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ESTRUCTURACION OPTIMA SISMORRESISTENTE
FARA EDIFICIOS CON FLANTA IRREGULAR

INTRODUCCION:

Se han realizado numerosos astudios aue sermitan
estructuras que tengan un comportamiento adecuado ante
mederados v severos. ¥y aungue se pan logrado grandes avsnoae

tanto an el aseecto del cdlculo estructursl como en B
constructivo, an no pocas ocasiones toda la  tdcnice .
refinam.ento utilizades en el cdlculo estructural reseisan

inadecuados por la falta de congruemcia entre la esvructurs
calculada v la construida.

Lo anterior, tiene como consecuencia un cameortamience g2 13
estructura totalmente diferente del supuesto, ¥ en auchas
ocasiones inadecuadqg.

Un =jemplo donde esta situacidn adquiere gran importancia.
es el c¢3s0 de los edificios ubicados en esauina. en donde &l
encontirarse los muros de colindancia en posicidn perpendicular
entre si v estar ligados a la estructura, causan una doble
asimetria en cuanto a la distribucidn de riaideces an oz
elementos resistentas del edificio.

Una de las srincipales consacuencias d=2 tal  asimetvis en
rigideces es la modificacidn de la respuesta rotacional oe  ia
estructura debida al cambio de rigidez. La modi+icacidn aue sufre
se gene a su vez, al deselazamiento relativo del cenrro oe
torzidn  con recpecto al centro de masas. por la distrioucid
unitorm2 v asimétrica de rigidecas.

Ante tal perobiema. el cual as objeto de 2=
tmabajo. se daran dos soluciones. ia primera Zers a o
wesi192r les muros de <olingancia =2 is estructur: Psr3 aue
nd  meoifiausn la riqgigex de i1os  MAICOS Gue  ZanTarman
@structura: vy la sequnaa serd coiocando muras de tabiaue o
cencreta,  seadn sea el casc. del orro lado de la =structura 7
Fosicicn estratégica de manera que hagan que el c-_ntro gg torzid
ge mueva lo mds Posinle hacia el czntro de masas =ara evitar |1
2ucentrizidades, es decir riqidizar 1la otra pParte ae
estruziura para hacer que su disiribucidn ae rizideces ses m
unifarme y no tan agzimdtrica,
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Una de las.motivaciones para vl estudio g2 este pratlema es
el aran ndmerc de edificios ubicados en esauina que sufrieron
daflo  estructural grave, y hasta colassos parciales o totales,
durante loc sismos de 1985 en la ciudad de Mekico. Fuede ser que
es5ta no hava sido la dnica causa de tales daMos, pero si una de
las mds importantes.

Este +trabajo tratard de analizar el problema en adificios
con estructura a base de marcos r{gidos ortogonaless de conereto
re<orzado con los muros de colindancia ligados a estos.

A fin de poder efectuar comparaciones. se analizara un
edificio de un piso debido a su simetr{a en cuanto a elevacion se
refiere. Los analisis incluyen el cdlculo de fuerzas sismicas
icortante directo) y las fuerzas cortantes erovocadas por el
movimiento rotacional del edificio.

El c&lculp de las fuerzas sfsmicas se hard de acuerdo con
las "Normas Tdcnicas Complementarias para Disefo por Sismo" del
"Reglamento Rara constructiones del Digtrito Federal" de 1987.

Las comparaciones posteriores al anilisie se hardn con los
datos abtenidos de tal andlisis, log cuales no reflejan
nacesartamente el comportamiento real de la estructura., debido a
que sze adoptarid la hipdtesis de compartamiento eldstico. lipeal,
tomando en cuenta el comportamiento ineldstico mediante el factor
a2 comeortamiento sfsmico Q. Fer lo tanto. las conclusiones
derivadas de este estudio nos dardn una idea de la magnitud del
problema v no datos preciscos sobre el comportamiento de este tipo
de estructuras.

Espero. dque de alguna manera, este trabajo contribuya a
anzar en el campo de la Ingenieria Sismica, y asi,  avitar
gizastres como el ocurrido en la ciudad de México en 19BS.
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CAFITULD 1

GENERALIDADES

i.Comportamiento s{smico de los materiales.

Concreto

ajComportamiento baic esfuer:o}unxan:al.

En 1la mayur{a de los casos estructurales se esfuer:za
simulténeamente‘ al caoncreto en varias dirgcciones baijo
condiciones eracticas. sin embargo. hav casos en que se

suede
justificar el supcner'una condicidn de esfuerzo uniaxial.

Esfuerzo de compresicn:

fara determinar la resistencia a la comeresidn del
concreto se utilizan cilindros con relacidn de altura a didmetro
iqual a 2. El cilindro estdndar normal tiene 30.5 cm de altura
por 15.2 cm de didmetro. tas cxllndros e cargan
longitudinalmente a una tasa lenta de deformacidn para ‘alcanzar
la defarmacidn mdxima en 2 0 3 minutos. La resistencia a

comeresidn que se lagra a los 28 dfas generalmente varia entre
140 v 560 Ka/cml.

En la +igura aiguiente se prasantan curvas tipicas
esfuer~n—defurmacxdn obtenidas de cilindros de concreto cargados
en compresidn uniaxial en una srueba desarrollada durante varios

minutos. Las curvas son casi lineales hasta aproximadamente la
mitad e la resistencia a compresidn. El pico de la curva para
concreto de alta rosistencia es relativamente aguado, P®ro para

conereto de baja resistencia la curva tiene un copete plano, 1la
deformac:dn en el esfuerzo méximo es aaroxxmadamenta igual a
Q.002. A deformaclcnes. mis grandas. de=pues ge alcanzar el
esfuerzo mdximo, buedentransmitirse esfuerz0s aunque se hacen
vigibles en el concreto grietas paraleias a la direr~i1gn de  la
carga. | 6 o
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E1 mddulo de elasticidad £c eara el concreto de  pess
normai. =2 pusaz censiderar que es 3990yf ¢ Kg/cmiI.

Las pruebas de Rusch han indicado que el per+il de 1=
curva esfuerzao detormacidn antes del esfuerzo mauimo depende de
la resistencia del concreto: sin embargo. una aproximacidn muv
usada para el perfil de la curva esfuerzo-deformacion antes del
esfuerzo mAximO es una Parabola de segundo 9rado. En la fiaurs
siquiente ze muestra la curva Bsfusrso defirmacidn citada, en aue
f'c ez o) esfuerzo mdzimo alcanzaco en 2] concreto. El arade de
comportanianto de la rama descendente demende del iimite de la
aeformacion (til del concreto supuegta.
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Lze carqas repetiodas a compvesgdn de elavada intensidzo
producen un efecto pronunciado de histeresis en la curva esfuerto
N ’
deformacion.
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Esfuerzo de Tension:

Es posible obtener directamente de los especimenes a
tensioch la resistencia a tensidn del concreto, que generalmente
ag el 20% o mepor aue la resistencia a la compresion. £Sin
emgarac, depido a las dificultades exrerimentales de loarar 1z
tensi1oh  axial en los especimenes v a las incertidumbres resfects
de los esfuerzoe cecundarios inpaucidos por 1los d1sROSitives  6E
zujecion, rara vezr =e utiliza la erueoa a tensidn directs.
incluso para propdsitos de investigacion.

Es pneibla meair de manera inagirecta la resistencia =2
tensidn del concreto  en tdrminos del  esfuerco caiculado a2
tens1cn A cue ce romee un esepecimen colocado horizontalmente en
una midauina .de erueba v cargado 3 lo larac de un didmetro (prueba
brasiiefal.

Pebide 2 la baja resistancia a tensidn del concreto.
aeneralpents seo desPrecia el concreto a tension en les cdlculos
dge resistencia de los miembros de concreto reforsado.



b)Comportamienta baio esfuersos combinados,

En  muchag estructuras se sujeta al concreto a esfuerzos
directos v cartantes aue actidan en varias direcciones
Considerande el equilibrio de las fusrzas que actdan en un
elemento de concreto. se demuestra gue se puede reducir cualaulier
condicidn de esfuerzos combinadas a tres esfuerzos normales aue
actian en tres planos mutuamente perpendiculares. Estos tres
esfuerzos normales son log esfusrzos principales, y los esfuerzos
cortantes que actdan en estos planos son cero.

Esfuerzo PBiaxials

Una condicidn de esfuerzo biaxial ocurre si los esfuerzos
principales sodlo actdan en dos direcciones: es decir que los
esfuerzos actdan en un plano vy el tercer esfuerzo principal es
cero.

Se¢ ha llegado a la can:luszun de que la resistencia del
concreto suiets a compresidn biaxial puede ser hasta 274 mayor
que la resistencia uniaxial. Para esfuerzos biaxiales iquales de
compresidn e1 aumento de resistencia es aproximadamente 16%. La
resistencia bajo tensidn biaxial es aproximadamente igual a la
resistencia a tensign uniaxial. Sin embargo, ndtese que las
cargas combinadas a tensidn y :Dmpresxcn reducen tanto el
esfuerzo de tensidn como el de compresidn 2 la falla.

En planas distintos a los principales. los dsfuercos
normales estdn a:ampanados por esfuerzos cartantes. La teorfa de
falla de Mohr se ha utilicado para predecir la resistencia para
este caso de esfuerzos combinados. La siguiente figura indica
como una familia de circulos de Mohr aue representan condiciones
de falla en tensidn simple, campresidn  simple v otras
:ombinaciqnes. se localizan dentro de una envolvente. Cualquier
combinacion de esfuerzos que tenga un circulo de Mohr tangente a
esta Envnlvente, o que la intersecte, se puede conciderar como
una condicidn de falla.
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Esfuer:o de compresioh triaxial:

ta resistencia y ductilidad del concreto se aumentan

considerahlemente bajo condiciones de compresidn trianial.

La sigquiante figura muestra las curvas esfuerco
deformacion wial gue se oebtuvieron pPara las pPruebas de
compresidn  triaxial efectuadas en cilindros de concreto. Las
cilindros se confinaron lateralmente mediante presign de un
flufdo, Fara cada curva se mantuvo constante la presidn del
flufido mientras se aumentaba 21 esfuerzo de compresidn axial
hasta 1a falla y se median las deformaciones axiales. Es evidente
que un aumento en la presidn lateral produce aumentos muy
significatives en ductilidad al i1gual gque en resistencia. Este
efecto se debe a la presidn lateral que conffan al concrets v
reduce la tendencia al agristamients interno y al aumento en el
volumen hasta poco antes de la falla.
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c)Confinamiento del concreto ror el refuer:zo.

En la pardctica. se puede confinar el concreta wediante
refuerzo transversal, comunmente en forma de hélices o aros de
acerp espaciados a poca distancia. En este caso, A bajos niveles
de esfuerza en el concreto. el refuerzo transversal apenas se
esfuerza: en consecuencia, el concreto no estd confinado. El
concreto queda confinado cuando a esfuerzos que se aproximan a la
resistencia uniaxial, las deformaciones transversales se hacen
muy elevadas debido al agrietamiento interno progresiva y el
concreto se aptiva contra el refuerczo transversal, el gue entonces

aplica una reaccidn de confinamiente pasivo: las pruebas
realizadas por muchos investigadores., han demostrado gque el
confinamiento por el refuerzo transversal puede me jorar

considerablemente las caracteristicas esfuerzo deformacibn del
concreto a deformaciones elevadas.



E= muy aereciable el aumento en la resistencia v
ductilidad con la cuantia del acero de confinamiento. Las prubas
han demostrado que las hélices confinan al concreto con  mucha
mayor eficiencia que los aros rectangulares o cuadrados. En 1la
figura aue se muestra a continuacidn  tenemos curvas  carqa
deformacidn eara. prismas de concreto aue contenian distintas
cantidades de estribos cuadrados. El efecto de la distinta
cuantia de acero transversal en la ductilidad es bastante
apraciable, aunque el efecto en 1a resistencia es mucho mznaor.
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La causa de la considerable diferencia entre el

confinamiento por hélices de acero vy el confinamiento por aros
rectangualres o cuadrados es que debido a su forma. las hélices
estan en tensidn axial de aro vy proporcionan una presidn cont{nua
de confinamiento alrededor de la circunferencia, aue a * grandes
deformaciones transversales se aproxima al confianmiento de un
fluido. Sin embargo. coma regla. los aros cuvadrados sdlo pueden
Proporcionar reaccilones de confinamiento cerca de las .esauinas de
logs aros, debido a aue la presidn del concreto contra los aros
tiende a flexionar los lados hacia afuera como se muestra en la
figura, En consecuencia, una porcidn considerable de la seccadn
transversal del concreto puede no estar confinada, Debido atl
arauea interno entre las esquinas. el concreto esta confinado
efactivamente solo en las esquinas y en la regidn central de 1la
seccidn. Sin embargo. el acere cuadrado de confinamiento si
produce un aumento significativo en la ductilidad y muchos
investiaadoresz han observado cierto aunmento en la resistencia.

%/, Concralo o

7 cantinsca fige 7.
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El concrete no estd confinado fuera del acero transversal.
y se puede espcerar que este concreto de recubrimiento  tenga
caracter{sticas esiuerzo deformacidn distintas a las del concreto
dentro del acero transversal. El recubrimiento qeneralmente
comienza a desconcharse cuando se alcanza la resistencia no
confinada, especialmente si la cuantia de acero transversal es
elevado, debido a que la presencia de un gran ndmero de varillas
transversales crea un plano ¢ surerficie de debilidad entre el
nucleo v el recubrimiento lo que precipita el desconchamienta. Si
es baja la cuantia de acero transversal, el recubrimiento tiende
a desconcharse ron menos facilidad y a colaborar mds con el
nucleo confinado.

Refuewr:=o de Acerao

a)Comportamiento monotdniceo de esfuerzos.

Curvas tfpicas esfuerzo deformacidn para varillas de acero
utilizadas en la construccidn del concreto reforzada (figura) se
obtuvieron de varillas de acero cargadas monotdnicamente a
tensidn. Las curvas exhiben una porcidn inicial eldstica lineal,
una plataforma de cedencia (zona mds alld de la cual 1la
deformacion aumenta con poco o ninquh aumento del esfuer:zo)l, una
regidn de endurecimiento por deformacicdh en la que el esfuerszo
nuevamente aumenta con la deformacidn, y finalmente una qegiuﬁ en
la que el esfuer:zo decae hasta que ocutrre la falla.

El mddulo de elasticidad del acero esta dado por la
pendiente de la porcidn eldstica lineal de la curva., El mddulo de
elasticidad del acero de refuero Es, generalmente se toema igual
a 2.03:x10 Kg/cml. 120 = »
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Deformacion
Una propiedad muv importante del refuerzo de acerc es el
esfuerzo en el punto de cedencia. conodido como la resistencia de
cedencia. Ocasionalmente a la cedencia le acompana una
disminucidn abruepta en el esfuerzo. de manera aue un diagrama
esfuerzo deformacidn tiene la forma qQue aparece en la figura
siguiente.



Estuero

Deformacion

En tal caso. a los esfuerzos en A v en B se les conoce
como las resistencias de cedencia superior e inferio:
respectivamente. La posicidn del punta superior de cedencia
depende de la velocidad de la prueba, la forma de la seccidn y 1=
forma del especimen. Far lo gqenetral se considera que la
resistencia de cedencia inferior es la verdadeda caracter{stics
del material v se denomina simplemente comg la resistencia ae
cedencia.

Fara los aceros que no tienen una plataforma bien
definidadl de cedencia, generalmente se considera la resistencie a
la cedencia como el asfuerzo que corresponde & una deformacicn
especifica como se ilustra en la figura siquiente.

Detormacdn ca
cedencia eapecilcads

fig. 10,

Estusrzo

Delotmacdn

For lo general, la longitud de la pletaforma de c=edencia
es funcidn de la resistencia del acero. Los aceras de alta
resistencia con alto contenido de carbaono generalmente tienen vna
platafaorma de cedencia mds corta que los aceros do  menor
resistencia y menor contenido de carbono. En forma semejante. el
trabaiadoe en fric del acero puede producir un acortamiento de 1=
plataforma de cedencia, a tal grado que el endurecimientc por
deformacicn comienza inmediatamente después de principiar  la
cedencia.

Las varillas de acero corrugado producidas respetando las
especiflcaciones de ASTM  tienen una resistencia de cedencia
especificada minima 40, S, &0 0 75 kips/in2: se les conoce como
grados 40, S0, &0 y 75 respectivamente.



Las resistencias Jdltimas (resistencias a  tensidn)  que
corrgsponden a dichos grados de varillas son por 1o menos 70, 80,
90 Vloo kips/1n2.  La deformacidn mfnima a la fractura del acero
tambien esta definide en las especificaciones, ya que es esencial
para la sequridad de la estructura que el acero sea
suficientemente dictit Para que pueda sufrir grandes
deformaciones antes de fracturarse.

La resistencia especificada de cedencia normalmente se
refiere a un mfnimo garantizado. Faor lo general la resistencia de
cedencia real de las varillas es algo mayer 4que este wvaler
sspecificado. En algunos casos (por ejemplo en la evaluacidn de
la resistencia sismica de los miembros) es indeseable Lemer una
resigtencia de cedencia mucho maver que la considerada en el
disefa. Esto se debe a que la resistencia a la flexidn
incremen tada de un miembro, por ejemplo, Produce mayores fuercas
cortanptes actuando en el miembro bajo carga dltima, lo que puede
producir una falla cortante fragil del miembro en vex de una
falla a flexion ductil. En consecuencia las especificaciones para
el .dcero estructural en zonas s{smicas tambidn deberfan recuerir
que no se exkceda determinada resistencia de cedencia para cierto
grado del acero.

En el disefo es necesario idealizar el perfil de la curva
ecfuerze deformacidn. For lo general la curva se simplifica
idealizdndola como dos lineas rectas. como en la Ffigura
siguiente. ignorando la tresistencia superior de cedencia y el
aumento en el esfuerzo debidval endurecimiento por deformacich.
En algunos casos puede ser necesario evaluar el esfuarzo del
acera a deformaciones mayores que la de cedencia, Y as{ poder
calcular con mavor exactitud la resistencia de los miembros bajo
estas deformaciones. Esto es especialmente cierto en el disefo
sfsmico en que los reguerimientos de ductilidad pueden implicar
la posibilidad de alcanzar deformaciones muchas veces mas grandes
due la deformacidn de cedencia.
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b)Comportamiento baio esfuerzos repetidos.

La Ffigura 8 es la curva esfuerzo defarmaqidn para una
. s :
muestra de acero cargada en tensi1on o en caompresion aiial hasta

1o



la falla en wna sola corrida de carga. Si se auita la carga entes
de la falla, la muectra se recupsra a lo larao de wun  camine
ecfuerzo deformacidn paralelo a la porcion eldstica ori1ginal  de
la curva. Si se carga d2 nueve, lz muestra sique el mismoe camino
hasta la curva orilginal, como #n la figura gue se muestca a2
continvacion. quizds con una pegueda deformacion histerdtica v/o
un efecto de endurecimiento por deformacidn.

Estuorzo

fig. 12.

Dalgrmacidn

Se sigue entonces de cerca la curva virgen. tal como sino hubiera
existido la descarga. En consecuencia, la curva monotdnica
esfuerze deformacidn da una buena idealizacich para la curva
envolvente para carsgas repetidas del miszmo signo.

c)Comportamiento bajo esfuerzos alternados.

Si se aplica una carga axial altarnada {bensidn-
compiresidn) a una muestra de acero en el rango de cedencia, 2
obtiene una curva esfuerzo deformacion coma la de la figura (A)
La figura muestralel efecto de Bauschinger, En que la curva
esfuerzo deformacion bajo cargas alternadas deja de ser lineal a
un  esfuerzeo mucha mds bajo gque la resistencia 1inicial de
cedencia. Este comportamiento del acero esta fuertemente influfgo
por la historia_previa de deformacion; el tiempo y la temperatura

también lo afectan. El camino de la descarga sique la pendients

eldstica imicial. La idealiracidn +recuentemente usada rama
ey h

elastica-rama perfectamente plastica es solamente una

aproximacidn (figura (B)). Las curvas de cargas alternadas son
importantes al tener en cuenta los efectos de las cargas sismicas
de alta intensidad en los miembros.

Estusno Eslveno
fenmon) L1ens10n)

fig. 13.

__ Deformacign
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2.Comportamiento sismico de las diferentes estructuraciones.

Durant® un sismo ocurren en forma aleatoria movimientos del
terrenc en todas direcciones, Las mediciones de las aceleraciones
horizontal y vertical del terrenc en funcion del tiempo. han
indicado que las osceleraciones del terreno pueden ser
considerables.

Cuando durante un sismo, una estructura se sujeta a los
movimientos del terreno esta responde de manera vibratoiria.
Cuando  la estructura se comporta eldsticamente, la aceleracidn
madxima de respuesta depende del periodo natural de vibracidn de
la estructura y de la magnitud de amortiguacidn presente. Los
andlisis dindmicos de estructuras que responden eldsticamente a
registros tipicos de sismos han indicado el orden de aceleracidn
de respuesta que pueden experimentar las estructuras.

Por ejemplo, la figura l4a muestra una estructura simple, en
forma de un oscilador de un grado de libertad, sujeto a
vibraciones del terreno. La figura 14b muestra la respuesta deo
aceleracidn mduima de la estructura que se comporta eldsticamente
cuando se sujeta a la estructura a movimientos registrados del
terreno de algunos sismos. La aceleracidn, Sa mdiima de respuesta
se grafica como funcidn del perfodo natural de vibracidn de 1la
estructura y de 1la magnitud de la amortiguacidn, lo que se
expresa como porcentaje del amortiguamiento viscoso critico.

-
w
[
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I commnacon
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hontontal det conockia ~y
ereno 1 %
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0 ——
Tempo Toreno o 120 |‘ B T
o 19 20

)
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La aceleracidn mdrxima de respuesta de estructuras con un
periodo muy pequefo (es decir, estructuras muy r{gidas) se
apro:ima a la aceleracidn mdxima del terrenoc. La aceleracidn
m3xima de respuesta de estructuras con perfodos grandes de
vibracidn puede experimentar un Poco mMas que la mndxima
aceleracidn del terreno, y a periodos mayores pueden experimentar
menos «que la maxima aceleracidn del terreno. Un aumento en  la
amortiguacidn siempre produce una disminucidn en la aceleracidn
de respuesta.
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La carga cismica de disefio gque recomiendan los co’diqas de
construccidn tienen la forma de carga lateral estdtica.
Normalmente se aplica carga lateral estitica eaquivalente pars
estructuras de plantas miltiples con una distribucion cercana a
la triangular a la estructura, imponienda la mayor carga en la
parte superior. simutlando con ello el perfil de defleniones del
primer modo de vibracidn de la figura l4a. Estos cddigos utilizan
cargas de  diseno estlticas para detersinar la resistencia de
estructura necesaria para soportar las tardas dindmicas inducidas
por el sismo. Sin embargo. ¢l niwval recomendado de carga lateral
estitica de disefo es bastante bajo. Los andlisis dinsmicos de
estructuras que responden elasticamente a movimientos del terreno
reqistradeos durante sismos intensos, han mostrado que las cargas
de inercia de respuesta tedrica pueden ser mucho mayores aue las
cargas laterales de disefio estdtico, recomendadas por dichos
cddigos. Aunque e2sta diferencia es demasiado grande para tomarse
con factores de sequridad en el disedo, se sabe bien que
estructuras disehadas con las cargas laterales de los cn'digos
han sobrevivido sismos intensos. Se ha atribufde esta anomalfa
apareqte a la habilidad de las estr't.;ctur‘as ddctiles de disipar
energia mediante deformaciones imelasticas, con avuda de otro:
factores como una respuesta reducida debida a mayor
amortiguacidn, y a la interaccidn del terreno con la estructura.
La ductilidad de los miembros puede ser el factor mids importante.

Es evidente que no seria econdmico disefar una estructura
para que soportara el probable sismo mds fuerte sin dafo. El
costo de prororcionar resistencia para soportar vibraciones
laterales de muy alta intensidad debe de ponderarse contra la
importancia de la estructura y la probabilidad de los sismos.

Los criterios para el nivel de cargas son como sigue: los
edificios deben resistir sismos menores sin danao, sismos
moderados s1n dafo estructural perc con cierto dafo no
estructural y sismos 1mportantes sin colasrso perc con cierto dafo
estructural y no estructural., Por tanto., se acepta la posibilidad
de daho, pero sin perdida de wvidas. E1 ohjetivo, es tener
estructuras que se comporten elfsticamente bajo sismos que =e
pueda esperar que ocurran mis de una ves en la vida del edificio.
Fara evitar el colapsc durante el sismo mds importante., los
miembros deben ser tan ddctiles que absorban v disimen enerqgfa
por deformaciones ineldsticas. El1 orden de ductilidad involucrada
puede estar asocisdo con deformasiones permanentes muy grandes.
De esa manera, aungue la estructura no se desplomara, el dafo
resultante podrfa estar mas alld de la reparacion v la estructura
serfa una pdrdida econdmica total.
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a)Requerimientos de ductilidad de desplazamiento.

En el diseno por sismo, una consideracidn de importancia,
es la necesidad de tener una estructura capaz de deformarse de
manera ddctil cuando se sujeta a varios ciclos de carga lateral
que penetran en el intervalo ineldstico.

Se puede observar el efecto del comportamiento no  lineal
en la respuesta de una estructura a los movimientos de sismos
intensos con referencia a un oscilador de un grado de libertad.
Tal oscilador, [ue responde eldsticamente, tendrd una relacion de
carga deflaexidn como la representada en, la figura 1Sa, donde el
punto b es 1la Pespuesta mJkima. El aPea abc bajo la curva
representa ia energxa potencial almacenada en la defl idn
maiimas y cuando la masa vuelve a la posx::on cero, la energia se
convierte en energxa cindtica. §i el oscilador no es
suficientemente Ffuerte .para transmitir la carga de inercia de
respuesta totaimente eldstica, y desarrolla una articulacidn
pifstica econ caracterfsticas elastopldsticas, 1la curva de carga
deflenidn serd como en la figura .5b. Cuando se alcance la
capacidad de la artxculacxcn pldstica, la respuesta de deflexidn
prosigdue a lc largo de la 1{nea d-e, y el punto e resresenta 1a
respuesta mdima. La eneygfa potencial almacenada en 1la deflexicn
mdxima en este caso queda representada por el area adef, nétese
que la capacidad de articulacion pldstica ha, limitado las fuerzas
gue actdan en la estructura. Cuando la masa rearesa a la posicidn
cero, la Enevgfa. convertxda en energia :inéti:a. queda
representada por la pequena 4rea triangular efg. debido a que la
energfa aue representa el area adef se disipa por la articulacidn
pla’rtlca transformada en calar y aotras formas irrecuperables de
energfa. En consecuasnciaa. es evidente que en la estructura
eldstica, toda la energfa almacenada se devuelve como energia de
velocidad (cinétxca) en cada ciclo, en tanto que en la estructura
elastopldstica sdlo se devuelve parte de la energxa. Por 1o gque
se puede abservar, no se requiere que la enerqla potencial
almacenada en la estructura elastoplastica en cada ciclo sea tan
‘grande como en la estructujra eldstica, y la deflexidn mdxima de
la estructura elastopldstica no es necesariamente mucho mavor que
el de la estructura eldstica.

Cargs laterat 8o
inercia

e e fig. 15.

Detlexitn
laterat -

Aceterncion Y

Ankculacion
pihstica

Tiempo i
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Una medida de a ductilidad de una estructura es el factor
u de ductilidsd de desplaramiento definido como

M=

).
donde Bu es la defletidn latersl en el ertremo del
posterior al eldstico v By es la defle:idh lateral la primera =
que se alcanza la cedencis. Cuando estd invelucrada una cantidsd
de ciclos de carga. se toma Ay camo la detlenidn lateral cuanda
se alcanza por primera ves la cedencia en la praimera excursidn o=
la carga al intervalo posterior al eldstico.

intery

Se puede estimar el factar de ductilid=d de
desplazamiaenta, reauerido en el disefio. en base a la relazidn ce
la carga de inercia de respuesta eldstica a la caraa de2 disefo
estdtico (r:omc!r:uede verse en los trz-:"ngulu:« semejantes  de 1a
figura 1éa y que los valores tipicos para el factor v de
ductilidad de desplazamiento pueden variar entera

A 1a relacidn de la carga de disefo estdtico a la cerga de
inercia de respuesta elastica se le puede denominar el factsr F
de reduccidn de la caraa. En la suposicidn de deflexidh adiima

Ty o

igqual de la figura léa, esto gquiere decir gue

Ra——m

fig.16.

Carga taterct de irertin

Dstianion teral

Es evidente que el sistema elastorldstico. aue resrords a
un nivel de resistencia mAs baia, sufrirfa mEyore
desplaramientos para que pueda absorb=r la misma enerafa auz ei
sistema eldsticoa.

[

lLas consideraciones anterioras se aplpican

aproxzimadanents
a marcos de pisos mdltiples. Es aparente qua a 23

los editicie
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disefiados para sntisfacer las cargas estaticas se  les puede
eiigir constderable ductilidad durante los sismos  in
aunque es peosible reducir la demsnda de ductilidad disehando 2
cargas laterales estdticas mavores. Utilizando un espectro de
disefo y el factor de reduccidn antes mencionado, el diseRador
Puede relacieopar aproximadaments el sismo que se debe resistir a
la carga o2 dis2ho estdtico v el factor de ductilidad de
desplazamiento. Fara un edificio de plantas mfltiples, los
desplazamientos By y fAu  gue dan el’fa:tor de ductilidad de
desplzamiento se miden en una posicion adecuada (al nivel del
techo por ejemprlo). En un marco de mdltiples niveles, las
articulaciones pldsticas tienden a desarrollarse en las secciones
criticas por toda la estructura, pero no todas se desarrollan
bajo la misma carga. En consecuencia, la relacion de carasa
lateral deflexich no serd bilineal come en la figura 1Sh. sino
que tendrd que sctar mas curva debido a gue 1a rigidex se reduce
gradualmente. conforme se desarrollen articulaciones pléstx:as en
distintos niveles de carga. Fara ev/aluar el factor de ductilidad
en tal caso, se puede supoher una curva aproximada bilineal de
carga lateral deflexionh, tomando la deflexidn en primera cedencia
camo la debida a la carga de diseho estdtico aplicada al marco
que se comPorta elastxcamente. Sin embargo, las apraximaciones
son tales, que una evaluacidn eiacta de la demanda de ductilidad
en los casos importantes puede requerlr andlisis dindmicos no
lineales de la estructura baio la accidn de sismos importantes.

Se enfatiza que 1la ductilidad estd asociada con las
deformaciones plasticas, por lo maue esta asociada con el dafo
estructural permanente, Esto quiere decir gue una esiructura.
disehada wutilizando un factor R de reduccidn de carga bajo. es
suceptible de sufrir dafio permanente durante los sismos de menor
intensidad. Fara los edificios importantes, especialmente
aauellos que necesitan funcionar despuds de un desastre sismico,
puede no utilizarse la ductilidad potencial de la estructura.
debido a que el control de los dafos dominard como criterio de
disehao.

b)Reauerimientos de ductilidad de curvatura.

La ductilidad de las secciones de concreto reforsade se
mlede  enepresar mediante la relacion gaulﬁpv de ductilidad de
curvatura. en  aue gpu = curvatura en el extremo del intervalo
posterior al eldstice y vy = cwrvatura en la primera  cedencia.
Esto suronfie aue predominan las deformaciones a flexidn., Ei
factor disponible de dectilidad de curvatura es bastante grande
en muchos Ccasos. aunque es impartante recanccer que hay una
diferencia significativa entre el factor Au/By de ductilidad de
desplazamiento v el factor fAu/{fv de ductilidad de curvatura,
Ello se debe a que una vez que ha comenzade la cedencia en  un

16



marco. las deformaciones se concentran an las posiciones de  la
articulacidn pldstfica; en conzecuencia, cuando un  Mmarco sa
defleiiona lateralmente en el 1ntervalo inelfstico, la r=lacidn
QPuspy "E’quEl‘ldE\ en uns articulacaon pldstica pusde 30 mavor
qu . la razdn &Gu’By. .

ciEfectos de cargas alternadas en legs estructuras,

Los marcos sujetos a movimientos 1ntensos de sismos sufren
varias inversinqes de cargas qua penetran  bastante aen el
intervalo inelastico durante wn  tarvemotos, MHormalmnents se
supone que las relaciones de momento curvatuwra, ep las saccianes
criticas de log marcos baio cargas alternadas repztidss hesta el
intervalo de cedencia, son elastopldstlcasvblllneales ifiquera 17)
en los estudios dindmicos de}l comportamiento de marcos. s1in
embargna. se debe notar que el comportamiento real de las
miembros de concreto reforzado es bastante distinto de esta
relacion elastopldstica supuesta. .En especial, Qcurtre una
reduccidn apreciable de la rigidez con las cargas alternadas., La
reduccidn de 1la rigidez no impide que un miembro debaidarente
detallado alcance su resistencia a fleuwidh de diseds. parc la
deformacidn 2n que se alcanza la resistencia a flexidn es mavor.
Una reduceidn de rigide: debida a la deformacich ineidstica
provoca un aumento en el periodo de vibracion de la estructurs
que altera su respuesta al sismo.

Mgmanio

e N

fig. 17.

Curvatura

Los factores que afectan las relaciones de carga de+l
de los miembros sujetos a grandes  deformaciones  inelds
alternadas son los siguientes:

1.£1 comportamiento i1neldstico del reuerzo de acero. El
acero con carga alternaaga en el intervalo de cedencis nmuestra el
efecto de Bauschinger, donde la curva esfuerzo deformacion es no
lingal a wun esfuerzo mucho menor que la resistencia 1nicial de
cedancia.

2.El1 grado de aarietamiento del concrete, La aperturs
cirerre de aristas Provoea un deterioro del ccocnereto por lo
produce una degradacion de rigidecz.

¥
Jue
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S.La efectividad deg la adherencia vy el arzlaje. Baio
carqas cfclicas de alta intensidad ocurre un deterioro gradual de
la adherencia entre el concreto v el acero.

4.La presencia de caortante. Las fuerrzas cortantes altas
producen  una pdrdida adicional de rigidez debido a la maver
deformacidn cortante en las zonas de articulacion pldstica baio
las cargas alternadas.

Las influencias de algunos de estos factores en la rigide:z
de wna viga doblemente reforcada se pueden abservar en la figura
18. Cuando l§a viga se carga hacia abajo. penetrando bastante en
el intervaleo eldstico del acero a tension. las grietas grandes
{(figura 18a) no se cierran completamente en la descarga. sino que
permanecen abiertas (figura 18b) debido a las de=formaciones
plésticas residuales del acero. 81 entonces se carga al miembro
en la direecich opuesta (figura 18e) la resistencia a la rotacidn
sera’ menor que la correspondiente durante la primera carga,
debido a que la presencia de grietas abiertas en la zona a
comprESIBn significa que el acero a comeresion transmite toda la
compresion. En consecuencia, la rigidex a Fle idn de la seccidn
solo es la qu acero., la que se reduce, abn mas, cuando el acero
a compresion alcanza el nivel de esfuerzo en que comienza el
efecto de Bauschienger y, se comporta ineldsticamente. Las grietas
en la zona de compresxcn (figura 18d) pueden llegar a cerrarse,
segin la magnitud de la carga y las cantidades relativas de acero

superior e inferior. Cuando las grietas se cierran, aumenta la
rigidez del miembro, ya que en ese tiempo el concreto nuevamente
transmite cierta compresion., Si las grietas no se cierran y el

miembro esta descargado, se puede agrietar la seccidn critica en
todo su peralte, El ancho de este agrietamiento de peralte total
depende de la cantidad de cedencia y de la efectividad de la
adherencia. Si  entonces se carga el miembro hacia abajo, este
actla nuevamente al principio como una viga de acero, ya que el
concreto no estd en contacto en la cara de la grieta.

La figura 19 muestra el efecto de abrir y cerrar de las
grietas y el efecto de Bauschinger del aceroc en la relacion de
momento curvatura para una seccidn doblemente reforzada. EQ
rndcndeamientc ¥ estrechamxpnto de los ciclos si1anifica que el
srea dentro de e=tcs =5 mds pnquena aue la correspondiente basada
en la suposicidn elastosldsticas ror la tanto, hav menas
disipacidn de enerq{a pPat ciclo gue 1o normalmente supuesto, lo
que influye en la respuesta de los marcos a movimientos sismicos
intensos.
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La curva de rigide: degradada de Clough supone que 1=
rigidez en 1a carga en cada ciclo depende de la deformac:isn
alcanzada en el ciclo anterior (figqura Z20).

M

2.
*y
Una rama de 1 cuma
ab,c.
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fig. 20. ) -
Se encontrd que para estructuras de perfodos laraos la

propiedad de la rigidez degradada no afecta significativamente
las amplitudes iniciales de vibracidn durante les sismos. paro
que la pdroida de rigide:z prnduc:da rar los aranaes
desplacamientos de cedencia reduc{a la respuesta subsecuente de
desplazamiento de la estructura de rigide: degradada.

Una r*educ:iu'n en la rigide:z produce un  aumento en =1
perfodc que para una estructura de perfodo largo, provoca uona
reduccidn en la aceleracidh de respuesta. pera para vna
estructura de perfoda corto, puede provocar un aumento asreciable
en la aceleracidn de respuesta.

Efectos de carga biaxial:
Los movimientos del terreno durante los Sismos ocurren en
direcciones aleatorias. aunque en el disefo sxsmxco se ha

acostumbrado considerar gue la carga sfsmica solo actda en las
direcciones de laos ejes principales de la estructura v solamente
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en una direccidn a la ves. En realidad, un af'\ngln qeneral de
cargas sismicas puede producir un case muy eixbremo en  una
estructura de edificio. al grado que pueda ser wmuy dificil
impedir formacidn de articulaciones pla’sticas en columnaz en el
caso general de cargas,

Considérese una estructura simdtrica de edificie con la
Planta como en la figqura siguiente, suijeta a cargas sismicas
laterales en una direccign qeneral. Una planta del edificio se
deflexiona en la direccidn de la carga, como en la figura Z1lb. Es
evidente que no es necesario que el adngulo # sea muy grande antes
de que se imponga la cedencia en las vigas en ambas direcciones.
Faor ejemplo, i la estructura de la figura alcanza un factor de
ductilidad de desplazamiento de 4 en la direccidn 2, solo
requiere D1=D2/4 para provocar cedencia tambien en la direccidn
1. En consecuencia la cedencia en ambas direcciones puede ocureir
simul taheamente para gran parte de la carga.

fig. 21.
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Caracteristices generales dezeables:

Be ha visto que la respuesta ante sismos depende de las
caracteristicas de masa v rigide: de los sistemas estructurales.
Son as{ mismo importantes la resistencia, el amortiguamiento y la
capacided de absorcioh de enerafa.

Algunos aspectos recomendables para lograr un
comportamiento sismico satisfactorio son los siguientes:

FOCO FESO: Ya gue las fuerzas de inereia =an
proporcionales a la masa y por lo tanto al peco del edificio debe
procurarse que la estructura tenga el menor peso posible.

SENCILLEZ, SIMETRIA Y REGULARIDAD EN FLANTA: La falta de
regularidad en la estructura da lugar, generalmente, a falkta de
simetria, ya sea en masas. rigideces o resistencias v produce
efectos de torsidn dificiles de evaluar con precisian, v oen
sismos intensos. hace que las deformaciones ineldsticas se
concentren en ciertas zonas, las ma%s débiles, produciendo dafies
muy apreciables. Si la estructuracion presenta irregularidades
debidas a una distribucion excedntrica de rigideces o de masas
constituyve una fuente de torsiones indeseables. Si se trata de
pisos que tienen diferentes rigideces en su plano, esto da lugar
a distribuciones irregulares de las fuerzas de inercia de los
pisos entre los elementos verticales resistentes 2 sismos.

PLANTAS FOCO ALARGADAS: En plantas alargadas, mientracs
mayor sea la dimensidn, mayor ec la probabilidad de que actuen
sobre el edificio movimientos que difieren en un extreme vy otro
del mismo. lo cual es oPuesto a la suposicion de ‘andlisis
sismico, y puede producir al edificio efectos perijudiciales.

SENCILLEZ, SIMETRIA Y REGULARIUDAD EN ELEVACION: En
elevacidn es conveniente que no existan cambios brruscos en  las
dimensiones del edificio. E1 principal objetivo es evitar gque ge
produzcan conhcentraciones de esfuerzos en ciertos pisos gue son
débiles con respecta a los demds: esto puede dar lugar a que en
un solo piso se forme un mecanismo de desplazamientos laterales
con articulaciones pldsticas en los extremos de las columnas de
ese nivel: en estas seceiones es probable que =@ generen de
de giros inaldsticos mayvores de las que son capaces de res
par lo aue se producira @l colapso del pisa entsro.

Los cambios bruscos en elevacidn hacen tambien que ciertas
partes del edificio se comporten como apéndices. con el ri=2=qo de
que se produzca el fenomeno de ameplificacidn dindmica de +uer:zas
conocido como “chicoteo” que es un efecto sumamente damino.

UNIFORMIDAD EN LA DfSTRIEUCIDN DE RESISTENCIA, RIGIDEZ Y
DUCTILIDAD.

HIFERESTATICIDAD Y L INEAS ESCALRNADAS (28] DEFENSA
ESTRUCTURAL: La resistencis de un edif1c10 a sismes derend2 de su
capacidad de disipar energfa, Mientras mavar sea la continuidad
monolitismo. el sistema estructural tendra mayer posibilidad ds
que., sin convertirsae en un mecanismo  inestable, se forman
en el articulacrones pldsticas, con alta capacidsd de absorcidn
do enerafa mediante defornaciones anelasticas. con ml consecuenta
canmrnrtinicnto acestablae antae sisaos.
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cAaAPITUL®O 1.

FUERILAS 51 sMICAS



CAFTTLLD 1T

FUERZIAS S1snmMiICAS

1.Hases epara Obtener ilas Fuerzas Sismicas,

Los nétodos ge andlisiz sismico erescrito r
reqlamen tos de disefo v emeleados 2n 13 prifctica son acnc
muy simelificados vy recwren  a 1dealitaciones de la acc
sismica mediante sistemas de fuerzas estdticas eauivalentes.
cuanda se@ usen estos eProcecinientos. en  vex da otros
refinadas, no hay que eerder de vista el caracter dinsmice
fendmeno v es necesario conocer las erincirios bdsicos de
dindmica estructural.

Una estructura ressonds a una exitacidn sismica. aeserita
por una historia de aceleraciones (o de velocidaaes o o=
desplacamientos) que se presentan en el 5ue£n sabre el ague essa
desplantada., mediante una vibracion a través de lz cual disiea
energia aue es generada por dicho movimiento. La amplitud de 1a
vipracidh mnecesaria para disipar esa Enewgfs depende de las
caracteristicas del sistema subsuelo—cimentacidn-estructura-
elementaos ne estructurales. A pesar de la complejidad de un
sistema como ese. las principales caracterfsticas de su respuesta
pueden ilustrarse mediante el estudio de un sistema simeple de un
grado de libertad.

El sistema simple esta constituido por una masa, un resorte
y un amortiquador, En el esquema de la figura 22 el resorte se
representa por medio de una celumna cuya rigidez lateral  equivaie
a la constante del resorte, Cuando el sistema esta sujeto a un
movimiento de su base, definide por una historia de
desplazamientos. u . de aceleraciones del suelo, U . la masa
entrara’ en oscilacion y se generarsa sobre ella tres tipos de
fuerzas:

a)La fuerza de inercia que es prororcional a la masa y a la
aceleracidn total que esta sufre. Tyt \esta ultima es igual a la
suma de la aceleracidn del terreno. U,. mds 1a de la masa
relativa al terreno. 4.

Fi = miiy

b)La fuerza aue se agenera en la columna por su  rigide:z
lateral al tratar de ser dezplazada con respecto al terreno.
Suponiendo que la respuesta de la columna se mantiene dentro de
un intervalo lineal. dicha fuerza serd igual al producto del
desplazamiento relativo de la masa con respecto al suelo, PpOr la
rigidex lateral de la columna.

Fp = ku
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csla  fuerza d2 amortiausmiento que trata de restsblecer el
equilibrio de la estructura en vibracidn., Esta fuerza puede
considerarse proearcional a la velocidad de la mass con relacian
al suwelo:  al factor de proporcionalidad se le llama coeficiente
de amortiguamiznto '

Masa
‘, 5 2 Amaitiguador
i

i—t

Columna con
constarte
de tesorte

- conacida
gy

Modelo
3 M J
v Tiempo

Historla de aceleraciones
en fa base

La ecuacidn de eauilibrio dindmico se escribe comos
Fy+ Fa+ Fp=0
sustituyvendo:
miiy + ¢ + ku =0 ec. 1.

o ya que iy = i, + if

mli + cl + ku = — m, -
a, dividiendo entre m.
i+CgasEy= ec. 2.
m m
tas dos constantes c/m v ksm, representan conceptes
relacionados con la wvibracion libre del <cistema (la aua
correseponde al caso &, = Q0). De ellas. k/m = w 0. w =Jfivm . en
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Que w es la frocusncia cilroular del sistema Nno amortlgusdo. @ sea
agquella con  la gqus oscila este cuando se le impone un
desplazamiento v se le sueltia. Cuando el amortviguamiwento es nulg
el sistema describe un mavimiento armdnico simele, con la
frecuencia mencionada v con eericdo (figura 23) igqual a:

ac. 3.

ol — o

\/ \ numpn
oSN

El amortiguamiento representa la disipacidn de energxa que
la estructura realiza princisalmente debido a friccioh interna de
los materiales y a rozamiento entre los comronentes de la
construccidn; este amortiguamiento reduce las oscilaciones. En
vibracidon libre. se define como amortiguamiento critico aquel
para cual el sistema, despues de desplazado, volverfa a su
posicidn de reposo sin oscilar., Este vale:

C. = 2 Km

Por 1o tanto, la constante de amortiguamiente Puede
evpresarse como una fraccioh del amortiguamiento eritico en la
formas

Desplazamiento
o

[1=13-]
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por otra parte

£ = 2wt
m

l.a ecuacidn diferencial (ec. 2) se puede escribir como:

i+ 2wiil + wlu = ~ i, ec. 4.
Se aprecia que la respuesta del sistema queda definida por
dos pardmetros dnicamente: la frecuancia circular del sistema ‘o
) . - - - .
su periodo) v la fraccion del amortiguamiento crftico.

La solucidn de la ecuacidn diferencial, cuando la estructura
parte del reposo. se cbtiene como la superposicich de la rspussta
a una serie de impulsos diferenciales, en la Forma llamada
integral de Duhamel:

u{t) = - JJ Saii,trle - o4 - dseneft — 7Xir

Obtener la respuesta del sistema mediante la solucidn ds la
integral de Duhamel representa un trabajo tedioso y que. debido a
que la historia de aceleraciones del terreno durante un si1smo,
lie (), no puede expresarse mediante una funcidn continua.
requiere de procedimientos numérices,
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2.Mztodo Estético.

Enzisten diversaes procedimientos Para evaluar las
solicitaciones que el sisme de disefo introduce en una
estructura. Los métodos aceptadas por las normas tienen distinto
nivel de refinamiento v se subdividen en dos grupos: los de tipo
estdtico y los dindmicos. EnN los primeios se apli:§ a la
estructura un sistema de cargas laterales cuvo efecto estatico se
supone equivalente al de la accion sismica. En los sequndos se
realiza un andlisis de la respuesta dindmica de un modelo
generalmente muy simplificado.

Método de las Fuerzas Laterales Equivalentes:

, Aunaue el edificio se idealiza de la misma manera que el
método dindmico., el metodo de la fuerza lateral equivalente
reduiere menos aesfuerio va que, eixcerto por el perfodo
fundamental, no se necesitan los periodeos y formas de los modos
naturales superiores de vibracidn., La magnitud de las, "fuer:zas
laterales se basa en una esstimacicn del per {ode fundamental de
vibracidn, y su distribucidn en formulas sencillas apropiadas
para edificios con una distribucich regular de masa y rigide:
sobre 1la altura.

El RDF acerta el uso de este métodos en estructuras de
altura no mayor a 69 m, Debe, sin embargo. evitarse su empleo
en estructuras aue tengan geometrfas muy irregulares en planta
o elevacidn, o distribuciones no uniformes de masas y rigideces.

La aplicacidn de este método consta esencialmente de las
siguientes pasos:

a)Se reprasenta la accidh del sismo por fuer:zas
horizaontales que actuan en los centros de masas de los pisos, en
dos direcciones ortogonales.

b)Estas fuerzas se distribuyen entre los sistemas
resistentes a carga lateral que tiene el edificio {muros v/o
marcos) .

c)Se efectda el andlisis estructural de cada sistema
resistente ante las cargas laterales que correspondan.
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de Fuerzas Sfsmicas sin Estimar el Feriooc
Fundamental del Edificio:

ts distribucion de las fuerzas laterales sobre la alturs
de un =dificio es bastante compleia. ya que un buesn n'mero de
modos naturales de vibracidn contribuyen <cignificativamente =
esas fuarzes. Las contribuciones de los diversos modos oE
vibraszidn a las fuerzas laterales y al cortante basal dependen ce
numerosos factores. incluyendo la farma del espectro de disefo de
respuesta. perigdos naturales de vibracidn y formas modales, que
a su vex deecend2n de las propiedades de masa y rigidez d=l
edificio. Sin embargo, estas fuersas se deben prxn::pdlmente 2l
primer modo (fundamental) de vibracioh. Asi., en el metndo de 1&
fuerza lateral equivalente se determinan a arrtir de formul
similares a las del primer modo, perc modificadas pata consider
aproximadamente los efectos de los modos superiores.

Se han recomendado las siguientes fdrmulas para el
cortante basal Vo y la fuerza lateral { en cada piso fi:
A4
Vo= W

donde At es la aceler*gacx'c'n corraspondiente al periosc
fundamental estimado y al amortiguamiento apropiado, determinsce
del espectro de disefio de respuesta para el factor de ductilig:zd
permisible.

N
W= w
I=1
es el peso total del edificio

wihf
o fimVe —
T wht
FAR
donde hi Bs la altura del idsimo piso sobre la base, v k ez un
coeficiente relacionado con el periodo fundamental de vibracidn
estimado como sique:

1 T<0.5 scg
R={(T+1.5)}/2 05<T<25seg
2 T> 2.5 seg
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Las fuarzas cortantes sismicas en los diferantas niveles
de wuna estructura pueden valuarse suponiendo un conjunto de
fuerzas hori1zontales oue actwan sobre cada uno de los puntos
dende se supongan concentradas las masas. La fuerza actuante
donde se comcentra una masa i es igual al peso de la misma, Wi,
por um coeficinte proporcional a la altura. hi de la masa en
cuestidn sobre el desplante (o nivel a partir del cual las
deformaciones estructurales pusden ser apreciables). sin incluir
tanques, apsndices w otros elementos cuva estructuracicdn difiera
radicalmente del resto de la estructura. El factor de
proporcionslidad se tomard de tal manera que V/W en la base sea
igual a ¢/Q pero no menor que a . Los valores de © y de a, estan
dados en la tabla siguiente. O es el factor de reduccidn por
ductilidad.

Zona < ag T, (scg) T3 (seg) I3
tl (lerreno firme) 0.16 0.030 0.3 0.8 12
I(tersena de .0
ttansician) 0.20 0.045 0.5 2.0 213
I (terreno compresible) 0.24 0.060 [X] 3.3 H

La aplicacion de lo antes mencionado conduce & que la
fuerza horizontal Pi arlicada en el centro de masas del nivel i
esta dada por la fdrmula

donde €s es el mavor valor de c/Q y a -
Se considera aue la estructuracidn. los materiales y los

datalles constructivos emepleados son tales que el factor de
ductilidad O no tiene que ser igual en las dos direcciones.
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Valuacidn de las Fuerzas Slsmicas Estimando el Ferfoo:
Fundamental del Edificio.

Fara emplear esta segunda opcidn en aue se permiten
reducciones &l coeficiente Cs, s necesario conocer el perfodo
fundamental de la estructura. Para su determinacidn deberis
realizarse. estrictamente, un andlisis dindmico de la misma; si-
embargo; son admisibles, para estructuras regulares, estimaciones
apronimadas del perfodo. Un erocedimiento sencilla para el
cdlculo del periodo fundamental de un edificig es el siguiente:

Cuando 1a rigidez a cargas laterales es prororcionags
exclusivamente por. marcos rigidos de concreto o acero:

T = CyHows
en que C es una constante que vale 0,08 para marcos de concreto

y 0,06 para marcos de acero, H es la altura total de 1=
estructura, en metros., Cuando en la rigidez a cargas laterales

participan otros elementos diferentes a marcos rigidos comao muros
o arriostramientos:

0.09H
T = —=2"—
VI

en aque L e la longitud total del edificio en la direccion
¢considerada, en metros.

Una forma mds precisa para la determinacion del periode
fundamental es la recomendada par el RDF 76: .

2
T = 2x [J_E_M]y,
8 Fix;
en que Wi es el peso de la masa ubicada en el nivel i. Fi la

fuerza que seadin el andlisis estdtico debe aplicarse en el nivel
i v X1 es el desplazamiento lateral gque las fuerzas producen en
el nivel en cuestidn.

De acuerdo con el valor resultante de T. se amlica una d=s
las tres opciones siguientes:

arsi 71 ¢ T & T2 (T1 y T2 se dan en la tabla anterior), ne
se permite reduccidn.

bXSi T > TZ -la fuerza lateral en la masa i es igual a

Pi= Wik, hi + ky b)) ¢/Q
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sisnde

>
1

b=l = r(1= )5 WAL Wih)
k= 157 q (= WAS WHD

4 =TTy

0 factor de reduccidn eor ductilidad
hi es nuevamente la altura de la masa i sobre el
nivel de desplante, v r. el valor dado en la tabla

anterior.

c)Si T < Ti las fuerzas laterales son proporcicnales a las
obtenidas con el procedimiento en aue no se estima el periodo.
pers reducidas de tal manera aue la relacidn V/W en la base sea
iqual a
o = |@g + (€ —~ a)) /T }/ Q'
donde

stv@-nmn
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Z.Métods Dindmico.

Para tratar 2l wetodo dindmico erimero sera necesario
recordar  la manera en que vibran sistemas del tipo ilustrado en
la siguiente figura.

- X, EZ) .
| - 2z,
é £, Z Xe
Y w2 g | e

/7,
i X,

3
f£ig. 24 &= |

e

Fara que la estructura de la fiaqura 24b sea dindmicamente
equivalente a la parte a de la misma figura es necesario
considerarla as{:

-La masa de la estructura’ y de 1los elementas < nog
estructurales que soporta estdn concentradas en los niveles de
los pisos.

-La rigidez lataral de la estructura depende de las columnazs
v de los elementos aue las unen.

~-Los pisos no airan.
-La rigide: de los pisos en su pPlano es infinita.
-El suelo es indeformable.

Veamos la figura 2.14 a vy b, en ella se muestran., primero,
la situacicdh del sxstema en reposo siendo las coordenadas de las
masas nulas, xl=ad, #2=0, En el segqunda aspecto e apartan ambac
masas de su estado de equilibrio estftica, maviendo la masa mi
una distancia %! a la derecha vy la masa m2 wuna distancia x2
simultdneamente y se suelten. Al comenzar a actuar los resortes
de rigide= ki1 v k2 el siztema estard vibrando de algun modo.

Antes de pasar a las consideraciones matemiticas pensemos de
que maneras diferentes rodrd moverse el sistema, o dicho de otra
manera, cuantos modos de vibracich tendrd el sistema.

Exicten dos posibilidades

1)PRIMER MODOQ: Que ambas masas vayvan Primere hacia la
derecha luego hacia la izauierda., despues a la derecha. etc.

Z2)SEGUNDDO MODO: Que mientras la masa mi va hacia la derecha.
la masa mZ vava a la izauierda y viceversa.
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: : L
En la figura siquiente z= muvestran losz modos de  vibracion

para una estructura de dos grados de libertza.

2z, | ‘ x .

t Aa T Fe "' ! 3
= f~—rt—Er—im
NN v et ety

o) ' )

4,

- fig. 25. (2.14)
V) .
e 2y
]
|
é_’ ik Lo
7
£, ]
T 7777 Veszd .
) é)ﬁflﬂc?é 5)2°ﬁ»=a®

fig. 26.

.
Con base en lo anterior vamos a buscar la forma de

encentrar matemdticamente estos modos de vibracidn.

Al  apartar las masas de la figura 25 de su posicich inicial
de equilibrio estdtico. los resortes ejercen las fuer:zas
1lustradas en 1la f:gu’r'a 27 y por lo tanto las ecuaciones de

equilibrio dindmico serdn:

éx,—‘_— -—+

& 6-7) ap

fig. 27.

{ =H, X+ Ky Og=x, )= 0,

= My Ogmx, b= m, 3%,

o bien

{ L A L Fody = 0

[ TR e, =0
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agrupando t€rmines

{ At CE By, KN, =0

Mg 3= Hara + By, = 01

que tambigh podemos escribir matricialmente
\

1 [ ik

i
—t
DA
—

o de manera abreviada

M3 (D) + CRI{N)~= m»l

. - P
cuya solucion estara dada por la ecuacion

clRl-wrtmar (2} = (o)

Esta ecuacioh reepresenta un problema de valores y wvectores
caracterf{sticos. que se suele escribir come

] {Z) = P LMd {T) ec. 2.64

Para recsolver este problema. es decir, para encontrar los
valores caracterfsticos w v los vectores caracterfsticos {Z).
tenrgamos en cuenta que la ecuacidn 2.44 es un sistema de
ecuaciones lineales homogeneo, Aque para encontrar soluciones nc
triviales ce debe cumplir que

det (IKY - w? [MIY = 0
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Como en esta expresidn los elementos de las metrices Ch1 v
tM1 son datosz, la JVYnica incdgnita es w? . de aaqul gue
desarrollando el determinante lleguemos a una expresidn igqualade
a cero que sera’ un polinomio en v cuvas raices serdn los valores
caracteristicos que se buscan.

. N ’
Fara un sistema de n grados de libertad, el polinomio ssra
de gradt n y tendremos n rafces o valores caracteristicos.

Una wve:z conocidos los valores caracteristicos, se toma el
primero de ellos y se sustituye en el sistema de ecusciones
2.6ﬂpudiendu asf encontrar el vector {Z} correspondiente aque serd
la ‘configuracicgn del primer modo. Sustituyendo despues =l
siguiente valor caracteristico se puede calcular la configuracich
del siguiente modo, etc.

8in embargo esta solucidnh no es uUnica, solo nos da la
cofiguracidn relativa, es decivr, la proporcidn de los
desplazamientos.

Andlisis Modal Espectral:

Los espectros de temblores reales tienen forma irregular
y pPresentan varjaciones bruscas en la respuesta maxima en funcidn
del perfodo natural. For tanro. es fFosibla que dos estructuras
que tengan las mismas caracter{sticas dinamicas. respondan ¢z
manera bastante distinta a un sismo. En la practica este hechs
tiene menos importancia de la que se le podr{a dar a primera
vista, gracias a la influencia del amortiguamiento que hace menos
bruscas las variaciones de los espectros. a que no se conoce con
certeza el perfodo natural por las incertidumbres que existen en
el cdlculo de las masas y rigideces. y & que las incursiones c=
la estructura en el intervalo inEIéEti:D, asf{ comno 1a
interaccidn suelo-estructura, modifican el perfodo fundamental de
vibracidn.

For lo expuesto anteriormente. para fines de disefo ==
emplean espectros de forma suavicada como el de 1a Fiqura
siguiente. Estos espectros ya toman =n cuenta las incertidumbres
en la wvaluacidn de perfodos. los eafectos de temblores de
distintos origenes, 1la influencia del amortiguamiento y de los
distintos tipos de suelo.
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. Tambieh esta estirulado que cuando se apligue el andlisis
dinamico modal, se sigan estas hipdtesis:

a)la estructura se comporta eldsticamente.

b)La ordenada del espectro,a, eypresada come la fraccioh
de la aceleracion de la gravedad. estd dada por las siguientes
expresiones. donde ©¢, &,, Tl, T2 v r son lgs valores dados en la
tabla anterior vizta en el mdtodo estdtico:

a = a, +.(c - a,) T/T1l, si T < T1

a

c., 81 T esta entre Tl v T2

a

#

c (T2/T1f . si T » T2

Aauwi t. es el perfodo natural de interes y T, Ti y T2
estin expresados en seaundos. Para valuar las fuerzas s{smicas.
estas ordenadas se dividirah entre el factor B°, el cual se
tomari igual a @ si T es mayor que Tl, e igual a 1+(Q-1)T/T1, en
caso contrario.
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Si una estructura elastica de varios arados de libertad
esta’ sujeta al movimiento de su base, sus masas sufriran
desplazamientos, que seran funcich del tiempo y la aceleracioh.
Estos se pueden calcular resolviendo el sistema de ecuaciones
como se vid anteriormente,

Si se tienen ya calculadas las frecuencias de cada modo, w
y las configuraciones modales, {Z}, se pueden <calcular las
fuarzas sismicas de 1a siguiente manera:
a)Se calcula la canfiguracidh mxima por modo:
AL
{X¥i max = =—z= Cp {Z3i
wi

donde:

{%¥i maux = wvector de desplazamientos maximos del
nodo i.

AL = aceleracidn espectral en funcion de Ti,
Ti = 2pi/wi

Cp = coeficiente de participacidn =

™y
{ZYi = configuracion relativa del modo i “

b)Con base en desplazamientas v rigideces caleulamos las
fuerzas., Si se tiene una estructura de cortante y por ende
rigideces de entrepiso, se calculan los cortantes de entrepiso y
de ahi las fuerzas. En general se tiene gue:

{Fy = (K1 {dY

donde {dy = {Xrmasu
c)Una vex calculado {F?i, es decir, los vectores de las
fuerczas de cada modo. se obtienen las fuerzas sismicas de diseno

mediante el criterio de Rosenblueth adoriade por el RDF  1llamado
de 1la raiz cuadrada de los cuadrados:

{Flidig = .551!(;
p)
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Esta exprezion es adecuada para sistemas cuyos periodos
tengan valores bastante distintos. For este motivo sdla se ha
aceptado cuando en el cdlculo de modos de vibracidn no se havan
considerados como grados de libertad los giros de torsich en
planta. ni las deformaciones de apendices.

Una de las ventajas del andlisis modal reside en que salo
es nacesario determinar las respuestas debidas a wnos cuantos de
los primeros modos, parque en general la parte de la respuesta
total de edificios que se debe a modos superiotres €s muy pequena.
El reglamento especifica que deben considerarse cuando menos tres
modos de vibracidh en cada direccidn de andlisis Yy que se tienen
que tomar en cuenta todos los modos con perfodns mayores que ©.4
segundos.
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4.Movimientos Fotacionales de los Edificios.

Los modelos con aue se ha estudiado la respuesta sfsmica,
conzideraban aue la estructura tenia unicamente movimientos de
translacion. En realidad la estructura pusde presantar ademss,
movimientos de rotacion en cada masa, como se vé en la  figura
siguiente, ¥ un madelo mds completo deber{a incluir ese gradc de

libertad mediante resortes de torsidn en cada pisc. La
impwurtancia d2 las rotaciones v de las solicitaciones que por
este efecto se inducen en la estructura dependen de la

distribucich en planta de las masas vy rigideces laterales.

L | Toses + + S,
+ + + L
s, 0.30S,
T Marco kR |
Muro Centro de Centro de | / ’l i
totsion-,  masa.
s i p )
N Jp————
| ] o=
/ f
[/ [/
[/ l/
n —
fig. 29.
W
a} Planta b) Configuracién deformada
Desde

unt eunto de vista de eauvilibrio.

la fuerza actusnte
por sismo en cada

oiso esta situada en el centro de masss,
mientras aque la fuerza resistente esta en el centro de torsidn. o
¢e2a donde se ubica la resultante de las fuer:zas
resiste ceda uno de los elementos. Si
existe una excentricidad. 1a accidn en cada entrepiso estard
constituida eor  una fuerza cortante mas un momento torsionante
cuyn efecto debe tomarse en cuenta en el diseno.

laterales aue
entre esos dos puntos
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Un anslisis dindmico que ingcluva los efectos de torsidn &
traves de la consideracidn de un grado de libertad de reotacidn en
cada nivel reculta muy complicado y, Para las estruturas comunes,
el efecto de la torsidn se puede considerar de manera esiitica
superponiendo sus resultades a los de un andlisis, estdtico o
dindmico, de los efectos de translacidn calculados de manera
independiente.

Dehida al efectn dindmico de la wvibracion., el momento
torsionante aue actua en cada entrepiso puede verse en  general
amplificado v. eor lo tanto. 1a excentricidad efectiva puede ser
mayor aue la calculada estiticamente. For otra parte, el cdlculo
del centro de torsidn solo puede calcularse con pobre
aproximacidn, poraue la rigide:z de cada elemento particular puede
ser alterada por agrietamientos laocales o por la contribucidn de
elementos no estructurales:

- IR = IRy,
*r ERy_. YT. _ERy

For las dos racones expuestas, el RDF especifica que el
momento torsionante de disefo se‘determine con una excentricidad
total aue se calculard como ia mds desfavorable de:

e=15e +01b. . .
€ =2 ~ 01b

donde ec es la calculada a partir de los valores tedrices de los
centros de masas y de cortante; 1.5 es el factor que cubre la
amplificacidn dindgmica de la torsidn; b es el lado del edificio
en direccidn normal a la del andlisis, o sea, se considera un
error posibie en la determinacidn de la eucentricidad igqual al
10% del ancho del edificiao.

Estos movimientoz rotacionales causados por los esfuer:ces
de taorsidn que se producen en las planos horizontales de
un edificio. trata de hacerlo girar sabte ey eje
vertical. (figura siguientel.

fig. 30.
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Como los demas esfuerzos producidos por el sismo. obran en
todos los sontidos, impulcados por el vaivén del movimiento v le
elasticidad del edi‘icio. El =m=je vertical. en este cazo.
carresponde &l centro de aravedad determinado wor las rigideces
o, €i se quiare, por las constantes de resorte de los elamentos
verticales, (columnas o muros).

Fundamentalmente la torsicn se debe a la no coincidencais
entre la resultante de los empuies del sismo aue determinamos en
los diferentes niveles, y a la de los ela2mentos resistents
se aplica en el eje de rotacidn mencionado, pero puede obede:
dos causas:

aue

alJLa distribucion dezeentrada de las sobtecargas que an  uh
momento dado pueden estar localizadaz a un leda. caso frecuents
en los edificios destinados a bodegas, (figura sigugiente).

fige. 31

b)La diferencia de rigideces en los elementos dsz carsa
{muros o columnas) que generalmente se Presenta en los edifizio
getructurados, situwados en esayines © ern  las cabeceras ds
manzana., debido a que sus muros colindantes son de ordinaric
mucho mas rigidos que sus columnas, (figura siguizsnt2).

E

fig. 32.

Como ez ldaico las efectos a veces s2 pusden combinar.

En cada piso, 1z resultante de los empuiesz. E,

multiplicacs
par la e

an%riC\dad. e. da el valar 421 momaonto de tersidn, o 1:

sums  alaehraica de 105 momentos de2 torcian, verificades en e
nveles suporiores al aue s2 analiza. determinad en este cazo 2
que l2 corresponds.
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En el primer caso. cuando la resultante de empuies esta
descentrada, lag columnas gel lado de la excentricidad sufren un
incremento en 1 empuje horizontal aue va recibirfan par el sismo
i ni hubiera excentricidad. v las del lado opuesto una
disminucu::n. Aungue no es 1o comdn. hasta podrfa suceder que tal
disminucion lleqara a ser mavor que dicho empude, y entonces
estarian las columnas suietas a un ialdn en ver de un empuje de
menor cuantia, girando verdaderamente el edificio.

En el sequndo caso. cuando la resultante de empuies esta
centrada. pero de un lade hay un muro o une estructura
propeorcionalmente mas rigida que el otro. las columnas de este
dltimo se deformaran mds.. no por recibir mayor empuje sino por
ser mas flexibles.

En ambos vasos. las columnas o muros reciben, en el sentido
aue se analiza, unas cargas horizontales debidas al empuje y
eroporcionales a sus rigideces. y otras, desde luego tambidn
horizontales., debidas al momento de torsioh, que se tienen que
sumar algebrdicamente.

Fartiendo de la supmsicidn (casi exacta en el caso de los
edificios cuyos entrepisos son de concreto armado) de que  estos
son  practicamwente n*fqidns., las cargas horizontales, se pueden
caleular haci€ndolas proporcionales a las rigideces, de los
alementos. For 1lo gque toca a los esfuerzos de empuije y de
traccidn, motivados por el momento de torsidn, tambidn es fatil
detrminarlos si, como normalmente se acepta en esta clase de
cdlculos, hacemos variar las deformaciones seadn una linea recta.
© Sea. en proporcien a su distancia al eje de rotacidn. v.
naturalmente. tambidn en proporcidn a la regides o coeficientes
de resorte.

En un =dificio normal. hecho en estructura, as ldg ico gqus
lazs columnas wmas cargadas sean las de mayor seccigh, reciban
trrabes mas pesadas y. por lo tanto. tengan mavor riqgide:x.

De maner: para cimeplificar el asunto. aunque 1=
capacidad de de una columna no  va foroosamente en
proporcidn & su rigidexz, se recomienda en los casas normales
tratandose de co tan poco Precisa como son los sismos.  hacer
variar los esfuesrzas en proporcidn & las cargas varticales eeon
las aue <ce han calculado las columnas, en vez de hacerlo de
acuerdo con sus constantes de resorte cuva determinacion
implicaria un mayor trabaio.

La distribucioh simdtrica en plante de 1oz elomentes
estructurales evits aus se presenten torsiones importantes en la
respuesta  esbtructural que den luaar a zolicilkaciones mus altas y

d2 cuantificacion peco contiable en los elemento:  estructurales.
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Los murosz de colindancia vy los cuerpos de escaleras v elevadores
son los elementosz que suelen cawsar los mavores Problemas debide
& =4 alta rigidex y a la dificultad de colocarlos en 1z
posicidn estructural mds conveniente. (figura siguiente).

fig. 33.

Recomendables Nao convenientis

E] ‘——\Cumpc _/

tgido

L2

L|[| L‘]:
1L, > 3

L
A
Viga de -
liga en cada
pisc
L A

A Alt > 0,20
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Debe tenderse a una forma reaular en planta. Son poco
convenientes las formas eucesivamente alargadas debido a que =e
tiende a perder la rigidez de la loss en su plano para  trabsi
como diafragma y se sumentan las posibilidades de uscentricidad
en la distribucidn de rigideces. Igualmente poco deseables son
los forma en L y T, as{ como aauellas aque tengan fuertes
sntrantes. debodo escencialmente a los problemas de torsion que
provacan. A este respecto, 1a solucidn generalmente recomendada
es dividir la construccidn en unidades aproximadamente cuadradas
con  un estructura independiente. Aungque esta solucion resuelve
los problemas estructurales, suele qenerar problemes de
funcionamiento, ya que la holgura que hay aque dejar en las juntas
es apreciable y las precausiones que hay que tomar para sellar
las uniones son compPlejas y costosas, (ver figura anterior).
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CARPITULD III
COMFORTAMIENTO ROTACIONAL EN ERIFICIOS CON FLANTA TRAFEZOLIDAL

. . . .
1.Estructuracidn Primaria v Fuerzas por Torsidn.

En este capftulo se estudia la menera como afectan los
efectos sismicos en este tipo de edificios, ya aue cuando se
presentan en esquina sus ladeps colindantes llevan por lo genaral
muros de tabique v ademds 1a irregularidad de la planta provocs
excentricidades muv grandes entre el centro de masas v &l centro
de torsidn. Tambign se estudia la menera de solucionar este
problema mediante una estructuracidn adecuada del edificio a base
de mures de tabique o de concreto con el propdsito de reducir en
la mavor medida posible dichas excentricidades.

La forma de obtener las riqideces de los marcos se realiszd
calculando los desplazamientos producidos por una fuercza lateral
supuesta de 100 toneladas. mediante un programa de andlisis
basado en el método de las rigideces, vy dividiendo dicha fuer:za
entre los desplazamientos obtenidos.

En el caso donde se tratd con muros de tabique confinados
por marcos se utilizd el M&todo de la Diagonal Equivalbnte que
consiste en lo siguiente: Fara el cdlculo de la rigidez lateral v
de los ekementas mecinicos en marco vy tablers wna posible
idealizacion es simular cada tablero como una diagonal
equivalente en compresidni se prorpone que 1a diagonal equivalente
tenga el mismo espesor. t, vy mddulo de elasticidad. £, que el
téblero y que su ancho sea:

w = (O.35 + 0,022 1) h
dande h = altura del tablero entre ejes v

1 = pardmetro adimensional basado en las rigideces de
tablere y marco

donde Am = £rea de la seccidh transversal del mura Yy
Gm = mddulo de cortants del muro = 0.4 Em

m

En el caso donde se tratd con muros de concreto  confinados
por  marcos eara calcular su rigidec lateral se utilizd el MEtodo
de 1a Columna Anchs.,

En ambos caszo: se utilizd el procedimiente v el programa
antes mencionados.
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Ubicacidn v estructurscioh primaria.

Comoe se ha euplicado anteriormente, en primer lugar =
analizara’ un edificio situado en zZona sisnica con muros o
colindancia & base de tabique ligados a la estructura.

L]
=

3

En cuanto a la ubicacidh. la estructura se supondrd situada
en la parte sombreada de la zona III del mara de zonificacicn
sf{smica. lugar donde se vieron afectados mayor ndmero de
edificios en los pasados sismos de 1983,

. X .

Fara los diferentes elementos estructurales s= wtilitara
concreto con resistencia a la compresidn de 2S¢ Kgscomz, v acsro
de refuerzo con esfuerto a la fluencila de 4200 kKg/cm2.

Andlisis de caragas.

1.Carga Muerta:

~ Losa: (0. 10) (1. 00) (2404 m2
~ Firme: (002 (1, 00) {1500) = mZ
- Yesos (0. 02) (1.00) (1300 = nl
- Loseta: = m2
- Mortero: (0. 02) (1.00) (1500) = L 3/ ml
— Scbrecarga: (Raglamento) = 40,00 kg/ .m2

it

TOTAL 280,00 Kg/ al

2.Carga Viva:

- Fara accionesz

paermanentes wo= nl
- Fara acciones accidentales Wins = mZ
W TOTAL (para si1smo) = Se0,00 Kgs al
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ESTRUCTURACION

CROQUIS DE UBICACION.

SE PROPONEN:
TRABES 25X 70
CcoLs 65 X 85
LOSA IO cm esp.

i




Feso de la estructura.

- Losa: (S560) (288) = 161,280,000

g
~ Trabes: (0.25::0,70) (2400) (186.47) = 61,517.40 Kg
- Columnas: (0.6520.65) (2400) (18x4.0) = 73,00B.00 Kg
- Fachada: €12.4) (1-&.00) (40.22) = 1,994.91 kg

~ Muros de Colind: (280) (4.00) (48.24)

54,02B.80 Kg

TOTAL 351,829.11 Kg

351.83 Tons

cdiculo de las rigideces de l1os marcos.

100 Tons

i MARCO EJE ! DESPLAZAMIENTO ! RIGIDEZ {
H ! dx{m) ! K{(T/m) !
H ! H H
H 1 ! 0.0123 I B1loT.I4 i
i 2 ! 0., 0748 { 1336.90 '
H kg ' . 0471 V2127014 i
H A i 0. 1398 H H
d B H O, 1537 ! 652,32 H
H [of H 0.16951 H 605, 6% H
H D H <.08BS H 1129.94 '
4 E ! 0. 0928 : 1077.5° !
H F H 00,0968 H 1033.06 !
i G H 0.0199 H S022.89 H
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MARCO EJE

-

DATOS DE LA DIAGONAL EQUIVALENTE

Ac = 40140 = 1600 cm2 fm =
Am = 15x604 = 060 cml h = 4,0
Ec = 158.113.88 tg/cm? t =15 ¢
Em = 400 fm = 400 (15) = &O00 Kg/cm2
GBm = 0,4 Em = 0.4 (4000} = 2400 Kg/cm2

Ec Ac {158113.88) (1600)
1= = = 11.63

Gm Am (2403) (FO&0)

WS (0.35 + 0.022 1) h = (0,35 + C.022x%11.67)400 = 2

Seccion de la diagonal: 242.34 x 1S

Em = 6000 Kg/cm?2

Em [=Taleln]
A = =mee 2 m——ee————e = 0,04
Ec 15811Z.88

Area de la diagonal: (242.24x15) (0. 04, = 137.77 can

Momento de Inercia = O
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MARCO EJE 1

“NALISIS DE MARCOS FLANOS

BATOS DE LA ESTRUCTURA

TIPOS DE ELEMENTOS

Tirg AREA

1600
=Dl
137.79

Lt

M

19

NSJ
7

COORDENADAS DE NUDO

NUDO

1

2

3

4

s

&

7

8

9

10

11

12

13

14

1z

213333.3
108666.7
O

K1

P

E
158113.9

AV

&04

&04

1208
1208
1812
1812
2416
2416
3020
3020
3424
3624

TS

NJ
i4

ANCHO BANDA
e

2
-

DESIGNACION DE MIEMBROS Y FROFIEDADES

A11EMBRO 33

Malt)r

o

e e e DO B

e

JK

i NG R

TIFD

52

L

Cx

o
<
X

4]
<
[a]

N
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10 = 7 z a0 i o
11 7 g 2 604 - 1 ¥}
12 9 11 2 &4 1 ]
i3 11 13 2 &04 1
14 2 a 3 -724.4418 . 8337454

5521492
15 3 & 3 724.4418 .8337454
.5521492
16 s 8 3 724.4418 . 8337454
£521492
17 7 10 3 724.,4418 .B8337454
-.5521492
i8 s 12 3 724. 4418 .B337454

-5521492
19 1 14 3 724.4418 .8337454

.5521492

Joo RESTRIC.EN X RESTRIC.EN Y RESTRIC.EM Z

1 1 1 1

4 1 1 1

& 1 1 1

e 1 1 1

10 1 1 1

12 1 1 1

14 i 1 1

€E EMPLED EL ARCHIVO : VERSA1
CON EL TITULD : SALVADOR

ARCO EJE*1 CONDICION DE CARGA+SISMICA

ITULO :SALVADOR
SCHIVO 1VERSAL

DATOS DE CARGA

T.D.C. NLT NL#

0 1 Q .
ACCIONES AFLICADAS EN LOE NUDOS

b0 ACCION EN X ACCION EN ¥ ACCION EN 2

100000 O )

TJ

DESFLAIAMIENTOS DE NUDO

[N)e]s] DESFL.EN A CESFL,EN ¢ DESFL.EN Z
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MIEMBRO

GO -

Caell g
2]

» S066342

(=4

4105974

(=3

+ 3627306

o

« 3575574
o

CrINODO O~

LA SR TE~OL
«072689E-02

7ISDEE-0T

» 886008E-G3

. B26873E-04

ACCIONES DE EXTREMO DE MIEMBRO

FAX

—=18160.81
~11664,62
~8B64.416
-6784.282
=5524. 445
-4287,55
431.748%
70952, 36
48822, 65
32564.08
20112.26
100G24.37
1083.785
30445, 56
22141.15
16769.25
12535.03
10150, 13
B8964.036

Fay

3647.182

3669.357
2610.907
2009, 063
1624.778
1467.273
1083.394
-1339.29
~778.46885
~404.8332
=-473.4221
—-393.8697
~431.7671
0

o

0

o

Q

e}

MAZ

10065616
B&L721.8
&27298.8
481490.8
389760.2
T48S77.3
295211.9
-452256.6
-244347
~191082.2
-147898.5
~12210C.1
~122641.7

(=R RNl

54

—1. Z4&T4E-113
]

—=?.448672E~04
]

—7.5684867E-04
o

—6.536704E-04

=]
~9.212888E-04
0

FBX

18160,81
11664.42
BB&d. 416
6784.292
S524. 665
4987 .55
—-421.7649
-70952.36
—-48822. 65
~32564.01
-20112.26
~10024,37
-1083.385
—-304465.56
~-22141.15
-16369.25
-12525.05
~10150.13
-B764.03&

FBY

-3647.182
~3667.357
-2610.947
=2009,087
=1524.778
~1467.275
-108%, 792
1339.29
778. 46882
404.8322
473.420C
3IPT. 6FET
431.767

N

oQCo00

MEZ

452256,
&01921
417063,
Pl e
2001151,
STETII.

178145,

‘-35s674.

—225580.
-174230
~128 8.
=115e?1,
-1378143.
o

0

]

5

5

[ IR O RN

i



sS

4 b

MARCO EJE 2

L o

v

~!L- LO'N LON ek
- 00 _l[_ 4_1[__



MARCO EJE 2
AxL!SIE DE MARCOS FLANOS
D

NS DE LA ESTRUCTURA

M N NJ
7 12 - - 8

NSJ E
q 158113.9

COORDENADAS DE NUDOD

NUDO X
1 <&
= «
e} &O0
3 600
S 120¢
& 1200
7 1800
g 1800
TIPOS DE ELEMENTOS
TI1FD AREFA iz K1 KJ
1 1600 213333.3 4 4
3 o0 106666.7 a 4

DESIGNACION DE MIEMBROS Y PROPIEDADES
MLMBRO JJ JK TIFD L

ano
400
ano
400
&0
600
&S00

NENCESTERES
GUN@e b -
NN Gty
R - = -

NLL'D RESTRIC.EW ¥ RESTRIC.EN Y RESTRIC.EN Z
1 1 1 1
1 1 1
b 1 1 1
56

ANCHD BANDA  NDE
?

400

400

K1J

FNRAN

cx

-y

-

cy
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8¢ EMFLED EL ARCHIVO : VERSAQ
CON EL TITULO : SALVADDR

MARCO EJE*2 COMDICION DE CARGA*SISHMICA

ITULO :SALVADDR
ARCHIVQ :VERSAZ

DATOS DE CARGA
“.D.C. NL.J NLM
o 1 o

ACCIDNES APLICADAS EN LOS NUDOS

NUDO ACCION EN X ACCION EN Y ACCICH EM 2

2 1210000 o ]

DESFLAZAMIENTOS DE NUDO

HJpo DESFL.EN X DESPL.EN Y DESPL.EN Z
1 Q =] Q
2 7.480718 1.4314641E-02 —1.944759E-02
3 7.114111 ~3.073034E-0Z  —-.0L28227
4 12 0 0
] &.8839%94 2.065019E-03  ~1.245818E~02
] [x] [a] ]
7 &.785646 -. 0133084 -1.752656E-02
8 [} o 0 -
ACCINONES DE EXTREMO DE MIEMERO
MIEMBRO Fax FRY tIAZ FBX FBY wED
1 ~?054. 495 L2712, 73 6182512 054,495 -22712.74
-2 28774.352 4876175 —-1943.557 -28774.52
3> 2777971 LEVGI0E 1306,077
4 20733, 49 Se25545 ~8416.97¢ 2
5 —-S084., 493 ~2302581 -77287.45 053,498
& 435132 =7110.941 147517 —-48513 7110.941
7 ZO7TI.LN8N -3416.97%

~20733.51 8416.975
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cflculo dal centro

)
de torsion.

Ky

IMART kg { Y & KX oK Y :
)= il [l v 1 2, ' =1
p===t ' ===} ' ! ====}
! 11 8103.34 - ! - 1 97240.08 ! - !
121 1356.90 1 - : - 1 B021.40 - i
13t 2123.14 - : - 006 - :
! ] :
LA - 1716033 8 boSe.00 i - i 25787.88 !
- - |oe52.32 ! {30,001 - 1956760
1 Co - b 805,69 ! ! 24,00 | - P 14536.5s
1Bt - 1 1129.94 i Y- - ! 38.92 i
1 E - i 1077.59 io12.00 1 - } 12931.08 |
1R - ! 1033.06 I6.00 - : 36 i
1B 1 - i B022.85 i P.o0.00 - i i
111563.38 110237.78 ! 1105261.48 § 99T62.40 |

Xt 9.10

Yt 9.7

El centrao de masas se supondra en el centro geome’h‘ica de

la Ffigura.
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PLANTA
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Calculo de las fuerzas sismicas.

Comg la estructura no satisface lazs condiciones de
regularidad aque fija la seccidn & de las NTC para diseho por
sismo, se multiplicaPJ por 0.8 el valor de '

Dichas condiciones de regularidad son las siguientes

1. Su planta es senciblemente simdtrica con respecto a dos
ejes ortagonales por lo que toca a masas, asi como a  muros y
otros eiementos resistentes.

< 2 : Py
2. La relacion de su altura a la dimensidn menor de su base
ne excede de 2.5,

3. La yelacidﬁ de largo a ancho de la base no euxcede de 2.5.

4. En planta no tiene entvantes ni salientes cuya dimensidn
exceda de 20 % de la dimension de la planta medida parcialmente
a la direccich que se considera de la entrante o saliente.

S. En cada nivel tiene un sistama de techo o piso rfqido y
resistente.

4. No tiene aberturas en su sistema de techo o piso cuya
dimensicn eiceda de 20 % de la dimensidn en planta medida
paralelamente a la dimensidn que se considere de la abertura. las
areas huecas no ocasionan asimetrias significativas ni difieren
en posicidn de un piso a otro y el area total de aberturas no
excede en ningdn nivel de de 20 % del &rea de la planta.

7. El peso de cada nivel. incluyendo la carga viva que debe
considerarse para el diserio sismico, noc es mayor que el del piso
inmediate inferior ni, excepcidn hecha del Jdltimo nivel de la
construccigh, es menor que 70 % de diche PE50.

8. Ningfn piso tiene un &rea, delimitada por los pafos
iteriores de sus elementos resistentes verticales, mayor que la
del piso inmediato inferior ni menor que 70 % de esta. Se enime
de este Udltimo reguisito Jdnicamente al Jltimo piso de 1la
construccidn.

. Lo

9. Todas las columnas estan restringidas en todos loz pisos
en dos direcciones ortogonales por diafragmas horizontales y por
trabes o losas elanas.

LO. La rigidez al corte de ningdn entrepiso exceds =n maz de
100 % a la del entrepiso inmediatamentz inferiaor.

11. En ningdn entremizeo la e:centricidad tor=zianal calculada
estaticamente. es. excede del I % de la dimenzidn en Planta de
ese entrerizo medida paralelaments a la oncentricidad mencionada.

60



- Sismo en X3

SuM K = 10,237.78 T/m =

10°237,780 Kg/m

o= (10'237,7800 (9.81) = 100°432,4621.80 N/m
m = 351829.11 Kg
0.5 0.5
w = (K/m}) = {(1004324621.8/351829.11)
lw = 16.90 /seq

pi/w = 2 pi/ 16.90 =
(1 + 3T/Ta) (C/4) =
Q=1+ (T/Ta *» @-1)

pPotr reglamento:

@ =

o
por ultimo

381

T
]
3
o
it

Q.

LBaY (0,33 =

D.37 sea € Ta = 4,60 {(Zona I11)

(1 + Zx0.37/0.86) (0.6/4) =

0,47

=1 + (0.37/0.6 %

2-1) =

8(1.62) = 1.29
0,83

m————— = 03T
1.29

116,50 Tonz
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- sasmo en Vi

SUME = 11.500.84 T/m = 11°500,840 Fa/m
Eo= T117500,B40) (9.81) = 112°8B23,240.40 N/m

m = 351,829.11 Kg

I

w o= (K/m) = (1132823240.4/351829.11?

G5
W o=717.91 /=zeq
T.v=: 2 pifw =.2 pi/17.91 = 0.35.8eq < Ta = 0.6 (Zona II1)

por lao tantos

a = (1 + IT/Ta)(C/4) = {1 + 2O/ 35/0.6) (-O..é./.A4) =7-‘C|.471
@ =1+ (T/Ta * Q—!)I =1 + (0._:;5/0.5 * 2-1; = 1.537
por raglamento:
0 = 0.8(1.58) = 1,27

por Gdltimo

[r]

F = ma = (3851.83)(0.32) = 112.58 Tons
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talufle e lco cortates simmics (ofecto torsidn

THNCE TV e o b IPLETRICIONES [E_OISBO  IMIENT. EJE CE TOPSIN
i : ' 1 o1=1.5e5t0. 1b | _a2=e3-0.1b Mizol V" 11T v
6001 5.3 1 .00 1 1154 1 1,65 139,21 | 196.21
L N ¥ T 2000 ¢ e85 1 1.0 €64.94 ) 215.80
3 Kx % bl V.
DIPELTD | _TORSICN
.00 .71 6.9 1 -5.58
&0 =371 1172 0.3
12:00 229 12022 14
13.09 8.29 12.81 ?.31
2. 14.29 Nirg 6, %5
EN Y] 20.23 7.0 103
N 0] .23 812 1470
B 1 1 t .
]
X oy R Ht R 1 Hevz EFECTO EFECTO U« + 0. | Ve + 0.3,
M K i orecTo | oty o | aiae | M “ Y
0.00 | .00 -5.10 ~19220.57 | 17EEIT.22 D) 7.8\ 2.4 2.2t 2.0
S 1 a2y, -0 =3a.10 LIS 12684, 61 ] -0.%2 | 13.63 .24 14.62
12,00 | e 20 53 | a1 | 2% &5 185 6805
110618 1 2013,




. e
Z.Estructuracion Fropuezta v Fuer: por Torsicn.

A continsacidn so presentan dos tipos  de  ectructuwrscions
propuaztas como solucidn al erablema.

La primera @5 a base de detgligsr los auwros de colindancia dg
la estrdctbuca, para reducir la rigidez de loi marcos v asi ~sitsr

aue el centro de torsidn se aleie tanto del cenrto de meses.

La segunda es un estudio en gue @ bese de murcs de tebliwss o
de concreto e tratd de aumentar la rigidez d¢ loE marcos de
lado opuesto de la estructura con el fin de scarcar el centro
torsidn lo mas posible al centro de= mazas v as{ poder reduzir
eicentricidades precantadas.

La rigidez de los muros en cada caso s caleuld de la mans
antes menhcionada.
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SOLUCION No. 1!

1~ESTRUCTURACION . [ MUROS | DESLIGADOS ). i
i 100 |
| T 1Dl
; 4.00 200 | 2.00 4.00

G

SIMBOLOGIA
m—nt e s e Ef8 de Trube
ko Cotumne

Limita do lese

4}54}%}.. {},5_ 4}5#5_@




cdleuio de 1as rimideces de las marcos.

DESFLAZAMIENTD

i .. MARCO EJE ! ! RIGIDEZ H
o il i sdu(m) . H K AT/m» i
! i t i
! 1 t Ca 7L P2132F.14a !
H e H 0.0748 H 12360.90 H
H = H Q. 0471 + 21327.14 H
| ! i '
{ 2] i Q1798 H }
+ B - Q, 1533 i i
i c i 014651 H !
} o] ' 0.08835 H i
i E i 0.0928 i 1077.59 H
| F i 0. 0568 i 1033.06 H
| G ! 0. 1008 H 994.04 !

Cdiculo del centro de torsidn.

X |
H
LI477.68 4 H
B021.40 - H
[P TR - i
i
- i 25787.88
- t1RSeR. 60
- ! H
- ! H
~ ' !
- H H
- :
HI0R.WT COTTAT9L,08 1 GEIEI. 40 )
PR
} RN

El centra de mas
a tiqura.

‘
12 swpondra 2r =l Zzntro gzomder Lo de

-
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SIMBOLOSIA

— s e £l do Trabe
Limite ¢a Josg
t Columpe

«.00 I
Pl e
e

PLANTA
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2 ;
Calculo de las fuerzas ={smicas.
~ Sismo en I:

SuM K = 6.208.97 T/m = 6°'208.970 Kg/m
o= (6°208,970) (9.81) = &0°909,995.70 N/m

m = 351.825,.11 Kg

0.5 0.8
w o= (K/m) = (HOP0ITIG, 7/351829.11)
w = 13.1&6 /seq
-
T = 2 pi/w =2 pi/il.16 = 0.45 seq < Ta = 0.& (Zona I1I1)

par lo tanto:

a = (1 + IT/Ta)(C/4) = (§ + Ju0.48/0.62 (0, 46/4) = 0,5

Q=1+ (T/Ta * Q-1) = 1 + (0.48/0.6 * 2~1) = 1.80

por raglamento:

Q= 0.8(1.80) = t.44

P
por wltime

a D2 §
——— = e = 0, IS
Q 1,42
F =ma = (351.87) (.35 = 124.61 Tons
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- Sizmo en Y:

SUM K = S5,583.18 T/m = 5°S8T,180 Kg/m
K = (5'533.180) (9.81) = 54'770.995.€0 N/m
m = 351.829.11 ¥g

0.5 .5
w = {E/m) = (54770995.8/351829,11)

w = 12,48 /seq

T = 2pi/fu=2pi/i2.48 = 0.50 seg < Ta = 0.8 (Zana [I1).

por lo tanto:

a = (1 + 3T/Ta) (C/4) = (1 + 3x0.50/0.8) (0.6/8) = 0,53
@ = 1o+ (T/Ta % B-1) = 1 + (0.50/0.6 * ,2-1) = {.B3

vor reqlamento:

8 = ©.8(1.83) = 1.47
ror- Qltamo
a
- = = 0.36
Q- 1.47
F=mas= (351.82)10.36) = 127.14 Tons
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rileule By los cotartes afanicos (ofocts torsidnd

S Tt Y 1 e o [ ICLOAPICHALS (E_ OISO {MXENT,
: H i | el SostU.b | _ews-O.ib |
i l j.001 .00 | S.10 ¢ =2.60 |
! oo i [eXol 1.3 1 Bl
(33 A 0 > § T T Kxvt Kx T2 EFECTO Ux EFECTONy 1 Yz + G54y | Wy + 0.
i i DIFELTD | TORSION TOTAL TORSIN
1 -16.00 § ~15204.64 S04 19.965 5.3 =.18 2.9 .92 10,
i -10.00 ¢ =10330.e0 10E0s. 00 .73 3.0 24.13 1.€0 24.61 =X
] —-.00 ! =1310.26 1724194 21.63 1.4 23.04 0.67 23.24 o
i 2.0 1 =p.e S 1 220 11461 2413 0.5 x> o
t 8.00 | . 52 g 16 12,15 3.12 i15.28 0.75 15.51 s
1 4.m ¢ 122,58 17Esi. 72 X S.69 18.%0 1.9l 19.92
H 20,10 _t 1ENe0 | eS| 1033 3331 AS iz 208
v T eanee. Az |
aHRr= T8, O
'EE P | oy RE w2 1 EFECTO EFELTO Ux | Wg + 0.9%< | Wx + 0.9
e i - " 1o oot Tom | et 1 ™
0. o ~6.M0 1 —-12738.64 5,04 A5 1.97 0. 4.13 ¢ 51.98
oy, 0.0 1 X 0.0 | Anw o S R ] S
el SiU2 ¢ ISP | Teamiod | s 197 1 folm i =.m 2
T 3.0 1 [ES=)




SOLUCION
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4.00 2.00_! 2.00
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.
imd
4.00

SIMBOLOGIA *
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Cdleulo de lam rigideces de los marcos.

100 Tonsz

MARCO EJE DESPLAZAMIENTO

dit (m)

RIGIDEZ
EAT/m)

0.0124
©.0748
©0.0199

G-

0.1396
0. 1533
0.1651
0. 0885
0. 0928
0. 0968
0.0199

i
'
i
H
'
i
i
i
)
H
i
'
i
H
'
'

QMmoONomD

i 7
célculo del centro de torsion.

i H b | X H kv H
H H ' ' =z
i i H - P 6645.3E 4 - i
i ' ' - VOEO2L,40 - H
H : i - i WLQ0 - i
i H
LI - H i 4 - ¢ 25787.88 |
B - i i i - i19507.60
HE S - ' tO24.00 0 - i 14336.50 |
H (I - i 1 18.00 4 - H H
DB - i i H - H H
HEL I - H H H - B H
pos - H H i - H H
H P10dess,.Te P 99TLZ. 40
7.2
STt




MARCO EJE 3

307 248 108.7 ca®

20 x 804

X murs

iz 080 ca®

Anwo -804 x 20



“PRCO EJE

+NALISIS DE MARCOS FLANOS

hT0S DE LA ESTRUCTURA

M N NJ NR
19 3 z0 30

NSJ E ANCHO BANDA NDE
10 : 158113.9 ? 5]

COQRDENADAS DE NUDO

1POS DE ELEMENTOS

~1FQ

[FE N

(L

ALEMBRO

NUDOD X ) 13
1 o 0
2 0 400
3 &04 400
4 &04 )
S F0s 400
& S0é 0
7 1208 400
8 1208 0
? . 1812 400
10 1812 0
11 2114, 400 *
1z 2114 Q
13 2410 400
14 2416 Q
15 JIO20 400
16 3020 [¢]
17 3322 400
18 3322 o
19 i TL24 400
20 624 s}
‘AREA 12 K1 KJ K1J
1600 213333.3 4 4 2
B0 1066466, 7 4 4 2
12080 3.672481EH08
4 4 2
8000 1E+O9 S 4 2
o1 .1 4 4 2

DESIGNACION DE MIEMBROS Y PROFIEDADES

J3 K TIFO L cx ; cy

74
1 N 1 . Ay



nd 8 T 9 400 0
4 10 S S5 400 0
5 14 13 S 400 ]
& 16 15 5 400 [
? 20 19 S 400 0
=] & 5 3 400 o]
? 12 11 3 400 o
10 18 17 X 400 o
11 2 z 2 604 1
12 7 L4 2 &G4 1
13 13 15 2 4049 1
14 3 S 4 302 1
15 5 7 4 302 1
16 L4 11 4 I02 1
17 11 13 4 302 1
i8 15 17 4 302 1
19 1?7 19 4 302 1
nJDO RESTRIC.EN X RESTRIC.EN Y RESTRIC.EN Z
i 1 1 1
ki 1 1 1
a 1 1 1
3 1 1 1
10 1 1 1
12 1 1 1
14 1 1 1
16 1 1 1
18 1 1 1
20 1 1 1
£E EMPLED EL ARCHIVO : VERSA1L
CON EL TITULO : SALVADOR -
SRCC EJE-T CONDICION DE CARGA#*SISMICA
ITULD :SALVADOR
ICHIVO :VERSA1
DATOS DE CARGA
r.D.c. NLI N
0 1 ]
ACCIONES AFLICADAS EN LOS NUDOS
uco ACCION EN X ACCION EN Y ACCION EN Z
2 1000 (4] Lo}
DESFLAZAMIENTOS DE NUDO
g DESCLL LN & LE-FL M Y DESFLWGEN 2 -

75
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wr o Gedite

1EMBRO

DNEU DN

«3IG7166E-02

13
[
~
N
B
m
!
Q
n

448941E£-03

+.D14527E=-03

QR OUOCNO=RINDLOUTWUOU:

TLAEIAIE -0
. F72557E-02
0
-3.288772E-05
o
-3.793729E-02
]

2.23421BE-03

[\]
-1.4512859E~05

~1.447385E~
=1.250479E~
©

~1.253B45E~

-+

~1.25314E-04
]
~7.420913E-04

Q
=7.478433E-04

o] 0
.9TB7FBE~II  -2.272296E-0T  -7.474Z212E-06
[v] 4]
» 142318E~04 1.427284E-04 ~4.741641E-07
0 Q
«2BSO3SE-04 -9.266561E-07 -4,776193E-07
Q L=}
. 285035E-04 -1.451474F~04 -4.776184E~07
(5] (=)
ACCIONES DE EXTREMO DE MIEMBRO
Fax FAY . MAZ FBX FBY
-470.1309 1504.79 423012, 6 470,1309 ~1504.79
~1.4913 »] 0239 1.4912
1.49956 [e] . 0091 ~-1.48997
-.0884 o) .0014 .NB8s
.0898 o] « D005 -. 0899 N
-.0057 o] o] . 0036
. 0057 (4] 0 ~. Q0SB
395.7921 92487.16 3. 66972E+07
R ~39S.7922 =%Z487. 1c
&7.2982 96489.905 2215407 —a7.2983 -Sed48. 0%
4.4248 357.0684 141148.5 -4,424% -359.068%
98495,23 =470.1312 —178903.3 —-98495. 22 470,171
6007.973 =73.714%9 ~25557. —6007.977 7Z.7148
339.0688 =4.4229 -1531.171 -359. 0488 4.4229
98495. 18 —-471.25 105148 -78495. 186 471,25
&007.973 ~74.875 —48192 0 74.7
&O07.97 =73.7657 18977 PT-TeSs
359.0687 ~4.5625 -2896.5 4.5625
357.04B4 =4.4267 1140.781 =305, weBS q.4267
-.0001 —. Q074 -1.4375 ] L0063

76
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1769078
115

295ced
44155
2476.844
~10505E, 7
-189¢9.°C




SOLUCION 2 (b}

SIMBOLOGIA
mte—im—i= Efe 4o Trobe
Eje da muro

GER55555557 Efa an mwro de conaeta

- Limite de losa
) Columna
.00

600

e.00

— s 00 ") 00 |

™
PLANTA
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Cdlculo de las rigideces de los marcos.

100 Tons

K = —=—omm————
asx
I MARCO EJE 1 DESFLAZAMIENMTO | RIGIDEZ H
H ! di (m) ¢ K(T/m) H
1 H -—=1 !
H 1 | 0,912 1 80583.78 i
1 2 ! 0.0748 H 13536.90 i
i 3 ! 0. 0083 { 18B&58.92 i
i i ! H
i a H 0. 1396 i H
i B H 0.1575 i H
' c* A 0. 1651 H 605, & '
H D ' 0. 0885 §1129.94 !
H =4 i 0.0928 1 1077.59 !
H F ! 0.0968 i 1033006 '
H G 1 0.0199 i 5022.85 '
cdlculo del centro de torsidn.
iMAR Kiy ! Ky ' X i Y i K X i L ¢4 4
i===} | ==| l ! i H
i1 1 Bug3.78 | - 12,00 0 - \ 96643.36 | - }
P21 1376.90 - i 6.00 - I 8021,40 } - H
3 11886B.92 - 0,00 - ! a.00 - H
H H H
i A - ! 716.33 2 - H ! - i\ 25787.88 1
LB - }&e52.32 - l i - i
P Co - fb0S,85 - H H - i 14536.96 1}
$D - P 1129,94 - H ! - ! = H
VE - P I0T7T7.59 - ! ! - PoiaeTiLoe
« Fo - 10335, 08 - ! H - P6198.36
H = I - i 5022.85 1 - i H - H Q.00 3
28259, 60 V102T7.78 4 1104066,70 | ¥9362.40 |
I.70
?.71
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SIMBOLOGIA !
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L e
Calculo de las rigideces de los marcos.

100 Tans

{-“MARCO -EJE -7 - "DESPLAZAMIENTO 'V RIGIDEZ '

_ Voo s T o (m) ! K(T/m} :

b t ! H

T B e ! G.0124 ' !

t 2 1 0.0748 | i

i 3 ! 0.0139 ! H

' [ ' ¢

! A 1 0.139¢ t 716,33

[ R B 001533 ! 652,32 '

) i v} 4 0.1651 ! &05, 69 '

it D : 0.0885 i 1129.94 {

! E t 0.0928 I 1077.59 H

H F i 0.0968 t1033.06 '

H =} t 0.019% I 5022.85 '

Caleulo del centro de torsidn.

TMARY Ky i K% ! X ! Y ' K X H A 4 H
H ! 1= H H 1= ' |
1) B0S3.78 ¢ - ¢ 12,00 ~ I 96545.3%0 - '
P2 1336.90 - V6.00 - 802140 ¢ - ¢
I 3 1 7202.06 1 - 0,00 8 - H 0.00 - H
H ! .
- - ! : - : - ' :
§ OB - : 2 - : - P 1950%. &0
t C - tBU5.67 4 - H - ! 14536.506 |
: Dt - P 1129.94 ! - : - P 20338.92 !
VE - VOLG77.99 - H - i12931.08
P F - 1033.06 3 - H - H & )
LN =R - t 5022.85 ! - } - H Q.00 1
116592.74 110057.78 }

1103666.76
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-~ .
Calculo de las rigideces de los marcos.

100 Tons

ds
| MARCO EJE | DESFLAZAMIENTO | RIGIDEZ i
13 i di (m) i K(T/m) i
! : ! i
H 1 ! 0.0124 } BOSI.78 H
! 2 ! 0.0748 P 1336.90 !
! I ! 0,013 P 7202, 086 |
! ! t '
i A i 0.0014 { 7142B.57 {
! E ! 0,1533 [ &652.32 !
! c ! 0. 1651 { 609,69 !
t D { 4.,0885 it 1129.94 t
H E H 0.0928 t O 1077.59 H
H F ! 3.0968 i 1033.06 i
i G 1 0.0199 1 5022.85 !
cdleulo del centro de torsidn.
¥ Kti ! K% H X ' Y H K X ! K'Y H
H ! ! ! H ' H
Pt 8nsL.vB | - f1z.00 ) - | 964645.326 ) - H
2 13246.90 - tb.00 ! - L BO21.40 ¢ - d
P3O 7202006 - H 0.0 - i .00 - i
! P i
VA - 171428.57 | - i 36000 - 12571428.52 @
PR - ¢ &32.72 10 - Po30.00 - P195692.60 1
e - 1 b0S.69 - P24.00 8 - H 14536.56 1
P D - P1129,.%4 ! - i 18.00 | - T 203:8.92 1
VE ¢ - t 1077.59 | - P 12,00 - Poo12931.08 i
PRl - i 1033.06 | bd H b.00 - i &6198.36 !
e - o2022.85 - i 0.00 - H Q.00 3
$145992.74 1B0950.02 1104666,76 (264500F.04
=T |
JZ.67
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, Cs
Calculo de las rigideces de los marcos.

100 Tons

{. MARCO EJE ! DESPLAZAMIENTDO | RIGIDEZ :
4 § dit t(m) H T/ m) 3
i i H -
i 1 B 0.0124 H
1 2 H 0.0748 H i '
) 3 ! 0.0139 H 7202.0& '
| : H i H
! A" H TOVIT9s H 716,33 i
K B N 0. 1533 1 652.32
v c H 0.1651 H 605, 69 i
l D i 0,0014 {71428,%7 i
H E i 0.0928 H 1077.959 i
| F. : 0.07268 H 1075.00 i
| <] l 0.0199 ¢ S0Z2.85 '

Célculo del centro de torsidn.

i - H .

H - H :

24,1 i - i i

18,00 - ' :
12,00 3 - i
&, 00 | - }
(AP H - i

P104586.78 1136477773
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Calculo de las rigideces de los marcos.

100 Tons

e e
dx
i MARCO EJE ! DESFLAZAMIENTO | RIGIDEZ '
! ] d:z(m) L K(T/m) !
H ! i H
H 1 | 0.G124 { 80SZ.78 H
! bed ! 0.0748 ' 336,90 !
) 1 3 0. 0139 V7202, 06 i
t | ! |
H A ! 0.13%96 A '
! B { 0. 1533 i i
' oo 4 L1651 ! :
{ D | 0. 0014 H H
H E. ) 0.0010 1103092.78 H
i F i 0. 0968 i 1033, 0& '
H G ! 0.0199 o 5022.89 i
Cslculo del centro de torsion.

{ Kl’ H Ky i X i Y i ¥oX ' By
i1 ) B0S3.78 - P12.00 - Y P68645,.T6 | -
P20 1336.90 - H- P L - t 8021.40 ! -
V30 7202,08 - HIE P T I -~ H [ I I -

i '

VAl - H H - H - H

VB - i i - H - i

H N - H H - i - i

i D - i 71428.57 - ) - H

P E - 10T052.78 - H - H

HI S - H 10327.06 1 - H - H

f G - i 5022.89 ) - i - H 0,00
118592, 74 118285%51.60 ) H10dbs6. 76 I2T3BI20, 00

Yt - Egns )

t
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cileulo de las fuerzas s{smicas.

- Si1smo en X:

suUM K = 182,551.60 T/m = 182°951.6000 ka/m
ko= (182°'331,600)(7.81) = 1,790°831.1%9% N/m

m = 351.839.11 Kg

n
o
L]

(1730831196 /251827.11)

k3
"
z
2
it

w = 71.324 /seq

T = 2 pi/fw=2pi/71.3

= 0,09 seq ¢ Ta = 0.6 (Zona III)

rot 1o tanto:

a = (1 + IT/Tar(C/4) = (1 + 3«0.09(0.6)(0.6?ﬂ1 = 0,22
Q' =1 + (T/Ta * Q—1) = 1 + (0.DF0.6 % Z-1) = 1.4%
por reqglamento:
Q- = 49,8(1.1%) = 0,92

’
eor ultimo

Q-

F=ma= (391.8B2) w24 = 54.13 Tons

. 87



~ Sismo en Y:

SUM K = 16.592.74 T/m = 16',59’2,7§CI'K9/m
Bo= (16°592,.740) (2.81) = 162'774.'779.‘?‘0 N/m
m = 3I51,829.11 Kg

0.5 ‘ ¢ 0.5
w o= (k/m) = (16&277477%,40/351829.11)
w = 21.51 /seq

T ="2pi/w=2pi/21.51 = 0.29 seg < Ta = 0.8 (Zona III)

rar lo tanto:

a= (1 + IT/Ta)(C/4) = (1 + 3x0.29/0.6) (3.6/74) = 0.37
D' =1 + (T/Ta » Q-1) = 1 + (0.29/0.6 * 2-1) = 1‘98
PO reglamento:

Q" = 0,8(1.48) = 1.19

por Gltimo

A
— = = 0,31
o
F=ma= (351.85)(n.31) = 109.70 Tons

a8
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Laltilo dv los oot bies siamcs (e L

[IrgnAT]

armm ¢ v T e ) £1NRICIGEES DE_ O
H H H 510,10 | _alzes-0, |
H 8313 1 [ER TN 493t
IR o T 1.67 1
E 1 1. o b " EFECTO Ve s 0.3 T Wb
! ! oo Y !
-14,18 2.9 784 %
.18 olat 1,13 T8
218 11.03 LA
e 7.6 64.86
e 015 (i8]
652 1582 .27 151
T18.33 21.82 .41 2.15
ETERRT-T- TR
[ i Ny B M EFECTD Ux + 0.3V | Uc + 0.
H TORSION had :
[ SN oo 0.0) .31 4.9 0.0 19,
13690 L] = og PO -0.31 o.as 8.86 <
Xl 1) | e 5.69 2.60 56.33

1IR7e.

Y- 5




3.Comparacidn.

Eztructuracidn Frimaria:

MARCO Vit+0, IV Vy+0. 3Vn MARCO Vv+0. 3V Vit+0 . 3Vy
1x 65.21 37.65 1y 29.00 10,71
2X 12.69 $.13 2y 14,62 7.33
3X 14.24 4.55 3 a8.06 T.11
4x 20.46 7.22
SX 13.95 S.18
&x 18,23 6.93
7% 27.594 9.22 i

Estructuracidn Fropuesta: {Solucicn 1).

MARCO Vit 3Vy Vyv+0, 3Vx MARCO Vy+0, 3Vx Vi+0.3Vv
1X 25.92 10.02 1y ©1.58 19.28
2x 24,61 8.84 2y 30.44 ?.13
3X 23.24 7.58 3y 52.78 23.31
4% 24,24 7.59 -

Ex 15.51 5.33
&x 19.40 7.11
bRY 24.28 9. 30
Estructuracidn Propuesta: (Solucidn 2.

MAFLO Vi+0,2Vy Vy-+Q, 3V MARCO Vy+0.3V3 Vx+0, 3Vw
1X 7.84 5.53 1Y 99,30 19.40
ot ¢ 1,17 0.71 Y 8.856 2.70
K a4, 99 2%.52 3 56,36 19.53
a4z 64,86 25.97
gx Q.98 Q.43
6X 1,51 0.70
7% 2,16 1.02
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CAPITULO IV
COMFORTAMIENTO ROTACIONAL EN EDIFICIOS CON FLANTA EN “L" Y EN “uL®

1.Estructuracicn Frimaria y Fuarzas por Torsicn.

Agui se realiza un estudio similar al del capftulo anterior:
tambien se dan dos soluciones, desligando los muros colindantes v
mediante muras de tabique o concreto, para solucionar el praoblemns
que se presenta al jalarse demasiado el centro de torsidn hacia
la cona donde se intersectan los muros colindantes.

La rigidex de los marcos se calculd de la misma manera comn
se efectud” en el capftuloc anterior, la ubicacidh de 1la
estructura. los datos de los diferentes elementous estructuralesz
y el analisis de cargas se tomardn igual a los de la estructura
antes mencionada.

Planta en "L"

Feso de la estructura.

- Laosa: (S60) (S00) = 260,000,000 Hg
- Trabes: (0.2520.70) (2400 (L60) = L7 20000 kg
- Columnas: (0.&5:0.69) (2400) (1204,0) = 48,077.00 tg
- Fachada: (12.4) (4.00) (60,00 = 2,376.90 kg

- Muros de Colind: (280)(4.00) (60,0 = 67.200.00 kg

TOTAL = 444,048,000 kq
= 466.05 Tons
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ESTRUCTURACION

-

® B-—

cROQUIS DE
uaicacioN
]
(=}
]
e
ol o
9 o
S I»

Ofr:

1000

1000

SIMBOL OGIA:

EJE TRABE
EJE MURO TABIGQUE

SE PROPONEN:

TRABES 25X 70
coLs 65.X 65
LOSA 10¢m e3p

23



Ca'lculorde las ri.gide:es‘de l.kas marcos.

100 Tons
K & woem—e————
dx

't - MARCD EJE { DESPLAZAMIENTO ¢ RIGIDEZ |

i i dx {m) ' KAT/m) !

¢ ! ! H

! 1 t 0. 1889 ' ©29.38 !

{ 2 H c. 1889 i 529.3%8 H

H 3 1 3.06200 i 1111.11 i

! 4 H 0.022= 1 4484.31 !

{ H H H

! A 1 0.0223 i 4484.31 H

I B H 0.0900 ' 1111.11 H

! Cc H 0.1887 ! S29.38 i

t D i 0.188% i 529,38 i

célcula del centro de torsidn.

H A et H Ky [ X H Y ! kX H Y '
! ! H | H ' H ====|
P11 529,38 - 36,00 | - { 15881.40 | - H
21 §29.38 ¢ - i 20.00 ¢ - t10587.60 - |
ARSI S & S I & B - P10.,00 - C11111.80 - H
{4 ) 4484.31 ¢ - S 000 - i Q.00 | b i
' ' .
LA - i 4484.31 1 -~ ! - i !
- - S ¥ S & G T R ; - ! '
tco - !§29.38 1 - 1 20.00 ¢ - : :
t D - i89.38 1 =~ : - ' :
i &a54.13 ! 6654.18 V3I7880,10 1 ITSBO0,1Q

S.65
S.85
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' CENTRO DE TORSION

® p-—
! PLANTA
[
® G ——a
|
icM
C) B~ —-~i ----- {p__.___tp
- o1 ; |
= | : i
® G- & 5
@ © ®

CENTRO DE MASAS

A x AX
300 [ 1800
200 20 4000
800 5500
XM = 11.00

YM=11.00
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. -
Calculo de las fuerzas sismicas.

- Sismo en X:

SUM K = 6.654.18 T/m = 6°654., 180 Kg/m

¥ = (6°654.180) (9.81) = &5°277,505.80 N/m

m = 446,048 Kg
0.8 0.5
w = (K/m) = (65277505.80/4466048)
) ' w = 11,83 /seg
T =2 pi/vw =2 pi/11.83 = (.53 seg < Ta = 0.4 (Zona III}

por. lo tanto:

a = (1 + 3T/Ta)(G/4) = (1 + 3x0.53/0,86) (0, 6/4) = 0,55
Q' =1 + (T/Ta # O~1) = 1 + (Q.53/0.6 # 2~1) = 1:88
par reglamento:

Q' = 0.,8¢(1.88) = 1.51

Bpor ultime

F=mas= (466.5) (0,37) = 170.13 Tons

- Sismo en Y:

F = 170,13 Tons
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« lue oaba e s{zmess (Fato tarsicid

1ol

drntees

H Y 1 @z H b 1E-CEHIRILIDAES 06 DISEND 3 CE TOPSItNG
H 1 ! i @ISt b | edmesOdb f Ml ¥l reee v
I .35 1 0.0 | 1.0 1 251 19/4.68 1 392.81 1
i S.35 1 ExNivinY 11.03 § 2.5 1875,e8 1 333.81 1
L ! Yo H N4 ; e 't . Ex Yt Kx Yeo2 Ux + 0.3
i G0 X S35 | 1OIELE
111

—5.65
10 LB ax3.x3 2! .38
167 20 .35 THG.ED 1020115
15801~ L

™. 12221.49) 312831.31
EaIUSUIR] 1 2 i
aMRrR= 117413586
it [XVETY wy K2 EFECTO Wy Uy + O.3Vx L Uk + OLEA
DIFECTD | TORSION'L  TOTRL. TORSION

“mE. 5 | 1AIS0.33 | 165 | 8.6 | 138 .4 15,2 77

4333.33 21024.99 XBail. T2 %03 1.65 6.6 12,31

THE.E0 1 1015 3 13s3 1 124l e ] oo 10,3

R 12530, -0 381, 31 13.53 20.93 | E2SE] 4.3 .44 1.

b et i




2.ESTRUCTURACION PROPUESTA Y FUERZAS POR
SOLUCION |
ESTRUCTURACION

© B--g c
! d
I| | g
® b .. -
T Il
! , g s
! , g9 18
® [P»__.@_,__@___Q 1
: I i I d
! I i =
® Gm—l— B |
® © ®
1000 10 00 10 Q0 _,
T 3000
PLANTA
SIMBOLOGIA

TORSION
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Calculo de las ticidecss de los marcos.

100 Tons

dy
i MARCO EJE ! " DESFLAZAMIENTO | FRIGIDEZ
H ! dix(m) H EACTAms
P H H
! 1 | 0, 1889 H 529.18
} 2 i ©,1889 i 529.38
i <3 \ 2.09200 iotill.1t
i 4 l 0. 0900 P11t 11
l ' { i
i A H 0. 0900 Vo111
! B ! 0,0900 o111t
! [ H 0.188%9 i $29.78
! D H 1. 1889 i 529.28
Cilculo del centro de torsidn.
H H K | Kv ! X H Y H KX H
H i ' i H H i
V1 529.38 - t30.00 - ¢ 13881.40 1
2 529.38 ¢ - 120,00 1 - 10887, 60 1
P30 111,11 - PL0.00 - LIS B SN K4 I |
4 1tt1.11 - I w N T - H 0.0
A - H 1{11.11 ¢ - i H - H
VRO - H 1111.1¢ ¢ - H i - H
1 C - ! 525.38 ¢ - H H - '
it D - H SZe.38 - H H - H 15861. 44
T 3I280.98 1 ToBO0.98 ! PI75B0.10 1 3ZTE80, 10 |
11,45
11.45
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CENTRO DE TORSION.

PLANTA

100



-
Calculo d2 las fuercas s{smicas.
— Sismo en x:

SuM K = 3.280.98 T/m = 3°280,980 Ka/m
K = (3°280,980)(9.81) = 32°186,413.8B0 N/m
m = 465,048 Kg
0.5 0.8
W o= (K/m) = (I21B6413.30/4646048)

w = 8.31 /seg

T = 2 pr/sw =2 pi/B.31 = O0.76 seq > Ta

[}

0.6 (Zona
3.9

< Tb
por lo tantao:
a=0C=0.4&40
R =0 = 2.00
Par realamento:
@7 = 0.80)(2.Q00) = 1,60
par Jltimo
= .38

F=ma= (466.05)(0.3B8) = 177.10 tons

~ Sismo en Y:

F = 177.1% Tons

101
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Caliulos v lus curtertos s{amcos (Wecto tursidh)

« 1 b |StomlOnues (€ oo o e e Tt
' 1 Ol=lGat0. Lt w2eseO, 1b Mizel U 140l ©
0.8 1 ] 3.8 | £E0.04 | ~51.81
0 : 388 £50.04 | —€1.61
] Vo W " T ket [ EFECTO W EFELTO Wy | Ux ¢ O3 o
- i o | et Yo, | roea | R
X SLD | 12l | 1eeE0.m | ;.. 7.09 | 676 1.2 1 7113 E
W -8 1611 ] g% 1 e et &3 i
Y] 8.5 | . =) EX X ) 27 31129 ;
R A W08 SO0 | elialu | s B+ w34 501 i X !
UER T 3 aLw 1 : ETREN
ane= TRTIT
® e ) Yig HE [0 EFECIO Ve § W+ Goavc [ W * (1
Y i " o Taney tom | e 4 Y
0.0 X0 Cizrzot | 1AW | D 7.7 6775 .22 1 71,13 P
1000 F 11 -1611.11 e T X 0. 0% 1D 13 i
o000 | 100 25 1 SEem. M5 3.5 =5 =0 1R
_ Wt ameeinn SEe0.0 1 1mien.s8 1 M50 8.64 XY 01 1 .
TS0 ¢ S,




SOLUCION 2 (o)

CENTRO DE TORSION

®

®

®

11.00

@

H cT

oo |
2925 1
SIMBOLOGIA:
------- EJE TRABES

—— E&JE MURO TABIQUE
=————=EJE MURQ CONCRETQO

2925
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. . .
Calculo de las tigideces de los marcos.

100 Tens

i MARCO EJE { DESPLAZAMIENTO 1§ FRIGIDEZ '

i i d:itm) H €T sm0 H

! i H i

! 1 i Q. 0005 1210084.31 H

t 2 H $.1889 ! 29,78 i

! I H 0. 0900 to1111.11 '

| 4 } G, 0223 I 4484.71 !

| | [ :

i A H 0.0223 I 4484.731 H

i B ! Q. 0700 io1111.11 H

i Cc H 0. 1889 { S529.36 i

t D i Q. Q0% 1210084.31 i
cfleulo del eenttro de torsich.
; kst : Ky [ S T T [ t vy
+ B i i i i= H .
Vo1 i210084.38 - POS0.00 - POETOIZSIT.TU - i
P2 S22.38 | - P20.00 1 - H 10587. & ! - H
V300 1ft1.1L - 10000 ) - H 11111.10 ¢! - i
t 4 1 4484.31 | - §0.00 - H 000 - ‘
P A - $ 4484.31 ) - 4 H - ¢ i
iR - LSS B S BN B S - Po10Lan - i 11111040 3
PCco - i S29.38 - P20.00 - i 10587, H
[ VI - 1210084, 31 - tOS0.00 | - T0R529. 30 i

1216209, 11

1216209, 11

[al- e

9.2

aa
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SOLUCION 2 th).
CENTRO OE TORSION

® @P--——8
. i
i PLﬂNTA’
® Bomth
i
® gg__*aé]?_.._.@_._._{._t]
eer : : "l 0o
@B g—d
® ) O] ®
Hoo
SIMBOLOGIA
~ —-—+ EJE TRABES

EJE MURO TABIOUE
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cdlculo de las rigideces de los marcos.

s . 100 Tans
R mmmmmmeme
: dw
S [ BESPLQZANIENTD { RIGIDEZ H

i ! - dx (m) { KAT/m) H

i i i H

! 1. ! 0.1889 1 §292.38 i

[ 2 i 0.188% 4 §529.38 i

I 3o ' 0.000S (210084.31 |

i 4 | B 0.0223 i 4484.31 i

i 1 P, !

N A l ©.0223 { 4484.31 H

§ B i 0.0003 1210084.31 H

i c- i 0.1889 ¢ 929.38 !

i D li 0.1889 i 52%9.38 i
Calculo del centtro de torsidn.
| Kx H Ky ! X H Y i K X H Ky
i H ====m| H i i
H 529.38 | - i I0.00 - ! 15881, 40 -
¢ 529,38 ! - P20.00 0 - i~ 105B87.460 | -
' 210084.21 - 1 10,00 ! - 1 2100843.10 | -
: A4E4.31 ¢ - LI VY [ - ' .00 -
Ve ;
oAl -~ I 4484.3%1 - 0,00 ) - i DO
PB - 1210084.31 ! - 10,00 - P 2100B4E. 10
P - H 529.38 ! - 120,00 - ‘ 10887, 60
L I ' H ~ POS0.00 - ! 15861, 40

i 1 2127312.10 12127312.10




SOLUCION 2

{c)

CENTRO DE TORSION

®

®

100

N
J

0, W —E:J PLANTA

100

Op--—
®

SIMBOL O QIA:

— = "= EJE TRABES
EJE MURO TABIQUE

oo
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cdiculo de las rigideces de los marcoes.

100 Tons

K = —mme——ee—
o

i MARCO EJE | DESPLAZAMIENTO | RIGIDEZ H

i t dx (m} ! KAT/m) H

i | ‘ -—1

{ 1 | 0. 05086 i 1976.29 H

H 2z i 0.1889 H S29.38 t

H 3 ! 0. 00035 t210084.31 H

H 4 i 0.0223 I 4484.351 H

H ! ! H

! A ! 0.0223 {4484 .=t !

! B } 0, 0005 1210084.21 !

| c ! 0.1889 t 929.38 H

! b ! 0.0506 1 1976.29 !
célculo del centtro de torsidn.
' i Kx H Ky H X ! Y H KX H K'Y i
1 : : H 3 H H :
L W | 1976,29 3 - § 30,00 3 - ! 59288.70 H
V20 529.38 ¢ - $ 20,00 ¢ - H 10587.59 ¢ - .
b3 1210084,.31 - P 10,00 - 2100843.10 3 - :
i 41 44B4.31 - P0.00 - } 000 - :
H H '
Al - i 4484.31 - i H - H Qo
P - i210084.31 | - H i - 1T10084T. 10 ¢
H o - i 529.38 | - i i - i 10587 .60
' D - V1976.29 - POI0.00 - TB9I88.70

1217074.29 1217074.29 | V2170719040 1217071940 !

10.00
10,00
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SoLucioN 2 td})

CENTRO DE TORSI|ON

® F—=p

PLANTA

SIMBOLOGIA:

------ EVE TRABES

EJE MURO TABIQUE
== EJE MURO CONCRETO

100
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¢ -
Calculo de las rigideces de los marcos.

cdlculo del centro

100 Tons

DESPLAZAMIENTO

RIGIDEZ
K{T/m)

OOoomD: S WK

!
!
!
1 1976.29
! 529.38
t11627.91
I 44g4.31
!
! 44B4.31
1 11627.91
¢ 5279.38
t 1976.29

Kn

K X

BN S N

197&.29
i 529.38
111627.91
i 4484.31

:
1 S7288.70
i

H

10587.60
116279.10
0,00

oo D

[ I

[ |

£18617.89

118&185.40



SOLUCION 2 (o)

CENTRO  DE TORSION

PLANTA

@ @~

O~ < e ==
1000 I : oo
b o o
® 0 © ©
1000
Nnoo [

SIMBOLOGLA:

————— EJE TRABES
EJE MURO TABIQUE

L1111




cdlculo de las rigideces de los marcoes.

100 Tons
dx

! -“MARCO EJE !  DESPLAZAMIENTO. | RIGIDEZ H

B T [ - PR € }) i KAT/m) !

! i ! H

1 1 i 0.0506 I 1976.29 H

i 2 i 0. 1889 i 27.38 |\

i S [ 0.0444 I 2252.25 H

{ 4 | 00,0222 i 4484.31 H

[ . ! ! H

-1 A i 0.0223 I 4484.3 3

i B, * ! 0.0444 I 2882.25 !

¢ [ ! 0. 1889 ) 529.38 H

i D { 0. 0506 { 1976.2% H

Edlculo del centro de torsidn.
3] K# ! Ky i X H Y i K X ! Y H
H i i i H : H
! 1976.29 ¢ - I 30.00 ¢ - | 59288.70 - i
t 520.38 ! - ¢ 20.00 ! - 1 10887.60 |} - 4
I 2282.25 | - ¢ 10.00 ¢ - 1 22522.50 ¢ - H
i 4484.31 | - i 0.00 3 - -4 0.00 | -

| H
H - i 4484.31 | - o000 - i (R DO
i - i 2252.25 - 10,00 - H 2252250
H - i 529.38 ¢ - t 20.00 ¢ - H 10587.4560
H - i 15976.29 | - P30.00 - i S592688.70 |
P R242.27 0 9242.2F { R2398.80 | 92398.80

10.00
10. 00
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c{lculo de las fuerzas s{smicas.

- Sismo en. X:

SUM K= 9,242.23

(9242, 230) (9.81)

T/m = 242,230 Kg/m

90 666,276,330 N/m

m = 46&. 048 Ka
) .5 0.5
w = (K/m) = (90664276, I0/466048)
w = 13.95 /seq
T = 2pi/w=2pi/13.95 = 0.45 seg < Ta = O.& (Zona IID)
a = (1 + 3T/Ta)(C/a) = (1 + 3:0.45/0.6)(0.6/8) = .49
0 =1 + (T/Ta % O~1) = 1 + (0.45/0.6 % 2-1) = 1,75

por reglamento:

Q' = 0.
,
por-ultimo
a
o
F=ma= (366,

- Sismo en Y3

F

8(1.75) = 1.40
0. 55
————— = 0.35
1.40
03) (0.35) = 163.12 Tons

16%.12 Tons
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mees 1Aty e s10e)

Calenlo B les comtatos <

BT IELENRICICRES (6 01SBC  IWSENT, EJE [E TIPSl
i eSS0 b 1 e O.b 1 M=ol VIt U
3 4.7 | -2.00 T3L0OT L -205.29
1 A0 | -2.t0 | .04 1 -TB.a
Y K= Yt ez EFELTO W EECTOWG | Uk + 0.3 & Ly + Lo
DIPECTO | TUPSICH | TOTAL TSION H
-10. —$13>2.10 490100 IS D6 1 Bd.gl 0,63 |
a.w 0.00 B (D .73 1 o.0o | FIT }TE
10.L9 529360 LA 1.5 1 10.685 10.85
0.0 FES.60 7'1316 U) .83 1 11.23 1 .11 .61 1
i | 1291965.00 ¢
SMF = 2\30.0
Kig 352 EFELTL Wy EFELTO W
TESIoN TiESIon o
1343100 el t
0.1 Er e
.0 10,53 1
e Sio. L +lel |
ITAES




P2
3.Comparacion.

. 0 .
Estructuracion Frimaria:

MARCO Vr+0. 3Vy Vy+0., 3V MARCO Vy+0.3Vx Vi, 3Vy
1X 135. 48 77.46 1y 135.42 77.46
22X 36.62 12.48 2y 356.62 12.48
IX 26.45 10.29 3Y 26.45 10.29
4% 35, a4 14.63 ay 35.44 14.67

Estructuracidn Propuesta: (Solucidn 1),

MARCO Vi+0. 3Vy Vy+0.3vi MARCO Vy+0. 3vie Y+, IVy
1X 71.13 I1.55 1y 71.13 31.55
2X &61.39 19.71 2y 61.39 19.71
3% S1.74 7.00 IY 31.74 7.00
4x 35.43 S.16 4y 35.43 S5.16

Estructuracidn Propuesta: (Solucidn 2).

MARCO Vr+O. Sy Vy+0. 3V MARCO Vy+0.3Vx Vr+0, IVy
1% 88.63 38. 18 1y 88. 63 38.18
put 39.75 11.93 ped 4 39.75 11.93
e 10.65 2.89 Y 10.65 2.59
4% 44.61 8.84 4y 44,61 8.84
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‘Flanta en. "U"
Feso de la estructura.

- Losa: ] TG60) (90 = 504,000.00 Kg

- Trabes: (Q.2510.70) (2400)(280) = 117,600,000 Kg

Columnas: (0.65x0.465) (2400) (20%4.0) = B81,130.00 kg
- Fachada: (12.4) (4.00) (120.00) = 5.952.00 ¥q

~ Muros de Colind: (280) (4.’00) (80.0) = 89,600,000

g

TOTAL 798,272.00 Kq

798.27 Tors

[}

1.Estructuracidn Primaria y Fuerzas por Torsidn.

Croguis de Ubicacich.
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ESTRUCTURACION

it |

1
[}
1

1 CROQUIS DE

)

n-..-a..-_,{_.-:__- UBICAC! ON

1 ] '

3

1
1
e eelacilood

S .
)
1

SE PROPONEN:
TRABES 2% X 70
coLs 65 X a5
LOSA 10 cm esp.

|

Sp— 5

qﬂ' | | I

| | [

® B——8 PLARTA B ——0

i ' |

| o

® B~ - - -0-— —@——'q}— "‘{_D
: I : ¥

T T R

@ @ o o & 0 m

® © ® ® ®

10 Q0 10 Q0 _. IOOF) + 1000 1000 }

50 00 T

N 1000 , 10 00

10 00

3000
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Calculo de las riagideces de los marcos.

109 Tons

K o=-———

di

H MARECC EJE 1 DESPLAZAMIENTO ! RIGIDEZ i

H : i ds (m} i KA(T/m) !

i i i H

i i i O. 0945 i 1058, 74 H

} 2 i 0.0945 H 1058, 76 i

i 3 H QL0650 ! 1538. 4& H

i 4 ] Q.0187 i 9347.5%9 i

) i ! : H

i A i 0. 0223 i 44B84.31 H

H B i 0.0900 i 1111,11 !

i oo od { 0,.1889 H 529.38 H

i D { 0, 1889 ! 529.38 i

-} TE t G.0F00 H 1111.11 H

i F H Q.0900 H 111,11 H

Cilcula del centro de torsién.

Hul [ ' Ky ' X H Y ' X i K'Y H
H = H H H H H [
[ 10%8.76 | - bo20.00 4 - P Z17462.80 - !
28 1088.76 - P 20,00 ! - i 21175,.20 3 - i
$3 8 18358.45 - Po1o.on - {15384.460 | - H
i 4 1 ST47.58 - i 0,00 | - H 0.00 ! - H
H i i
HE-T - H 4484,31 - ' (O T I
H = - H 11i.11 - ! 11111.10
t C ¢ - i £29.28 ¢ - H 10987 .00 |
LI L - H §29.28 | - ! 15881.40
E i - ' 1111.11 ¢ - H 44434.40
F i - i 1111,11 - i SOTEE.E0 |

[
H

FOOT. DL SETAH. 4

68T2Z.60 1 1TTIBGLO0




GENTRO '~ OE TOHRSION

TEQ

CENTRO DE MASAS

A X AX
300 B 1800
300 20 7800
300 45 13800
900 22800

A Y AY
300 18 4500
300 [} 1800
300 18
900 16800

XM= 28 00
YM= Il 67

i
: |

e B~ °”.'_L!.J_._._giF._.,._@ '
I ———l- CT-+ I I I :

| .
@ | 5 é B——
® 50 _@o@g © ® ®
PLANTA

ils



. .
Calculo de las Tuerzas slsmicas.
-~ Sismo en X:

SUM KK = 9.003.56 T/m = 9'003.560 Kg/m
I o= (%'003,5560) (9.81) = 8B'324.923.60 N/m

m = 798,272 Kq

0.5 a.5
W = (K/m) = (BB324923.60/798272)
w = 10.52 /seg
T = 2 pi/w =2 pi/10.5S2 = 0.59 seg < Ta = 0.& (2Zona III,

a = (1 + JIT/Tar(Crs/4) = (1 + 3x0.59/0.6)(0.6/74) = Q.57

.

Q° =1 + (T/Ta * G=1) =1 + (0.59/0.6 * 2-1) = 1.99

por reglamentd:

0 = 0.8(1.99) = 1.59
por dltimo

- a 0.59

——— = —me——— = 0,37

. ar 1.59

F =ma = (798.27)(0.37) = 294.85 Tons

120



- Siemo en Y:

SUM K = B8,8746.40 T/m = B'87&,400 kg/m
o= (8'876,40M) (9.81) = 97'077,4B4 N/m
m = 798,272 Hg

¢.5 0.5
w o= (/m = (B7077484/798272)
w = 10.44 /seg

T = 2 pi/w= 2 pifl0,44 = 0,60 seg = Ta = 0.&  (Zona. IID)

por lo tanto

por realamento:

Q' = (0.80)(2.00) = 1.60
por d1timo
E) .60
mme = e—m——e— = 0,37
Q- 1.60

F=m a = (798.27) (0, J7) = 294.8% Tens
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2. ESTRUGTURACION PROPUESTA Y
SOLUCION |

ESTRUCTURACION

FUERZAS POR TORSION

PLANTA

mnno mnan

10 00

3000




Cdlculo de las rigideces de los marcos.

100 Tens

i . .MARCO EJE 1. DESPLAZAMIENTO | RIGIDEZ H
l i dx (m) 1 K(T/m) H
H i B ————1
i 1 l 0.0945 H 1056.746 i
4 2 { 0. 0945 { 1058.76 H
H 3 ! 0.04650 i 1538. 46 !
1 4 H 0.0650 i 1538.46 t
! . H H i
! A ! 0. 0900 ! 1111.11 H
! B ! 00900 H 13111.11 {
i c i 0.188%9 H S29.38 H
i n ! 0.1889 [ 529,38 H
i E t 0.0900 Vo11t1.11 H
H F t Q.0%00 ! 1111.1¢ H
c{lculo del eentro de torsidn.

H Ky { X H Y ' K X ! K'Y {

' H H ' ! H

: - 3000 ) - t E1762.80 4 - l

H - bo20.00 - §Z1175.20 - H

H - 10,00 3 - i 15384.60 4 - i

: - o000 8 - H Q.00 § - H

——e i i

H 1111.11 4 i - H Qu i

H JR I i - H 1141410 4

H 529.28 H - i 10587.60

i 529.38 H - i 15861.40

H 111,08 % H - Y 34444.40 !

H 111141 4 i - H S9985.00 !

POARTI2. 60 1 1T7SE0 .00

P T194,44 90T 20




CENTRO  DE 'TORSION

2500

PLANTA
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, .
Calouwlo oe las tuerzas sfsmicas.

~. Blsmo. en Xz

SUM K = 5,194.44 T/m = §°194,440 Kg/m
K o= (5'194.440)(9.81) = S0°'957,456,40 N/m
m = 798.272 kg

0.5 0.5
w = (K/m) = (S0957456.40/798272)

w = 7.99 /seg

T = 2 pi/w =2 pi/7.9% = 0.79 seq > Ta = 0.6 (20na
<« Tb = 3.9
por lo tanto
a=0C = ""0.60
Q' =0Q = 2,00

por - reglamento:

@ = (0.80)(2.00) = 1.60

par dltimo

F=ma= (798.27) (1, 37) = 294.85 Tans
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. Ror

~ Sizmo en . Y:

SUM K

n

2

pisZu

potr lo tanto

por reglamento:

Blg1mo

F

= 5,503,200 T/m = §°
(57503, 200) (7.81) = 53
798.272 Ka
0.5
(K/m) = (53986372/7
w = 8.22 /sey
= 2 pi/B.22 = 0.76 sey
a=0C= 0.6
Q=0 = 2.0

9 = (0,80)(2,00)
a DRI
e @ - =
ar 1.60
=ma = (798.27)(0.37)
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S0Z, 200 Kg/m

TF84,392 N/m

0.5

98272)

5 Ta = 0.4 (Zona'IiD)
<Th = E.9

Q

o

= 1,40

0.37

= 294.85 Tons



valoulo de boz cortites siwnicos (ofecto tor s1dn)

B 7
-] é
z ;
2 [sane x
e I
5 >
) 0l
@ i
L2
£l ddse
mm AuRe
&>y m gno0 g 7
Bilaz) | Bluies Rlrcanes
[l Lo O N I 2
B flon o G
i |, Jeserie 8
el 12 1o
% & IASSEND
| | )
o2 i » "
o B
a 2| m
o
falsia g
it
I
5
a5l -
D
¥

1 1Ssese.00 ¢




to}

SOLUCION 2

CENTRO DE TORSION
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Cilculo d=2 las riqideces de lous margos.

100 Tons

{ . MARCO EJE { DESPLAZAMIENTD ¢ RIGIDEZ !

H H du (m) ! FAT/m) !

! ! H H

H 1 i 0.0945 ' 1058,.7& H

H 2 § 0.0945 H 1088, 76 H

H 3 { Q424 y 2358.49 :

| 4 l 0.0187 i SEAV.59 H

4 i B H '

H A H 0.0223 H 4484.71 [

H B H 0. 0900 H 111181 H

! c t 0. 0005 ¢ H

H D i 0.0005 ' H

1 E { 0.0900 H 1111.11 H

H F | 0,000 i 111,11 l

cdlculo del centro de torsion.

iMARY K { (8% i X H Y i KX H KoY i
P10 LoSB.7s - f30.00 ) - PT17&2.80 - H
P2 1088.76 - fZ20.00 0 d P 21175.2 ¢ - i
i% ) 2358.49 - P1oL00 - i 23584.90 - H
Vo4 1 ST47.89 - i Q.00 It H [ IS I - H
P oA - P 4484.31 1 - ¢ : - : @.00 4
toB - i 111141 4 - H H - H 1111810 4
¢ C o - 1210084, 0% 1 - H i - P 4201680.60
H VI - P2I00B4, 0T - H } - I6TOL520.90 |
E i - H 1113.141 4 - i H - i 44443,440 3
F i - H 1111.11 4 - ) i - H S5555.50 3
v PBLT. a0 (A07985.70 T 76320,90 110615T712.50 |

Xt
vt




SOLUCION

2 {b)

87

0
da.}L

CENTRO DE TORSION

@ G.___A@ [.B_ —-—-[;!—_)
! ! |
! ! i

@ B - -0 [B._ ——{D
! ! |
! c ! |

C) (3“““%3"”'— tT r]_ ..... {t%_____{z
| |

@ @B ) ial ia) ol
2480
2500

PLANTA

©
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Cdlculo de las rigideces . de 1os marcas.,

100 Tons

R

dx
1. MARCO EJE { DESPLAZAMIENTD | RIGIDEZ !
i ! dix {m) H K(T/m) H
! H i !
! 1 i Q. 0945 H 1058.746 H
! 2 ! 0, 0945 H 1058, 76 i
i 3 H Q.0237 i 4219.41 !
H 4 i D.0187 I 5347.59 !
, . ' .
! 1 ! d
i A i G. 0223 I 4484.31 i
i B ! 0. 0900 ! 111,11 !
i c H 0. 0005 1210084.03 H
i D H 0. 0005 1210084.03 i
H 1S H 0. 0900 1 1112.11 |
H F H Q. 0900 H 1112, 11 H
Cilcula del centro de torsidn,
i‘l‘lFlR H (43 i Ky i X i Y ! KX t K'Y !
je===] ! H [ [ ' !
1 4 1008.76 | - i 30.Q0 | - 1.31762.80 ! - H
P21 1058.76 - -1 20,00 0 - P 21175.20 4 - '
i 31 4219.41 - I 1G.00 - I 42194.10 | - !
P4 ) 5347.59 - o000 - { .00 - H
i i H
A - i 4484.21 - I R T B - i Q.00
F - - H 111,11 3 - §10.00 - H 11111.10
tCo - P210084,.03 - P20.00 % - { 4201480.60
D - 1210084, 03 1 - PO30.00 ) - VO 63I0285206.90 |
[ - H 1111.11 ¢ - I 40,00 - H 444433.40 3
F ! - H 111,11 - POS0L0u - ! 55555.50 |
111684,52 1427985.70 | ! 95132.10 {10615312.53
24.80
8. 14
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SOLUCION 2 L&}

" CENTRO DE TORSION
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, ]
Calculo de las rigideces de los marcos.

100 Tons

£ 2 —emnm—a——

=1
i MARCO EJE {  DESPLAZAMIENTO | RIGIDEZ !
[ H dit (m) H KAT/m} H
i i H H
| 1 i 0.,0945 4 i
H 2 ' 0. 0945 H H
| 3 i 0.0154 i H
i 4 i 00,0187 H H
H i H !
H A H 0. 0223 H i
i B R 0, 0900 4 111,11 H
H c H QL0005 t210084.03 H
{ D H 0. 0005 i210084.03 H
! E ! 0, 0900 H 111,11 i
i F ! 0. 0200 H 1111,.11 i
Cdlculo del centra de torsidn.
INARE Ky ] Ky T S A ! KoY !
s ! ! 1 : t== :
Pl 1088.76 - bO30.00 8 - 21762080 - i
P2 171088.76 - $ 20,00 ) - PZ1175.20 - i
P31 6493.51 - Po10.00 - i &4935 i - d
i 4 | 5247.5%9 - H G.00 - H [ TH I - i
i } H
Al - it 4484.31 - | - ' 0,00
[ -] - H 111,11 % - H - H 11111.10
[ - 1210084.03 !} - H - t 4201680.860 4
[ - 1210084.03 - ! H - 1 a302E20.90
E ! - H 1111.11 ¢ - Poaa.on - H 444449, 40 )
=1 - H 1111.11 ¢ - ! 50,00 - H S5555.50 ¢

112958, 62 1427985.70

1117873, 10 110615312.50 |

24.89
8.44




©

S OLUCION

2 (d}

CENTRO DE TORSION

G ..... _q) E ..... .ED
| i !
| | !
B~ EP @~ __{?
! | |
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-+ 2500

®
®
®
@
@
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cdicuio de las rigideces de los marcos.

100 Tons

di
1 MARCO EJE } DESPLAZAMIENTO { RIGIDEZ H
t H dx (m) i K(T/m) !
i H H 4
| 1 ' 0.0945 { 1058.76
| 2 H 0.0945 ! 1058.74 H
[ 3 | 0.0005 12105246.36
H 4 H 0.0187 i 95347.59 !
l H H {
1 A i 0.0223 ! 4484.31 H
i B H 00,0900 Po1111.11
H C H 0.0005 1210084.03 H
H D ! 0.0Q005 1210084.03
i E H 0.0900 i 1111.11 !
} F t 0.0%00 ! 1111.11 i
Cdlculo del centtro de torsidn.
1MARS K i Ky A K X Tk Y s
p===1 ! ! ! ' ! !
L B 1088.76 ¢ - P 30,00 | - H 31762.80 4 - H
P20 1058.76 ) - P20.00 - i 21175.20 | - H
i 3 1210826.346 - Po10.00 | - 121052863.60 - H
41 52347.59 1 - t0.00 | - i 0,00 | - H
! H i
VA - i 4484.31 | - 0,40 - i Q.00 1}
1 B - H 1111.11 - o 10.00 - H 11111.10 ¢
LN - 1210084.03 | - 20,00 | - 4201680, 460 1
i D - 1210084.03 | - 30000 - i 6302520,90
E ! - H 1111.11 ¢ - I 40,00 | - H 44444,40 |
Fo - i 1111.11 - t 50,00 - H S55555.50
1217991.47 1427985.70 ) 12158201.60 {10615312,50 |
Xt ==3> 24,80
Yt ==3> 9.90
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. o
Calculo de las rigideces de los marcos.

100 Tons

K o= -~ -

t  MARCO EJE !  DESFLAZAMIENTD | RIGIDEZ |

' t dx (m) | K(T/m) !

i i i !

' 1 [ 0.0945 I 1058.76 1

! 2 t 0. 0253 i z952.58 !

: 3 : 0.0424 ! 2358.49 !

! 4 ! 0.0187 ! 5347.59 B

! ! ! !

! A t - 0.0223 ! 4484.71 '

! B Ve 0. 0900 to1111.11 '

! [ ! 0.0005 1210084,03 H

i D ! 4. 0005 1210084, 03 H

| E H 0.0900 to1i1t.1t '

| F H 0.0900 o111 |

Cdlculo del centro de torsidén.

H K H Ky H X } Y H KX H K Y H
j ! ! i ' i ! :
Y11 1058.76 ! - {T0.00 8 - {S1762.80 ! - !
i 2 ¢ 3I952.58 ¢ - t 20,00 - P o7INSt.e0 | - 3
I 3§ 2358.49 ! - P 10,00 - I 23584.90 ! - i
{31 S5347.59 ! - 0,00 ! ~ H G0 - !
: ! —t
LAY - P 4484.31 ! - o000 ¢ - 0,00 ¢
HI -3 - Too1111.11 - oLo.0n -~ 111121,10 ¢
1 Cd - 1210084, 03 | - 120,00 ¢ - 4201680,60
1D - 1210084.03 - Po30.00 - 6302520, 90
E i - P11, - to4n,00 - 44444,40 |
F 3 - to1111.11 - PoS0.00 ! - : 55555.50
1132717.42 1427585.70 ¢ 1134399.30 11061ST12.50 ¢

24. 80
106,57
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cidlculo de las rigideces de los marcos.

100 Tons
K = —memeeem—m
dx
i MARCO EJE ! DESPLAZAMIENTO | RIGIDEZ 1
H i di (m) i K(T/m} i
i i H H
H 1 i 2.0253 i 3992.88 |
{ 2 i 0. 0945 I 1058.76 H
H 3 | 0. 0082 1 12195.12 H
H 4 1 0.0187 | 5547.59 H
H H | H
H A ! 0.0223 i 4484.31 i
! B | Q. 0084 1 11627.91 {
! C i 0.1889 { S529.38 :
H D | 0.1889 ! §29.328 !
! € ! 0.0086 1 114627.91 !
! F ! 0. 0900 tot1t1.11 |
Cdlculo del centro de torsidn.
H | Kx ' Ly X H Y ! K X 1 K'Y H
§ § H H l 1 i
1) Ie52.58 | - 20.00 - 1118577.40 | - '
P2 1058.76 - 20,00 | - P21175.20 - H
t 2 112195.91 - 10.00 | - 1121999.10 ¢ - H
{4 1 S347.G9 ¢ - 0.00 | - i Q.00 ! - H
H l
L - I - P 44834,31 - f 0.00 |} - i .00 |
t B - t11627.91 - 10,00 ¢ - { 116272.10
tCo - [ S529.38 - 20,00 | - i 10567.60 1§
i D - 3 529.38 - PS0.00 - H 12881.40 |
£ i - ! 11627.91 - PAa0.00 1 - I 465116.40 |}
F i - Vo111t - P S0.00 - H S5355.50 4
1 22954.84 1 Z9910.00 1261711.70 | 663420,0Q0 |
Xt ==»> 22,18
= 11,60




, .
Calculo de las fuerzas sfsmicas.
-~ Sismo en X:

SUM K = 22,554.00 T/m = 22'554,050 Kg/m

K = (22°554,050) (7.81) = 221 °255, 230,50 N/m

3
1"

798.272 Kg
0.5 0.5
w = (K/m) = (221285230.50/798272)
w = 16.65 /seg
T =2 pi/w =2 pi/ 16.65 = 0,38 seg < Ta = 0.60 {Zona 111
a = (1 + 3T/Ta)(Crs4) = (1 + Ix0.3B/0.6)(0.674; = .43
Q' =1+ (T/Ta # @-1) = 1 + (0.88/0.6 » 2-1) = 1.6

par reglamento:

Q= 0.8(1,63) = 1,31

par d1timo

a 0.43

Qr 1.3

= 0.I3

F=ma= (798.27) ().33) = 2462.70 Tons
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- Sismo

en Y:

SUM I = 29.910.00 T/m = 29°910,000 Kg/m
K = (29'910,000) (9.81) = 293°417,100.00 N/m
m = 798.272 Kg o :
0.5 0.5
w = 0c/m) = (293417100/798272)

w = 19.17 /seq

T = 2 pi/w =2 pi/ 19.17 = 0.33 seg < Ta = 0.60 (Zona III)

a

= (1 + 3T/Ta)(C/4) = (1 + 3x0.33/0.6)(0.46/4} = 0.40

© =1 + (T/Ta *# Q-1) = 1 + (0.33/0.6 ¥ 2-1) = 1.35

por reglamento:

Q' = 0,8(1.55) = 1.24

. :
ror ultimo

F=ma = (798.27)(0.32) = 257.51 Tons
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Colinlir e oS Cortantes siamos (Wt tendne
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: : 1 elzl st 10 | e2esOulb 1 Mm@l ¥ 1 1M=ec V|
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i -2018 1 mioler | S61.32 1

‘. Ko vt | KX T EFECTO Vx EFECTO Wy ¢ Va + 0.3 | W) + Q)
P> OIRELTD § TURSICN 1 TOTAL oo i
~11.E0 XER,04 | P19571.71 €2.29 <.58 66,66 14,13 1 L1 :
~1.80 -1%612.18 1 31219.51 1-2.04 1.9 19,8 4.} 14 3
8.0 80,64 | P2 12.33 0.70 13.0 0B I 0 |
180 TILP R 1 13N 8 4504 S.68 1 Si.e2 ~3.91 1 155 1
T 216084.52 |
SHMR = 109066, 54
CTES Rt Ky Rt | Ky K2 EFECTO Wy EFECTO U | Wy + 0.3 |
! 1 DIRECTO | TORSION' ! TOTAL TORSIMN ¢ 1
' -22.18 —g9350.00 | 205067, 07 |, 61 5.35 3,96 ke 1 “5.29 |
H -12.18 -131627. 9 | 17208.36 | 100,11 62 | a3 13.07 | 1105 |
! -3 R aEe a5 olos 463 1 a6 |
i 1] T 1 ADIN.ES 4.5 0.8 5.44 129t 535 |
t 4 1720 HIES. DY | 3@ 117,18 100. 11 5.8 133,99 5 141,13 §
! i ] R3320 1m0, 17 9.52 6.51 15,43 2t 1560 !
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I.Comparacicn.

Estructuracidn Frimariaz

MARCOD VG, BVy Vy+G. 3V MARCO Vy+0. 3IVn MR+, Sy
X 174,80 107.86 1Y 18%.98 9%.36
2X &53.08 14.98 2Y 29.99 15,53
33X 844,259 17.02 3v 20.83 &.44
4x 51.97 22.36 ay 28.03 8.94

SY 74.01 24,07
34 69,14 29.37
Estructuracidn Fropuestas (Solucidn 1),

MARCD Vu+0, IVy Vy+i3, 3V MARCO Yy, IV Vu+0, vy
1X G4, 40 38.98 1Y 80.65 39.47
=>4 82.02 29.286 2y 72.20 30.83
X 62,22 15.15 3y 30.38 10.57
4% &7.78 13.94 ay 29.76 8. 50

Sy 68.30 17.82
&Y 74.14 17.79
Estructuracidn Propuesta: (Solucidn 2).

MARCO | Vi+h.3IVy Vv+0. TVUx MARCD | Vy+0,3Vx Vx40, 3Vy
iX 7i.30 ° 34.19 1Y 44.2%9 20.796
o 144,82 47.49 2y 111.08 43.3%9
T 12.89 3.4% Y 4.67 1.50
4% 50.93 11.60 LA 5.395 1.35

SY 141.48 28.94
bY 15.60 2.71




CAFL1TULOD v

COMP’DR‘_TANIENTD ROTACIONAL DE

EsI.FICINS COnN FLANTA A ALARGADA,



CAFITULO V

COMPORTAMIENTO ROTACIONAL DE EDIFICINS CON FLANTA ALARGADA

En este caso a diferencia de los capftulas anteriores,
trata de encontrar una estructuracidn detima  para reducir
las excentricidades y po~ lo tanto las efectos sismicos, zino mis
bien se trata de establecer una comparacidn entre diferences
edificios alargando la planta cada ve:x més en cada uno de ella

no s=

Fara realizar este andlisis se estudiaron edificios con 4.
S, 6 y 7 claros. La rigidez de los marcos aue log componen. asi
como sus longitudes fueron definidas con literales, ya que lo que
interesa en este capitulo es abservar como aumentan o disminu.e
las fuarzas s{smicas conforme se va alargando la planta cada wve:z
mas.

, Tambien cabe sefalar que los edificios se consideraren
simetricos en cuanto a rigideces y cargas, forzando & quz no
hubiera eixcentricidades para establecer dnicamente qus tanto
aumentan los momentos torsionantes al irse alargando la plants.

En este tipo de edificios debe considerarse el temer una
losa rigida (de gran peralte), ya que de otra menera esti ys no
trabajarfa comn diafragma y auwmentarfa las posibilidedes de
excentricidad en la distribucidn de rigideces.

Los edificios en estudio se pcesentan a continuacich en 1=
fiaqura presentada en la siquiente pagina.

Caba hacer notar que los resultados obtenidos de las tabla
siguientes astdn en funcioh de variables. tal es el caso de
evcentricidades de dissho, momentos. cortantes directos v
torsidn: va que los datos iniciales tamkieh se manediaran
variablez multiplicadas por un factor de proporciocn.

lasz

cons

Al final se muestra un esau2ma comparativo en el
fuerzas si{smicas obtenidas de las tablas se tomaren con
ertra para considerar que al alargarse la planta el
aumentard por consiguiente su peso.
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CONCLUSTITONMES,

Cabe mencionar antes que nada, 9que los edificios con una
eplanta irregular presentan muchos problemas para analizarlos
y poder predecir su comrortamiento ante los efectos de un sismo.
ademf{s de los va mensionados con anterioridad a 1o largo de este
trabaioc, como son: la distribucidn asimdtrice de rigideces en la
estructura debido a la existencia de muros de colindancia o
cuerros de escaleras vy elevadores que son los elementos aue
suelen causar 1os mavores problemas debido a cu alta rig:idez y a
la dificultad de colocarlos en e] lugar mas conveniente, lo que
trae coma consecusncia que se Presenten ewcentricidades
considerables en ambas direcciones la que hace que aumente el
efecto sf{smico, En este tipo de estrugturas lo mas conveniente es
dejar juntas constructivas para dividir a la estructura en varios
cuerpos que presenten una forma de planta mas regular,

Este trabajo se realizd para considerar edificios en donde
por proyectoa o por cualquier otra causa no es posible dejar
dichas juntas constructivas:

Se analizd un edificio con muros de colindancia ligados a 1=a
estructura obteniendo las fuerzas sismicas, Pposteriordente se
efectuaron comparaciones con el andlisis del mismo edificio, pero
con los muros de colindancia desligados de la estructura, y con
mei25 colocados en el lugar conveniente del lado opuesto a 1la
colindancia. Cabe mencionar el gran aporte de los muros hacia los
maras  en cuanto a rigidez se refiere, ya que tiende a mover de
manera muy considerable el centro de rigideces o de torsidn hacla
ellos.

En resumen se estudiaron tres casos en ios carftulos I y 4
pa;¢ cada tipo de edificio:

1.Edificio cen los murest de colindancia ligados a la
estructura. Fara observar que tan grandes son las excentricidades
y la maanitud de los cortantes s{smicos en cada marco. (Frablema
a sclucionar)

2.Edificio con 1los muros de colindancia desligados de 1la
estructura. (Solueich 1.

J.Edificio con los muros de colindancia ligados a la
estructura v con muros de concreto o tabique, seqgun convenga,
ligados tambien 3 1a estructura v colocados en el lugar adecuado
en =21 lado oruesto a las colindancias. (Solucidn 2). Agqui ne se

Fueds poner muro en la totalidad del lado oepuesto a la
colindancia vya que de ser as{ =ze taparia toda la fachada del
edificio.
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Edificio con Flanta Trapezoidal:

En este tipo de edificio s» puede observer que la zalucioh
reduce casi  al minimo las excentricidades v ademss ‘tambien
reduce de gran manera los cortanktes sfsmicaos en todo:z 1oz marc
eiceptuando aquellos donde se colocaren los muros de concreto
tomando dichas marcos la mayor parte del efecto sismico aebido 2
su alta rigidez, pero babria que garantizar que dichos marcos
fueran lo suficientemente rigidos para soportar tal carga. Ademds
tiene el inconveniente de que gse crea un cuarto cerrado en el
centro de la estructura que sdlo seria de utilidad si sz utilizs
como cubo de elevadores, ya que de obtra manera solo crearia
asimetirfa en cuanto a la estructuracioh ademas de que estorbaria.

La solucidn 1 presenta excentricidades tambieh minimas pero
tiene la diferencia de que, si bien no se reducen tanto los
cortantes sfsmicos, si se distribuyen de una marnera mds uniforme
entre todos los marcos de la estructura, teniendo una respuesta
sfsmica mas favorable gque la solucioh 2.

Edificios con Flanta en L:

-

aau{ la solucidn 1 presenta las excentricidades mas
pequefas, ademds de que coma, va se menciono” anteriorments
presenta una distribucidn mas uniforme de las cortantes,

reduciendo en gran medida 2] cortante que afecta a log marcos
donde se tiene el muro de colindancia. ya que al desligar estos
se distribuyen meijor las rigideces.

La solucidn 2c¢, tambien reduce bastante las excentricidades.
perg, como en el caso anterior, se presenta un cuarte cerrada.
L=2s scluciones 2d y 2e se pueden tomar como huenas ya que  ademnaz

de reducir las wecentricidadesz (no tanto como la solucidn b
tambign presenta una distribucion uniforme de cortantes entrs
todos los marces de la estructura, aunque sus cortantes sz

rgducen un poco menos en los marcos de las orillas. se reducan
mas en los marcos centrales. Frobablemente si se ostase por la
solucion 2d la distribucidn de cortante no zeria tan uniforme va
aque el muro de concreto hace que aumente de manera muy qrande la
rigidez del marco y este tomarfa la mavor parte del cortente; el
que sea un marco muy rfgido nPo es garantia de que sea resistente.
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Edificios con flanta en U:

En este caso al igqual que en los anteriores, la solucion 1
resulta la mejor, puesto que sus excentricidades son mds pequefics
que las de la solucich 2, ademds de que se distribuyen mejor los
cortantes entre todos los mareos; ya que en la solucidn 2 los
marcos con  muaros de concreto toman la mayor parte del cortante
sfsmiceo, aunque si esta solucich se hubiese hecho con muros de
tabique praobablemente la distribucidn de cortante hubiese sido
mas uniforme.

Hay que hacer notar también en lo dicho anteriormente aue es
de suma importancia considerar un factor de riesgo sismico Q@ bajo
Para evitar que unos muros fallen antes que otros, ya que esto
proveacaria gue el centreo de torsich se recorriera sdbitamente
hacia 1los muras que no han fallado provocando nuevamente las
excentricidades. Esto si se opta por las soluciones 2.

£En caso que se opte por las soluciocnes | es de primordial
importancia gue se garantice a la hora de construir 21 que los
muros esten perfectamente desligados para evitar que estos
interactuen con la estructura ante movimientos s{smicos, cosza que
no se ctonsiderd en el analisis. Existen para este propdsito muy
diversos procedimientos; as{ como dejar muy claro en cada uno de
los planos estructurales la separacifin necesaria y el material a
emplear en la unicn (materiales deformables). También es
conveniente asequrarse de que los® muras tengan suficiente
resistencia al volteo, puss en el momento de desligarlos de la
es$tructura tienden a ser vulnerables ante esta situacidn.

Edificio con Flanta Alargada:

De este estudio se obtiene que entre mds alargada sea 1la
rlanta del edificio el efecto sismico se va distribuyendo entre
un  mavor ndmerc de marcos y como los cortantes estdn en  funcion
ds la suma de rigideg=s de 1lgs marcaos, entre mds marcos tenga el
adificio el cortente gue le toca a cada marco va disminuyendo. Lo
misma suczede con el efecto de torsidn.

Pero conforme se va alargando la planta del edificio,
tambi£n aumenta su peso vy si 1o consideramos en este estudio se
puede concluir que entre mds alargada sea 1a planta de un
Edificio sus cortantes s{smicos aumentan en la medida que indican
los factores calculados.

En este estudio es nacesario temer una lesa de  rigide:

infinita (a»an peralte) ya aue en edificios alargados la losa ya
no se cameporta como cuerpo rigido y no actua comd diafragma.
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