deformaciones

, Perforacidn
//' para el ducto

Tramo de material

flexible y con capacidad

de deformacién axial
Junta de construccidn

PLANTAS

b) Solucién con desviacién
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