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RESUMEN

Se presenta el desarroléiel método estatico lineal conforme al reglamento Nacional defesttuccion 2007
(RNCO07) en un edificios virtuzdra la ciudad de Masaya, sstimaion los maximos desplazamientoglas
distorsiones ma&imas de entrepiso en eldicio bajo comportamientonealesen estado limite de colapso,

a partir de un andlisis Dindico espectralse determna el comportamiento dindmico de la estructysu

forma de vibracién predominante con respecto a la masa participativa, evaludde dos primeros modos

de vibracién,se calcularonperiodos , frecuencias, cortantes, y desplazamientos usaddtulo manual
apoyado del programa Matlabe generan script para el célculo de la estructura por método Dinamico
espectral y verificando dichs resultados mediante el programa de calculo estructlEFBABSse evalla la
estructura en el rango no lineal usanddime History por integracion Numériozediante espacio de estado

se realiza el calculo manual usando Matlab y se verifican los resuitadndo ETABREI estudio hace espeti
énfasis en las diferencias generadas al analizar la estructura en dos rangos diferentes que pretenden dar
respuesta a la estructura bagmndicién de estaddimite de colapso, cuando esta sometida a cagjasiica

con elfin de evaluar diferenciagel analisis sismico basado fuerzas reduci@mcluyendaue la estructura
presentatorsiébn dominante y que esta es generada no por su caracteristicas geométrica, si no por su
comportamiento Dinamicomostrando estdipo de estructura un alto riesgo de colapso cuando es sometida

a excitaciones sismicas.

SUMMARY
The development of the linear static method is presented according to the National Construction Regulation
2007 (RNCO7) in a virtual building for the cityMzsaya, the maximum displacements were estimated, and
the maximum mezzanine distortions in the building under linear behaviors in limit state of collapse, from a
Dynamic spectral analysis, the dynamic behavior of the structure is determined, its precdrfona of
vibration with respect to the participatory mass, evaluated in the first two modes of vibration, periods,
frequencies, shear, and Displacements using manual calculation supported by the Matlab program, scripts are
generated for the calculationfdhe structure by Spectral Dynamics method and verifying these results using
the ETABS structural calculation program, the structure is evaluated in thinsam range using Time History
by Numerical integration through space of state the manual cdlicuias carried out using Matlab and verify
the results using ETABS. The study places special emphasis on the differences generated when analyzing the
structure in two different ranges that seek to respond to the structure under a condition of limit efate
collapse, when it is subjected to seismic loads in order to evaluate differences in the seismic analysis based on
reduced forces. . Concluding that the structure presents dominant torsion and that this is generated not by
its geometric characteristicbut by its Dynamic behavior, showing this type of structure a high risk of collapse

when subjected to seismic excitations.
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INTRODUCCION

Estructuras ubicadas en zonas de alta sismicidad pueden sufrir diversos dafios
cuando se someten a excitaciones sismicas, Generalmente se ha utilizado el
meétodo de la fuerza lateral equivalente para el disefio de las edificaciones, el cual
es un buen indicador de la respuesta elastica de la estructura, pero no toma en
cuenta la formacion de mecanismos de fallas y la capacidad de la estructura para
un colapso progresivo cuando estas se ven sometidas a fuerzas sismicas que
generan grandes dafios en los elementos estructurales que hacen exceder su

capacidad elastica.

En muchas ocasiones se contemplan estructuras que a primera vista son
geométricamente regulares, sin embargo presentan comportamiento torsional en
uno de sus dos primeros modos de vibracion, en la estructura de estudio se analiza

el comportamiento dinamico de la estructura,

Una consideracion mas simplificada para determinar si los efectos de la torsiéon
accidental afectan en el comportamiento sismico del sistema, parte de relacionar el
porcentaje de participacion modal de la masa en rotacion y el porcentaje de masa
predominante en traslacion, evaluado en los dos primeros modos de vibracion en
los cuales por lo general las fuerzas sismicas presentan mayor magnitud pues los
porcentajes de participacion de la masa pueden alcanzar valores cercanos a un
80%. En el presente estudio se analizara un edificio de 5 niveles de marcos rigidos
0 poérticos resistentes de concreto armado ubicados en la zona C de Nicaragua,
especificamente en la ciudad de Masaya. Se pretende evaluar el nivel de
desempefio sismico y diferencia basado en el andlisis lineal en dicho edificio, dada
las condiciones anteriores seria conveniente analizarlo mediante métodos no

lineales en el rango inelastico usando analisis dinamico.



I ANTECEDENTES

El efecto en la configuracion de las estructuras en su respuesta sismica ha llamado

la atencion de los ingenieros desde mediado del siglo XX.

(Gomez et al 2013) del Instituto de Ingenieria, U.N.A.M., a través de su proyecto de
investigacion. : Se propuso un procedimiento que simplifica el disefio por torsion
sismica estatica de edificios denominado Procedimiento Simplificado de Disefio,
PSD. Para ello se estudio la distribucion de las fuerzas cortantes entre los elementos
resistentes de entrepiso en edificios disefiados por torsion sismica y se analizaron
los factores que afectan la excentricidad de disefio, particularmente la excentricidad
accidental. En este sentido Gémez, acufia que de un andlisis estatico, las
solicitaciones que se obtienen son diferentes a las que resultan de un analisis

dindmico tridimensional.
El estudio establece las siguientes conclusiones:

Se demostré que el efecto de la torsién debido a la excentricidad accidental siempre
es aditivo en los elementos estructurales y que depende de su rigidez y de su
posicion con respecto al Centro de Torsion y del radio de giro normalizado de los

entrepisos.

Este trabajo es pertinente con la investigacion aqui planteada ya que aborda una
tematica correlativa con la investigacion realizada, principalmente en el problema

de la torsién en estructuras irregulares.

Un segundo trabajo corresponde a (Mendoza 2008) quien realiza el estudio en
i sefo de estructuras D¥cti | e,selzunivessidad

nacional de Cuyo.

Presentando como objetivos Proponer un método simple para cuantificar los efectos
torsionales y su efecto en la ductilidad global de sistemas torsionalmente
restringidos. Realizar ensayos dinAmicos sobre modelos simples que permitan
sacar conclusiones en base a la observacion y comparacién cualitativa de los

modelos.

erando



En este trabajo se manejan teorias como causas y consecuencias de la vibracion
rotacional, Criterios de Diseflos para torsion en rango elastico e inelastico,
orientadas al comportamiento de la estructura sometida a torsion. Afirma que los
requerimientos de disefio incluidos en la mayoria de los codigos estan basados en
conceptos desarrollados en las décadas de 1960 y 1970 para sistemas elasticos y
no para sistemas inelasticos. Estableciendo estudios paramétricos de sistemas
simples en respuesta dinamica utilizando registros sismicos como KOBE, VINA DEL
MAR .Este trabajo se relaciona con la investigacion planteada, demostrando que al
aplicar andlisis dindmicos las estructuras presentan un comportamiento diferente

que el analisis efectuado en el rango elastico.

Untercertrabajode ( Ri veras y Aranda 2017) |l eva por t
un edi ficio irregular de mamposter2za confina
de ingenieria sismica. Realiza un estudio en la planta completa de un edificio que

presentau n a f or maclagfinandd k4 @stryctura como irregular ya que tiene

entrantes y salientes que superan claramente el 20% de la dimension de la planta

medida paralelamente a la direccion que se considera del entrante o saliente.

Se presentd la evaluacion de la capacidad sismica. La evaluacion se hizo
considerando ciertos métodos i) el método simplificado, ii) un analisis modal
espectral tridimensional con columnas anchas, planteando la inconsistencia del

cadigo al aplicar el método simplificado de analisis.

Dicha investigacidn plantea una estrecha vinculacién con el trabajo realizado dada
las configuraciones en planta asi como su analisis dinamico realizado, ademas los
planteamientos de disefio sismico aplicados por la norma mexicana y su

inconsistencia ante un andlisis dindmico.



. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

Dicha estructura se analizara en el rango lineal y no lineal mediante métodos de
fuerzas reducidas y métodos dindmicos, es muy probable que al ser sometidas a
eventos sismicos esta presentara un comportamientos dinamico que muchas
veces pasa por desapercibidos, este comportamiento es capases de generar hasta
el colapso de la estructura. De edificarse en la vida real bajo estas condiciones se

tiende a generar pérdidas econdmicas y humanas.

El estudio estd enfocado en una estructura virtual, presentando regularidad en
planta y elevacion, su comportamiento dinamico es tal que en uno de dos primeros
modos de vibracion domina un comportamiento torsional y no traslacional,
asignando a la estructura torsion dominante e imponiendo la pauta principal de dicho
analisis.

En el presente estudio se utilizar4d el Reglamento Nacional de la construccién
(RNCOQ7) vigente a la fecha, el estudio se enfoca especialmente en las condiciones
criticas de regularidad geométricas y factores de reduccion sismico reglamentario,
seleccionando condiciones cercana a las extrema aceptable , relacion largo ancho
< 2.5, Factores de ductilidad Q =2, con el propédsito de generar en la estructura
mediante método dinamico torsion dominante y analizar que a simple vista
estructuras  geométricamente regulares, pueden presentar comportamientos
dindmicos torsionales, ademas evaluar si dicho comportamiento presenta efectos

en los estados limites de colapso de la estructura en el rango no linea.

Muchas veces para este tipo de estructura el grado de penalizacion que se aplica
es nulo, ademas las penalizaciones no estan basada en una valoracién cuantitativa
de la irregularidad sino mas bien cualitativa. Existen valoraciones o principios
basados en el comportamiento estructural elastico sin considerar el disefio sismico
de estructuras, enfocado en la capacidad de deformacién inelastica, ninguna
prevision respecto a los aspectos torsionales de la respuesta ductil aparece en

dichos codigos.



V. JUSTIFICACION

Este estudio pretende dar cuenta de aspectos estructurales del edificio, al
determinar la estructura con torsion dominante, se analizaran las diferencias que se
generen de un analisis sismico basado en fuerzas reducidas ante un analisis

dinamico no lineal.

Estos analisis permitirdn en primera instancia determinar el grado de vulnerabilidad
que la estructura presentara ante un posible evento sismico. A si como las
condiciones de servicios a las que estara expuesta, Ademas podra servir de
referencia para nuevos estudios de edificios que estén disefiados o sean disefiados

bajo condiciones torsionales, en uno de sus primeros modo de vibracién.

En dicho estudio se abordara la inconsistencia donde los factores de reduccion
reglamentarios dependen del material y del tipo estructural. considerando la
suposicion principal al usar la solucién elastica para distribuir la resistencia entre los
diferentes elementos, que todos ellos fluyen simultdneamente, lo que es falso,
sabiendo que la consideracion de la torsion no refleja propiamente el problema, no
obstante conduciendo a un incremento de la capacidad traslacional sin controlar el

giro torsional inducido.

Se analizaran las ventajas y limitaciones que presenta la estructura en analisis,
desde el punto de vista de los atributos basicos que las estructura debe poseer para
un 6ptimo desempefio en zonas sismicas mediante su resistenciay rigidez a cargas
laterales y capacidad de disipacion de energia por medio de deformaciones

inelasticas.

Se pretende que dicho estudio aporte pautas para analisis futuros en estructuras
regulares que dinamicamente presenten torsidn dominante, he impulse a
considerar nuevas previsiones de disefios en nuestro RNC mas alla del rango
elastico y penalizaciones considerando el grado de torsionalidad e irregularidad

para cada estructura.



V. OBJETIVOS

a) OBJETIVO GENERAL

Evaluar y analizar el desempefio sismico de un edificio con torsion
dominante usando RNCO07 y el método TIME HISTORY no lineal.

b) OBJETIV@ESPECIFICOS

M Realizar el analisis lineal en un edificio modelo con torsibn dominante

mediante los requerimientos del RNC07 usando método lineal.

1 Realizar un analisis modal espectral a la estructura con el propdsito de

evaluar dichos resultados en el rango lineal.

1 Aplicar el método TIME HISTORY no lineal en un edificio con torsion
dominante segun lo establecido en ASCE y FEMA, con el propésito de

evaluar dichos resultados en el rango inelastico.

1 Evaluar el desemperio sismico de un edificio con torsion dominante en
base a los datos obtenidos del analisis lineal y Time History no lineal
para determinar inconsistencias en dichos resultados, usando los

parametros establecidos en ASCE y FEMA.



VI. MARCO TEORICO
c) Estructuras

i. Definicidn de Estructuras

Una estructura puede definirse como un sistema de miembros y conexiones
individuales dispuesto para que todo el conjunto permanezca estable y sin cambios
apreciables en forma, mientras se logran los criterios de desempefio. Una estructura
puede concebirse como un conjunto de partes o componentes que se combinan en
forma ordenada para cumplir una funcion dada. Estas deben cumplir la funcién a
que esta destinada con un grado de seguridad razonable y de manera que tengan
un comportamiento adecuado en las condiciones normales de servicios Vinnakota
(2006).

Puede afirmarse entonces que toda edificacion tiene una serie de elementos sin los
gue seria imposible mantenerla estaticamente. Estos se hacen necesarios para
lograr la inmovilidad total o parcial de la construccion, teniendo por tanto una
funciéon mecanica o estatico-resistente, lo que permitird que la edificacion mantenga
sus caracteristicas. Estos elementos, conocidos como estructura, estan unidos de
alguna manera entre si, y constituyen el sostén de la edificacién. Desde el punto de
vista estructural, toda edificacion esta compuesta por elementos soportantes y
soportados. Se llama asi a un conjunto de elementos resistentes que colaboran
entre si para soportar fuerzas o cargas manteniendo en todo momento su equilibrio,
es decir todas las fuerzas que actian sobre la estructura se compensan

mutuamente. Delgado (2011).

ii. Configuraciones estructurales
Una parte muy importante para el desarrollo y andlisis de la estructuras en estudio son las
configuraciones estructurales de los edificios en analisis, esta es una caracteristica muy
importante en las estructuras. Al margen de las debilidades de la estructura,
inconsistencias en los codigos o errores en el andlisis y disefio, la configuracion
estructural juega un rol vital en la dimension de una catastrofe. La configuracion de

la edificacion puede ser descrita como regular o irregular en términos del tamafio y



forma de la misma, el arreglo de los elementos estructurales y de la masa. Las
configuraciones regulares respetan la simetria (en planta y elevacion), y tienen una
distribucion uniforme tanto de fuerzas de gravedad como de resistencia lateral. Las
configuraciones irregulares carecen de simetria, y presentan discontinuidades en
geometria, masa, o elementos resistentes de carga. Pueden causar interrupcion del

flujo de fuerzas y concentracion de esfuerzos.

Las irregularidades de masa y rigideces de elementos, también pueden causar
grandes fuerzas de torsion. A su vez, las irregularidades pueden distinguirse como
verticales u horizontales. Las irregularidades horizontales se refieren a formas
asimétricas en planta como (F, L, T, U) o discontinuidades en elementos de
resistencia horizontal como (cortes, aberturas, esquinas entrantes, u otros cambios

abruptos) Pankaj Agarwal et al (2006).

lii. Irregularidad Torsional en las estructuras
Las estructuras sometidas a sismos intensos deben ser capaces de resistir
deformaciones inelésticas significativas conservando su capacidad de carga. En el
caso de edificios asimétricos estas deformaciones inelasticas provienen de la
traslacion y rotacion de sus entrepisos. Por lo tanto, su comportamiento debe ser tal
que, ademas de soportar los desplazamientos laterales, tienen que resistir los

adicionales debido a torsion, un planteamiento muy importante recalca:

Los requerimientos de disefio incluidos en la mayoria de los cédigos estan basados
en conceptos desarrollados en las décadas de 1960 y 1970 para sistemas elasticos.
Este criterio considera que el efecto torsional inducido por el terremoto puede ser
representado en un analisis estatico mediante la aplicacion de un momento torsor a
nivel de cada piso. El momento torsor depende de la excentricidad de disefio, la
cual considera la excentricidad de rigidez del sistema (distancia entre el centro de
masas, CM, y el centro de rigidez, CR) modificado por un factor de amplificacion
dinamica mas el efecto de una excentricidad accidental. En el caso de realizar un
andlisis dinamico, solo se considera la excentricidad accidental sin incluir el factor

de amplificacion dindmica Formica (2001).



Este tipo de analisis sOlo conduce a un incremento en la resistencia de los
elementos, especialmente aquellos mas alejados del centro de rigidez, sin el control
de los giros de la planta, por tal motivo se debe de buscar planteamientos que
mejoren dichos procedimientos aplicados a un en nuestra épocas. Desde los afios
70 investigadores planteaban que: Los momentos de torsién en edificios reales
difieren de los obtenidos en un analisis dinamico debido a factores no considerados
explicitamente Rosenblueth (1979).

Por una parte se pueden atribuir a las torsiones inducidas por el componente
rotacional del terreno y a la diferencia en la llegada de las ondas sismicas a los
apoyos de las estructuras, y por la otra, a la diferencia entre las propiedades reales
y las calculadas de las mismas. Por esto ultimo, debido a las incertidumbres
inherentes en las propiedades estructurales, aun las estructuras nominalmente

simétricas pueden ser afectadas por torsion Chopra A.K ,et al (1994).

Iv. Irregularidad en cuanto a la rigidez estructural
Un planteamiento muy importante para las estructuras en estudio es que a simple
vista parecen simétricas, pero debido a la mala distribucién de sus elementos
estructurales, esta puede comportarse en términos de torsibn antes que en
traslacion, se define entonces que :Esta irregularidad pertenece al primer tipo
(irregularidad torsional) el cual contempla estructuras que a primera vista son
geométricamente regulares pero que, debido a la mala disposicion de sus
elementos estructurales, presentan comportamiento torsional. La torsion global se
refiere al fendbmeno de equilibrio mecanico entre las deformaciones estructurales
manifestadas como rotaciones de las plantas de la edificacion en su plano
(horizontal) y las solicitaciones resultantes segun el eje vertical, denominadas pares

de fuerzas o momentos torsores Hernandez et al (2016).

La rigidez torsional se puede definir como el producto de las rigideces de los
distintos elementos por sus distancias al centro de coordenadas elevadas al
cuadrado, La rigidez rotacional, Kt, se puede calcular respecto al origen de
coordenadas o respecto al Centro de Rigidez (CR). Esta ultima forma es la mas

usual al momento de realizar un analisis elastico. Castillo et al (2001)



En rango no lineal, los elementos fluyen y sus rigideces van cambiando por lo que

también varia la rigidez torsional, Kt, del sistema.

Una vez definido lo que engloba la torsion en las estructuras se puede afirmar que
es un efecto sumamente dafino en el comportamiento sismico de edificios,
por lo que para el analisis de las estructuras en estudio ha de ser considerado y
analizarlo muy cautelosamente, tomando en consideracion que no es tan poco
comuln que se presente, pues su presencia la puede favorecer diversas causas 0
condiciones como plantas irregulares, distribucion asimétrica de elementos
resistentes (rigidez y resistencia) en planta, distribucién asimétrica de masas en
planta , o combinaciones de estos efectos siendo estos lo que se requieren analizar

en dichas estructuras.

v. Excentricidad Accidental
La mayoria de los codigos de disefio tienen en cuenta el efecto producido por la
torsion mediante la inclusion de una excentricidad adicional, llamada excentricidad
accidental, que se le suma a la excentricidad estatica, distancia entre el CM y el CR.
Esta excentricidad accidental tiene por objeto el incrementar las fuerzas
demandadas a los elementos debido a que se incrementa el momento torsor de

disefo.

El concepto de excentricidad adicional invoca que hay errores en la estimacion de

la posicién del CM y el CR y eso se cubre agregando un porcentaje de la longitud

de | a planta en direcci-n perpendicul ar

excentricidad estatica. Los val ores de fntayvnarmdsantre ®0dy | a s

0.15. De La Llera y Chopra (1994).

Segun el RNCO7 estipula que : Para fines de disefio, el momento torsionante se
tomara por lo menos igual a la fuerza cortante de entrepiso multiplicada por la
excentricidad que para cada marco o muro resulte mas desfavorable de las
siguientes: Q@ pP®Q ™ N'Q Q THWO

Donde b es la dimensidn de la planta que se considera, medida perpendicularmente

a la accioén sismica.
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Es posible afirmar que en la actualidad, resulta practicamente imposible estimar con
precision esta torsion denominada accidental, la manera usual de considerarla en
el disefio sismico de estructuras es incluyendo un momento de torsion adicional,
que se obtiene de suponer que la fuerza cortante que actia en el entrepiso se
desplaza de su posicion original. A este desplazamiento de la fuerza cortante se le
denomina excentricidad accidental, y se expresa como un porcentaje de la
dimension méaxima de la planta de la estructura que es perpendicular a la direccion

del sismo.

De la Lleray Chopra plantean una metodologia simplificada para estimar los efectos
de torsion accidental en el disefio sismico de edificios, el cual esta basado en
investigaciones analiticas y probabilisticas del incremento en la respuesta de
sistemas de un piso debido a la torsion accidental. Para describir el procedimiento
es necesario definir el desplazamiento normalizado del sistema como la relacion
entre el desplazamiento del sistema considerando la torsibn accidental y el

desplazamiento del sistema sin considerar la torsién accidental.

El proceso se centra en el céalculo del desplazamiento normalizado, relacionando
las frecuencias fundamentales de los movimientos torsionales y laterales

desacoplados del edificio.

Esta metodologia entonces se centra en el comportamiento estructural dinamico de
cada estructura analizada y la penalidad aplicada es especifica y Unica para cada

estructura siendo este parte de los objetivos del estudio de los edificios en analisis.

d) Andlisis Lineal y No lineal
I. Analisis Lineal
El andlisis lineal asume que la relacién entre cargas y desplazamientos resultantes
es lineal, es decir, se cumple el principio de superposicion: si se duplica la magnitud
de la carga se obtiene el doble de respuesta del modelo (desplazamientos y fuerzas
internas resultantes). Todas las estructuras reales se comportan de forma no lineal
a partir de un cierto nivel de carga. En muchos casos, un analisis lineal puede ser
adecuado, pero en otros muchos la solucion lineal producira resultados

equivocados, en cuyo caso se debera realizar un analisis no lineal.

11



Los edificios en estudios debido a sus caracteristicas geométricas y sus
configuraciones en distribucién de sus elementos estructurales, no se considera
adecuado la estimacion del disefio sismico bajo condiciones de comportamiento
lineal dado que en la estructura estimas que sus elementos fluyen simultaneamente
lo cual no es correcto, el analisis elastico de las estructuras no es ya un criterio
razonable al momento de evaluar el comportamiento de un edificio ya que si esta
sometido a fuerzas sismica elevada su comportamiento serd no lineal Paulay,
(1996,1997c), Priestley (2003).
ii. Analisis no Lineal

El analisis no lineal es una herramienta muy poderosa para los estudios de
vulnerabilidad s2smica y reforzamiento estr.
una manera formal, que asi no se cumplan a cabalidad todos los requerimientos de
las normas vigentes.

A El anélisis depende del refuerzo, el grado de fisuracion y el detallado de las

secciones de cada uno de los elementos

™

Se puede conocer la secuencia de plastificacion y asi verificar jerarquias

™

El principio de superposicion opera por rangos de carga y no es lineal
A Se puede verificar el verdadero desempefio de la estructura, a partir de
cargas sin
A El coeficiente R y la curva de capacidad, son parametros propios de la
estructura.
A Las provisiones sismicas son el resultado de un anélisis de capacidad, lo
que las hace facilmente verificables Implicaciones
Otra importante causa de no linealidad se debe a la relacion no lineal existente entre
esfuerzo y deformacién. Esta situacion ocurre cuando el material no sigue la Ley de

Hooke, es decir, los esfuerzos no son directamente lineales a las deformaciones.
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e) Analisis Dinamico
E m®t odo din8mico se divide en dotwsmpomodal e

El analisis modal espectral

Este analiza el problema dinamico estructural partiendo del siguiente sistema de

ecuaciones diferenciales

o o6n ovn v
Ec.6.1
Donde:
M: Matriz de masa de la estructura
C: Matriz de amortiguamiento de la estructura
K: Matriz de rigidez de la estructura
g: Vector de desplazamientos en coordenadas generalizadas
r : Vector de velocidad en coordenadas generalizadas
f : Vector de aceleracion en coordenadas generalizadas
Q: Vector de cargas generalizadas.

Dado que en la ecuacion anterior, las matrices de amortiguamiento y rigidez poseen
valores fuera de la diagonal principal, se puede afirmar que el sistema de
ecuaciones se encuentra acoplado. Las ecuaciones estan desacopladas, si se

cambian las coordenadas del sistema, de generalizadas a principales.

En coordenadas principales, el vector de desplazamientos (gq) se expresa de la

siguiente forma
n "w Ec.6.2

Siendo que " la matriz que contiene los modos de vibracion (provenientes de un
problema de vibracion libre sin amortiguamiento), y X el vector de desplazamiento

en coordenadas naturales o principales.
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Cuando el problema dinamico inicial, se expresa en el nuevo sistema de

coordenadas, adquiere la forma:

n

0D 6 va U] Ec.6.3
Donde:

M* Matriz de masa desacoplada

C* Matriz de amortiguamiento desacopladas

K* Matriz de Rigidez desacoplada

X vector de desplazamientos en coordenadas principales

® Vector de velocidad en coordenadas principales

@ Vector de aceleraciones en coordenadas principales

Q* vector de cargas generalizadas en un sistema desacoplado

Siendo M*, C*, K* Diagonales e iguales a:

z

0 non Ec.6.4
0O »nee Ec.6.5
0 n g Ec.6.6

Por otro lado los modos de vibracion tienen la propiedad de ser ortogonales respecto

a la matriz de masa y de rigidez.
oMtmeil=0

pMtK@W=0
Ec.6.7y6.8

Mientras que, de acuerdo a la obtencion de las formas vibracionales:

Por lo que la ecuacion (6.4) puede expresarse como:
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M 0 d@tMp@ 0

pMtmp™) 0 0 (1
=N 0
0 0 gMtMp™) 0

o =0
- O O
N—

Ec.6.9

Los tipos de ecuaciones que surgen del analisis modal, conducen a solucionar un
eigensistema, lo que se traduce en la obtencion de sus valores y vectores propios,
cuya interpretacion fisica corresponde a las frecuencias y los modos de vibracién

de la estructura. De ahi que:
Ko®=AMp®

Ec.6.10

Ai: Es el valor propio del modo i, que expresado en funcion de las frecuencias

de vibracion wi igual a:

Ai:Wzni
Ec.6.11

Si la ecuacion (5.10) se multiplica por , se obtiene que los valores de la matriz

K* son:

Ec.6.12

La matriz de amortiguamiento C*; por su parte; al expresarse en funcién de las

frecuencias naturales de vibracién, (: QL) y del amortiguamiento de la estructura (€)

es igual a la mostrada en la Ec 6.13 (Aguiar 2008).
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. Wn1
C =2¢&n W
Wnn
Ec.6.13

De manera tal que al reemplazar las ecuaciones (6.9), (6.11) y (6.12) en (6.13), el

nuevo sistema de ecuaciones desacopladas adopta la forma:

Ec.6.14

En esta expresion, el vector de cargas Q*, puede escribirse de la siguiente forma:

*

Q =-0Q
Ec.6.15
O lo que es lo mismo:
gDt
* 2 e
Q'=| 2% | Mbsg
(n)t
0 Ec.6.16

Siendo b, el vector unitario que relaciona los grados de libertad con los movimientos

del suelo, y Sg la aceleracion del suelo representada por el espectro de respuesta.

X +2ENW, % +nW,:*x.=-0 DtMbSg

Ec.6.17
-pD'Mb .
Kt 2EW %+ W, ;= 2 Sg
Ec.6.18
De donde puede decirse que:
pOtMb
Ec.6.19
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Siendo (yi) el factor que representa la participacion del modo i, en la respuesta
global de la estructura, expresado en valor absoluto. La obtencién del factor de
participacion modal i, permite a su vez determinar el maximo desplazamiento (xi)

ocurrido en ese modo, mediante la siguiente ecuacion:

2

T
X =Vi (ﬁ) Sai
Ec.6.20

Donde Tiy Sai son el periodo de vibracion y la aceleracion espectral asociado a

dicho periodo en el modo vibratorio i, respectivamente. EIl calculo del factor (yi)
resulta ser de suma importancia en el analisis, ya que permite pasar la respuesta
en desplazamientos de un sistema de un grado de libertad, a uno de varios grados
de libertad.

Se debe recordar que la ecuacién (6.20), determina el desplazamiento maximo en
el modo vibracional i, en coordenadas principales. Si se desea que dicho
desplazamiento este expresado en coordenadas generalizadas, se puede aplicar la

siguiente ecuacion:

(T (i)
qi-Vi (E) Saim
Ec.6.21
A partir de los desplazamientos maximos modales, las fuerzas elasticas maximas
modales (Q) en el modo de vibracion i, pueden ser calculadas mediante la expresién

gue se presenta enseguida.

Q(i):Kq(i):ViXSaiMQj(i)
Ec.6.22
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Criterio de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados (SRSS)

Suelen recomendarse en el caso de que las frecuencias naturales de vibracién del

sistema se encuentran separadas mas del 10% (Aguilar. 2008).

Segun el criterio, la respuesta maxima probable del desplazamiento cortante o
momentos se toman como igual a la raiz cuadrada, de la suma de los cuadrados de

los valores maximos modales de respuesta

Por otro | ado, el m®t odo Apaso a pasood t oma
estructura ante la accion de un acelerograma determinado resolviendo la ecuacién
de movimiento para cada instante de tiempo. Este ultimo método es el que
reproduce de manera mas realista la respuesta sismica de estructuras con
comportamiento no-lineal. La diferencia entre el método estatico y el dinamico
consiste en la manera de considerar el posible comportamiento ineléstico y la forma

en que se define la excitacion sismica de disefio. Guzman (2009).
Time History no lineal
Mediante Método espacio de estado
El método toma como punto de partida el siguiente sistema de ecuaciones
diferenciales:
Mg+Cg+Kg=Q
Cuando se multiplica la ecuacién 6.1 por M esta se puede escribir como:

g+ M'Ca+M 'Ka=M"'Q
Ec.6.23

Si en este punto, se introduce como artificio numérico la expresion:
P
& Ec.6.24

Y si se adopta la siguiente notacion:
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|l

La expresion (6.26) se escribira:

X= N

“|-M(Kgtcg M@
. Iq 0
“Lanred * o
[-M1Kq-I\/I1Cc'|] M'Q

- 0 | 0
X=[ B B ] X+[ i ]
Mk -M'c M'Q

Reemplazando (6.25) en (6.29):

X= —M(')1K —M!1C] [g]+[M2Q]

Al realizar los cambios de variables, se tiene que:

0 |
F=| k)
MK -M'C

= [Mq Q]

Teniéndose que la ecuacién (6.30) puede escribirse como:

Ec.6.25

Ec.6.26

Ec.6.27

Ec.6.28

Ec.6.29

Ec.6.30

Ec.6.31

Ec.6.32



X=FX+r
Ec.6.33

En la ecuacion (6.33), representa el vector de estado que almacena las velocidades
y las aceleraciones del sistema, en un instante determinado de tiempo; r el vector

de excitacidon sismica y X; el vector de estado de velocidades y desplazamientos.

La solucion del sistema de ecuaciones planteado, puede considerarse como la
generalizacion de la integral de Duhamel para varios grados de libertad en donde
se toma la variacion de la excitacidon sismica entre los instantes de tiempo k y k+1.

Dicha solucién responde a la expresion:

Xicr1 =AXi+P 1111 +P o (e M)

Ec.6.34
Definiéndose a:
A=eAtF
Ec.6.35
P,=F"(A-l
1= AD Ec.6.36
P,=F ' (—-P,-A)
2= S 17
At Ec.6.37
F-1=[-K'1C -K'1M]
' 0 Ec.6.38
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VII. HIPOTESIS

El desempefio sismico en estructuras regulares con torsion dominante basado en

fuerzas reducidas presenta diferencia en su evaluacion sismica en el rango no lineal
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VIII. DISENO METODOLOGICO

i) Descripcion del trabajo
Proceso de recoleccion de datos

Para la realizacion y desarrollo de dicha investigacion serd necesario tomar en
consideracion el siguiente procedimiento para la obtencion de informacién
necesaria en la investigacion : Seleccion de los materiales y los parametros
sismicos a considerar, tamafios de los edificios a analizar, el tipo de suelo,
zonificacion en la que se pretende sea desplantado en edificio, tipo de sistema
estructural, Pre-dimensionamiento de las edificaciones elegidas, Dimensionamiento
de las edificaciones elegidas con el software de disefio estructural ETABS 2016,
analisis y disefio de la estructuras usando método estatico lineal y dinamico
espectral conforme el RNCO07, analisis no lineal usando Time History mediante el
método FNA tomando en consideracion sismos ocurridos en la zona que caen
dentro de la envolvente espectral de disefio , ademas que presenten caracteristicas

e intensidades similares para dicho andlisis

l. Universo de trabajo y sus integrantes

Una estructuras de 5 niveles, a porticadas de concreto armado, con ubicacion en la
zona C de Nicaragua, es el universo de trabajo en el que se desarrollara este
analisis, sus componentes y propiedades, dimensiones y secciones de sus
elementos estructurales integran la parte principal para la obtencién de datos
necesarios en la ejecucion y desarrollo del andlisis de dichas estructuras, con el fin

de alcanzar los objetivos planteados en la investigacion

a). Sefialamiento y descripcion de fuentes de datos que generan
informacion y tipo de informacion necesaria de la fuente.

Expresan las técnicas de recoleccion de datos como el conjunto de procedimientos
y herramientas, para recoger, validar y analizar la informacién necesaria que permita

lograr los objetivos de la investigacion. Como fuente primaria de informacion se
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obtendra destino o uso de la estructura, la ubicacion de esta, esta informacion
permitird determinar el tipo de suelo en dependencia de la ubicacion de la zona
sismica, segun el articulo 28 del Reglamento nacional de la Construccion 2007
(RNCO07), ademas el tipo de material (concreto) y sistema constructivo a utilizar en

el andlisis.

Como segunda fuente de informacion estan las configuraciones geométricas y
dimensionamientos de las estructuras (tipo de forma de la planta de cada edificio),
(Regularidad de la estructura), usando la relacion largo ancho y su relacion de altura
a su dimen menciéon menor, segun lo estipulado en el articulo 23 del Reglamento
Nacional de la construccion 2007. Como tercera fuente de informacion es la
cuantificacion de sus elementos estructurales, distribucién de estos en planta, y sus
dimensiones y propiedades mecanicas de cada elemento en la estructura, esto nos
permitird determinar el peso de la estructura asi como su centro de masa y centro

de rigidez de la misma,

Obtener mediante método estatico grado de excentricidad y penalizacién de la
estructura en estudio, obtener su comportamiento dindmico mediante el andlisis
espectral en la estructura, ademas de permitir realizar un analisis sismico en el
rango inelastico. Se podra obtener con dichos datos un modelo estructural para ser
evaluada mediante andlisis dinamico en el rango inelastico, respaldado de
programas computacionales especiales en el uso de analisis estructural y poder
llegar a resultados conforme a los objetivos planteados.

lii. Recopilacion y forma de procesamiento de la informacion recopilada.

De los detalles estructurales obtenidos, tipo de geometria, distribucion de elementos
estructurales, tanto del tipo de material y seccion de las misma se procedera a
analizar la estructura considerando el RNC07, mediante método estatico, aqui se
evaluara la irregularidad de la estructura, grado de penalizacion requerida segun el
codigo, periodo de la estructura y la excentricidad y torcionalidad que la estructura

presenta, seran evaluados los desplazamientos , derivas de entrepiso bajo
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condiciones estado limite colapso, como lo estipula el reglamento en el articulo 34

, usando como programa de analisis estructural , ETABS.

IX. CALCULO DEL PESO TOTAL DEL EDIFICIO, CENTROS DE MASA Y
CENTRO DE RIGIDEZ

9.1 Descripcion general del edificio de estudio

El edificio de estudio (Oficinas) consta de 5 niveles, con plantas tipicas de 24 por
12m, ejes de espacios a 4 m en la direccion X-X y a 3 m en la direccion Y-Y. La

altura de todos los entrepisos es de 3 m. Estara ubicado en la ciudad de Masaya.

Tabla 9.1 Dimensiones de la planta, Largo y ancho en la estructura:

Seccién Dimension U/m (Unidad de medida)
Largo 24
Ancho 12

m
m
m

Altura por nivel 3

Las propiedades del concreto y del acero de refuerzo se muestran en la Tabla 9.2

Tabla 9.2 propiedades mecanicas del concreto y del acero para el disefio

Cdx 250 Kd/cm? Fy= 4200 Kg/cn?
O 2509980.08 Kd/cm? E= 2038902 Kg/cn?
= 0.2 Médulo de poisson

— 88387.50  Kg/cm?

9.2 Sistema Estructural de Porticos

Este sistema estructural consta de porticos (vigas y columnas) que son los

principales sistemas de resistencia y rigidez a las cargas verticales y laterales.

El propésito fundamental es generar una estructura que presente torsibn dominante,
esta debe presentar en uno de sus dos primeros modos de vibracibn movimiento

rotacional y no traslacional.
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9.3 Pre dimensionamiento de los elementos estructurales
a) Losa Maciza unidireccional

El peralte fAho de wuna |l osa wunidireccional
expresion: cumplimento la norma como peralte minimo (h) de la tabla 14.1 del
CRO0O01

En la expresion & es la luz libore mayor del pafio en cm, es decir 400 cm.
Reemplazando estos valores en la ecuacion obtenemos que, "Q0  Z80Por lo tanto,
se debera utilizar un peralte mayor o igual a 20 cm, para la losas del edificio en

analisis tendran un espesor de 20 cm.

b) Viga

Las vigas se predimensionan considerando un peralte de 0£/10 a 0¢/15. Puesto que
las vigas forman pérticos, se considerara su aporte de rigidez a la estructura, por lo
que se pre-dimensionara como 0¢/10. El ancho varia entre 30%-50% del peralte;
como criterio sismo resistente, las vigas que formen pérticos deben tener un ancho

minimo de 25 cm.

Con la finalidad de uniformizar las secciones de vigas, en la direccion X-X y Y-Y
tendran secciones de 30cm x 50cm, en busca de obtener las caracteristicas

requeridas de la estructura a analizar.
c) Columna

Las columnas se pre dimensionan mediante la siguiente expresion:

Ca

00 H% o

Con la finalidad de uniformizar las secciones de columnas se tendran una seccion

cuadrada tipica de 60 cm x 60 cm en los niveles 1y 2 que ya fueron revisados en la

etapa de andlisis a fin de obtener la estructura requerida.
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Planta de la estructura

Vista en planta Nivel |

Dimensiones de Vigas y Columnas (m)

C1 0.70x0.70

c2 0.50x0.50

V1 0.35x0.50

V2 0.30x0.50
Esc. 1:50

Vista en elevacidon eje A

B+ B+ B 4 B
SN P 1 4 M4
> c2 =4 4 (@3]
AVZY 4 AV
Y- HeYVe————— ———— e — ETORY 4
o cz2 4 4 2
RN E ___\!4_ — __\!i_ — _\ifi ETORY =
o C4 =4 4 c4 2
AVZY AV AV
Y HTY——————= —— — [STORY 2
o llca Ca C4 =4
Jr AV AV | AV
I~ — ———— i —— BFTORY 1
o 1 c1 c1 c1 E1
E— o 12 = RAsE—

|
| Dimensiones de Vigas y Columnas (|+1)

C1 0.70x0.70

c2z2 0.50x0.50

Cc4 0.60x0.60

VA1 0.35x0.50

V4 0.35x0.40
Esc. 1:50

Grafico 9.1 vistas en plantas y secciones del edificio
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Vista en planta superior Nivel \VV

Cc1

c2

Cc4

C5

V2
V3

Esc. 1:50

0.70x0.70
0.50x0.50
0.60x0.60
0.40X0.40
0.30x0.50
0.30x0.40

Grafico 9.2 vistas en plantas y secciones del edificio

O) ® ®
3 3 3 3 3 3 2,95
@ LC2 C2_ C2_ CZ_ cz___Jcz_ Cc2 cz __C5
V4 V4 V4 V4 V4 V4 V4 V4
~ "3 'v3 'v3 '3 V3 'v3 'v3 '3 iva
C4 £C2 $C2 c2 c2 c2 Cc2 c2 C4
on = ——$——$ 2 o2 o2 ez
V4 ‘ V4 ‘ V4 ‘ V4 V4 ‘ V4 V4 ‘ V4
=~ V3 '3 '3 'v3 V3 '3 '3 '3 V3 &
C4 £C2 $C2 Cc2 £02 Cc2 C2 Cc2 C4
@ % P — ——Q——— #——Q—— -
V4 ‘ V4 ‘ V4 ‘ V4 ‘ V4 ‘ V4 ‘ V4 ‘ V4
=+ '3 '3 '3 '3 V3 '3 '3 '3 '3
c2 Cc2 IC2 C cC2 C2 2 2 ‘05
© é—$7$7$7 —7£7A:—7$&74
VZ:! Avz! V& V& 54 \VZ:! Va4 Va4 V&
/‘ Dimensiones de Vigas y Columnas (m)
Cc2 0.50x0.50
C4 0.60x0.60
C5S 0.40x0.40
V3 0.30x0.40
V4 0.35x0.40
Esc. 1:50
Vista en elevacion eje 1
- 3 3 3 3 3 3 3 - 3 ]
V3 V3 V3 V3 V3 V3 V3 v3 |
R c2 c2 c2 c2 c2 Cc2 c2 c2 C5
V3 V3 V3 V3 V3 V3 V3 v3 ]| I
o c2z2 c2 c2z2 c2z2 c2 c2 cz2 cz2 Cc4
| V2 S V2 V2 V2 V2 V2 vz ||
o Cc4 c2 c2 c2 Cc2 c2 c2 c2 c4a e
| V2 V2 V2 V2 V2 V2 V2 V2 ]
o c4 C4 C4 c4 c4 c4 c4 Cc4 c1
V2 V2 V2 V2 V2 V2 V2 V2 |
o ok C1 C1 c1 c1 C1 Cc1 c1 C1
—‘é_vm | | | ] | ] | ] | ] | ] _— - FF
24
Dimensiones de Vigas y Columnas (m)
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9.4 Andlisis estructural del edificio por método estatico.

a) Determinacion del peso del edificio.

Se calculara el peso del edificio de acuerdo con los articulos 9y 10 correspondientes
a cargas muertas y vivas respectivamente. Se incluird el peso de la estructura, y

todos aquellos pesos que no cambian substancialmente con el tiempo, mas las

cargas que se producen por el uso y ocupaciéon de la edificacion que no tienen

caracter permanente. Para efectos de los calculos se determiné un area en planta

de 288 m?

Se Toma en consideracién que el peso especifico del concreto reforzado es de

2400 Kg/m?3

v Vet

3AAT RORAI®IT O Al DOl OTAT AE Ol @ A

rutwdetd >4 cmm v s |l Pl o 81

Tabla 9.3 Calculo del peso (W) de los elementos del edificio en la azotea

d
3

o =

W - Azotea

Secc tranv A (m2)

V0.35x0.4 0.07 Se resta al peralte de viga 0.2 de losg

V0.30x0.4 0.06

C50x50 0.25

C60X60 0.36

C40x540 0.16

Direccién Dyy
W - Vigas
area secc W CR Cant elemt x W total

eje A trav(m?2) longitud(m) | (Ton/m3) eje (Ton)
1--2 0.07 3.45 2.4 1 0.5796
2--3 0.07 3.4 2.4 1 0.5712
3--4 0.07 3.45 2.4 1 0.5796
Eje B
1--2 0.06 3.5 2.4 1 0.504
2--3 0.07 3.5 2.4 1 0.588
3--4 0.06 3.5 2.4 1 0.504
Eje C
1--2 0.06 3.5 2.4 1 0.504
2--3 0.07 3.5 2.4 1 0.588
3--4 0.06 3.5 2.4 1 0.504
Eje D
1--2 0.06 3.5 2.4 1 0.504
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2--3 0.07 3.5 2.4 1 0.588
3--4 0.06 3.5 2.4 1 0.504
Eje E
1--2 0.06 3.5 2.4 1 0.504
2--3 0.07 3.5 2.4 1 0.588
3--4 0.06 3.5 2.4 1 0.504
Eje F
1--2 0.06 3.5 2.4 1 0.504
2--3 0.07 3.5 2.4 1 0.588
3--4 0.06 3.5 2.4 1 0.504
Eje G
1--2 0.06 3.5 2.4 1 0.504
2--3 0.07 3.5 2.4 1 0.588
3--4 0.06 3.5 2.4 1 0.504
Eje H
1--2 0.06 3.5 2.4 1 0.504
2--3 0.07 3.5 2.4 1 0.588
3--4 0.06 3.5 2.4 1 0.504
Eje |
1--2 0.07 3.45 2.4 1 0.5796
2--3 0.07 3.4 2.4 1 0.5712
3--4 0.07 3.45 2.4 1 0.5796
Direccion Dxx
area secc Cant elemt x W total
ejel trav(m2) longitud(m) | W CR (Ton) eje (Ton)
A--| 0.06 2.5 2.4 8 2.88
Eje 2 2.4
A--| 0.12 2.497 2.4 8 5.753088
eje 3
A--| 0.12 2.497 2.4 8 5.753088
Eje 4
A--| 0.12 2.5 2.4 8 5.76
Direccion
DYY
columnas
area secc Cant elemt x

Eje A trav(m2) longitud(m) | W CR (Ton) eje W total

Eje ATA4 0.25 1.5 2.4 2 1.8
0.36 1.5 2.4 2 2.592

Eje B
Eje-B1-B4 0.25 1.5 2.4 4 3.6

Eje C
Eje-cl-c4 0.25 1.5 2.4 4 3.6
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Eje D
Eje-D1-D4 0.25 15 2.4 4 3.6
Eje E
Eje-E1-E4 0.25 15 2.4 4 3.6
Eje F
Eje-F1-F4 0.25 15 2.4 4 3.6
Eje G
Eje-G1G4 0.25 15 2.4 4 3.6
Eje H
Eje-H1-H4 0.25 15 2.4 4 3.6
Eje |
Eje-11-14 0.16 15 2.4 2 1.152
0.36 15 2.4 2 2.592
W columnas 1.5
eje-1 (A) 0.25 1.5 2.4 8 7.2
eje-1 (A) 0.16 1.5 2.4 1 0.576
eje-2 (A) 0.36 15 2.4 2 2.592
eje-2 (A) 0.25 15 2.4 7 6.3
eje3 (A) 0.36 15 2.4 2 2.592
eje3 (A) 0.25 15 2.4 7 6.3
ejed (A) 0.25 15 2.4 8 7.2
eje-4 (A) 0.16 15 2.4 1 0.576 61.704
W losa
area Espesor P.comcret total
288 0.2 2.4 138.24
W carga
viva inc
288 0.04 2.4 11.52
W total azotea 240 Ton

Tabla 9.4 Peso total (W) del edificio por calculo Manual

N1 277
N2 306
N3 299
N4 285
N5 240
£ 1407

El calculo del peso de los pisos restantes del edificio puede visualizarlo en los
anexos.



b) Calculo del centro de masa y centro de torsion del edificio por calculo
manual

Se calcula el centro de masa de la estructura siguiendo el siguiente
procedimiento:

1) Se selecciona el nivel a calcular, 2) Se asigna el peso correspondiente a cada eje
de la estructura determinado por el calculo realizado en tabla 8.2, para el piso
correspondiente de andlisis, 3) Se asigna el origen de coordenadas para la
estructura en el plano (Xi, Yi), para nuestro caso el origen (0,0) se encuentra en la
zona izquierda del eje 1, y en la parte inferior del eje A. 4. El valor de Xi o Yi sera la
distancia o nuestro brazo al eje que contiene el peso Wi que estara transversal a

dicha distancia. A si como lo indicamos en el grafico 11.2

Pesos W (Ton) por cada eje, en el nivel V

W_ejed4 =13.32 Ton
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Grafico 9.3 Pesos para cada eje de la estructura en nivel V

Usando la formulas 9.4, para cada direccion se tiene:

. BoQew® . BO0QOQ
WOU - FL0 N - YRX o)
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Donde:

Xi (cm) = Centro de Masa en la Direccion X (Dxx)
Yi (cm) = Centro de masa en la Direccion Y (Dyy)
Wi = Peso de los elementos por cada eje i

Xi = Distancia en la direccién i del origen de coordenadas

Tabla 9.5 calculos del centro de masa (CM) en Dxx y Dyy en la Azotea

Ycm Xcm
A-l yi Wi YiWi 1--4 Xi Wyi XiWi
Eje 1 0 10.656 0 Eje A 0 6.156 0
Eje 2 4 14.645088 58.580352 Eje B 3 5.196 15.588
Eje 3 8 14.645088 117.160704 Eje C 6 5.196 31.176
Eje 4 12 13.536 162.432 Eje D 9 5.196 46.764
yi(losa) 6 138.24 829.44 Eje E 12 5.196 62.352
X € 191.722176 1167.61306 Eje F 15 5.196 77.94
Eje G 18 5.196 93.528
EjeH 21 5.196 109.116
Eje | 24 5.34 128.16
xi(losa) 12 133.92 1607.04
X € 181.788 2171.664
Yam = 6.0901 Xam= 11.946

Centro de Masa en Nivel V
CM(6.095m, 11.95 m)

JoJefsfeTs7
T

FEEETTT

R R
IR E
S 3/

_41

C.M

S S — -

]

Grafica 9.4 Centro de Masa CM de la estructura en la azotea
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Se ha calculado el centro de masa de la estructura, tomando en consideracion los
pesos correspondiente de cada nivel de la estructura, generados por cada uno de
los elementos estructurales que la conforman, siguiendo las formulas
correspondiente de la ecuacion 9.4 por cada eje. Llegando a un dato de 6.01m en

la direccion Dyy y 11.95 m para Dxx, para las coordenadas del CM en el nivel V.

c) Calculo del centro de Torsion usando formula de Willbur

Primer entrepiso

a) Columnas empotradas en la cimentacion

e _ ABE
=
‘1 xKv, + 12’“‘
(9.5)

Segundo entrepiso

a) Columnas empotradas en la cimentacion

48E
R, =
h 4h, h +h, 4 h, +h,
2| X Xk Xk
c2 szI + cl v2
12 (9.6)

Entrepisos intermedios

R = 48E

! 4h h h h+h
h n_ 4 n—1+ LIS n+ n+1
"| ZKe,  XKv _ ZKv,

1

(9.7)

Para el Gltimo entrepiso, si se acepta la suposicién de que el cortante del penultimo
entrepiso es el doble que el ultimo, se puede utilizar la férmula para entrepisos

i ntermedios, poniendo 2hnil en vez de

Donde:
Y Rigidez del n-ésimo entrepiso

‘O Mobdulo de elasticidad

U U & — Rigidez relativa de las vigas del nivel sobre el n- ésimo entrepiso.

0 WE — Rigidez relativa de las columnas del n-ésimo entrepiso.
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"Q Alturadeln-®si mo entrepiso.

consecutivos (de abajo hacia arriba).

ni 1,

inan tres nivelds

Por lo tanto para obtener el centro de Rigidez de la estructura se procede a calcular

Manualmente mediante el siguiente procedimiento:

a) Se calcula el valor de la rigideces Relativa de cada elemento,

b) Se obtiene la rigidez por eje para cada entrepiso de la estructura, para

obtener la rigidez correspondiente de piso (Rn) que nos indican las

ecuaciones 9.5,9.6 y 9.7,

c) Se realiza el calculo asumiendo un punto de origen como se realizé para el

centro de masa.

Tabla 9.6 Calculo de la Rigidez relativa de cada elemento de la Azotea

Calculo de la rigidez de los elementos

Iv=(1/12)(b*R) V35X40 186666.667 cmt
Iv=(1/12)(b*h?) V30X40 160000 cmt

Ic= (1/12)(b*R) C50x50 520833.333 cmt

Ic= (1/12)(b*R) C60x60 1080000 cmt

Ic= (1/12)(b*h3 ) C40x40. 213333.333

Direccién Dyy

Eje A L(cm) K=I/L SUMA
Kw1-2 Kv 400 466.66667

Kw2-3 kv 400 466.66667

Kw3-4 kv 400 466.66667 1400
Eje B

Kw1-2 Kv 400 400

Kw2-3 kv 400 466.66667

Kv3-4 kv 400 400 1266.6667
Eje C

Kw1-2 Kv 400 400

Kw2-3 kv 400 466.66667

Kv3-4 kv 400 400 1266.6667
Eje D

Kw1-2 Kv 400 400

Kw2-3 kv 400 466.66667

Kw3-4 kv 400 400 1266.6667
Eje E

Kw1-2 Kv 400 400

34

(@)}

ndi



Kw2-3 kv 400 466.66667
Kw3-4 kv 400 400 1266.6667
Eje F
Kw1-2 Kv 400 400
Kw2-3 kv 400 466.66667
Kw3-4 kv 400 400 1266.6667
Eje G
Kw1-2 Kv 400 400
Kw2-3 kv 400 466.66667
Kw3-4 kv 400 400 1266.6667
Eje H
Kw1-2 Kv 400 400
Kw2-3 kv 400 466.66667
Kw3-4 kv 400 400 1266.6667
Eje |
Kw1-2 Kv 400 466.66667
Kw2-3 kv 400 466.66667
Kw3-4 kv 400 466.66667 1400
Tabla 9.6 Calculo de la Rigidez relativa de cada elemento de la Azotea
Direccidn Dxx
Eje 1 L(cm) K=I/L SUMA
Kv Al Kv 300 533.33333 4266.6667
Eje 2.
Kv Al kv 300 533.33333 4266.6667
Eje 3
Kv Al kv 300 533.33333 4266.6667
Eje 4
Kv Al kv 300 533.33333 4266.6667
Direccién Dyy
Eje A L(cm) K=I/L SUMA
Al-A4
Kc 300 1736.11111 3472.222
Kc 300 3600 7200
Eje B
B1-B4
Kc 300 1736.11111 6944.44444
Eje C
CkC4
Kc 300 1736.11111 6944.44444
Eje D
D1-D4
Kc 300 1736.11111 6944.44444
Eje E
B1-B4
Kc 300 1736.11111 6944.44444
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Eje F
F1-F4
Kc 300 1736.11111 6944.44444
Eje G
G1G4
Kc 300 1736.11111 6944.44444
Eje H
H1-H4
Kc 300 1736.11111 6944.44444
Eje |
11-14
Kc 300 711.111111 1422.22222
Kc 300 3600 7200
Direccidn Dxx
Eje 1 L(cm) K=I/L
KcAl Kc 300 1736.11111 13888.8889
KcAl Kc 300 711111111 711111111
Eje 2.
Kc Al Kc 300 1736.11111 12152.7778
Kc Al Kc 300 3600 7200
Eje 3
Kc Al Kc 300 1736.11111 12152.7778
Kc Al Kc 300 3600 7200
Eje 4
Kc Al Kc 300 1736.11111 13888.8889
Kc Al Kc 300 711111111 711.111111

Kcolumnas (KC) para la direccién Dxx y Kviga(KV) para direcciéon Dyy

SN N NN

3 Kv [EJE.4 (A-)=4266]
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Y Kv [EJE.1(A- |)= 4266]

3 KC [EJE.4(A-)=14600]

¥ KC [EJE.3(A-l)= 19352.77]

¥ KC [EJE.2(A-1)=19352.77]

¥ KC [EJE.1(A- 1)=14600]

Grafica 9.5 Asignacion de las Rigideces relativas de cada elemento por eje
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Se debe de asignar para cada eje el valor total que corresponde a Kvy Kc en cada

direccion, asi como se expresa en el grafico anterior para las columnas en direccién

Dxx, se debe realizar también para direccion Dyy para cada eje, igual paralas Vigas

el Kv en ambas direcciones.

Una vez que hemos asignado los Kv y Kc para cada direccion por cada nivel se

puede aplicar la formula 9.5, para cada eje de la estructura y por cada nivel.

Aplicando Formula de Wilbur para azotea. Ec.9.5

Tabla 9.7 Calculo de la Rigidez usando férmula de Wilbur por eje

R5A = 48E/72.7188 0.6600767 E R5B = 48E/84.012 0.57134266 E R5C = 48E/84.012 0.57134266 E
Direccién Direccién Direccién
Dyy Dyy Dyy
R5,A = R5,B = R5,C =
hn+1 = 0 ho = 0 ho = 0
hn = 150 5TO hn= 150 5TO hn = 150 5TO
hn-1= 300 4TO hm = 300 4TO hm = 300 4TO
x KV 4 1400 x KVm x KV 4 | 1266.66667 x KVm x KV 4 | 1266.66667 x KVm
x KV 5 1400 x KVn x KV5 | 1266.66667 x KVn x KV 5 | 1266.66667 x KV n
x KC5 10672.2222 x KCn x K C5 | 6944.44444 xKCn x K C5 | 6944.44444 x KCn
72.718822 84.0126316 84.0126316
R5D = 48E/84.012 0.57134266 E R5E = 48E/78.937 0.60807644 R5F = 48E/84.012 0.57134266 E
Direccion Direccién Direccién
Dyy Dyy Dyy
R5,D = R5,E= R5,F =
ho = 0 ho = 0 ho = 0
hn = 150 5TO hn = 150 5TO hn = 150 5TO
hm = 300 4TO hm = 300 4TO hm = 300 4TO
x KV 4 1266.66667 x KV m x KV 4 1400 x KV m x KV 4 | 1266.66667 x KV m
x KV 5 1266.66667 x KVn x KV5 | 1266.66667 x KVn x KV 5 | 1266.66667 x KVn
x KC5 6944.44444 x KCn x KC5 | 6944.44444 xKCn x K C5 | 6944.44444 x KCn
84.0126316 78.9374436 84.0126316
R5G = 48E/84.012 0.57134266 E | R5H= 48E/84.0126 0.57134266 E | R5I = 48E/74.723 0.64236511 E
Direccién Direccién Direccién
Dyy Dyy Dyy
RS,G = R5,H = R5,1=
ho = 0 ho = 0 ho = 0
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hn = 150 5TO hn = 150 5TO hn = 150 5TO
hm = 300 4TO hm = 300 4TO hm = 300 4TO
x KV 4 1266.66667 x KV m x KV 4 | 1266.66667 x KVm x KV 4 1400 x KV m
x KV5 1266.66667 x KVn x KV5 | 1266.66667 x KVn x KV5 1400 x KVn
x KC5 6944.44444 x KCn x KC5 | 6944.44444 x KCn x KC5 | 8622.22222 x KCn
84.0126316 84.0126316 74.7238586
R5,1 = 48E/27.258 1.76094229 E R5,2 = 48E/14.783 3.24676803 E R5,3 = 48E/25.744 1.86449436 E
Direccion Direccién Direccién
Dxx Dxx Dxx
R1,A-1= R2,A-1= R3,A-1=
ho = 0 hO = 0 ho = 0
hn = 150 5TO hn = 150 5TO hn = 150 5TO
hm = 300 4TO hm = 300 4TO hm = 300 4TO
x KV 4 |4266.66667 x KV m x KV 4 13888.8889 x KVm x KV 4 | 4266.66667 x KVm
x KV5 |4266.66667 x KVn x KV5 4266.66667 x KVn x KV5 | 4266.66667 x KVn
x KC5 14600 x KCn x KC5 19352.7778 x KCn x KC5 | 19352.7778 x KCn
27.2581336 14.7839327 25.7442452 E
R5,4 = 48E/27.258 1.76094229 E
Direccién
Dxx
R4,A-1=
ho = 0
hn = 150 5TO
hm = 300 4TO
x KV4 4266.66667 x KVm
x KV 5 4266.66667 x KVn
x KCb5 14600 x KCn
27.2581336

De los valores obtenidos de (Rn) de cada eje del nivel en estudio, se puede aplicar
la férmula de 9.8 formula para el célculo de los centros de torsién en la estructura.

Calculo del centro de Torsion (CT o CR) usando las siguientes formulas

BU QO
BuwQ

BUOQOLQ

B OO o

Donde:
W O Q¢ QIO B0 O QI @& Q
0 QYO & GO £Q'WAEN'QQ6 VEATINQ Q1 'BEC0iSTD
O QO O EEQR'C0 N X0 BE0HID
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Tabla 9.8 Calculo del Centro de Rigidez (CR) o centro de Torsion segin Formula de Wilbur

Centro de Torsid Dxx

Centro de Torsid Dyy

YCR XCR

yi Rix XiRiy Xi Riy XiRiy

0 1.76094229 0 0 0.6600767 0

4 3.24676803 12.9870721 3 0.57134266 1.71402797

8 1.86449436 14.9159549 6 0.57134266 3.42805593

12 1.76094229 21.1313074 9 0.57134266 5.1420839
12 0.60807644 7.29691733
15 0.57134266 8.57013983
18 0.57134266 10.2841678
21 0.57134266 11.9981958
24 0.64236511 15.4167627

H | 8.63314696 49.0343344 H 5.33857419 63.8503513

YCE 5.680 XCTF 11.9602

Por lo tanto para la azotea, se tiene un centro de masay un centro de Rigidez, segin

el calculo manual se muestra en las siguientes coordenadas:

Tabla 9.9 Resultados del Calculo manual de los Centro de Masa (CCM) Y centro de Torsion (CR)

Story Calculo Manual
XCCM YCCM XCR YCR
m m m m

Story1 11.95 6.014 12.000 5.908
Story2 11.86 6.00 11.923 6.000
Story3 12.000 5.959 12.000 6.000
Story4 12.081 6.061 12.050 6.000
Story5 11.95 6.09 11.96 5.7

Mediante el calculo manual obtenido se aprecia que la estructura no presenta

irregularidad por excentricidad torsional, el valor de cada nivel no sobrepasa el limite

permitido Q

TP @, sin embargo dichos datos seran comprobados mediante el

uso del programa de calculo estructural ETABS.

Los datos de centro de rigidez de los otros niveles puede localizarlos en los Anexos.
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Analisis del Peso del Edificio Usando Etabs

i) Vistas en planta y elevacion de la estructura usando ETABS y sus diferentes

secciones tranversales por cada elemento de la estructura .

[ | &)

StoryS StoryS

Story4

Storys

Story3

Story3

Stoy2

Story1

Gréfica 9.7. Vista en elevacion del eje A izg. y eje 1 derecha. Fuente ETABS
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Peso del edificio con Carga Muerta 0 peso propio

_[1413-DView Al Force Diagram (CM) [tonf] |

H

489

1575 5527 :
11..1

|44 Section Cut Forces X
3
E Section Cutting Line Load Case Resutant Force Location and Angie
Stat Port End Poirt a Gobal X [7.9487 m
Giobal X [TEER] 236165
—.—m Gobal Y |1.3669 m
Giobal Y |1.2405 1494 m Objects to Inchude ez
2.259 Cols Beam . 1 SIS 43343
E " 2 ‘ - 5] L
3 {4 Foos & Wals M Links fnge - =
4
Integrated Forces
Right Side Left Side
E 1 H z 1 2 z
2047 Force 0 0 -1296.8791 0 0 1398.9301 torf 2 s L-SSEZ
Moment 63105832 -25617.5013 0 -6805.9688 27649.3547 0 tonfm
Save Right Side Cut Save Left Side Cut
02621 oK Cancel Refresh s Bl 1 43186

Graéfico 9.8 Peso total del edificio con peso propio. .Fuente ETABS

Base Reactions
{ |1 de2 | b b| | Reload Apply
Load FX FY FZ MX MY MZ X Y z
Case/Combo tonf tonf tonf tonfm torf-m tonf-m m m m
b 0 1403.3671 8521.7269 -16636.9391 0 0 0 0
CMT 0 1524.0698 9265.5004 -18025.6493 0 0 0 0

Gréfico 9.9 Peso total del edificio con peso propio. Y con Carga Viva incidental. Fuente ETABS

Tablas 9.10 pesos del edificio mas carga viva incidental segin etabs

h (m) Cv.inc C?{gﬁlm;; a area (m2) W(II(D-II—_C)W Wi(DL+CV.inc)
15 0.04 0.948 288 261.37 272.89
12 0.1 1.015 288 263.5 292.3
9 0.1 1.053 288 2786 303.26
6 0.1 1.114 288 292.16 320.96
3 0.1 1.168 288 307.66 336.46




Tabla 9.11 Comparativo Manual Vs Usando Etabs en el calculo del Peso Propio del Edificio

Niveles W (Ton) W (Ton) % dif del peso Total
Manual ETABS
Storyl 277 307.66
Story2 306 292.16
Story3 299 278.67
Story4 285 263.5
Story5 240 261.37
£ 1407 1403.36 0.252%

El peso total de la estructura usando peso propio segun etabs es de 1403.36 ton,
realizado manualmente el calculo genera un peso total de 1407 Ton, soportado por
resultados obtenidos mediante el programa ETABS , el porcentaje de diferencia o
error relativo de los calculos es de 0.252% , por lo que podemos decir que los

resultados obtenidos son coerentes.
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Centers of Mass and Rigidity

1 de5 b Pl | Reload Apply
Story Diaphragm  Mass X Mass Y XCM YCM Cumulative X Cumulative Y XCCM YCCM XCR YCR
tonf-s%m tonf-s%/m m m tonfs%m tonf-s%m m m m m

> LOSAT  |60.95402 |60.95402  |11.6525 6.181 6095402  |60.95402 |11.6525 6.181 11.9624 16,0765

Story2 LOSA2 57.38853 ‘57.38853 11.6634 6.1765 57.38853 57.38853 11.6634 6.1765 '12.0812 6.0251

Story3 LOSA3 55.60027 '55.60027 11.6148 6.1726 55.60027 55.60027 11.6148 v6.1726 12.0794 6.0124

Story4 LOSA4 53.865 ' 53.865 11.6221 6.1598 53.865 53.865 11.6221 6.1598 » 12.0531 ‘ 6.007

Story5 LOSAS 4647835 4647835  11.8776 6.0456 4647835 4647835 118776 6.0456 120142 6.0048

Grafica 9.10 Centros de masa y centros de Torsién usando ETABS
Tabla 9.12 comparativa de los centros de Masa y Centro de torsién del calculo Manual Vs ETABS
Story Célculo Manual Usando ETABS Error % CCM Error % CR
XCCM YCCM XCR YCR XCCM YCCM XCR YCR Dxx Dyy Dxx Dyy
m m m m m m m m % % % %

Storyl 11.95 6.014 12.000 5.908 11.6525 6.181 11.9624 6.0765| 2.4788% | 2.7048% | -0.3143% | 2.7670%
Story2 11.86 6.00 11.923 6.000 11.6634 6.1765 12.0812 6.0251| 1.6481% | 2.8576% | 1.3102% | 0.4166%
Story3 12.000 5.959 12.000 6.000 11.6148 6.1726 12.0794 6.0124| 3.2100% | 3.4588% | 0.6573% | 0.2062%
Story4 12.081 6.061 12.050 6.000 11.6221] 6.1598 12.0531 6.007| 3.7960% | 1.6080% | 0.0239% | 0.1165%
Story5 11.95 6.09 11.96 5.7 11.8776 6.0456 12.0142 6.0048| 0.5737% | -0.7366% | 0.4496% | 5.0904%

Los resultados obtenidos por calculo manual Vs los datos generados por el programa Etabs, presentan un error porcentual

maximo de un 3.7% , lo que indica un bajo nivel de dispersion en dichos resultados, haciendo notar que los resultados

obtenidos manualmente presentan un alto grado de aceptacién mayor al 97%
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X. ANALISIS DE LA ESTRUCTURA POR METODO ESTATICO LINEAL
CONFORME ( RNC07)

El edificio esta ubicado en la ciudad de Masaya; se encuentra localizada en la Zona
C del mapa de zonificacion Sismica de Nicaragua (figura 2 del RNC07). Segun el
articulo 20 es una estructura del grupo B por tratarse de uso para oficina para las

cudles se requiere un grado de seguridad intermedio.
1 Eleccién del tipo de analisis

Por tratarse de una estructura regular en planta con una altura no mayor de 40 m
puede usarse el método de analisis estético, de aplicar irregularidad estética, la
estructura al presentar una altura menor de 30 m se puede aplicar el método estatico
segun el RNCO7 art.

1 Determinacién del coeficiente sismico y espectro de disefio

El coeficiente a0 para la ciudad de Masaya se toma del Mapa de las
isoaceleraciones de la pag. 125 del reglamento. El valor obtenido para este caso es
a0 = 0.30. Los efectos locales de suelo (suelo tipo Il) se tomaron segun el articulo
25 (un suelo firme con velocidad promedio de las ondas de cortante Vs, entre 360 y
750 m/s). El coeficiente S de amplificacion que se obtiene de la Tabla 2 del RNCO07:
S=15

Tablas 10.1 para obtencién del coeficiente S

Tipo de Suelo
Zona Sismic I Il 11
A 1 1.8 2.4
B 1 1.7 2.2
C 1 15 2

Fuente RNCO7
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1 El espectro elastico de aceleraciones se define en el articulo 27 ecuacion 6

~
l]’ Y ® Q oV i Y Y ':"
Uy "YQ i Y Y vr
®» . o Y . ey
Ly YQW iy Y YTy
r “Y’Q"Y Y (Y Yy Uy
e "Y .,Y l G”

Ec.10.1

Siendo:
[ Q ¢&WMNYH T8I N YO i N Yo i
S es el factor de amplificacion por tipo de suelo que se definié anteriormente. En la

figura se muestra el espectro de disefio calculado segun las ecuaciones mostradas.

1 Determinacién del factor de reduccion por ductilidad, segun el RNCO7 art.21
Se aplicara un factor de reduccién por ductilidad Q" segun ec.2 del articulo 21
Ec.10.2

j 0 si se desconoce I, 051 T =T,
(©-1) r<T,

Q= i1+

S|

Se elegira Q=2 segun el articulo 21, considerando que la resistencia a fuerzas
laterales es suministrada por marcos de concreto.

1 Determinacién del factor de reduccion por sobreresistencia.

Lareduccion porsobrer esi st enci a est8§8 dada por el facto
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Rutina en Matlab para obtener el espectro de disefio y espectro reducido del

departamento de Masaya con un tipo de suelo S = 1.5.

acelera=[]:
er=[]:

5 1.5

al

d= 2.
Sdo=

0.3;

T*al

S*al:;
S*{2.7*%a0):

:0.01:2.0];
0.1;
0.6;
6

3=1:

if T(j)< Ta
acelera(j)= S5* (a0+(d-a0)*(T(3j)/Ta)):
elseif T(j)>= Ta && Tb

T(3) <=

elseif T(j) >= Tb && T(j)<= Tc
acelera(j)= Sd*(Tb/T(3)):

elseif T(j) > Tc

size
Size

plot (T,acelera/s4):
hold

title ("ESPECTRC DE DIS
plot (T, acelera); grid on

T
acelera

ESPECTRO DE DISENO ELASTICO Y ESPECT REDUCIDO DE MASAYA
14

a(g)

T (sec)

Grafica 10.1 Espectro de disefio y espectro de Disefio Reducido de Masaya
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1 Determinacion de las condiciones de regularidad

Segun las consideraciones del articulo 23, el edificio en cuestiéon cumple con todos

los requisitos de regularidad como se describen a continuacion:

A Su planta es sensiblemente sim®trica

principales del edificio.

A La rel aci - siondenoridala bade eswde 15/123=1.25&2.5d i me n

A L a arge & amaho de ta badees dle 24/12=2<2.5

A No tiene salientes del edificio.

A En cada nivel tientnan sistema de piso
A No hay aberturas

A = peso de todos |l os niveles eoes el mi

es menor del 70% de los pisos inferiores, todos los pisos pesan lo mismo

exceptuando la cubierta.

A Todos | os pisosstrttidaenen | a misma 8rea co
A Las columnas de todos | os pisos est&n
A Debido a que |l as secciones no cambi an

ningun entrepiso.
A l gual que en el puncore. anterior para | a

A tidad tersiona calculada estaticamente (Q) no excede el 10 por

ciento de la dimensién en planta de este edificio

La excentricidad torsional es no excede el valor limite permitido, a como lo indica la
tabla 10.6.
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9 Obtencidon de la fuerza sismica.

Las fuerzas sismicas actuantes en cada entrepiso del edificio se estimaran segun

lo estipulado en el articulo 32. Ec.11

Ec.9.3
. W
Fs,=cW, h ——
LW, h
Tabla 10.2 Fuerzas sismica y cortante de la estructura
Direccién X 30%FsY Direccion Y 30%Fs X
NIVELE] hi Wi Wihi Fsixi VXi 30% Yxi Fsyi 30% xi
\ 15 272.9 4093.4 211.9 211.9 63.6 211.9 63.6
v 12 292.3 3507.7 181.6 393.4 54.5 181.6 54.5
Il 9 303.3 2729.3 141.3 534.7 424 141.3 42.4
I 6 321.0 1925.8 99.7 634.4 29.9 99.7 29.9
I 3 336.5 1009.4 52.2 686.6 15.7 52.2 15.7
1525.9 13265.4 686.6 686.6

Cortante Basal en Direccién X (Ton) =686.6 Ton
Cortante Basal en Direcciéon Y (Ton) = 686.6 Ton
! Evaluaciéon de Fuerza sismica segun Formula
Segun Arto. 26. Evaluacién de la Fuerza sismica horizontal. La fuerza sismica

horizontal que debe resistir la estructura se determinard segun la siguiente

expresion:
0 W O&p 8

O ™M FpuLu @ @ PapUYE ¢
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M Reduccién de las fuerzas cortantes

Habra la posibilidad de reducir las fuerzas sismicas de disefio si se conoce el

periodo fundamental de la estructura en estudio. Segun se estipula en el articulo

32 inciso b el periodo fundamental aproximado se puede determinar usando la

expresion de la siguiente ecuacion.

. Bw ®
Y c“

Tabla 10.3 Desplazamientos en el centro de masa de la estructura

Tabla 10.4 periodo aproximado de la estructura segin férmula 10.5 del RNC07

Desplazamientos del diafragma en el centro de mg
NIVELES Dx_Cm (mm) DY_Cm (mm)
v 35.427 56.6
v 29.342 47.7
Il 21.224 34.55
I 12.244 19.027
[ 4,227 5.938

Periodo aproximado de las estructura

NIVELES | { #Hcm) Wi XP Fixi + gcm) Wiyi2 Fiyi
\Y 3.5427 3573.07 525.1 5.6600 9120.2 839.0
Y 2.9342 2443.60 346.9 4.7700 6457.8 563.9
Il 2.1224 1308.69 192.6 3.4550 3468.0 313.6
I 1.2244 462.56 78.7 1.9027 1117.0 122.3
[ 0.4227 59.80 14.7 0.5938 118.0 20.7

7847.73 1158.05 20281.11 1859.43
T1= 05 T2 = 0.6 Seg.

Ec.10.5

El periodo encontrado en direccion 1 fue de 0.5 seg y en direccion 2 fue de 0.6 seg,

lo que indica que la direccion 1 es ligeramente mas flexible que la direccion 2. Del

espectro de disefio mostrado en la grafica 9.1 se obtienen las ordenadas de

aceleracion espectral.
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Para T1= 0.5 seg, a=1.215

Para T 2=0.6 seg, a=1.215

Como puede notarse, los periodos encontrados en las dos direcciones de analisis

caen en la meseta del espectro de disefio, razon por la cual las fuerzas sismicas

se reducen con la siguiente formula.

o O B
= W —
z BwQ
Ec.10.6
Utilizando la ecuacién 10.2 se deduce el valor de Q a utilizar.
Tabla 10.5 Fuerzas sismica Reducida segun periodo fundamental.
Direccién X 30%FsY Direccion Y 30%Fs X
NIVELE] hi Wi Wihi Fsixi Vxi 30% Yxi Fsyi 30% xi
v 15 272.9 4093.4 143.0 143.0 42.9 143.0 42.9
v 12 292.3 3507.7 122.6 265.6 36.8 122.6 36.8
Il 303.3 2729.3 95.4 360.9 28.6 95.4 28.6
I 321.0 1925.8 67.3 428.2 20.2 67.3 20.2
[ 336.5 1009.4 35.3 463.5 10.6 35.3 10.6
1525.9 13265.4 463.5 463.5

1 Estimacién del efecto de Torsién por analisis estatico

Para considerar los efectos de torsiébn es necesario calcular la excentricidad

torsional como lo indica el articulo 32 inciso d), esta excentricidad es la distancia

existente entre el centro de torsién del nivel correspondiente y el punto de aplicacion

de la fuerza sismica en dicho nivel (Tabla 10.9). El centro de torsion de un nivel

determinado del edificio es el punto en el plano del piso en el que puede actuar la

fuerza horizontal externa correspondiente a ese piso para que su movimiento sea

s6lo de traslacion, esto es, que todos los puntos de la planta se muevan igual sin

gue se produzca un giro de la planta.

Q

()

Ec.10.7
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La excentricidad de disefio serda tomada la mas desfavorable que resulte de las

ecuaciones Siguientes:

QOwpPAQI TP Ec.10.8
QOwpPdQI O Ec.10.9
Debido a la "Simetria" en las dos direcciones del edificio en cuestion, el centro de
torsion coincide con el centro de masa, es decir, las coordenadas del punto de
aplicacion de la fuerza sismica son las mismas que las del centro de torsion y en

consecuencia solo se produce traslacion cuando se aplica la fuerza sismica y por lo

tanto la excentricidad calculada es = 0 tanto en el eje Xy el eje Y

Tabla 10.6 Excentricidad torsional.

Excentricidad torsional RNCO7
Niveles esy esy es<10%b Eje Xy Y
Azotea 0.1 0.31 REGULAR
Nivel IV 0.2 0.41 REGULAR
Nivel 111 0.2 0.44 REGULAR
Nivel 11 0.2 0.43 REGULAR
Nivel | 0.1 0.41 REGULAR

El momento torsionante entonces se calcula considerando la excentricidad
accidental calculada en la tabla 10.9. Por lo que el momento torsionante a aplicarse
en direccion X sera: 0 "O0 2'Q vyenladirecciéon Y sera: 0 "O0 2'Q en

cada uno de los niveles como se muestra en la siguiente tabla:

Tabla .10.7 Excentricidad de Disefio.

Excentricidad de Disefio
Niveles eDx= 1.5es+0.1b eDy =1.5es+0.1b
Azotea 2.4 1.2
Nivel IV 2.4 1.2
Nivel I 2.4 1.2
Nivel Il 2.4 1.2
Nivel | 2.4 1.2
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Tabla 10.8 Momento Torsionante por Nivel

Momento Torsionante
hi Fvxi (ton) Fvyi (ton9 Mxi (ton-m) Myi (ton-m)
12 143.0 143.0 343.24 171.62
9 122.6 122.6 294.13 147.07
6 95.4 954 228.86 114.43
3 67.3 67.3 161.48 80.74
3 35.3 35.3 84.64 42.32

f Revision de los desplazamientos (1 E¢ 3 + & ¢

En el analisis se busca que la estructura cumpla con el reglamento RNC07, cuando

esta se encuentra en estado limite de colapso como lo indica la siguiente tabla 10.9

1 Estado limites de Colapso considerando efectos de torsion y periodos de

la estructura

Para la evaluacion del estado limite de colapso se aplicara el articulo 34, de manera

gue | os desplazamientos obtenidos del an§gl
se compararan con los de la tabla 4 del inciso c) del articulo 34 pag. 36. Para el
sistema estructural en consideracion, se tomara como parametro que la diferencia
entre los desplazamientos laterales de dos pisos consecutivos no sera mayor que
0.015 veces la diferencia entre las elevaciones correspondientes, debido a que es
un sistema con ductilidad limitada Q=2. En la tabla 10.9 se muestran las distorsiones
de entrepiso calculadas para la condicion de colapso, cuyo propdésito fundamental
es la seguridad ante colapso, al incrementar dichos desplazamientos, tomando en
consideracion el factor de ductilidad y el factor por sobre resistencia, limitando
dichos resultados a distorsiones de entrepiso no mayores de 0.015. La grafica 10.8
muestra los desplazamientos del andlisis estructural en ETABS.

=

LA B 5 e @ e, o @ G W e S v o D < A e | S 6 - o

EJ + 33 5-D View Mode Shape (Modab - Mode 2 - Period 0.408 1

T e e =
(X3 Stons R ECCE - o> 1007
= Stonea FROx = 13.792 g
Stery3 FRDx = 12318 1 00
z Stoy= FROx = =20 1.001
| I Stenc FROX = EE - - 1.004

Grafica 10.8. Desplazamientos (Dx) del andlisis estructural con fuerzas reducidas por ETABS
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k@i ETABS Ultimate 17.0.1 - ANL ESTC3 EDF TORC
File Edit View Define Draw Select Assign Analyze Display Design Options Tools Help

. T s
D o & & v a® @ @ S (8 - 3dpg elf D | S ] W
i ;43 3-D View Mode Shape (Modal) - Mode 2 - Period 0.408 ]
Story Max/Awg Displacerments H
4 4 5 de 5 e 1 Reload Apply Story Max./fwg Displacements e
Story Load Direction Maximum Average Ratio
CaseCombo mm mm
StoryS FRDY hd 38.319 38.204 1.003
Stoys FROY v EXL I - > 1006
, Story3 FROY v 23316 1.006
Stony2 FRDY '3 12.841 1.005
—
S (seon FROY v
—

Grafica 10.9 desplazamientos (Dy) del andlisis estructural con fuerzas reducidas por ETABS

0zm TNO zZm 1
Tablas.10.9 Desplazamientos (U x,T U yDistorsiones de entrepiso (eex T, ) ese ¢dndiciones de
colapso

Desplazamientos Maximos en estados limites de colapso considerando efecto de torsién y periodos de la estrut

m T 2 VEMm T 4
Q 2 RNC(0.015) RNC(0.015)
Nivel | hi(mm) (B 6vyY 1 B¢ o] wEe L8 oYY 18¢ 6 K¢
\Y% 3000 23.915 95.6600 0.005 38.319 153.276 0.008
\Y 3000 19.8 79.2000 0.007 32.371 129.484 0.012
1 3000 14.329 57.3160 0.008 23.466 93.864 0.0141
Il 3000 8.272 33.0880 0.007 12.905 51.62 0.012
| 3000 2.865 11.4600 0.004 4.09 16.36 0.005

De los resultados obtenidos (tabla 10.9) se puede apreciar que bajo condiciones
de colapso la estructura cumple la norma establecida tanto en la direccion X como

en la direccion Y.
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XI. ANALISIS MODAL ESPECTRAL ESPACIAL EN RANGO ELASTICO.

a) Andlisis espectral dinamico en edificio con calculo manual apoyado con
Matlab y Excel

Cuando el comportamiento de una estructura es evaluado, lo mejor es hacerlo
considerando dicha edificacibn como un sistema tridimensional en el que se

acoplan los resultados obtenidos en un analisis plano.

Segun Aguilar (2008), los pasos a seguir para realizar un analisis modal

espectral espacial considerando 3 grados de libertad por planta, es el siguiente:

1) Calcular la Matriz de rigidez lateral KL de cada uno de los porticos de la
estructura.

2) Con el fin de formar una matriz de rigidez en coordenadas de piso a partir de
las rigideces laterales de los porticos, se determina la Matriz de
compatibilidad de deformaciones (A) de cada uno de ellos, haciendo uso de

la siguiente ecuacion:

Cosax Senat I
Cosa Sena I
Cosc Senat r

Ec (11.1)
Siendo U es el §aorigntation pogitivedelfparticarcan el e de las
X. Para porticos paralelos al eje X este angulo vale 0° y para poérticos
perpendiculares al eje X vale 90°. Por otra parte rj es la distancia desde el Centro
de Masa al pértico en el piso j, sera positiva si la orientacion del pértico rota con
respecto al centro de masa en sentido horario. La orientacion positiva de los poérticos
es paralela y en el sentido de los ejes X, Y. La matriz A tiene NP filas y 3z NP

columnas, donde NP es el nimero de pisos del pértico para el caso mas general.

3) Se calcula la matriz de Rigidez en coordenadas de piso KE, sumando el

aporte de rigidez de cada uno de los porticos, mediante la expresion :
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4)

KE =) A" KL" A"
,-2:1: Ec.11.2
Donde
n: Es el nimero de porticos en el sentido de analisis
A (i) es la Matriz de compatibilidad de deformaciones del pértico i

KL(i) es la matriz de Rigidez lateral del portico i

El triple producto matricial de la ecuacion da como resultado la matriz de
rigidez en coordenadas de piso (simétrica respecto a la diagonal que puede

escribirse como:

Ky Ky Ky,
K E— K ¥ K Yo
K a0

Ec.11.3
KXX, KYY Siendo las matrices de rigidez lateral por traslacion en sentido X,
e Y, respectivamente; K d cés la matriz de rigidez torsional; KX d
matrices de rigidez de acoplamiento lateral con torsién; K XY es la matriz
trasnacional de acoplamiento en las direcciones X,Y; en estructuras con
porticos ortogonales K XY =0
Se obtiene la matriz de masa m en coordenadas de piso.
Se considera que las losas de los pisos son rigidas y que las coordenadas
de piso (Desplazamientos Horizontal, vertical y rotacional) se hallan en el

centro de masa de cada planta, la matriz de masa se toma como igual a:

m

J
Ec,11.4

Donde es la sub matriz de masas y es la sub matriz de momentos de inercia
de las masas.

Siendo la masa total del piso i, la misma que se obtiene en base a la carga
muerta D mas un porcentaje de la carga viva L. El porcentaje depende del

uso de la estructura,
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Ec.11.5

Donde es el momento de inercia de la masa. Para una planta rectangular de

dimensiones, el momento de inercia con respecto al C.M., vale:

_m,

r'_E(ar'z +br'2]

~

Ec.11.6

5) Con la matriz de masa (M) y la matriz de rigidez (KE) en coordenadas de
piso. Se encuentran las frecuencias y modos de vibracion de la estructura
gue responde a los vectores y valores propios de un eingensistema.

6) Con la frecuencia de vibracién. Se determinan los periodos de vibracién (T)
en cada modo.

7) Se determina la aceleracion espectral que le corresponde a cada periodo
(Ti), ingresando al espectro sismico de aceleraciones.

8) Se define el sentido en el que se realiza el andlisis y se determinan los

factores de participaciéon modal.

" Mob,
Ve = 497 M g
1

b, =|0

0

Ec.11.7y 11.8
Donde fi bed el vector unitario de orden N; es el vector que contiene solo
ceros, de orden N. Siendo N el nimero de pisos.
Siguiendo este procediendo se desarrolla el calculo de analisis espectral

dinamico.

9. Se calculan los desplazamientos maximo modales, en cada sentido (Xy Y), a

través de la ecuacion 11.9
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(1Y (i)
qi-Vi (E) Saim
Ec.11.9
Se determinan las cargas maximas modales, en el centro de masa, con la

ecuacion (11.10). Obteniéndose, para cada modo de vibracién (i):

Fx
Q=|Fy

My

Ec.11.10

Donde:
Fx y Fy son las fuerzas horizontales que van desde el primero hasta el Ultimo piso
en sentido X y Y respectivamente, mientras que MT son los momentos torsionales
existentes, desde el primero al Gltimo piso.
11. Usando las fuerzas horizontales, se determinan los cortantes en cada modo de
vibracion; tanto en sentido X, como en sentido Y.
12. Mediante la aplicacién del criterio de combinacion mas apropiado, se calcula el
cortante resultante, en cada sentido.
13. A partir del cortante resultante obtenido para el sentido X, se encuentran las
fuerzas resultantes Fx que actian en el centro de masa. De manera anéloga,

este calculo se realizara en el otro sentido, usando el cortante resultante en Y

Usando el procedimiento y formulas descrito anteriormente se procede a ejecutar

los célculos correspondientes:
1 Procedimientos para ensamblar la matriz de rigidez ( KL) de cada portico

Se define la matriz de rigidez lateral, KL... a la matriz de rigidez asociada a las
coordenadas laterales de piso. Cuando en el analisis sismico de porticos planos se
considera un solo grado de libertad por piso, a este modelo se le denomina piso
rigido y sirve Unicamente para el andlisis ante la componente horizontal de
movimiento del suelo. Se debe considerar que los elementos son axialmente rigidos

y para considerar esta hipotesis se debe cumplir el siguiente criterio:
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Consideracion de la deformacion axial

La influencia de las deformaciones axiales es importante en la respuesta de la
estructura bajo la accion de cargas horizontales. Esta influencia depende de la
esbeltez de la estructura. Cuando se trata de porticos poco esbeltos, bajos y largos,

las deformaciones axiales pueden ser despreciadas, este criterio se cumple cuando:

(O] -
5 O % @ p
Donde

H: altura del pértico.

B: ancho del poértico.

m

Por lo tanto se debe aplicar para obtener KL:

1. Ensamble de las submatrices de vigas y columnas conforme la ecuacion 11.12
y11.13

Para el modelo de andlisis indicado, las matrices de rigidez de los elementos se
indican a continuacion. En las figuras 10.1 y 10.2-i se indican los sistemas de

coordenadas para los elementos viga y columna.
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Figura 10.1 Coordenadas globales para un elemento viga, axialmente rigido.
E O £ O
50 Do
Ec.11.12

Donde E es el moddulo de elasticidad del material, | es el momento de inercia, L es

la longitud del elemento.

ﬂ

=

Figura 10.2 Coordenadas globales para un elemento columna, axialmente rigido.

AP PO _$00 p©O 90T

11 0 U U U gl
1 @00 100 PO"'0cOOn
66 no . b B 0
1P ©'0 ¢O'0 p OOYOT,
10 0 0 0 =
Il gO'0 OO0  @O'0 TO'On
ug 0 5 o U

Ec.11.13

2. Se aplica el método de condensacion estatica para obtener la matriz (KL) del
portico La condensacion estatica es un procedimiento matricial mediante el cual se

reduce una matriz de orden. Esta manipulacion es conveniente para representar
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una estructura o un elemento en funcién de un menor nimero de grados de libertad

que los actualmente empleados en su formulacion general.

na

nb

na

nb

3. Ensamblar termino a términos a través del siguiente procedimiento: Aplicar un

desplazamiento unitario horizontal por cada nivel del pértico y se encuentran los

respectivos coeficientes de rigidez y luego giros unitarios en cada nodo y

nuevamente se encuentran los coeficientes de rigidez asociados con esos giros,

esto se hace por cada nivel del pértico y por cada nodo libre, como se indica en la

grafica 10.4, y se realiza un arreglo numérico de los nodos libre.

Para el célculo de la matriz de rigidez lateral (KL) de los pérticos de la estructura se

realiz6 mediante el uso de Matlab.

Primeramente se verifico que se cumplan los criterios de elementos axialmente

rigidos.

Para pérticos del eje 1-4

o} ®)
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O
5 TCUL O
Para porticos del. eje A-l
H=15
B=12
o &LV O
5 P

Por lo tanto pueden despreciarse las deformaciones axiales

El calculo de la matriz condensada de cada uno de los pérticos existentes, se realizé
usando la rutina Matlab denominada MATLATERAL se debe considerar los

siguientes puntos:

Se deben enumerar los elementos del portico siguiendo el siguiente orden:

@), | | | | | | | |

7‘77“ I 38 @ I 39 7@ I 40 @ 741 41 Ifj,@, I 4 7 I 44 @ 1| 45
| STORY 4

@) | @) | @) | G| @) | @) @ | G | G|
8 _ I 29 _ _ I 32 __ 3 _ I 34 _ I 3s — | 36

i | @i 9 | @ | @

19 @ I 0 @ 21_ 2 @ I 23__ 4__ I 2 __ E_____

| @ | @) | @ | i G| | @ | |
10 1 1 _ 1 I 14__ _@ 1 _@ 17 @ 18

of ©f G| G j Of ©Of & | OF

Grafica 11.3 Numeracion de Nodos y elementos del eje 1 de la estructura

a. Los elementos columnas, de izquierda a derecha desde el primero al
altimo piso, Figura 11.3
b. Elementos viga, de izquierda a derecha desde el primero al ultimo piso
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c. Para los grados de libertad se recomienda que para los elementos
columnas el nudo inicial se encuentra a bajo y el nudo final arriba, en el
caso de la viga el nudo inicial se encuentra a la izquierda y el final a la
derecha, en la base de las columnas que se encuentran empotradas
tienen 3 grados de libertad restringido, siendo el nimero de restricciones
totales existentes en el portico, igual al nimero de columnas empotradas
multiplicadas por tres.

Siguiendo el procedimiento se enumeran los grados de libertad, como lo indica

la figura 11.4
(/" B ) - - - — | 51 | 52 ] |52 o o4
[ M —% e R T 1 R 1 — — BN 5
S N S| N Sl |||/ . % |l %
47 43 44 45 | 45 ‘| 47 1 48 | 49 | )
/-______‘. p— —— - __,__J < L —————= ——7 - —
[\ i L i T { D | = i = e T t Y -
el \z L el - % L _,\ L a5 o ,;; - :}, 1\1., e

I I I I I I .l I
o -~ - — — -
[ o et —F — — -— —7 -—— ——1
\ | ) ) T~ 1 T 1 T N 3
S S . Sl N | S N N
24 25 26 27 28 29 30 N 32

| I I I I I I I I
|/7****i-" - —r - — — — : — I -—— 7 = — I
1 LY T T N 2
N o N % L ! N o N s
15 | 16 | 17 | 18 19 20 | 21 | 22 | 2 |
.’/ S — - -—F JE— — J— = - f . — £ J— = JE—
\ T T T T :\ { T f T EN 1
N S Sl S| S S S Sl I ¢
8 IR I

" * * * * * * * BASE

Grafica 11.4 Grados de libertad considerando que todos los elementos son axialmente Rigidos y

coordenadas laterales

Se realiza un vector de Colocacion VC de cada elemento este esta conformado por
los grados de libertad del nudo inicial y del nudo final del elemento. El nUmero de
elementos del vector de colocacion es igual al nUmero de coordenadas de miembro,
con el que se halla la matriz de rigidez de miembro. Por ejemplo el Vectores de

colocacion VC, de las columnas del primer nivel sera:

wo TP @ wo TP X wo mmp Y wo
TP w wo MTTPPT WO MTTmPppPPp wo TP PC
wo MTTPPOC WO MTTPPT
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Y para las vigas

w0 Q® X w0 X U wo Py w o P PP
w0 pPpPPGC WO Pcpo wod pTpuv o PO PX
Se ha numerado en primer lugar las coordenadas laterales, que son las
coordenadas principales, debido a que ante la componente horizontal de un sismo
los desplazamientos laterales son de mayor magnitud que las rotaciones y cuando
la estructura ingresa al rango no lineal por medio de los desplazamientos laterales
se disipa una mayor cantidad de energia. Cuando se numera en primer lugar las

coordenadas laterales la matriz de rigidez condensada, que es la matriz de rigidez
lateral KL, se halla con la ecuacion 11.14

Por tanto se tiene la Matriz de Rigidez para cada pértico fue calculada por la

siguiente rutina en Matlab.

S55=zeros (ngl,ngl);
for i=l:mbr

b=B(i):h=H(i) ;long=L(i) ;iner=b*h~3/12;ei=E*iner;
if i<=ncol
if icod==1

iner=0.8%iner;ei=E*iner;
end
k(l,1)=1l2*eiflong™3:;k(l,2)=-6%ei/long™2;k(1l,3)=-k(1,1):;k(1l,4)=k(l,2):
k(2,1)=k(l,2):k(2,2)=4%ei/long;k(2,3)=-k(1l,2):k(2,4)=2%ei/long;
E(3,1)=k(1,3):k(3,2)=k(2,3):k(3,3)=k(1l,1):k(3,4)=€*ei/long"2;
k(4,1)=k(1,4):k(4,2)=k(2,4):k(4,3)=k(3,4):k(4,4)=k(2,2);
else
if icod==1

iner=0.5*iner;ei=E*iner;
end

k=zeros(4,4):;k(2,2)=4*ei/long:;k(2,4)=2*eiflong;k(4,2)=k(2,4):k(4,4)=k(2,2)

end
for j=1:4
j3=vc(i,3):
if jj==0
continue
end
for m=1:4

mm=VC (i,m)
if mm==0
continue
end
55(33,mm)=55(33,mm)+k(j,m);

Grafica 11.5 Rutina en Matlab para obtener la matriz de rigidez, elementos axialmente rigidos
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Elemento C1

( C70X70)

Nodo inicial 1
Nodo final 10
b 0.7 m 12EI/H"3 2.2320E+04
h 07 m BEI/HN2 3.3480E+04
E= 2509980 Ton/m~2 AEI/L 6.6961E+04
L 3 m 2EIIL 3.3480E+04
A 049 m"2
I 0.020008333 m™M4
El 5.0221E+04
1 Matriz de Rigidez de las columna Kc, del pérticol
Kc=[ 2379.8 - 3569.7 -2379.8 - 3569.7
- 3569.7 7139.5 3569.7 3569.7
- 2379.8 3569.7 2379.8 3569.7
- 3569.7 3569.7 3569.7 7139.5 ]
1 Matriz de Rigidez de la viga v1, del pértico 1
Elemento #46 Vigas V1 V30x50
Nodo inicial 10
Nodo final 11
b 03 m 12EI/H3
h 05 m 6EI/H2
E= 2509980.08 Ton/m"2 AEI/L
L 3 m 2EI/L
A 0.15 m"2
| 0.003125 m™4
El 7.8437E+03
Kv= [0 0 0 0
0 5354.6 0 2677.3
0 0 0 0
0 2677.3 0 5354.6]

3.4861E+03
5.2291E+03
1.0458E+04
5.2291E+03
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Flujograma de MATLATERAL
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Matriz de Rigidez del pértico considerando vigas y columnas axialmente rigidas.

na=np:nb=ngl-np:

Kaa=55(1l:na,l:na);

Kab=55(1l:na,na+l:ngl) ;EKba=Kab';Kbb=55(na+l:ngl,nat+l:ngl).
KL= Kaa-Kab*inv (Kbb) *Eba;

fprintf ('\n Matriz de rigidez lateral :');
Matriz Kaa
Kaa = [309310 - 108430 0 0 0
- 108430 183470 - 75040 0 0
0 - 75040 133570 - 58530 0
0 0 - 58530 107390 - 48860
0 0 0 - 48860 48860]
Matriz Kba = Kabd

Kba =[15408 18072 0 0 0

15408 18072 0 0 0

15408 18072 0 0 0

15408 18072 0 0 0

15408 18072 0 0 0

15408 18072 0 0 0

15408 18072 0 0 0

15408 18072 0 0 0

15408 18072 0 0 0

- 18072 - 15408 33480 0 0

-18072 9357 8715 0 0

- 18072 9357 8715 0 0

-18072 9357 8715 0 0

- 18072 9357 8715 0 0

-18072 9357 8715 0 0

-18072 9357 8715 0 0
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-18072
- 18072

O O O O O O O OO0 O 0O 0O OO O0OoOOoO oo oo oo oo o o

9357

- 33480
-8715
- 8715
-8715
-8715
- 8715
-8715
- 8715

- 18072

O O O O 0O O O O O o o o oo o o o o

8715
18072
24765

O O O O O o o o

- 8715
-8715
- 8715
- 8715
- 8715
- 8715
- 8715
- 8715
- 18072

O O O O O O o o o

8715
8715
8715
8715
8715
8715
8715
8715
18072

O O O O o o o o

14502
- 8715
- 8715
- 8715
- 8715
- 8715
- 8715
- 8715
- 8715
- 3570

O O O O O O O o o o o

o0
N
H
o1

8715
8715
8715
8715
8715
8715
8715
3570
8715
8715
8715
8715
8715
8715
8715
8715

3570]
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Matriz Kbb

Columns 1 through 24

Kbb

1.0e+05 *
[1.1356

0
0.18

0.181

0

0.052

0.0523
1.2402
0.0523

1.24

0.052

0.0523

0.18

0.0523
1.2402
0.0523

0

0
0.18

0.181

0

0.0523
1.2402
0.0523

0

0

0.05
1.24
0.05

0.052

0

0.181

0

1.24
0.052

0

0.181

0

0.05
124
0.05

0

0.1807

0

0.052

0.181

0

1.136

0.335

0

0.05
0.74
0.05

1.136
0.052

0
0

0.1807

0.087 0
0.09

0

0.05
0.74
0.05

0.181

0

0

0.05
0.74
0.05

0.052

0.1807

0

0
0.09

0.087

0

0.745
0.052

0.1807

0

0.052
0.745
0.052

0

0.1807

0

0.087

0

0.052

0
0.18

0.181

0

0.0523
0.7449
0.0523

0.745
0.052

0

0.052
0.828

0

0.18

0

0.181

0

0

0.05
0.56
0.05

0.949 0.052
0.052

0
0

0
0.09

0.335

0

0.558

0

0.05
0.56
0.05

0.052
0.558
0.052

0.052

0

0.09

0
0.09

0.087

0

0.052

0

0.558
0.052

0.087

0

0

0.087

0

0.0872

0

0.181

0

0.087

0

0
0.09

0.087

0

0
0.09

0.087

0

0.087

0

Columns 25 through 45

0 0

0

0
Continuacion de la Matriz Kbb
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0.087

0.09

0.181

0

0.0872

0

0.087

0

0.087

0

0
0.09

0.087

0

0.0872

0

0.052

0
0.09

0.087

0

0.05
0.56
0.05

0.558
0.052

0.052

0.18

0.828

0.0872

0

0.027

0.4022
0.0268

0
0

0.087

0

0.027

0.456

0.0872

0

0
0.03

0.027
0.46
0.03

0.456

0.027

0

0.0872

0

0.456

0.027

0

0.0872

0

0.0268
0.4557
0.0268

0.027

0

0.0872

0

0

0.03
0.46
0.03

0.027

0.087

0

0.456
0.027

0

0.087

0.0872

0

0.03
0.49

0

0.09

0.0357

0

0.181

0

0.027

0.2279
0.0268

0
0

0.0872

0

0.0268
0.2814
0.0268

0.281

0.087

0

0.0268
0.2814
0.0268

0.027

0

0.087

0

0.0268
0.2814
0.0268

0

0
0.09

0.087

0

0.0268
0.2814
0.0268

0

0.027

0

0.0872

0

0.0268
0.2814
0.0268

0.281
0.027

0

0
0.09

0.087

0

0.0268
0.1249 |

0

0

0.04
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Matriz de rigidez lateral de cada portico de la estructura

Usando la ecuacioéon 11.14,

K, =K, — K, Kz K,

Se obtiene:

Matriz lateral (KL) para cada poértico de la estructura:

KL®=KL®@ porticol =2

[ 210360
- 96750
KL = 19940
- 2670
340

KL® del pértico 3

[ 142320
- 72480

KL = 16550
- 2800

430

KL ) del portico 4

[ 215180
KL = - 99010
20050

- 2830

350

- 96750
110530
- 56820
11770
- 1510

- 72480
94800
- 54990
13140
- 1980

- 99010
111450
- 56460
11740
- 1490

19940
- 56820
76420
- 43850
8970

16550
- 54990
80280
- 49890
11380

20050
- 56460
75580
- 43500
8900

- 2670
11770
- 43850
60430
- 26310

- 2800
13140
- 49890
69470
- 30520

- 2830
11740
- 43500
60220
- 26270

340
-1510
8970
- 26310
18600]

430
- 1980
11380

- 30520

20770]

350
- 1490
8900

- 26270
18590 ]
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KL ®=KL ™ portico B = H

[ 37146 - 16364 3841 -709 103
- 16364 17938 - 9446 2484 - 358
KL = 3841 - 9446 12523 - 7725 1696
- 709 2484 - 7725 10709 - 4925
103 - 358 1696 - 4925 3509]

KLO =KL®=KL®=KL® poérticoC=D=E=F=
[ 23443 - 11972 3053 - 582 88
- 11972 14538 - 8626 2344 - 345
KL= 3053 - 8626 12172 -7638 1714
- 582 2344 - 7638 10529 - 4786
88 - 345 1714 - 4786 3350]

KL O del portico |

[ 39059 - 19684 6142 -1197 144
- 19684 24979 - 16041 4833 - 602
KL = 6142 - 16041 21732 - 13199 2786
- 1197 4833 - 13199 15963 - 6674
144 - 602 2786 - 6674 4378]

1 Calculo de las Matriz de Rigidez Espacial (KE) del edificio.

Se presenta el célculo de la matriz de rigidez de la estructura en la cual se
consideran tres grados de libertad por planta, orientado al analisis sismico espacial
de edificios considerando que los pisos son completamente rigidos. En el modelo
numeérico de calculo se considera que los porticos son elementos de una estructura
gue se unen por medio de una losa o diafragma horizontal en cada uno de los pisos.
Se analiza cuales son las submatrices que conforman la matriz de rigidez en

coordenadas de piso.

Siguiendo la metodologia de analisis descrita anteriormente. Se procede a
determinar la matriz de rigidez Espacial (KE)
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Usando la Rutina de Matlab analisModal3d

Se ordenan las matrices laterales de cada uno de los porticos de la estructura, para

nuestro caso del eje 1 al eje 4 y del eje A al eje |,

Se determina el vector r que es el vector que contiene las distancias de portico al
centro de masa de la estructura, para determinar la matriz de compatibilidad A,

como se explica en la siguiente seccion.
a) Calculo de la matriz de compatibilidad del edificio

La planta del edificio se muestra en la siguiente grafica:

g%%%%%

Orientacion
positiva

O

-ﬂ

L

”b
BRI
et o
'%fﬁx

.
-
]
-

B
H
IS -

Grafica 11.6 Orientacién de los pérticos de la estructura con respecto a centro de masa (CM)

=

siendo U es el 8ngul o que for nnanelepdedasi ent aci
X. Para porticos paralelos al eje X este angulo vale 0° y para porticos
perpendiculares al eje X vale 90°. Por otra parte rj es la distancia desde el Centro
de Masa al portico en el piso j, sera positiva si la orientacién del poértico rota con
respecto al centro de masa en sentido horario. La orientacion positiva de los poérticos
es paralela y en el sentido de los ejes X, Y. La matriz A tiene NP filas y 3z NP

columnas, donde NP es el nimero de pisos del poértico para el caso mas general.

Se muestra la orientacion positiva de los porticos en base a la cual se obtienen la

matriz de compatibilidad de cada uno de ellos. Notese que es paralela a los ejes X,
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Y. Para encontrar las matrices de compatibilidad de cada uno de los porticos con la

ecuacion 11.1, para una mejor comprension se tabulan los datos en una tabla.

Tabla.10.1 Parametros que definen los porticos para calcular matriz A

Partico ] r
1 0 6
2 0 2
3 0 -2
4 0 -6
A 90 12
B 90 9
C 90 6
D 90 3
E 90 0
F 90 -3
G 90 -6
H 90 -9
I 90 -12

Sabiendo que las plantas son iguales en todos los pisos razén por la cual la distancia
del Centro de Masas al portico es un solo valor y no cambia de piso a piso, sabiendo
gue no existe variabilidad representativa de nivel a nivel. En la tabla 8.1 anterior se
aprecia que el valor de r para el pértico 4 es negativo debido a que la orientacion de
dicho pértico con respecto al Centro de Masa es anti horario y el portico 1 es horario.
Al reemplazar los datos de la tabla en la ecuacién 11.1 se obtienen las matrices de

compatibilidad de cada uno de los porticos. Para el portico 1, se tiene:

Matriz de compatibilidad del portico 1

pMU MMM QTN
O T £ G 1 G £ O O £ O 1 S £ A 1 O 1 G G 1 G 1 S
0 U T P TU 70 T T TU U T T T @ TU T
I T T P TC TCOTC TCTCTC MU T T @ 7O
wnnmnpnnnnunnunnunnmnunmn eV
Matriz de compatibilidad del portico 2
T L L L L L 11 N | S | S G L 1 O | S | O
M pPpIT T T M MTMTMTNTTTMNCTT T T,
0 T T P M T T M T T MMM C T
It T TC P TC TC TC TCOTCTU MU T 10 ¢ 7O
ut mmmp nnmunmnmnunnunmnmuecU
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Para los porticos 3 y 4 lo Unico que cambia es el valor de r de 6 que se tiene para el

pértico 1 a -2, y -6, respectivamente. A continuacion se indica la matriz de
compatibilidad para el portico A.

Matriz de compatibilidad del pértico A

JE L LS L L S L T L L L SO | S < I | S 1 1 O 1 G
W MU T T T T mpPp T T T T PCT T T ;5
0 0 TOTU TUTU TC T TP TUTU T TT PC TT TT ~
TTTTTCTL T T TP MM T T pgTmn
U mnnnnunnunmnunmnnmnpnnnunTnoepcY
Matriz de compatibilidad del pértico B
J L L LS L S L T L L L SO L SRV S 1 G | S | S
W U T T T T mp MMM T T Wi mT o,
0 0 TOTU T U TT T 7T P T T T W W T T A
N T mmTmnmmnnnmnmnee TN nwTm'
U T TN AN AN RTP RNRANMTTN wY
Matriz de compatibilidad del pértico C
JL L L L S L L T 1S L 1 SO | O L L O | S | S
W M T T TMnTPp TMNTNTTE T T T A
0 0 TOTCTOTCTC T TP T T T T @ 10 T &
T T T T T T TP T M@ T
U nmnunununnunnunmnunmnunpnmnmnmnae
Matriz de compatibilidd del pértico D
J L L L L L T L L L S L S S G A 1 G
W MU T T T T ImpP MMTTTO T T T,
0 0 TOTU T T T T T P M T M T o T T~
N T T TN NMTMTMTPTMTNTNO TN
U mmnunnnunnnmnpnnmnTtnold
Matriz de compatibilidad del portico E
JLL L L L L T L L L SO 1 S S O 1 G 1 S
W U T T T T mpP MMM T M T T T,
0 0 TOTUTU IO U IO T P T TU T T TT 0 7T~
T T T T M T M P T T OTUT
U T 1m T T TP TN OTMT

De igual manera para los pérticos F, G, Hy | la matrices anteriores se mantiene

igual a la de los portico AT E con la acotacion de que cambian los valores de r por
-3,-6 ,-9Y -12 respectivamente.
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% SUBMATRICES DE RIGIDEZ : EKEE

Kxx=zeros (NP,NP) :
Kyy=zeros (NP,NP) :
Kteta=zeros (NP,NP);
cero=zeros (NP, NP) ;
Kxt=zeros (NP,NP);
Kyt=zeros (NP,NP) ;

-end;
-] for i=l:ntot
=1 for k=1:NP

I end

rteta=rtet*rtet;

Ji=NP* (i-1)+1

JE=NP* (i-1) +NP

if i<=nx
Exx=Kxx+KL(ji:3f,1:NP);
Ext=Ext+KL(ji:jf,1:NP)*rtet
Kteta=Kteta+KL(ji:jf,1:NP)*rteta ;
A(ji:ji+NP-1, :)=[identidad cero rtet]

else
Kyy=Kyy+KL(ji:3jf, 1:NP) ;Kyt=Kyt+KL(ji:3jf, 1:NP) *rtet;
Kteta=Kteta+KL(ji:jf,1:NP)*rteta;
A(ji:ji+NP-1,:)=[cerxo identidad rtet] :

end

% MATRIZ DE RIGIDEZ ESPACIAL CON 3 GRADOS DE LIBERTAD POR PLANTA

Grafica 11.7 Rutina en Matlab para obtener la matriz de rigidez espacia.
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Matriz de Compatibilidad A

12

12

12

12

12
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-12

-12

-12

-12

-12]

0

Matriz de Compatibilidad generada por MATLAB
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Aplicando la ecuacion (11.2) obtenemos la matriz KE del edificio, para analisis sismico por direccion Dxx y Dyy

KE:iA(i]t KL(i) A(i)

i=1
Matriz de rigidez espacial con 3 grados de libertad por planta , Para analisis simico en
direccion X

KE =

Columns1  through 15

694420 - 338130 73220  -11070 1540 0 0 0 0 0 - 60440 18740 - 400 1020 -80
- 338130 414100 -226380 50390 - 7040 0 0 0 0 0 18740 -480 - 8400 1380 - 280
73220 -226380 315950 -187940 40740 0 0 0 0 0 - 400 - 8400 11820 -3720 640
-11070 50390 -187940 259860 -113650 0 0 0 0 0 1020 1380 -3720 1800 - 300
1540 - 7040 40740 -113650 78740 0 0 0 0 0 -80 - 280 640 -300 80

0 0 0 0 0 633048 -311651 85259  -16574 2438 1764 - 6432 9708 -4104 -516

0 0 0 0 0 -311651 368841 -219578 63180 - 9254 - 6432 23376 - 35532 15384 1584

0 0 0 0 0 85259 -219578 297195 -185511 42375 9708 - 35532 58404 - 28764 - 1380

0 0 0 0 0 -16574 63180 -185511 242638 -107610 -4104 15384 - 28764 11784 4692

0 0 0 0 0 2438 - 9254 42375 -107610 72623 -516 1584 - 1380 4692 - 4524

- 60440 18740 -400 1020 -80 1764 - 6432 9708 -4104 -516 61871312 -29827562 7958222  -1453784 203920
18740 - 480 - 8400 1380 - 280 - 6432 23376 - 35532 15384 1584 -29827562 35199042 -20477202 5645706 - 795866

- 400 - 8400 11820 -3720 640 9708  -35532 58404  -28764 -1380 7958222 -20477202 27332772 - 16662372 3710740
1020 1380 -3720 1800 - 300 -4104 15384  -28764 11784 4692  -1453784 5645706 - 16662372 21495268 - 9365636
-80 - 280 640 - 300 80 -516 1584 - 1380 4692 - 4524 203920 - 795866 3710740 - 9365636 6295020

Matriz de rigidez espacial generada por Matlab
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Matriz de rigidez espacial con 3 grados de libertad por planta

direccion Y
KE =
Columns1 through 15
1038427 - 507810
- 507810 614526
119180 - 344886
- 19921 84223
2893 - 12167
0 0
0 0
0 0
0 0
0 0
- 2439488 1176269
1176269 - 1362993
- 322003 795777
62136 - 230493
- 9440 35093

119180

- 344886
476320

- 288472
64055

o ooo

0

- 322003
795777

- 1057602
663498

- 155030

-19921

84223
- 288472
392786
- 173092

o ooo

0

62136

- 230493
663498

- 866178
385566

2893

- 12167
64055

- 173092
118959

0
0
0
0

0

- 9440
35093

- 155030
385566
- 258346

OO ooo
O O oo

0
289041 -141971
-141971 168415
39299 -101072

- 7723 29347
1085 -4127
2380812 -1163961
-1163961 1385889
331311 - 839709

- 65220 247257
8844 - 33789

Matriz de rigidez espacial generada por Matlab

[eNeoNeNoNel

39299
-101072
136825
- 84979
19060
331311
- 839709
1127826
- 695982
154290

OO oOooo

-7723
29347
- 84979
109712
- 48168
- 65220
247257
- 695982
879762
- 381174

19060

- 48168
32404
8844

- 33789
154290
-381174
253902

, para analisis sismico en

- 2439488
1176269
- 322003

62136

- 9440
2380812
-1163961
331311

- 65220
8844
61871312
- 29827562
7958222
- 1453784
203920

1176269

- 1362993
795777

- 230493
35093
-1163961
1385889

- 839709
247257

- 33789

- 29827562
35199042
- 20477202
5645706

- 795866

- 322003
795777

- 1057602
663498

- 155030
331311

- 839709
1127826

- 695982
154290
7958222

- 20477202
27332772
- 16662372
3710740

62136

- 230493
663498

- 866178
385566

- 65220
247257

- 695982
879762

- 381174
- 1453784
5645706
- 16662372
21495268
- 9365636

- 9440
35093

- 155030
385566
- 258346
8844

- 33789
154290
- 381174
253902
203920
- 795866
3710740
- 9365636
6295020
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d) Célculo de la Matriz de Masa en coordenadas de Piso

Esta se ha calculado considerando tanto la masa traslacionales como los momentos
de inercia de dichas masas en cada piso de la estructura, como se detalla a

continuacion.
1 Masa traslacionales (Mi).

Son determinadas a partir de la carga sismica reactiva por piso, dividiendo W/9.806
se toma a la masa traslacional de piso en sentido X igual a la de sentido Y, Como
se indica en la tabla 11.2

0 OIAH | QANIQQO &€ @HNAE Qi i

v\

cod Y . oCcsQ Y
ufﬂan)Oﬁé( h ac uﬁqJn(poaGé(_

Tabla 11.2 Masa traslacional por cada nivel

Masa traslacional
piso h (m) ovine | CargaMuera | drea |, | Masatrasiadional
\Y 15 0.04 0.948 288 272.89 27.83
v 12 0.1 1.015 288 292.3 29.81
M 9 0.1 1.053 288 303.26 30.92
I 6 0.1 1.114 288 320.96 32.73
I 3 0.1 1.168 288 336.46 34.31

1 Masa Rotacional (Jcm)

Corresponde al moneto de inercia de la masa de cada uno de los pisos respecto a
su centro de masa. El proceso de calculo que se emplea para calcular las masas

rotacionales del edificio.

Ec.11.6
Siendo :

mi. La masa total del piso i
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Ji. Momento de inercia de la masa mi con respecto al CM.
a y b dimenciones de la planta rectangular en los piso

Plicando la ecuacién 11.5 tenemos valores de la tabla 11.3

oW Tl

; 1 TUY &
wp 0C PG ¢ C
O&Q

T W @ YA
pcpc C pwe

g

Tabla 11.3 Masa rotacional por cada nivel

Masa Rotacional

. h Masa traslacional Masa rotacional
PISO (m) Ts2/m Ts2m
\YJ 15 27.8266 1670
v 12 29.8059 1788
1] 9 30.9234 1855
Il 6 32.7283 1964
I 3 34.3089 2059

Para generar las respuestas modales usando el programa el Algoritmo generado en

Matlab se requiere introducir:

Estos archivos:

1. KL.txt : Contiene las matriz KL de cada pértico de la estructura

2. r.ixt : Contiene las coordenadas de pisos de la estructura primero se introduce
Los paralelos al eje X y luego los paralelos al eje Y

3. Masa.txt : Contiene la matriz de masa del edificio

4. Ad.txt  : Contiene el vector de aceleraciones espectrales correspondiente para

Cada periodo de los modos de vibracié
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[ mcio )

Valores de E, Iv,
y rde cada pdrtico
y J de cada piso

Sa espectro de aceleraciones
recducidn

Flujograma analisis ModalEspectral3d

l

KL para cada portico

|

A Matriz de
compatibilidad de
deformaciones de cada
portico

0 0
M:(’l;l m EI)
o o 7

[@, 2] =eig(KE.M)
| wn, = diag( [2)
2n
T‘r - Wﬂj
Sai = ()
N
// \\
i ™

W
Factor de participacion
modal

@ Mb

Desplazamientos Maximos
Modales

"1 = gimeppm

W

T, .
0 = Yf(ﬁjusﬂf o)

b 2

Fuerzas maximas modales
en el Centro de Masa

En cada modo de vibracidn
Q0 = Kzq' = ¥;5,,00

.
Q¥ =|F,
M,

h 4

Para cada modo de

vibracian

V=ZF
|

Secombinan les cortantes
de cada mode y se
obtiene para cada sentido
de analisis:

Vresul y Fresul

[Vresult];

[Fresult]; [q]

FIN
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Por tanto aplicando la ecuacién (11.9) tenemos:

disty=abs(r(l))+abs(r (nx))

distx=abs (r (nx+1) ) 4+abs(r (ntotc) ) ;
for i=1l:NP; masal(i)=pescD(i)/9.%5;
masal(i)=pescolL(i)/9.8 :
mas (i)=masaD (i) +masal (i) ;
masa=zeros (NP, HP) ;
for i=1:HWP:;
mas (i)=Masa (i, 1)
masa(i,i)= mas (i)

end
mj==zeros (HP,NP) ;
for i=1:HP,

mij(i,i)= mas(i)*(discx"Z+distcy™2) ./ 12;
end
MOoShR=[masa CeEro CEeEro; Ccero masa CEeEro;Ccero cero mi]
PESC=0;
for i=1:MP; PESC=PESO+pescoD(i):
end;
end

Grafica 11.8 Rutina en Matlab para obtener la matriz de Masa de la estructura

Matriz de masa en coordenadas de piso

[34.3 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
0 3273 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 3092 O 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 298 O 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 278 O 0 0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 343 0 0 0 0 0 0 0 0 0
MASA 0 0 0 0 0 0 32728 O 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 30923 O 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0 29.806 O 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0 0 27.827 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 2058.531 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 1963.699 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 1855.407 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 1788.351 0
0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 1669.597

Matriz de Masa generada por Masa
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9 Calculo de periodos de vibracién y modos fundamentales de vibraciéon

Con la matriz de rigidez en coordenadas de piso y la matriz de masas, se de
terminan los valores propios y los vectores propios, que son los modos de vibracion
Donde i representa el modo. Se recuerda que el problema de valores y vectores

propiosestandeyni do por
00 _ 0 %0 Tt
Ec. 11.15

Con los valores propios se encuentran las frecuenciasnat ur al es de vi braci

los Periodos de vibracion T y las frecuencias f

"EQU_
Ec 11.16
vy Gl ny P
Y - 0 W Q v
Ec,11.17 Ec11.18

e

% CALCULC DEL PERIODO DE VIBARCION DE LR ESTRUCTURA

e

[V, D]=eig (KE,MASR) ;

W=sgrt (diag(D)):

LR R R R L R T T R T T R R R R I R N T R R R AR LA L R LR e Ry
% Se ordenan las frecuencias y los modos de vibracion de menor a mayor
TR R R T LR T R T R TR TR TR TR TR R TR TR TR TR TR T OEI T OEITIEIEETE LR R E T EIRERTRERSY
[Wn, II)=soxt (W) :

for i=1:3*NF;

% MODOS DE VIBRACION

£i(:,i)=V(:,II(i))

¢ PERIODO DE VIBRACION
T(i)=2*pi/Wn(i)
end;

Grafica 11.9 Rutina en Matlab para obtener periodos, frecuencias Naturales de la estructura
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Resultados:

Wh =

12.3162
15.2306
15.7752
39.2802
43.5016
49.1412
75.7503
82.252
94.3443
121.5503
126.6664
150.5259
166.9399
172.3856
210.3759

T

0.510
0.413
0.398
0.160
0.144
0.128
0.083
0.076
0.067
0.052
0.050
0.042
0.038
0.036
0.030

1.960
2.424
2511
6.250
6.925
7.819
12.063
13.089
15.015
19.342
20.161
23.981
26.596
27.473
33.445

Frecuencia Natural, periodo y frecuencia de Vibracién mediante calculo manual usando MATLAB

Debido a la ortogonalidad de los modos se puede normalizar los modos respecto a

Su masa, para ello se utiliza la siguiente expresion.

ng

BQ

BE

Ec.11.19

Se determina la aceleracion espectral, que le corresponde a cada periodo (Ti),

ingresando al espectro sismico de aceleraciones segun el paso 7.

Se aplica el paso 8 y se aplican las ecuaciones 11.7y 11.8

Vix

¢" Mb,
- PO Ys
1

b.=|0

0
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fconce io las masa de piso, es un wvector initario.

for i=1:NP;

bb(i)=1;
cer (i)=0;
end;
bb=bb" ;

cer=cer";
if isismo==1

B=[bb; cer; cer]:;
else

B=[cer; bb; cer]:;
end
NUM=fi ' *“MASA*B;
DEN=diag(fi'*MASA*fi) ;
for i=1:3*NP:

gama (i)=abs (NUM (i) /DEN (i) )

alafa= ((gama."2)/SumMasa)"
end

%

RACICNES ESPECTRALE MODALES

M

oL

Grafica 11.10 Rutina en Matlab para obtener factores de participacion en la estructura

9. Se calculan los desplazamientos maximo modales, en cada sentido (Xy Y), a

través de la ecuacion 6.21

2
q_:v_(;[L) S;.@“)
i Ti\om al

Se determinan las cargas maximas modales, en el centro de masa, con la

ecuacion (6.22). Obteniéndose, para cada modo de vibracién (i):
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% FUERZAS MODALES EN EL CENTRO DE MASA (P)

% 77777777777777777777777777777777777777777777777777777777777777777777777777
masafi=MASA*fi;
gamahd = (gama.*Ad)"

] for i=1l:3*NP:
= for j=1:3*NP:
P(i,i) = gamaBd (i) *masafi(j,i):
end
- end
IR LI LTI I AL TR LI AR R LRI E R TR LT R LTSS E L LSS TELTESTETLIEELITSSTLEREESTRRRESE
$ CALCULO DE LOS CORTANTES MODALES EN CM
B e e e L e e e S s  E L et et
vV = zeros|(3*NP, 3*NF) :
-l foxr i=1l:3*NP:
= for j=1:NP:
k= NP+1-3:
if k==MNP:

Vi(k,i)=V(k,i)+P(k,i):
V(k+NP,i)=V(k+NP, i) +P(k+NP, i) ;
else
Vik,i)= V(k+1l,i)+P(k,1i):;
V(kE+NP)=V(k+NP+1,i)+P(k+NP,1i) ;
end
end
end

Grafica 11.11 Rutina en Matlab para obtener cortante modales

Cortantes Dindmico generados, de arriba hacia abajo, del nivel 1 al nivel 5
CORTANTES =

- 371.4241
- 354.7703
- 306.8830
- 227.0936
- 120.0903
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LTI LI L L LTI LT LI T LT LI LTI T ILTLILITLILLILIILIIILILIILIYIYILIYILILITIEIYIEEYTETYIYTYETLE
$ CALCULO DE LAS FUERZAS LATERALES EN CM PROVENIENTES DE LOS CORTANTES
% SEGUN CRITERIO SRSS
R R LT R T LR L LR LT R LR L LT LTS E LTSRS
-] for i = 1:NP
j= NP+1-i;
if j== NP
EF(3) =Corte(]):
F({j+NP)=Corcte (j+NP) ;
F(j+2*NP)=0;
else
F(j)= Corte(j)-Corte(j+l):
F(j+NP)= Corcte (j+NP)-Corcte (j+NP+1);
F(j+2*NP)=0;
end
end
F= F';
$fprintf('\n Fuerzas laterales en centro de masa'):
F
$ CALCULO DE LOS DESPLAZAMIENTOS LATERALES ELASTICO EN EL CM en (mm)
d = (KE\F)*1000;

$fprintf('\n desplazamientos laterales en centro de masa'):
£ d;
Grafica 11.11 Rutina en Matlab para obtener Fuerzas modales y desplazamientos

Fuerzas y desplazamientos en la estructura de arriba hacia abajo, del nivel 1 al
nivel 5

F(Ton) = Desplazamientos (mm)=
24.4686 2.5184
66.0641 7.4363

106.8623 12.961

142.3185 17.9648

164.1327 21.6304
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ANALISIS ESPECTRAL DINAMICO USANDO ETABS

a) Revision de los cortantes Dinamicos

Se verificd, como lo especifica el articulo 33 inciso a) que en cada una de las

direcciones consideradas se cumpla la siguiente relacion entre el cortante basal
estatico y el cortante basal dinamico wn ™&—w indicando que el cortante
basal dindAmico Vo, sea no menor que el 80 por ciento del cortante basal estatico.

Base Reactions

1 de2 b Pl Reload Apply

Load FX FY FZ MX MY MZ X Y z

Case/Combo tonf tonf tonf tonf-m tonf-m torf-m m m m
v sisvoxma  [ETECR 0% 0 74742 43680041 26676243 0 0 0

SISMOY Max 0.7513 3821703 0 4161.7576 6.8891 4873.3146 0 0 0

Grafica 1.13 Cortante basal Dinamico usando ETABS.

Tabla 11.4 Comprobacion de cortantes estatico Vs Cortante Dindmico

Dinamico Estatico RNCO7
Load FX FY FX FY VDInam>= 0.8V_Es
Case/Combo Tonf Tonf LoadCase/Combo tonf tonf
SISMO_X Max 402.03 FX 463.5 OK
SiSMO_Y Max 382.17 FY 463.5 OK

El valor del cortante sismico segun la tabla 10.1 puede notarse que en ambas
direcciones de analisis cumple con la relacion que el cortante basal dinamico sea
por lo menos igual o mayor al 80 por ciento (370 ton) del cortante basal estatico y
por lo tanto no es necesario introducir modificacion alguna a los resultados del

analisis modal espectral.

b) participacién modal

Como bien se observa en la tabla siguiente, son incluidos 15 modos en el analisis,
esto con el fin de lograr que la suma de las masas equivalentes supere el 90% de
la masa total, tanto traslacional como rotacional, aunque esta Ultima no es requisito

del reglamento.
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Modal Participating Mass Ratios n

K4 Jde30 b M| Reload pply Modal Paricipaing Mass Ratios -
Case Mode Period Ux uy uz Sum UX Sum UY Sum UZ RX RY RZ Sum RX Sum RY Sum RZ A
sec

ModacoMP |1 046 0 ﬂﬁﬁllllln 0 042 0 03266 0 00013 03266 [} 00013

»  ModsiCOMP 2 0373 00074 00013 0 0007 07435 0 000 00025 Eﬂﬁl‘l‘i“ﬂﬂ 0003 EHEIIIII
ModdCOMP |3 0363 |0.7469 B677E06 o2 [ 0 4801E06 03138 00072 132m 03167 07294
ModdCOMP ¢ 0143 0 01383 0 |07 08T T 587IED 00003 073 03167 07237
ModdlCOMP |5 0126 |0.1328 2625606 0 087 08777 07425606 04111 00005 0 0’ 07302
ModaCOMP 6 0121 |0.0005 00003 0 |08 08781 0 oot 00016 0.13%9 0734 07234 08m1
ModaCOMP 7 0074 0 00631 0 08875 034m1 0 (01065 8.0MED7 00005 08405 0723 08706
ModaiCOMP 8 0067 |0.0593 2362606 0 |09469 09411 0 |448E06 01195 00002 08405 0849 08707
ModaiCOMP |9 0063 00001 00003 0 |07 03414 0 |000e 00003 0067 [ 08433 0337
ModaCOMP |10 |0.046 | 2191606 00309 0 |07 0573 ) 6.172E06 00003 05259 08453 03361
ModalCOMP |11 0044 |0.025 5472606 0 097 0573 0 |14ES 00733 489005 032 05226 03382
ModdCOMP |12 |004 |337E45 0004 0 |osm1 09727 0 oo 00001 0034 0928 05227 09706
ModahCOMP 13 0033 | 68MED6 00263 0 o971 039 0 oom 1845605 0001 0397 05227 09716
ModdCOMP |14 0033 |0.0277 739706 0 0 |19%E65 00765 112105 0397 09933 09716
ModdCOMP 15  |00%9 |152E06 00008 0 0 ooz GIEeS |00 09953 09983 vl

Tabla 11.5 Ratios de Masa usando participacion modal en los 3 primeros modos

Period

Case Mode u UY UZ SumuUX Sum UY SGJ;‘ RX Sum RX SumRY Sum R
sec

Modal 1 046 0 07422 0 0 07422 0 0.3266 0 0.0013 0.3266 0 0.0013

Modal 2 0373 00074 00013 0 00074 07435 0 0.0007 0.0029 0.7209 0.3273 0.0029 0.7222

Modal 3 0363 0.7469 8'6%'2 0 07543 07435 0 4'8%'2 0.3138 0.0072 0.3273 0.3167 0.7294

A partir de esta tabla se extraen los periodos fundamentales para los ejes Xy Y,
correspondientes a los modos 1y 3 respectivamente, Ty =0.46 y Tx = 0.37, el modo
dos los realiza en términos rotacional sobre el Z en un periodo de 0.37 seg, con el
72.22 % de masa participativa dominando la torsién en la estructura y convirtiéndola

en un estructura con torsiéon dominante.

) ETABS Uttimate 17.0.1 - ANL ESTC3 EDF TORC - a X
File Edit View Define Draw Select Assign Analze Display Design Options Tools Help
COVH2¢ /7 8 » QAAAQ B~ (3430 D & 2 § BED-@- NV M 1 & 1 I-B-7T-0-=-B-4-
‘»-‘ [ ¢41Plan View - Story5 - Z = 15 (m) Mode Shape (Modal-COMP) - Mode 2 - Period 0373 v % | [(413DView Mode Shape (Modal-COMP) - Mode 2 - Period 0373 | - x
2 \\"“‘f‘ " " » >
it D -
: /‘\< f il
/ e — = .“ /
/ -]
- | i | </
to: ‘g\m\ | |
L . | [
' B = I
7 . ey 1 [
T — [ \T/
>x — ] /
- oe—— N J/
A —J
at

Gréfica 11.15 Vista en planta del edificio en su segundo modo de vibracion usando ETABS.
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En la graficase observa que en el modo dos la estructura se comporta de manera
rotacional y no traslacional, Asignando esta estructura como estructura con torsion

dominante.

a) Estimacion de los Desplazamientos y distorsiones de entrepiso (kE ¢ £) k & ¢

Usando andlisis modal espectral se obtienen desplazamientos y derivas de
entrepiso por cada nivel segun datos de la tabla 10.4, las distorsiones fueron
evaluadas en la estructura bajo condiciones de colapso siguiendo las
comparaciones respectivas en dichas condiciones, de la misma forma como se hizo

para el analisis estatico segun se establece en el articulo 34.

a3
Edit  View Define Drraw Select  Assign Analyze Display Design Options  Tools Help

D8 M2 & » Q@ aQa W |sdriact d|sd € §I55 A -

T_[ | 43 Elevation View - 1 - Displacements (SISMOX) [mm] 1
Story Max/Avg Displacements n
1 de5 | b Pl | Reload Apply

1 Stary Load Direction Maximum Average Ratio
e Case/Combo mim mm

=1 e SISMOX Max X 22394 21.982 1.019

L=

= Story4 SISMOX Max X 18655 18.314 1.019

o Story3 SISMOX Max X 13514 13.272 1.018

Stony2 SISMOX Max x 7.758 7626 1.017

B Stany1 SISMOX Max x 2662 2517 1.017
¥ ¢

File  Edit View Define Draw  Select Assign  Analyze Display Design  Options Tools  Help

L H2a FZlal» Q&R W adrgelf D sd € §|BME -

~— | +d3Elevation View - 1 - Displacements (SISMOX]) [mm] 1
| Story Max/Avg Displacements n
[+ 4 |3 des | b Pl | Reload Apply

"= Story Load Direction Maximum Average Ratio

1= Case/Combo mm mm

T Story5 SISMOY Max Y 36.989 34.009 1.088

L=1

=i Story4 SISMOY Max Y 31.34 28.806 1.088

Sy [Sen3 SISMOY Max  Bg 22684 20,866 1.087
Story2 SISMOY Max Y 12.39 11.417 1.085

B Stary1 SISMOY Max Y 375 3.497 1.072

Graficall.16 Desplazamientos del andlisis espectral en la estructura usando ETABS
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Tabla 10.6 Desplazamientos (i x T, Uy T) vy Di st o(exiTo naegondi@dones detcolapgpi s o

Desplazamientos Maximos en estados limites de colapso considerando efecto de torsién y periodos (

estructura

m T 2 VFEm | 4

Q 2 RNC(0.015) RNC(0.015)
Nivel | hi(mm) 1E O0YY!1EC 6| kKEC 1e oYY +iLée o Kk, ¢
\Y% 3000 22.394 89.5760 0.005 36.989 147.956 0.008
\Y 3000 18.655 74.6200 0.007 31.34 125.36 0.012

1 3000 13.514 54.0560 0.008 22.684 90.736 0.0137

[ 3000 7.758 31.0320 0.007 12.39 49.56 0.012

[ 3000 2.662 10.6480 0.004 3.75 15 0.005

Se puede observar que la estructura cumple con los desplazamientos y distorsiones

de entrepisos en condiciones de colapso en cada direccion de analisis.

Una vez obtenidos los resultados de los analisis lineales Modal Espectral del calculo
realizados Manualmente usando Matlab, estos fueron comparados usando ETABS
con el fin de validar los célculos realizados. A continuacion se presentan las tablas

con las cuales se han cotejado los resultados obtenidos,

La variacion gue existente entre los resultados de Etabs y Manual podria deberse a
gue con Etabs, las propiedades de los elementos se calcula de manera mas precisa;
sin embargo, esta variacion apenas representa un error relativo aproximado del 7
%, lo que puede entenderse como una dispersion poco significativa, indicando un

nivel de confianza del 93%.
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TABLA 11.7 DE RESULTADOS COMPARTIVOS DEL ANALISIS DINAMICO MANUAL Vs ETAB

Calculomanual Usando ETABS
Cortarte Cortante
Frec Nat Periodo Frecuencia | Fuerzas CM| Dinamico Desplz | FrecNat Periodo | Frecuencig Dinamico | Desplz
Vodos|  WN= T f . v d Whn = T f v d | % Erorff (’I/D"eiglozr
1 12.825 0.48 2.0412329 24,4686 3714241 | 25184 13.6564 0.46 2.173 403.0318 | 2.662 0.0610 |0.053944403
2 15.5509 0.40 247524752 | (o oen | aea 1703 | 74363 | 168344 0373 2.679 | 3795995 | 7.758| oo | 041466872
3 17.5801 0.357 2.79798545 106.8623 -306.883 12.961 17.324 0.363 2.757 325.1919 | 13.514 0.0_157 0.040920527
4 41.2679 01503 | 656598818 | o oioc | 5970036 | 17.964g | 43:8484| 0143 6.979 | 241.9897 |18.655/ <11 |0 035998124
5 45.9616 01367 | 731528895 | o oo | 1500003 | 216304 | 49-8683| 0.126 7.937 | 1315491 |22.394 oo |0 10a00041d
6 53.298 01179 | 8481764211 o o, 0.001 0.0001 | 51981 | 0.121 8.273 0 o | 00263
7 80.6992 0.0779 12.8369705 -0.006 0.001 0.0001 85.265 0.074 13.57 0 0 0.0501
8 87.0768 0.0722 13.8504155 0.0254 0.001 0.0001 93.3079 0.067 14.85 0 0 0.0720
9 102.8584 0.0611 16.3666121 -0.5924 0.001 0.0001 99.2963 0.063 15.803 0 0 0_0_311
10 130.9725 0.048 20.8333333 0.6143 0.001 0.0001 136.247 0.046 21.684 0 0 0.0417
11 134.9535 0.0466 21.4592275 0 0.001 0.0001 142.4135 0.044 22.666 0 0 0.0558
12 | 1647514 | 0. | 26.2467192 0 0.001 0.0001 | 156:7315  0.04 24.945 0 o | 00499
13 181.2298 0.0347 28.8184438 0 0.001 0.0001 187.9696 0.033 29.916 0 0 0.0490
14 184.7125 0.034 29.4117647 0 0.001 0.0001 191.9274 0.033 30.546 0 0 0.0294
15 | 2304706 | -5 | 36.6300366 0 0.001 0.0001 |219-9113  0.029 35 0 o | 00623
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La estructura cumple segun la norma en sus desplazamientos tanto en la direccion

Xy Y en estados limites de colapsos.

REVISION DEL DISENO GENERADO EN ETABS DE LOS ELEMENTOS
ESTRUCTURALES.

a) Factores de reduccion de resistencia

b) Combinaciones de cargas para el disefio

c) Disefio de viga por flexion

d) Disefo de viga por corte

e) Disefo de columnas

f) Revision manual del disefio del elemento viga V35x40

g) Diagrama Momento-Curvatura

El propésito de este capitulo es realizar una verificacion simplificada y manual de
los resultados generados por el programa Etabs en el disefio de los elementos
estructurales, siguiendo la norma nicaragtiense de disefio de estructura de concreto
CR-001 y la norma ACI-318.

Para el disefio de estructuras de concreto armado se utilice el Disefio por
Resistencia. Este método consiste en proporcionar a todas las secciones de los
elementos estructurales Resistencias de Disefio (J'Y¥¢) adecuadas, por lo menos
iguales a las resistencias requeridas (Y0), utilizando factores de carga

(amplificacion) y los factores de reduccion de resistencia @. aYe O'Y6
a) Factores de reduccion de resistencia
Los factores de reduccion de resistencia @ son:
1 Flexion sin carga axial @ = 0.90
1 Carga axial con y sin flexion
a. Traccion con y sin flexion @ = 0.90
b. Compresion con y sin flexion (estribos) @ = 0.70
c. Para elementos en flexocompresion @ puede incrementarse linealmente hasta 0.90
en la medida que @Pn disminuyedes de 0. 1f 6cAg -1 Pb, el que sea menor

94



1 Cortante y torsion @ = 0.85

b) Combinaciones de cargas para el disefio

El RNCO7 establece las siguientes combinaciones de disefio, como la resistencia
minima requerida, para cargas de gravedad y de sismo, por método de resistencia

altima.
Y p86 0 Od & p
Y p860 pHO W 0d & ¢
Y pg60D Of 60 O o
Y o6 0 O Od & 1
DEVLEAUIOAEO ™ ¢ v v 0d v
c) Disefio de viga por flexion

La norma Establece los requisitos minimos para el disefio de vigas de un sistema
de pérticos estructurales en zonas sismicas, cuando en un elemento se cumpla que

006<0.1"MP"Qse hara un disefio por flexién teniendo en cuenta:

8 | » .,
LHoQ

I La cuantia minima para refuerzo en traccion es igual a

Y La cuantia maxima para vigas simplemente reforzadas es igual a 0.75” &

El valor del momento Ultimo O 6 se obtiene de la envolvente de momentos para cada

viga; | a cuant2a requerrnteckeuacion.se cal cul a con
” 7z — y
[ Oap & ¢
Donde:
v b0 O @
1 Ty T[S(CCT[EB)(IRI)Q @ X
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d) Disefo por corte

La Norma establece los siguientes requisitos para elementos sujetos a flexion del

sistema de estructural de porticos:

1 Deben disponerse estribos cerrados de confinamiento en longitudes iguales a 2h,

medido desde la cara del apoyo hacia el centro de luz (zona de confinamiento)

1 El primer estribo debe estar a no mas de 5 cm desde la cara del apoyo.

iLos estribos ser8&&n como m2ni

barras de mayor diametro.

mo

de 3/ 80

1 El espaciamiento de estribos en la zona de confinamiento no debe exceder del

menor de: a) d/4. O siguiendo los requerimientos de la tabla 16.4 del reglamento

Viga no pre-esforzada

Viga pre-esforzada

P POV Q a2

3h/4

El menor valor entre

PP "PORD O Q ai4

3h/8

El menor valor entre

30

1 Fuera de la zona de confinamiento los estribos deben estar espaciados a ho mas

de 0.5d, ni debera ser mayor que el requerido por la fuerza de corte. La resistencia

nominal al cortante para una seccion se calcula como:

Odp @& y

WE OO Qi

La resistencia nominal proporcionada por el concreto, para elementos sometidos

Unicamente a flexion y cortante, es igual a:
WO T PO Q O & w

Donde el cortante «X exceda de 7 ¢xd

., wo . o
wi — 0w O@ @
El espaciamiento requerido se calculara como:
00 QLA N
o Oa @ p
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Se debera cumplir también que
Wi P QUOL'Q Odb ¢
e) Disefo de columnas

)] Revision de refuerzo longitudinal

De acuerdo al ACI 2005 el porcentaje de refu
compresion debe ser como minimo 0.01 del area de concreto total y no mayor de
0.06. Las graficas que utiliza el codigo ACI para calcular la resistencia de disefio,

consisten en curvas de interaccion de resistencia, ya tienen incorporadas las

di sposiciones de seguridad del c-digo ACI . S
versus GMn se utilizan par 8met r orgficasor respo
sean general mente m8s aplicabl es, esto es,

mientras que el momento se expresa como

(Q?Pn](i]
A¢ \h)JSe dibujan varios grupos de curvas par a
. Estas se usan, en mayor parte de los casos, en conjunto con un grupo de lineas

radiales que representan diferentes relaciones de excentricidad e/h .
i) Disefio por flexocompresion

si la carga axial 06 O OQPIQ, la columna sera disefiada por flexocompresion,
caso contrario sera diseflado como un elemento a flexion. Para el disefio por

flexocompresion se debera tener en cuenta las siguientes consideraciones:

I La cuantia de refuerzo longitudinal debera estar en el rango”0O0 4% .O
Cuando la cuantia exceda de 4% los planos deberan incluir detalles constructivos

de la armadura en la unioén viga-columna.

El espaciamiento de los estribos cerrados de confinamiento no debe exceder
del menor valor de los que se indican a continuacion:

A Oc h o v & diagnsetro de la varilla longitudinal de menor diametro

gue esta confina

A 24 veces el di8§metro de |l a varilla del es
A L a nh nemddimresion de la seccidn transversal de la columna
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A 8m

f) Revisidbn manual del disefio del elemento
Viga V35x40 N2-Al

—h
»
P>
P 0

= 0.849 — J(D.?Q 1—

Se coloca el valor mayor entre los dos

B 35.00 cm
H 40.00 cm
R 6.00 cm
D 34.00 cm
F'c 250.00 Kgf/cm?
Fy 4200.00 Kgficm?
ASMIN 4.50cm?
ASMIN 4.07cm?
—_ 1 ‘u A
. 060yF ~ ldb-d s
f 5m"'v| - g-a 2 : [
R z =
T
i 58
#barras %) Area
5 5/8 9.90 cm?2
4 1/2 5.08 cm?
0 5/8 0.00 cm?
Usar 5 @5/8+ 41/2 0k
Mu ”n T
053F cbd®’ " g}o
Ow

Momentos y Areas de acero
M.pos = 14002.24 | Kgfm
M.neg = 16402.96 Kgfm

b 0.0122
-= 0.0102
As ="bd
As-= 14.50 cm2
AS += 12.11 cm2

Comprobacion por arreglo

#barras @ Area
3 3/8 2.13cm?
8 1/2 10.16 cm?
0 5/8 0.00 cm2
Area total en Barra| 12.29 cm?
Usar 192 3/8 + 8@ 1/2 OK
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Acero tranversal de la viga

Fc= 250 kgf/cm2
Fy = 4200 kgf/icm?2
Bw 35 cm

D 34 cm

H 40 cm
Vu = 15100 Kgf

Resistencia Nominal al cortante
WE OO Oi

Resistencia Nominal por el concreto
WO T 0 BEID U ¥

511 ke > <hroumt u e

Vc = 9972.2426 Kgf
Vs = 20133.3333 Kagf
vn = 30105.5759 Kof
Espaciamiento requerido se calcula como
00 "Qa
o)
Av.
#Ramas %) Area
2 3/8 1.42 cm?
Av = 2.84cm2
S= 20.1433119 cm
Segun ETABS oL
v TP

| S=

20.141844 cm

Se debe de cumpl -
Wi ¢ QOO Q 39512.6593¢€
ok

El refuerzo longitudinal y tranversal propuesto para la seccion se encuentra dentro

de los limites requeridos, de igual forma se verifico cada elemento de la estructura
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1)) Disefo de la columna C-N1-A1-80x80

Disefo de columnas-C-N1-A1-60x60

Fuerzas actuantes Propiedades de Disefio
P=| 68.9373 Ton Fc 250 Kg/cm? Cant. Varilla # 7 14 u
Mx | 40.0341 | Tonm Fy= 4200 Kg/cm? Cant. Varilla # 8 4 u
My | 29.3217 | Tonm Ey = 2.12E+06 # esp. ente varill(x) 5 e
= 60 cm r.-libre 4 cm # esp. entre varill (y 4 e
h= 60 cm Estribo 3 3/8" #Varilla(x) 7 7/8"
L= 3 m g = 0.953 cm @ = 2.223 cm
A. Varilla(x) 3.88 cm?
#Varilla(y) 8 1"
@ = 2.540 in
A. Varilla(y) 5.07 In2
TMA = 0.75 in
Acero Minimo Acero Maximo
As.min| 1% As. max = 6%
As. min| 36 cm? As. max = 216 cm?
Acero propuesto Minimo
Méaximo
As = 74.6 OK OK

Recubrimiento efectivo y separacion maxima entre varillas
Condiciones minimas de separacion entre varillas

Mbdp I NAT €I 3 cm
1.5TMA 3 cm
Smin>= 4 cm 4 cm

Separacion libre entre varillas

Recubrimiento efectivo

r.= 6.223 cm Separacion (x) 8.2404 OK
Separacion (y) 9.9835 OK
Resistencia Nominal del concreto a
compresion
F'c=0.8Fc
Fc= 160 Kg/cm?2
Magnitud del bloque equivalente de esfuerzos del concreto a
compresién
FEc = 0. 85
Fc= 170 Kg/cm?

Carga Axial resistente de disefio sin excentricidad

(Ppro)
Ppro = Fr * (f c(Ac)+As*Fy)
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factor de resistencia por flexo
FR = 0.7 compresion
As = 74.6
cQoO 170
Ac = 3525.4
r As/Ag Ag= 3600
j T FFekTO As= 746

0.0207222 0.511960784
6.223

d: 53.777 peralte efectlvo
d/h = | 0.8962833

ex= My/p

ex= | 42.533868 cm
ex/h =| 0.7088978 s

0.5119608 Por Diagrama de iteracion (Kx)

Prx = Ky* FR*b*h *f Kx = 0.33
Prx = 166320

Carga Axial resistente de disefio con excentricidad en Y (Pry)

r= 6.223 cm
d= 53.777 peralte efectivo
d/h = | 0.8962833 =
ex= Mx/p
ex= | 58.073206 cm o i
ex/h =| 0.9678868
0.5119608 Por Diagrama de iteracion

Pry = Kx* FR*b*h
*f'c 0.2100068
105843.427z
Carga axial resistente de disefio usando la
formula de Bresler

Pro = 638846.6
Prx = 166320
Pry = 105843.4272

71967.801

71.967801

Ton OK




Se verifico el disefio realizado por el programa ETABS en los elementos vigas y columnas,
afirmando que dichos resultados son conforme y pegado a lo estipulado en la normativa de

construccion nicaraglense. Realizando dicho proceso para cada elemento de la estructura.

a) Factores de Utilizacidon (FU) de la estructura con un factor limite de 1

Factores de Utilizacion del EDEje Ay del eje B

| 44 ETABS Ultimate 17.0.1 - ANL ESTC3 EDF TORC - [m] X
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XIl. ANALISIS TIME HISTORY APLICACION MANUAL

Los métodos de integracion paso a paso tale como: Método de Newmark y Espacio Estado
permiten calcular la historia en el tiempo de una estructura. En ambos métodos, aparte de
conocer las matrices de rigidez y de masa como que se ha calculado anteriormente, se
necesita determinar la matriz de amortiguamiento y definir la accion sismica con la que se

evalla el comportamiento dinamico.
CALCULO DE LA MATRIZ DE AMORTIGUAMIENTO

La matriz de Amortiguamiento de célculo usando el algoritmo de Wilson y Penzien el cual
se describi6 en el marco tedrico, para la formulacion de este algoritmo, se debe conocer el
factor de amortiguamiento modal (3i) gue repres
energia de la estructura. Segun Chopra (2014), las fracciones de amortiguamiento modal
pueden estimarse a partir de los datos de estructuras similares a la estudiada que no se
hayan deformado inelasticamente ante sismos pasados fuertes, si estos datos no son

conocidos se recomienda usar la siguiente tabla.

Nivel de esfuerzo Tipo y condicion de la estructura Fra:_:cic’m _de
amortiguamiento
Acero con conexiones soldadas, concreto presforzado, 23
Esfuerzo de trabajo concreto debidamente reforzado (s6lo agrietamiento lewe)
menor de - -
aproximadamente la mitad Concreto reforzado con grietas considerables 35
del punto de cedencia |Acero con conexiones atomilladas o remachadas,
estructuras  de madera con uniones clavadas o 57
atomilladas
Acero con conexiones soldadas, concreto presforzado,
S 57
(sin pérdida completa en el presfuerzo)
En el punto de cedencia o |Concreto reforzado con pérdida total del presfuerzo 7-10
justo debajo de éste  |Concreto reforzado 7-10
Acero con conexiones atomilladas o remachadas, 10-15
estructuras de madera con uniones atomilladas
Estructuras de madera con uniones clavadas 15-20

Fuente Chopra, A. (2@}

La mayoria de los cédigos de construccion inducen de forma implicita una fracciéon

de amortiguamiento del 5% en el espectro de disefio y en las fuerzas sismicas.
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Tomando como referencia este postulado se adoptd un 5% en todos los factores de

amortiguamiento.

Rutina en Matlab de la Matriz de amortiguamiento

IR R R R R R EEE R L LR R TR L TR IE R R LILIEIRIRIRIRLIRIEIRIRIRIRRIRRRIRIEIRRSY
% MATRIZ DE AMORTIGUAMIENTO

TR TR R T R TR LT TR LR TR TR LI LRI IR LI LRI IR LILIEIRI I IR LIIEIRITIIRILIRIRIRIRILERRSY
% % zeda Vector que contiene los coeficientes de amortiguamiento.

NP=5;

seda = 0.05;

-] for i=1:3*NP
zeda (1) =seda
C=zeros (3*NP, 3*NP)
-en

[V,D]=eig (KE,MASR);

Wn=sgrc (D);

W=diag(Wn);

% ORDENANDO LAS FRECUENCIA Y MODOS DE VIBRACION

[W II] = sort(W);

-] for i=1:3*NP

Fi(:,i)=V(:,II(i));

end

% CALCULOS DE LAS FRECUENCIAS

I= 2%3,141592/W(1);

ff = £fi(:,1);
mi=ff'*MASA*Tf
aux=2*zeda (i) *W (i) /mi;

C=C+aux.*MASA*f£*£f' *MASA

Grafica 12.1 Rutina en Matlab para obtener LA Matriz de Amortiguamientos
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Matriz de Amortiguamiento

C= [18 -15 9 -5 1 1 -1 1 -1 0 635 - 500 312 - 153 42
-15 12 -8 4 -1 0 1 -1 0 0 - 529 416 - 260 128 -35
9 -8 5 -2 1 0 0 1 0 0 325 - 256 160 -79 21

-5 4 -2 1 0 0 0 0 0 0 -164 129 -81 40 -11

1 -1 1 0 0 0 0 0 0 0 48 -37 23 -12 3

1 0 0 0 0 0 0 0 0 0 21 -16 10 -5 1

-1 1 0 0 0 0 0 0 0 0 -31 24 -15 7 -2

1 -1 1 0 0 0 0 0 0 0 35 -28 17 -8 2

-1 0 0 0 0 0 0 0 0 0 -18 14 -9 4 -1

0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 2 -1 1 0 0
635 -529 325 -164 48 21 -31 35 -18 2 22711 -17876 11176 -5489 1496
- 500 416 - 256 129 -37 -16 24 -28 14 -1 -17876 14071 -8797 4321 1178
312 -260 160 -81 23 10 -15 17 -9 1 11176 -8797 5500 -2701 736
-153 128 -79 40 -12 -5 7 -8 4 0 -5489 4321 -2701 1327 -362
42  -35 21 -11 3 1 -2 2 -1 0 1496 -1178 736 - 362 99]
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DEFINICION DE ACCION SISMICA

En los andlisis tiempo Historia, las acciones sismicas con las que se evalla la
respuesta de una estructura estan representadas por acelerogramas 0 registros
sismicos correspondientes a eventos tellricos esperados en la zona. Cuando se
carece de estos datos, suele tomarse los registros de otros eventos y escalados al

esperado.

a) Aplicacion espectral

Para la evaluacion sismica se determiné el espectro de disefio no reducido en el
cual las maximas aceleraciones del terreno debido a los sismos ocurridos en la zona

caen dentro de la envolvente espectral para el sitio en andlisis.
Fuente y eventos sismicos a utilizar en el analisis

Se consul t - |l a conocida baMoet i de@nDdtaabasdadEE
permite el libre acceso a registros sismicos en &reas activas, asi como también la
seleccién de registros de acuerdo a criterios especificos en términos del escenario
sismico, de las condiciones locales y del espectro de disefio objetivo. Por otra parte,
fue consultada la base de datos de IRIS (instituciones de investigacién incorporadas

para Sismografica) https://www.iris.edu/hg/. Como se visualiza en la graficas 12.1 a

12.3, para obtener los acelerograma de sismos reales ocurridos cerca de la zona
sismica donde se encuentran los edificios. De esta forma, se seleccionaron un total
de cuatro registros, se tomé el sismo de 1972 uno de los de mayor impacto en
Nicaragua y el mas representativo para el analisis. Ademas, se usaron los
programas Amaseis y Matlab, SeisGram2k que contienen funciones y algoritmos
para ajustar, escalar y compatibilizar los espectros de respuestas con el espectro

de disefo.

En la tabla siguiente se muestran los datos del evento sismico, Magnitud,

profundidad estaciones ubicacién etc.
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https://www.iris.edu/hq/

Sismo de Managua diciembre 1972

1972-12-23 mb5.6 Nicaragua
Latitud Longitud Fecha Profundidad Magnitud Descripcidn paginas relacionadas
1233°N 86.1281° W 1972-12-23 06:29:42 UTC 50km mb5.6 Nicaragua Pagina del evento IRIS
El siguiente mapa muestra las estaciones operativas durante este evento, filtradas por fos criterios en el formulario a la derecha
i o
. ot s ra
Mapa Satélite e o5
\
J
ASIA 7t ; ASIA
&
S EUROPA
N o o
! AFRICA
a5 1 ? £
3 - AMERICA
’ 2y DELSUR i
ndice OCEANIA ! indico o
1
1
1
Googl
oogle § Datos de mapas © 2019 1000 kmL— 1 Términos de uso
Mostrar hasta 5000 v | estaciones Leyenca ¥

Figura 122 fuente obtencion de datos sismicos de pagina de IRIS

Seleccionado 4 de 4 estaciones. Seleccionar | Todos  Ninguna | Una estacisn cada ™

Estacion Fuente Red | Latitud Longitud | Distancia ~| Azimut Elevacion | Nombre de estacion
¢ NV3L soY 3843° -11816° 3860° -4175° 1509 m  NVAR Array Site 31, Mina, NV, EE. UU.
¢ NV32 sSOY 38.33° -11830° 38.64° -4193° 1829 m  NVAR Array, Mina, NV, EE_ UU.
¥ NV33 soY 3849° -11842° 38.80° -4186° 1920 m NVAR Array, Mina, NV, EE_ UU.
v ATTU soY 5288° 173.16° 8652° -3644° 250 m Isla Attu, AK, EE. UU.

Figura 123 fuente obtencidn de datos sismicos de pagina de IRIS

Evento Sismico MManagua MNicaragua 1979-12-23 mb S5 6

0.3 L L 1 L ' '

=1

Figura 124 fuente obtencion de datos sismicos de pagina de IRIS
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Tabla 12.1 Datos generales de cada evento sismico

Fecha (UTC) Region Magnitud | Latitud Longitud | profundidad Departamento

197212-23 06 29 42| Nicaragua| 6.0 Mw | 12.330 -86.126° 5km Managua

Estaciones seleccionadas

NV31 SOoY 38.43° -118.16° NVAR ArraySite 31
Mina NV EE UU

NV32 SOoY 38.33° --118.3° NVAR ArraySite 31
Mina NV EE UU

NV33 SOy 38.49 --118.42° NVARArraySite 31
Mina NV EE UU

ATTU SOy 52.88° 173.16° Isla Attu AK.EE UU

VELOSIDAD DE ONDAS DE CORTE DEL SITIO

La velocidad de onda de corte que le corresponde al suelo donde se desplantaré el

edificio, se tomé como aquella establecida por la norma para un perfil de suelo tipo

Il suelo firme con velocidad de ondas de corte del n-ésimoe st r at o de: 360
750 m/s.

ESPECTRO DE RESPUESTA DEL SISMO DE MANAGUA Y ESPECTRO DE
MASAYA

Espectro de Respuesta Sismo de Managua

——ESPCT-SISMO#2— Espect-Masaya=——ESPECT-REDUC-MASAYA

Grafica 12.5 de la embolvente espectral de disefio con espectro del sismo de Managua
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CALCULO DE LA RESPUESTA DE DESPLAZAMIENTOS A LO LARGO DEL
TIEMPO APLICANDO METODO ESPACIO DE ESTADO.

Bajo la accion del acelerograma del sismo de Managua escalado para cada
direccion de andlisis y el conocimiento de la Matriz de rigidez, Masa y
amortiguamiento de la estructura se determina la respuesta dinamica del edificio en
funcién del tiempo mediante el uso de rutinas realizadas en Matlab usando espacio

de estado.

Espacio de estado: fundamentada en la Th del Método de integracion directa
Espacio de estado genera como respuesta el historial de aceleraciones, velocidad
y desplazamientos correspondiente a cada uno de los grados de libertad de la
estructura, el método no presenta problemas de estabilidad en la soluciébn numérica
del problema dinamico, ofreciendo grandes ventajas de respecto de los métodos

clasicos.

El procedimiento de céalculo para la realizacion de un analisis por el método espacio
de estado (considerando 3 grados de libertad por planta) aplicando el método, se
desarrolla tomando en cuenta las férmula y procedimientos de calculos
consideradas en la seccion VI, aplicando las ecuaciones 6.22-6.37, cuyo

procedimiento se detalla a continuacion:
1. Se calculan las matrices de rigidez KE y de masa M, en coordenadas de piso.

2. Se determina la matriz de amortiguamiento de la estructura C, en coordenadas

de piso.
3. Se define el vector de estado X para el instante de tiempo t=k=0, estableciendo
las condiciones iniciales de velocidad, y desplazamiento.

4. Se determina el vector de la excitacion sismica r aplicando la expresion (6.31)
tanto para el instante k, como para el instante k+1.

5. Se calcula el vector de estado X en el instante de tiempo k+1, usando la Ecuacion
(6.33).
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6. Se calcula el vector de estado @ en el instante de tiempo k+1, a través de la

ecuacion 6.32.

7. Se actualizan las variables de manera que los vectores calculados en los items

5y 6, se convierten en las condiciones iniciales del nuevo intervalo de evaluacion.

8. Se determinan los vectores de estado, al final del nuevo intervalo de tiempo

repitiendo el procedimiento aqui planteado, a partir del numeral 4.

la rutina permite establecer al usuario e |

realizar la integracion.

i ntervalo

de

t

e mpo

Parte de la rutina para realizar el calculo de la respuesta en el tiempo por espacio

de estado, integracion numérica se muestra en el grafico 12.36:

Parte de los datos de entrada tiempo y aceleracion de los archivos X.txt , Mgx.txt

X Mgx.txt Y Mgy.txt
Tiempo Tiempo

(sg) Acc m/s2 (sg) Acc m/s2

0 0.007866 0 0.00828
0.05 0.007866 0.05 0.00828
0.1 0.007866 0.1 0.008694
0.15 0.007866 0.15 0.009108
0.2 0.007866 0.2 0.009108
0.25 0.007866 0.25 0.009522
0.3 0.007866 0.3 0.009936
0.35 0.007866 0.35 0.009936
0.4 0.007866 0.4 0.009936
0.45 0.007866 0.45 0.009936
0.5 0.007866 0.5 0.009936
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Sabiendo que:

X =[]
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J=rs;

Qo=MS*rs* (-1);
ngl=length (KS) ;
n = length (MS);

CERO=zeros (ngl,ngl):

IDENT=eye (ngl,ngl) ;
MIK=(-1) *inv (MS5) *KS;
MIC=(-1) *inv (MS) *C5;

F=[CERO IDENT; MIK MIC]:

Exponencial de la matriz F multiplicado por

Al=expm (dt*F) ;

IDEN=eye (2*ngl,2*ngl) ;
Pl=inv (F) * (A1-IDEN) ;
P2=inv(F)* ((1l/dt)*Pl-Al):
% Vector r de cargas sismicas
for i=l:ngl;

NULO (i) =0;

JR—

Grafica 126 Rutina en Matlab de espacio estado para calcular la respuesta en el tiempo

El algoritmo completo puede visualizarlos en los anexos.

Resultados del Calculo manual: Desplazamientos, Velocidad y Aceleracion del

analisis no lineal usando espacio estado tanto en direccion DXX y Dyy con Matlab.

Tabla 12.2 de resultados manuales en la direccion Dxx

Tiempo Desplazamiento maximo Tiempo Aceleracién maxima Tiempo Velocidad maxima

(m) (m/s2) (m/s)
25.5400 0.0092 25,5200 1.3924 25.4000 0.0894
25.5400 0.0262 25.5200 4.0674 25.4000 0.2594
25.5400 0.0444 25.5200 6.9549 25.4000 0.4450
25.5400 0.0601 25.5200 9.4241 25.4000 0.6093
25.5400 0.0712 25.5200 11.1466 25.4000 0.7281
26.3600 0.0000 21.9000 0.0018 26.4600 0.0001
26.3600 0.0000 26.1400 0.0048 26.4600 0.0003
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26.3600
26.3800
26.3600
26.5800
26.5800
26.5800
26.5800
26.5800

Tabla 12.3 de resultados manuales en la direccion Dyy

Tiempo Desplazamiento

maximo (m)
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.3600
17.3600
17.3600
17.3600
17.6200

0.0000
0.0001
0.0001
0.0003
0.0010
0.0019
0.0026
0.0031

0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0141
0.0459
0.0827
0.1127
0.1318
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000

26.3600
26.3600
26.3600
26.3800
26.3800
26.3800
26.1800
26.1800

Tiempo Aceleracion

maxima
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.6200
17.3600
17.3600
17.3600
17.1200
17.3600

0.0108
0.0173
0.0135
0.0696
0.2355
0.4347
0.6076
0.7251

0.0000
0.0001
0.0001
0.0002
0.0002
1.5838
5.2713
9.7523
13.7608
16.5872
0.0005
0.0018
0.0024
0.0028
0.0049

26.2600
26.2600
26.2400
26.0800
26.0800
26.0800
26.0800
26.0800

Tiempo Velocidad maxima

17.5000
17.5000
17.5000
17.5000
17.5000
17.7600
17.4800
17.4800
17.7600
17.7600
17.2400
17.2400
17.2400
17.2400
17.4800

0.0007
0.0012
0.0009
0.0043
0.0146
0.0273
0.0384
0.0458

0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.1381
0.4581
0.8233
1.1193
1.3088
0.0000
0.0001
0.0002
0.0002
0.0004
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Gréfico de los desplazamientos con espacio de estado usando Matlab

- Figure 3

Insert Tools Desktop Window Help
NEdS | M RVODEL- S 0B |aDO

Edit  View

File

I
i
'
1
1
i
v
1l

a4
i
v
1
1
i
v
1
1

-+
v
1
1
i
1
1
1
i

-
1
1
i
v
1
1
i
1

-
1
i
1
1
1
i
v
il

A
i
"
'
1
1
1
il
1

4
1
il
1
1
1
v
1
'
1
1
1
il
1
1

4
1
1
"
v
"

B i e e

B et

R

T I e S .

Gréfico 127 de desplazamientos M&xn) en Dxx usando espacio de estado en Matlab
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. Figure 3 — ] X

File Edit View Insert Tools Desktop Window Help k]
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Grafico12.8 de desplazamientos Max (m) en Dyy usando espacio de estado en Matlab

Grafico de aceleracion y velocidad con espacio de estado usando Matlab
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TIEMPO HISTORIA USANDO ETABS

Se define la funcion Time History con los Acelerogramas del sismo de Managua en

la direcciéon DXX Y DYY Yy los casos de carga correspondiente por método No lineal

(FNA)

| 44 Define Time History Functions
Functions
MX

RampTH

Unif TH

RSN35-MANAGUA-DX-AMPLIF
RSNS5-MANAGUA-DY-AMPLIF-1

Choose Function Type to Add

From Fle

Click to:

Modfy/Show Function...

Delete Function

Click to:

View Response Spectrum ...

X :@ Load Cases

Load Cases
Load Case Nane Load Case Tipe *

lif Lnear Satc

SISNOX Response Specnm

SISHOY Resporse pectn

FRDX e S

FRDY Lnear St

COMBAL Norinez Sac

ANL-SISMCHMANG- 720N

ANL-SISMOHANG19720YY

Norlnear Modal Histary (FNA)

Norknear Modal Histary (FNA)

Cicko:

e ..
ol e
S
Do e

Show Load Case Tree..
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Graficas12.11 de los casos de cargas en la aplicacion de TH por (FNA)

| 44 Time History Function Definition - User Defined

[RSN95-MANAGUA-DY-AMPLIF-1

Time History Function Name

Define Function
Time
[0 [-0.00392

X Add
i8 msm
0.06 0.00418 Mody
0.08 0.00425
01 ° Delete
012 0
014 0
0.16 v | -0.00432 v
Function Graph
2.40 -
180 _
120 _
080 —
000 PARTRP o
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20—
1.80 — " " ' " " ' ' ' ' '
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OK Cancel

>

| 44 Time History Function Definition - User Defined

Time History Function Name | EIEN RIS EEIN]
Define Function
Time Value
[0 [o.00183

Add
0.02 0.00193
0.04 000153
0.06 000192 Modify
0.08 0.00191
o3 ° Delete
012 0
014 0
0.16 v |0.0019 v
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2.40 —
1.80 —
120 —

0.00 —
0.00
<0.80 —
-1.20 —

' ' ' ' ' '
o 30 8o ] 120 150 180 210 240 270 300

OK Cancel

Graficas12.12 Gréfica del sismo de Managua en ambas direcciones

Con el espectro de disefio no reducido y los datos del acelerograda se genera el Matched

de la respuesta del espectro del sismo de managua escalado con el espectro objetivo

iy Time History Matched to Response Spectrum

Time History Function Name

TH-MANAGUA-DY|

Method to Use for Spectral Matching

(@ Spectral Matching in Frequency Domain

Choose Input Response Spectrum and Reference Time History
Target Response Spectrum ESPECTRO MASAYA

Reference Acceleration Time History

~| &

RSNS5_MANAGUA_Y_AMPLIF_0.5272_ ~ | €

(O Spectral Matching in Time Domain

Response Spectrum Acceleration Units g Units ~

Time History Acceleration Uinits @ Units ~

Target/Matched Response Spectrum

Reference/Spectrally Matched Acceleration Time History

b

Resp. Spec. Plot Axes Options
@ X Lin - Lin

) XLog-Y Lin

O X Lin - Y Log

O XLleg-YLog

Response Spectrum Plot Options

@) Plot for Matched Time History
) Plot for Both Time Histories

O Plot for Reference Time History

Time History Plot Options
O Plot Reference Time History
(@ Plot Matched Time History
(O Plot Both Time Histories

Frequency-Domain Spectral Matching
Set Matching Parameters

Show Frequency Content

Gréfica 12.13 Time History Matched to response Spectrum usando Etabs

a) Consideraciones Generales para el andlisis no lineal

>
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Para evaluar respuesta no lineal de la estructura se necesita conocer la respuesta
de los componentes mas alla del rango lineal. La respuesta de los componentes
debe representarse mediante curvas que describan dicho comportamiento, con
valores tomados a partir de las Tablas del ASCE/SEI 41-13, estas curvas son
conocidas como Relaciones Generalizadas Fuerza-Deformacion. La relacion
generalizada fuerza-deformacion se describe mediante una respuesta lineal desde
el punto A (componente sin carga) hasta un punto B de fluencia efectiva; luego una
respuesta lineal con reduccion de la rigidez entre los puntos By C (0% a 10% de la
pendiente elastica lineal) que representa el fendbmeno de endurecimiento por
deformacion; luego una respuesta que representa la degradacion repentina de la
resistencia desde el punto C (resistencia del elemento y deformacion en la cual
comienza una degradacion significativa de la resistencia) hasta el punto D; mas alla
del punto D, el elemento responde con una resistencia sustancialmente reducida
hasta el punto E; para deformaciones mas alla de este ultimo punto, la resistencia
es esencialmente cero. Los valores numéricos se exponen en las Tablas del
ASCE/SEI 41-13.

Q/Q,

Ae Ap
d
0.50d 0.25d 0.25d

Fuerza normalizada

Ocupacion inmediata-10
Seguridad de vida-LS

Prev

0. A, A/h

Deformacion o Ratio de deformacion

Grafica 12.14 Curva generalizada fuerza-deformacion para componentes primarios, fuente:
(ASCE/SEI 41-13, 2014).

a) Modelo inelastico

El modelo se construye a partir del utilizado en el disefio en el programa ETABS.
Las vigas y columnas seran modeladas como elementos tipo frame. Las secciones

de los elementos incluiran el acero calculado en el disefio.
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Para modelar el diagrama esfuerzo-deformacién de las columnas se usa el modelo
de Mander para concreto confinado que depende del confinamiento de los
elementos, para las vigas se usa el modelo de Mander para concreto no confinado

Para el comportamiento no lineal del acero se utiliza el modelo de Park y Paulay

Curva esfuerzo desformacion para concreto armado

600
500
S 400
2
S 300
X
Lo 200
100 fc'= 250-Concreto no confinamiento
fc’= 250-Concreto confinamiento
0
0 0.02 0.04 0.06 0.08 0.1 0.12
Lo

Gréfica 12.15 Modelo de Mander para columnas (concreto confinado) de 60x60 cm y para vigas
(concreto no confinado)

Modelo esfuerzo deformacion del acero de Refuerzo (Patiay)
8000
7000
6000

— Fy =4200 Kgf/cm2

0 0.02 0.04 0.06 0.08 0.1 0.12
L3

Grafica 12.16.Modelo de Park y Paulay para el acero de refuerzo

Se define las rotulas plasticas por flexion para vigas usando la Tabla 10-7 del
ASCE/SEI 41-13, se realiza para cada elemento viga usando ETABS y se realiza
su verificacion para cada elemento, la fuerza cortante que actia sobre las vigas se
obtiene del disefio, se verifica el refuerzo transversal conforme o no conforme, la

relacion de cuantias se obtendra del disefo, Los esfuerzos principales en las
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vigas son debido a corte y momento flector para nuestro estudio dado que para un
comportamiento ductil se aplic6 rotulas por momento M3. Tomando los
requerimientos del ASCE/SEI 41-13 y para la viga Vy35x50N1se tiene que

Cuantias:
_ . ’F’QnQnQ
Lo TRIDPED T 06 TWUTMUCUVHZ T m@ino
W W O— — , TETIC L C
Qw - Wo- ® e Q0QQ TIMoTdimg p
L
) 0 i pBIG
— — — TBITTWOo
Ww2Q ocowortT ma
) B i pBOG
0 od@t da T PPTX
" T8 TT W gt T
PP TX iy

T owa T8I C U ¢
Refuerzo transversal
Q

(0}
YOS i —oQ@E Q
o " T

a) Requerimiento por Reforzamiento transversal

Y ¢ Ta

0 o

— 0T

e p

v L

Wi cﬁmss;wﬂ@e;ﬂﬁrcwss

Por lo tantoal no cumplir la primer condién,es NC __ Nonconforming
b) Requerimiento por Cortante:

8 E'E
8 2z 8 zN 8 E'EH

Evaluando estas condiciones en la Tabld Hgl ASCE/SEI-43B para la vigas V35x40 se obtienen

los valores de los parametros de modelacion, en los momentos se atribuyeron contantes para

obtener mejor convergencia.
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Table 10-7. Modeling Parameters and Numerical Acceptance Criteria for Nonlinear Procedures—Reinforced Concrete Beams

Modeling Parameters® Acceptance Criteria®

Plastic Rotations Angle (radians)

Residual
Plastic Rotations Angle Strength
(radians) Ratio Performance Level
Conditions a b c 10 LS cP
Condition i. Beams controlled by flexure”
p-p” Transverse v
H reinforcement* b“d\ff
<0.0 C <3 (0.25) 0.025 0.05 0.2 0.010 0.025 0.05
<0.0 C 26 (0.5) 0.02 0.04 0.2 0.005 0.02 0.04
20.5 C <3 (0.25) 0.02 0.03 0.2 0.005 0.02 0.03
20.5 C 26 (0.5) 0.015 0.02 0.2 0.005 0.015 0.02
| <0.0 NC <3 (0.25) 0.02 0.03 0.2 0.005 0.02 0.03
<0.0 NC =0 (0.5) 0.01 0.015 0.2 0.0015 0.01 0.015
20.5 NC <3 (0.25) 0.01 0.015 0.2 0.005 0.01 0.015
20.5 NC 26 (0.5) 0.005 0.01 0.2 0.0015 0.005 0.01
Condition ii. Beams controlled by shear”
Stirrup spacing £ d/2 0.0030 0.02 0.2 0.0015 0.01 0.02
Stirrup spacing > d/2 0.0030 0.01 0.2 0.0015 0.005 0.01
Condition iii. Beams controlled by inadequate development or splicing along the span”
Stirrup spacing < d/2 0.0030 0.02 0.0 0.0015 0.01 0.02
Stirrup spacing > d/2 0.0030 0.01 0.0 0.0015 0.005 0.01
Condition iv. Beams controlled by inadequate embedment into beam—column joint”
0.015 0.03 0.2 0.01 0.02 0.03

NOTE: f/ in Ib/in. (MPa) units.

“Values between those listed in the table should be determined by linear interpolation.

"Where more than one of conditions i, ii, iii, and iv occur for a given component, use the minimum appropriate numerical value from the table.

““C” and “NC” are abbreviations for conforming and nonconforming transverse reinforcement, respectively. Transverse reinforcement is conforming if, within
the flexural plastic hinge region, hoops are spaced at < d/3, and if, for components of moderate and high ductility demand, the strength provided by the hoops
SV\) is at least 3/4 of the design shear. Otherwise, the transverse reinforcement is considered nonconforming.

“V is the design shear force from NSP or NDP.

Gréfica 12.17 criterios de aceptacion numeérica para procedimientos no lineales: vigas de hormigén armado
fuente: ASCE/SEI 41-13.

En la siguiente grafica 13.12 se muestra las caracteristicas del Hinge usando
Hysteresis Takeda en la viga C35X40, el diagrama momento-rotacién para ambos
casos. El momento de fluencia positivo (As =12.11cm? ) es 14.002 tonf-m; el
momento de fluencia negativo (As =14.50 cm? ) es 16.429 tonf-m y son calculados
automaticamente por el programa. Sin embargo se realiz6 su verificacion

correspondiente para cada elemento de la estructura
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|43 Hinge Property Data for BIH2 - Moment M3 X

Dizplacement Control Parameters.
Type

Point Moment/SF Fotation/SF ® Moment - Rotation
- -0.1 -0.045148 O Moment - Curvature
D- -0.1 -0.024024
[ | E -0.023785
B -1 0 EEE" = ax mm Eam—
A 0 0 ; ; :
- 1 0 Load Carrying Capacity Beyond Point E
e ] 1 0.025 T @® Drops To Zero
z 0.1 0.02525 () Is Extrapolated
e | 0.1 0.05
D Symmetric Hysteresis Type and Parameters
Additional Backbone Curve Points. Hysteresis Takeda -
L] BC - Between Points B and € No Parameters Are Required For This
|:| CD - Between Points C and D Hysteresis Type

Scaling for Moment and Rotation

Positive: Negative:
[] Use Yield Moment MomentSF  [16.7401 | [1e512 | tonf-m
[] Use Yiekd Rotation Rotation SF |1 | [1 |
(Steel Objects Only)
Acceptance Criteria (Plastic Rotation/SF)
Positive: Negative:
I mrediate Occupancy [0.01 | [0.008788 |
Life Safety [0.025 | [n.023788 |
Collapse Prevention [0.05 | [-004s148 |

[] show Acceptance Criteria on Plot

Grafical2.18 Propiedades y caracteristicas del Hinge y Hysteresis Takeda Fuente ETABS

Se asignan rotulas por flexocompresion P-M2-M3 a las caras de las vigas.
El comportamiento no lineal depende de la carga axial a la que esta sometida una
columna la que define los pardmetros de modelacién seguin la Tabla 10-8 del
ASCE/SEI 41-13. Segun la Tabla 10-8, los valores de rotacion plastica deberan
tomarse como cero cuando 0 > 0.7°Qp°Q= 0.7 (250)(3600) = 6300 €&"Q Los
requerimientos para los parametros son muy similares a los obtenidos en la viga.
Se asigno rotulas en las columnas del primer nivel debido al costo computacional
elevado que dicho andlisis implica, sin embargo esto representara un alto grado de

confianza en el analisis, para los resultados requeridos.

d. Niveles de Desempefio sismico y Descripcidon de los estados de Dafios

Se define como un estado o condicion limite de dafio; Estd en funcion de tres
aspectos fundamentales: 1) El dafio fisico de los componentes estructurales y no
estructurales dentro del edificio. 2) La amenaza a la seguridad de vida de los
ocupantes del edificio debido al dafio. 3) La funcionalidad del edificio dafio limitado
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y no compromete la seguridad de la estructura para continuar siendo ocupada
inmediatamente después del sismo, no obstante, los dafios en algunos contenidos
y componentes no estructurales pueden interrumpir parcialmente algunas funciones
normales. En general se requieren algunas reparaciones menores posteriores al
sismo. Los cédigos para la evaluacion del desempefio sismico establecen diferentes
niveles de desempefio sismico tanto para elementos estructurales y no

estructurales; sin embargo, todos estdn basados en los mismos criterios.

a) Propuesta del Comité Vision 2000

El Comité Vision 2000 define cuatro niveles de desempeiio:

a. Totalmente Operacional: Es el nivel en el cual no ocurren esencialmente dafios.
La edificacibn permanece completamente segura para sus ocupantes. Todo el
contenido y los servicios de la edificacion permanecen funcionales y disponibles
para su uso. En general no se requieren reparaciones.

b. Operacional: En este nivel se presentan dafios moderados en los elementos no
estructurales y en el contenido de la edificacion, e incluso algunos dafios leves en
los elementos estructurales. El dafio es limitado y no compromete la seguridad de
la estructura para continuar siendo ocupada inmediatamente después del sismo, no
obstante, los dafios en algunos contenidos y componentes no estructurales pueden
interrumpir parcialmente algunas funciones normales. En general se requieren
algunas reparaciones menores.

c.Seguridad de Vida: Este nivel esta asociado a la ocurrencia de dafios moderados
en elementos estructurales y no estructurales, asi como en algunos contenidos de
la edificacion. Existe una reduccion de la rigidez lateral de la estructura y la
capacidad de resistir cargas laterales adicionales, posiblemente en un gran
porcentaje, sin embargo, ain permanece un margen de seguridad frente al colapso.
Los dafos producidos pueden impedir que la estructura sea ocupada
inmediatamente después del sismo, con lo cual, es probable que sea necesario
proceder a su rehabilitacion, siempre y cuando sea viable y se justifique desde un

punto de vista econémico.
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d. Prevencion de colapso: En este nivel la degradacion de la rigidez lateral y la

capacidad resistente del sistema compromete la estabilidad de la estructura

aproximandose al colapso. Los servicios de evacuacion pueden verse interrumpidos

por fallos locales, aunque los elementos que soportan las cargas verticales

contindan en funcionamiento. Bajo estas condiciones, la estructura es insegura para

sus ocupantes y el costo de su reparacion puede no ser técnicamente viable desde

un punto de vista econémico.

Niveles de desempefio y descripcion de los estados de dafio

Niveles de Estado de Descripcién

Desempefio dafo

Totalmente Despreciable Dario estructural y no estructural despreciable o nulo. Los

operacional sistemas de evacuacion y todas las instalaciones funcionan
normalmente.

Operacional Leve Agrietamientos en elementos estructurales. Dafio entre
leve y moderado en contenidos y elementos
arquitectonicos. El edificio puede ser utilizado
normalmente luego de pequefios arreglos.

Seguridad de vida Moderado Dafios moderados en algunos elementos. Pérdida de
resistencia y rigidez del sistema resistente de cargas
laterales. El sistema permanece funcional. Algunos
elementos no estructurales y contenidos pueden dafiarse.
Puede ser necesario cerrar el edificio temporalmente para
realizar reparaciones y reforzamiento.

Prevencion de Severo Dafios severos en elementos estructurales. Fallo de

colapso elementos secundarios, no estructurales y contenidos.
Puede llegar a ser necesario demoler el edificio.

Colapso Completo Pérdida parcial o total de soporte. Colapso parcial o total.

No es posible la reparacion.

Fuente: (SEAOC Vision 2000 Committe, 1995)

RESULTADO DEL ANALISIS NO LINEAL.

I. Desplazamientos en direccion Dxx de la estructura usando analisis no lineal
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1 de5 | b ] | Reload Apply

Story Load Direction Mazimum Average Ratio
Case/Combo mm mm
b ANL-SISMO-MA... | X 68.753 63544 1,003
Story4 ANL-SISMO-MA... | X 551593 55.104 1.00:2
Story3 AML-S15SMO-MA... | X 41534 40.284 1.031
Story2 AML-SISMO-MA... X 26.776 25.874 1.035
Stary 1 AML-S15SMO-MA... | X 10.302 10.165 1.013

Gréfica 12.19 Deplazamientos del EDF-Torc usando Analisis no lineal. Fuente ETABS

Tabla 11.1 desplazamientos en direccion Dxx de la estructura ante el sismo de 1972
TABLE: Story Max/Avg Displacements

Load Case/Combo
I e ™ Y ™ N

Story5 ANLSISMGVMANG1972 Min X 68.753 68.544 1.003
Story4 ANLSISMGVMANG1972 Min X 55.193 55.104 1.002
Story3 ANLSISMGVMANG1972 Min X 41.534 40.284 1.031
Story2 ANLSISMGMANG1972 Min X 26.776 25.874 1.035
Storyl ANLSISMGVMANG1972 Min X 10.302 10.165 1.013
Story Max/Avg Displacements H
1 de3 | i Pl | Reload Apply
Story Load Direction Maximum Average Ratio
Case/Comba mm mm

> ANL-SISMO-MA | ¥ 13428 130.412 103

Storyd AML-SISMO-MA.. Y 11241 108.184 1.039

Story3 ANL-SISMO-MA.. | Y 80.24 78.847 1.018

Story2 AMNL-SISMO-MA.. | Y 50.803 49.216 1.032

Story1 ANL-SISMO-MA.. | Y 17.517 17.238 1.016

Gréfical2.20 Deplazamientos del EDF-Torc usando Analisis no lineal. Fuente ETABS

Tabla 11.2 desplazamientos en direccion Dxx de la estructura ante el sismo de 1972
TABLE: Story Max/Avg Displacements

Load Case/Combo
| o~ |

Story5 ANLSISMGMANG1972 Min Y 134.28 130.412 1.03
Story4 ANLSISMGMANG1972 Min Y 112.41 108.184 1.039
Story3 ANLSISMGMANG1972 Min Y 80.24 78.847 1.018
Story2 ANLSISMGMANG1972 Min Y 50.803 49.216 1.032
Storyl ANLSISMGMANG1972 Min Y 17.517 17.238 1.016
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Grafica 12.21 Desplazamiento en direccién Dxx Fuente ETABS.

Gréfica 12.22 .Desplazamiento en direccion Dxx Fuente ETABS.

Graficamente el programa muestra el desplazamiento maximo generado por la
estructura hasta el punto de colapso. este se genera a los 39,9 segundo después
de iniciado el sismo y el desplazamientos maximo generado lo realiza en la direccién
Dxx con 134.280 mm, dicho desplazamiento es menor al desplazamiento generado

por los 2 analisis anteriores en dicha estructura en el rango elastico.
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