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1.- INTRODUCC I ON

El presente trabajo se presenta como un aporte
mas al esclarecimiento del comportamiento de estructuras
con miembros de seccion variable y estructuras con mu-
ros aporticados frente a la accion de sismos.

Se presenta _en primer lugar la teoria corres -
pondiente con ejemplos aclaratorios y a continuacidon se
hace aplicacion de 1la teoria en nueve estructuras de
cuatro pisos cada una.

Finalmente se ordenan los resultados obtenidos y
se establece una comparacion entre estos.

Resulta evidente que el enfoque realizado es par
cial por lo que se espera que en el futuro se reali
zen estudios de estas estructuras considerando todos los

factores significativos de sus comportamientos reales.



CAPITULO [

2.0 PORT1COS CON MiEMBROS DE

SECCIONES VARIABLES

2.1 TEORIA GENERAL DE ANALISIS DE PORTICOS

2.1.1 AXIOMAS FUNDAMENTALES

En el andlisis de porticos con miembros de seccidn
no uniforme, las ecuaciones fundamentales sobre curvas de
deflexidn son necesarias en el método de andlisis usado.

Estas ecuaciones fundamentales seran presentadas bre

vemente a continuacidn

NOTACIONES.- Un miembro como se muestra en la Fig. 2.1

sera llamado A B y las notaciones de aba

jo seran usadas.

MAB MAB

A H
B (I ,_.,-'//

ALY

FIG. 2.1

FIG. 2.2



Io

Ko

oA

oB

YA , VB

Momento de inercia en cualquier seccidn.

Momento de inercia en una seccidon standard del
miembro.

Longitud del miembro

To/1 , rigidez relativa standard del miembro.
Rigidez relativa de]l miembro standard en ana-
lisis del pértico.

K/Ko , razdén de rigidez de miembro.

Coordenada para un punto del miembro.

x/1 x = el

Io/1 |

To/z
Angulo tangencial

Angulo de rotacidn de nudo
Angulo de rotacidn de miembro
2 E Ko ©

-6 E Ko R

Angulo tangencial en nudo A para MAB

Angulo tangencial en nudo B para MBA

Angulo tangencial en nudo B (A) para
MAB (MBA) =

Angulos tangenciales en extremos de viga simple -

mente apoyada por accidn de cargas.

1
/ﬂ g" 4 d £ constante auxiliar
0



CONSTANTE AUXILIAR Para expresar las caracteristicas
de un miembro ordinario es conve-

niente tedrica y practicamente el uso de la constante
auxiliar, An Esta expresa momento de n - esimo gra-

do del factor ¢ respecto al nudo A.

1
[ e

1 5 (2.1)
o % 4

ANGULOS TANGENCIALES Los angulos tangenciales de un
miembro sujeto a un momento flec

tor opcional M son

1
TA=/M(1-E)ch
0 EK
TB =// M (3 d g
0 EK

Como un caso especial, los angulos tangenciales

(2.2)

debidos a momento unitario en uno de los extremos (1la-
mados en general coeficiente angular tangencial ) son

como sigue :



GA = e ) (I'E}z A 1 (Mg = 28y + Ap)
EK “ 0 EK
1
1 2
aB = — E d = (2.3)
EK EK
1
B=i/ (1-e) € t d &=— (8 - 45)
EK ‘0 EK

Cuando el momento flector del miembro es debido a la ac-
cion de momentos en los extremos del miembro y a la accidn de car
gas intermedias (momento flector, Mo) el dngulo tangencial gene-

ralmente serad expresado como

TA= oA MAB + B MBA + YA
(2.4)
'B= aoB MBA + B8 MAB + B
donde
Mo
m=/nl o (1-¢) ¢ d
(2.5)
1
M
8=/, . £ T dE

EK



ECUACION DE SLOPE DEFLECTION De la Fig. 2.1

TA = OA R

de manera que de la ecuacién (2.4) se obtienen los si-

guientes resultados.

- 1
MAB = oBOA - BOB - (aB - B)R-(aBYA - ByB)
aA aB-B

1
MBA

aAOB - BOA - (aA - B)R-(aAyB - ByA) [ (2.6)
aA aB-B

Esta es la ecuacion de slope deflection para pérticos

con miembros de seccidn variable y puede ser expresada como

sigue :
MAB=k (a ¢A+b¢B + c V¥) + d CAB
MBA = k (a' B+ b ¢ A + c' vy) + d' CBA (2.7)
La formula para un extremo B 6 A, simplemente apoya-

d o puede en la misma forma ser deducida como sigue :



MAB

MBA

donde

U k

u' k

d !

( ¢A

( ¢8B

yAY

27

w| =

1 +

2 v

2 v

2(Ao -~ 2A1 + A2)

A2

o1

A2

§ HAB

(2.8)
&' HBA

(2.9)

(2.9)
CAB (2.10)

CBA



Y 1
15 = - —A. - ———n
oA HBA
Y
§ = - 8 1 (2.10)
%g HBA
]
c - a + b : ol = a + b

Los factores a, a' y b son los conocidos facto-

res de forma de 2° especie.

: ;\_,/"—E g

, Fig. 2.3

2.1.2 ANALISIS DE PORTICO

El método de andlisis para un pdrtico con miem-
bros de seccidn variable es teoricamente el mismo que
para un portico ordinario, pero la ecuacidn para momen
to en el extremo del miembro toma una forma general ,

la que es diferente de un caso de seccidn uniforme. In
versamente, un caso de seccidh uniforme corresponde a

un caso especial de miembros con seccidn no uniforme.



ANALISIS POR EL  METODO SLOPE DEFLECTION

En el caso de andlisis de pdortico por el método slope
deflection, las ecuaciones de equilibrio para nudos y para pi-
so son usadas en la determinacion de ¢ y ¥ , y para calcu
1 ar el momento final. Las ecuaciones de equilibrio se presen

t an a continuacion.

Ecuacidon de junta o nudo I MAX = M exterior
Si son p nudos habradn p ecuaciones por este concepto.

Ecuacidén de piso &t (Msup + Minf)n = Qh
n

donde

MAX = Momento de extremo en nudo A

M exterior = Momento exterior actuando en nudo A
Msup, Minf = Momento de extremo de arriba y abajo de
columna.
L = Sumatoria en todas las columnas de un mismo
piso.

Q h = Momento de piso
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2.2 ESTUDIOS EXPERIMENTALES SOBRE LAS ZONAS

2.2.

1

RI1GIDAS DE PORT ICOS

JAPON

Las Normas de Cdlculo de Concreto Reforzado
del Instituto de Arquitectura de Japdn, en su ar
ticulo 8 establecen en cuanto a zonas rigidas ,
puntos comunes con respecto a los resultados ob

tenidos por el Dr. Mutto.

Las zonas de nudo y acartelamientos de miem
bros fuera de 1las 2zonas rigidas al deformarse ,
se considera que tienen la misma seccidon trans-

versal que la porcidon central.

(1 Cuando un extremo de un miembro esta
unido rigidamente con otro miembro, el punto 17
mite de la 2zona rigida es tomado a 0.3 0.4
de la altura de el miembro, desde el extremo

(caso de 1la parte superior de columna).



0.3 - 0.4 D

FIG. 2.4

LIMITE DE ZONA RIGIDA EN LA
PARTE SUPERIOR DE UNA

COLUMNA

(2) Cuando un miembro tiene un acartelamien
to con una pendiente de 25° o mi3s, desde el eje
del miembro, el punto Iimite de la zona rigida
es tomado donde la altura de la seccidon es 1.5
veces la altura del miembro ( caso de extremos

de vigas )
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.5D
D
FIG. 2.5 FIG. 2.6
LTmite de =zona rigida en Limite de zona rigida en la parte
vigas. inferior de columna.
(3) Cuando un miembro tiene acartelamiento en ambos lados con pen-

dientes de 45° 6 mds desde el eje del miembro, el punto 1Tmite
de la zona rigida es tomado a 0.4 - 0.5 de la altura, desde

la base del acartelamiento (caso de la parte baja de colum

na).
‘D1 D1
|
" |
| |
1 R - A —
D4 D2 _ _ . fo.2s01 o _|P%
1.5D2 1.5 D4
L T H‘]’-f' 1"5 03/
D3 |
(a) Resultados del (b) Normas del AlJ
Dr. Mutto
FIG. 2.7

Limites de zonas rigidas



-.13 -

Los resultados anteriores se consiguieron con un material homogéneo
como es una plancha de celuloide. Es necesaria mayor experimenta -

cion en modelos de concreto armado y de acero.

2.2.2 CHILE

En la U. de Chile se hicieron estudios el afio 1973 de modela
cién de muros con perforaciones simétricas y el afio 1974 de
modelacidén de muros con perforaciones asimétricas. Se hace

una presentacidén de los resultados a continuacidn.

MODELACION DE MUROS CON PERFORACIONES SIMETRICAS

El objetivo de este trabajo fue verificar y mejorar la mo
delacion de muros como porticos equivalentes formados por e-
lementos uniaxiales de rigidez finita enlazados entre si por

zonas de rigidez infinita.

Como referencia para la comparacidon de resultados fueron re=

suéltas las estructuras con la teorfa de elementos finitos.

También se propuso la modelacién de los muros con perfora -
ciones como un muro equivalente de propiedades variables pa

ra ser usado con fines de predisefio.

_ hv
g = o 100 (2.11) L

«— v —_—

R R i

ILU ——
7 L !
! b
s AL B Lv »
Estiuctura Real FIG. 2.8 Modelo Equivalente

Modelo Matematico Equivalente
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MURO EQUIVALENTE

Este modelo sirve para representar una estructura en forma sim
ple originando eficiencia en los cdlculos y razonable precision

de resultados.

En este trabajo se comparan los resultados del muro equivalen-
te con los obtenidos por la solucion exacta. La diferencia de
resultados se expresa en funcion de un parametro 1lamado ''por-
centaje de huecos'' pudiéndose establecer por consiguiente el

margen de aplicacion de la referida modelacion.

La Fig. 2.9 ilustra la estructura real y el muro equivalente.

Las propiedades geométricas de la seccion equivalente se obtie
nen de igualar las rigideces de dos estructuras de un piso, em
potradas en un extremo e impedidas de desplazarse verticalmen-
te y girar en el otro. Dichas estructuras estan constituidas,

la primera por los mismos muros que conforman la estructura re

al, y la segunda por el muro equivalente.

Lo di bl L L L i L L 4 L 2 0 L L L L AL LL

2 Y O TP [ @ P @ PR @1 Fo__y —A__L1—
<> «—
8o
(1) (2) (1) =>

« M o « 2n_

d

Estructura Real Muro Equivalente
FIG. 2.9
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e (p) #
20 -
10 o \\\ /
—
+ - —+ > P
10 20 30
FIG. 2.10

La igualdad de rigideces queda dada por:

F . fe (2.12)

5 so

Siendo:

Fo_ _2h ETy , 12E12 (2.13)
s L3 (1+281) L3 (1+262)

59.= 12 ETo

lc tl0 (2.14)
So L3 (1+280)
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Donde

I1 = momento de Inercia del Muro

I2 = momento de Inercia del Muro 2
Al = A&rea del muro

A2 = &rea del muro 2

K = factor de forma para secciones rectangulares 1.2

81 6EI1K2
GAq L
By = 6EIz|<2
GA2 L
Io = momento de inercia del conjunto muro 1-2-1
To = 2I1 + 12 + 2A1d2

A0 = A&rea conjunto muro 1-2-1

Ao = 2A1 + A2

Ko = factor de forma de la seccidn equivalente
6EIoKo

Bo = 2
GAo L

Al analizar los resultados obtenidos de los modelos matemati-
cos frente a los de elementos finitos que se consideran exac-
tos se observa que no existe un factor de penetracidn Gnico

que minimice las diferencias de cada uno de los parametros de
disefio que interesa evaluar (esfuerzos, desplazamientos,etc.).
Por lo tanto se ha definido un error global representativo de
dichas diferencias locales que permite cuantificar un valor me

dio y un rango de tolerancia de la penetracion.
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Sea Mi (p) el valor de un parametro obtenido, para una pe-
netracién p del modelo matemdtico y Mi el valor obtenido por

elementos finitos. Se define como Error local del parametro

(2.15)

ei (p) =

El error global es una combinacion de los ''errores locales pon
derados''. Esta ponderacion depende de la importancia que se

le conceda a los parametros.

Para una penetracién p. El1 error global es:

Zwiei (p) (2.16)
T Wi

€ (P)

Indudablemente se podra asignar diferentes ponderaciones a los
parametros obteniéndose por consiguiente, distintas funciones €.
Esta materia es en si subjetiva y dependerd fundamental -

mente del alcance que tenga el andlisis estructural.

La figura (2.10) muestra € = € (p) en funcién de p.
Se puede observar que para penetraciones comprendidas entre
12.5 y 25% el error global es practicamente igual o menor

a 10%.
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e mm—— - - - = -= == =
I
|
J
- = = - - - = - -
i
' FIG. 2.11
f———— == - == - - - s m T Modelo de muro equiva-
i lente con perforacio-
: nes simétricas.
o= —— — = = == N —_ - -
)

Analizando este rango se obtiene un valor medio de penetracidn

recomendado p = 20% con un error global promedio de 8.5%.

Se deduce ademds que para p = 0% el error global en ningin
caso alcanza el 20%. Sin embargo al aumentar la penetracidn ,
mas alla del 25%, las curvas en términos del error, son cre -
cientes, de lo que se infiere que considerar penetraciones al
tas o no usar zonas de rigidez, conduciria a errores inacepta-

bles.

Se desprende de los resultados que para fines de predisefio la
técnica de modelacién de muro equivalente es sélo recomendable
para porcentaje de huecos no superior a 50% (26% de error); si
se requiere mayor precisién (10% de error) esta modelacién es

eficlente para porcentaje de 35% 4 menos.

Debe destacarse que esta forma de analisis preliminar en nin -
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gin caso reemplaza la modelacién de pértico equivalente dado
que este modelo simplificado no proporciona la distribuciénin

terna de esfuerzos.

En el portico equivalente para penetraciones entre 12.5 y 25%
el error global estd dentro de Iimites prudentes (10%) lo que
confirma la penetracién de 25% recomendada por Kiyoshi Muto en
la Conferencia Mundial de Ingenieria Antisfsmica-de 1956, 1la

cual se basa en resultados experimentales.

Dentro del rango definido, se obtiene como valor medio reco -

mendado p = 20%, el cual minimiza el error global.

}

FIG. 2.12

Perforaciones . Alineadas Perforaciones Alternadas
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cthI

- 20 =~

MODELACION DE MUROS CON PERFORACIONES ASIMETRICAS.

Al igual que en el caso de perforaciones simétricas en es

te tipo de modelacidon se buscé también comprobar la validez de

la hipotesis de representar una estructura con pérticos equivalen

tes con zonas de rigidez infinita cerca de los nudos.

Se veran

alternadas.

muros con perforaciones asimétricas alineadas y

Nudos correspondientes a Modelos con perforaciones Alineadas._

~h2 - q hi
= 2
a hi
Jor H
/2 }'1 IF
h1 - ah2
2
r
h2
i 2 I
FiG. 2.13
h2
Conexién de dos elementos
o hl
(o

2'2_ = ah]
— —
h1/2 F
hi
hl - 2 ah2
FIG. 2.13
L APTEEN,

s ¢ Sl D oy O L Uk
Conexi6n de trdsNWESHEEDE!ACItAY .
NHMMmaCmn-ﬁmﬂmuﬁﬂ‘dt%&miUQaﬂﬂ&

Alvisinx D& ABUNTAB ACADE (61608

vaim! "-T"Cr:‘ - =id et Y X3
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Al analizar los resultados obtenidos de los modelos mate-
maticos y los obtenidos de elementos finitos de los nudos en mu-
ros con perforaciones alineadas, se observa que no hay un factor
dnico de penetracion que haga tender a la razon de cada uno
de los pardmetros que se comparan (fuerza cortante y momentos),
por lo tanto se ha definido un error global representativo de
las diferencias locales existentes que permite cuantificar un va

lor medio y un rango de tolerancia de la penetracion.

Si Ti (p) es el valor de un parametro obtenido para
una penetracion p del modelo matematico y Ti, el valor obteni

do por elementos finitos, se define como error local del parame

€ [ Ti (p)]

tro i.
Ti - Ti
Ti

(2.17)

También:

T e Ti (p)

e Ti (p) (2.18)

Siendo n el ndmero de casos estudiados.

A partir de los errores locales, se define el error glo-
bal, que es una combinacion de los errores locales ponderados,de
pendiendo esta ponderacion de la importancia que se le conceda

a los parametros:
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eg (p) = ht €1 (p) + h2 €2 (p) + h3 €3 (p)

hl + h2 + h3 =

Se observa que con las penetraciones estudiadas (entre 0

y 50%) los errores no sobrepasan el 17% .

Para las conexiones tipo '"T'' el error global minimo es
de L.4% para el 20% de penetracidn y para las conexiones tipo 'L'"

es de 2.4% para el 30% de penetracion.

NUDOS CORRESPONDIENTES A MODELOS CON PERFORACIONES ALTERNADAS. -

La modelacidon del nudo corresponde al caso de conexion de
dos elementos cuadrados e iguales con una zona comin al a vy
a2 a, tal como se muestra en la figura siguiente siendo a la mag
nitud del tado del cuadrado y al , a2 parametros que varian en
tre 0 y 1. Su modelo equivalente aparece en la figura de al

lado.
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QR
N

FIG. N° 2.14

a (1 - al)
altura de viga

longitud finita de viga

BH = Ba ,/(al)z + (0L2)2
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A través del andlisis se pretende fijar el parametro B
en funcion de a1l y a2 . .

Se obtuvo que es razonable usar un B igual a 1.1 en
forma general y una viga de longitud finita igual a la diagonal
de la zona comin. En todo caso estos resultados quedan 1limita-
dos para ol Yy a2 no mayores de 0.6 en cuyo caso se deberia
usar otra modelacidon, por ejemplo una viga de rigidez infinita

en toda su longitud.

Al igual que en el caso de muros con perforaciones simé-

tricas se comprobd que los modelos matematicos de barras conecta

das con elementos de rigidez infinita son una buena representa-

cién de la estructura real.

2.3 METODO DE DISTRIBUCION DE

MOMENTOS EMPOTRADOS

FACTOR DE DISTRIBUCION: Cuando hay un angulo de rotacidon an-
gular, ¢A, en el nudo,el momento en

el extremo seglin la formula (2.7) es:

MAB = a k ¢ A

y en el caso de seccion uniforme:

MAB = 2 ko A



- 25 -

En el caso de seccidn uniforme la razon de rigidez efec-

tiva en el calculo del factor de distribucidn es:

Similarmente para el calculo del factor de distribucion

x4 .
en seccion variable.

ke = k
ke = (a/2) k ke = (a'/2) k
A B
F iy
ke = [ (aa' - bz) / 2a' ] k ke = o
A B
| -
b
2
ke = o ke = | (aa' - b") / 2a ] k

L+ ]
i
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Cuando la figura que forman los esfuerzos es simétrica

ke = (a - b) k/2

Cuando la figura que forman los esfuerzos es asimétrica

ke = (a +b) k/2

2.3.2 FACTOR DE TRANSPORTE Cuando se produce 6A en el extre-

mo A, en dicho extremo se produce

MAB = ak ¢A

y en B se produce
MBA = bk ¢ A

Luego el factor de transporte sera

FT AB =

En forma similar cuando se produce 6B en el extremo B

b

al

FT BA =

2.3.3 MOMENTO DE EMPOTRAMIENTO E1 momento de empotramiento debido
a la traslacion de un extremo del

miembro con respecto al otro es
MAB = c k V¥

MBA = c' k V¥
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MBA = c' K V¥

FIG. 2.15

En comparacidon con el MAB = K ¥ en el caso de seccion
uniforme, la razdon de rigidez efectiva para miembros con sec-

cion no uniforme puede ser tomada como sigue

Extremo A ke = ck (2.19)
Extremo B ke = ¢' k
]
donde c = a+b ol = a' + b
3

Los momentos de empotramiento para cargas intermedias co-

mo se ve en la formula (2.7) son :

MAB

d CAB

MBA

d' CBA

Para la aplicacion del método se puede considerar que ca-

da piso rota independientemente de manera que se tendrd m gru-
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pos independientes de esfuerzos para m pisos.

La solucidon se obtiene después de equilibrar la fuerza
externa y el cortante de cada piso.

El equilibrio mencionado puede expresarse asi

I QR p. XR = Vp
i=1
donde
QRip = cortante por la rotacion Ri en el piso p
XRi = factor de correccion de la rotacion Ri
Vp = fuerza externa en el nivel de piso p

Los valores reales de las rotaciones son considerados

X1 R1 X2 R2 . . . . Xi Ri

2.3.4 CONSTANTES DE MIEMBROS CON SECCIONES NO UNIFORMES

Cuando un pdrtico indeterminado tiene miembros con seccio
nes no uniformes el axioma que se presenta a continuacidon puede
ser usado para obtener una solucidn independiente del método de
andlisis, es decir para elaborar diagramas para los diferentes

casos que se presentan.

AX1OMA FUNDAMENTAL

Constantes Auxiliares

1
ﬁﬂ:A t d ¢
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1
Ly =/0 Egdg
[
=/, & tde
1
/oa"c d E

An =
2
v = A0 A2 - A1
Constantes Angulares Tangenciales
(a0 = 281 + A2)
aA
EK
aB = A2
EK
1 (a1 - A2
g = )

EK

Constantes de Slope Deflection
EAB = a k a =
EBA = a' k a' =
nAB = nBA = bk b =

(2.20)

A0 - 2A1 + A2
2V

A2
2v
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tAB = c k c 1_.(a + b)

T BA = c' k ¢! —- 1 (a' +b)

Cuando un extremo, B, es simplemente apoyado

u = 1
2( Ao = 2M + A2)

Cuando un extremo, A, es simplemente apoyado

Ul= ]
2 A2

MIEMBROS CON ZONAS RIGIDAS EN AMBOS EXTREMOS

Zonas rigidas Extremo A . AL

Extremo B . n A L

Rigidez relativa cuando el momento de inercia en

medio es IO

Ko = To /L

bo = 1 - (1 +n) 2
2 2

N (1 - nAa) & A

el
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3 3
A2 (- na) ==

A1

Estas son las constantes de slope deflection

ladas por Kagami

. Mmmm = Jo . I
r— Ly
f—— S 1

FIG. 2.16

Miembro con zonas rigidas

%e=}mn\| -

m< 1

4??\1 -

e = ho/m

m> 1
FIG. 2.17

Miembro simétrico con variacidén lineal del peralte

calce
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MIEMBROS SIMETRICOS CON VARIACION LINEAL DEL PERALTE

Con la seccidn central como seccion standard To  Momen-

to de inercia en el centro.

Ko = To/ L

i) Cuando el momento de inercia es proporcional al

cubo del peralte.

h={({—- -2 (- -1)¢& ho E=0-1/2
m m

h=] -Xy+2(L -neln € 1/2-1

m m
Io= I¢
1

g = T o-1/2
]—-2(1—-1) ’ (2.23)
m m & :

g: c.= ]/2']
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Constantes

(o0-1/2) a0o= m(1 +m) /4

El rango de integracidn E

0 - 1/2 serd luego usado

dentro de otra constante

(172 - 1) ao

m(1+m) /4

A = m( +m /2

(0-1/2) Al =m2 / b(m-1) - 1/2(m-1) - (0-1/2) A0 = m/8

(1/2 - 1) a1 = - m2 / W(m-1) + (2m=1)/2(m-1) » (1/2-1)A6= m(2m+1)
8

Al=m (m+1)/ 4

(0-1/2) A2 = m3/8(m - 1)3. Log em - 1/(m-1).(0-1/2) A

1/ 4 (m-12 . (0-1/2) a0
(1/2-1)22 = m3/8(m-1)> Log e m + (2m=1)/(m-1).(1/2 - 1) A1

-n-D)2m-1)2 . (172 - 1) a0
(2.24)

A2 = (0-1/2) a2 + (1/72 - 1) A2
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ii) Cuando el momento de inercia es proporcional al

cuadrado del peralte

Io I¢

2
1/ ( 1/m-2(1/m-1) & £ =0-1/2

Y
]

= 1/{(2-1/m) + 2 (1/m-1) ¢ £=1/2 -1

(2.25)

Constantes

(0-1/2) a0 = m/2
(1/2-1) 8o = mw/2
bp = m
(0-1/2) A1 = m2/k (1-m)%  Log e m+1/2 (1-m).(0-1/2) Ao
(1/2 = 1) Ay = - m2/L(1-m) . Log e m+(1-2m)/2(1-m) - (1/2-1) Ao
A1 = m/2
(0-1/2) 82 = m?/8 (1-m)% + 1/(1-m) . (0-1/2) &1
-1/ 50-m2 . (0 - 1/2) Mo
(1/2-1) a2 = m2/8(1-m)2 + (1-2m)/(1-m). (1/2 = 1) M1
- (2 w1 - w2 (1/2-1) a0
pp = (0 - 1/2) a2 + (1/2 1) A2
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MIEMBROS SIMETRICOS CON VARIACION

PARABOLICA DEL PERALTE

Un caso como el mostrado en la Fig. 2.18 donde la super-

ficie inferior es una pardbola y el momento de inercia es proporcio-

nal al cubo de la altura ser3 considerado.

mada como seccidon standard.

La seccion media serad to

A BJI
ho = m he
he
s
« L &
FIG. 2.18
lo : Momento de inercia de la seccidon media
K + lo/L
h {1 + (t/m - 1) (2¢ - 1)2} ho
23(2.30)
¢ o= 1/{1 + (1/m - 1) (2 - 1)1
CONSTANTES :
(0 - 1/2) Ao = A o/2
(172 = 1 ) Ao = A o/2
— -1
Ao = m?/ L4 + 3m/ 8 + %_7Z;§;_tg %%1
(o = 1/2) Al =-m (1 + m)/ 16 + (0-1/2) Ao/ 2
(1/2 - 1 ) A1 = m(1 + m)/ 16 + (1/2-1) o/ 2
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Al = Ao/2 - - P ———
..‘] /
(0 - 1/2) A2=(m/16(1-m))(m+»/m/(1-m)t9 /(1 -m/m
+(0-1/2) 81 - (1/ (1 -m) ) (0 - 1/2) ho
(172 - 1) a2=02-(0-1/2) b, o
82 =m/8 (1 -m) (m+ vVm/ (1 - m) tél //(l -m)/m + Al

- (/4 (1 -m jbo

(2-31)

MIEMBROS CON DOS SECCIONES DIFERENTES

En un miembro con dos secciones diferentes como se muestra
en la Fig., 2.19 , la seccién con mayor momento de inercia serd llamada

lo y la seccion con el menor momento serd llamada a lo.

Usando la notacidén de la figura.

b Io | a Jo |

A |

FIG. 2.19
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CONSTANTES
(0 -n) 2o = an
(n-1)a = (1 -n)

bo = (0-n)do + (n-1)a0=1=-n( -a)
(0-n)ay = «a nZ/2
(h=1) 4 = (1-n2) /2

pp o= (0-n)ap + (=18 = (1-00-a)) /2
{0 -n) a9 = «a n3/3
(h-1) 8, = (1-n%) /3

(2.32)
bp = (0-n)ay + (n=1) 4

= (1-0 (-0 )2 (2.33)

MIEMBROS CON VARIACION LINEAL DEL PERALTE

En un miembro como se muestra en la figura , el extremo

con la seccidén mds grande serd tomado como standard.

ho =

FIG. 2.20
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lo max imo momento de inercia

K lo /%

h

{1-(1-mE? ho

i) Cuando el momento de inercia es proporcional al cubo del peralte

= 1/ {1-0-m)cg)? (2.34)
CONSTANTES
bo = (1 + m) /2m2
py = 1/2 P (2,35)
b, = {17202 (1 -m3) {(1 -m) (1 -3m) - 2n° log em)

ii) Cuando el momento de inercia es proporcional al cuadrado del pe-

ralte.
¢ =1/ (t -(-meg )2 (2.36)
CONSTANTES
bo = 1/m (2-37)
8, = RV m)2 } (1/m + log em 11}

Az = {1/ (0 - m)3} {i/m + 2 loge m - m}
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Los coeficientes de slope deflection para algunos de los

casos anteriores se presentan en las figuras 2,21,
2.2, y 2,25,
FORMA PARABOLICA
Joo A3 (concreto armado)
L -] e 1
= — (ap)
»00 el ".i' | doybe (Jos

ic

[l

FI1G.

2.21

BRUVESSIDS D MK

2.22,

L

2,23,

1 SERIERY-

Barrot ¢ 2 Conte - Aurtwis 13 1 Tall. B0088 - Ligad =l
BIVISIOK UE ABUNTAR AGANESUGGH

BIBLIOTECA GENTRAL
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SECCION IRREGULAR
Joh3(concreio armado)

AR (NURN [SUSY MR U _———
L] ol ar 03 04 O3 o6 o7 o8 0% 0

FIG. 2.22
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Coeficiente a
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MIEMBRO CON ZONA RIGIDA

Coeficien te

{a)

oo

—

=

-

A

—

| B

-

\

\
\

="

VIAL

\

\

|

-
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MIEMBRO CON ZONA RIGIDA

Coeficiente b

g

obeloaiin]

1]
14

10

0.18 0.20 0.22 0.24 026 028 030

.02 04 .00 .08 0.10 0.12 0.i4 O.l8

2.25

FIG.
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2.4 PORTICOS CON  MIEMBROS DE SECCION CONSTANTE

A continuacidén se hace una breve exposicién de las for-
mulas a usarse segin el método simplificado del Dr. Muto, para porti

cos con miembros de seccidén constante.

Factor de distribucién de cortante en las columnas:

D = —_
( 12E Ko )
h2
siendo:
h = altura de columna
E = mbédulo de elasticidad de columna
K = rigidez absoluta de la columna
Ko = rigidez de comparacion

En la practica se calcula D de la siguiente manera:



CASO 1 : General

kB1 + kB2 + kB3 + KBA

kni kB2 kK =
2 kc
ke . . K (2.38)
2 +k
KB3 KB4
D = a ke
CASO 2 ! Un extremo empotrado )
KB1 KB2 X = kB1 + kB2
: ke
- _ (2.39)
s - 05+K
2 + k
T
D = a kc
CASO 3 : Un extremo articulado
KB1 | KB2 T - kBl + kB2 (2.40)
ke
Kc
g = Q5K
1 + 2%
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CASO. 4 : Altura no uniforme

D' = a' kc' T i
Ke!
al = 3 ( h )2 DI h|
hl
h D
(241)
ST
CASO 5 : Mezzanine
i 3
h2 , D2
h D D!
ht , DI
_l_ P o Yo

S TS TR B R (2.42)
D' D1 H D2 h

DISTRIBUCION DE EL CORTANTE:

El cortante total de piso se distribuye en cada columna
segiin:

D coll (2.43)

D col piso

V col = V piso
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ALTURA DEL PUNTO DE INFLEXION
Se obtiene mediante tablas:

Y = Yo+ Yy +Y,+ Y3 (2.44)

Yo = valor standard
En este trabajo se usardn las tablas del Boletin N2 20-
del Instituto de Estructuras y Construccion.

Yy = término de correccidn debido a la diferencia de ri

gideces entre las vigas superiores e inferiores.

Y, = término de correcci6n que toma en cuenta diferen -

cia de altura en el piso superior.

Y3 = término de correccion que toma en cuenta la dife -

rencia de altura con el piso inferior.
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MOMENTO EN COLUMNAS

M superior

y | M inferior = Vi yh
h M superior = Vi (1-y)h
Vi
(2.45)
vyh
M inferior
FIG. 2.21

CORRECCION DE LOS MOMENTOS EN COLUMNAS DEBIDO
AL GRADO DE FIJACION DE LAS

COLUMNAS

H asta aqui se ha considerado como perfectamente rigido
el empotramiento de las columnas en el suelo. Ahora se hard una co
rreccion de los momentos en columnas, de manera que los suelos mis-

blandos reciben mayor correccion.

Mc2

Mc1

FIG. 2.22

Momentos sin corregir ] Correccioén
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Mcy = M Base DFj
Mcz = Mc; DF (2.46)
bF =.(1 + 302 —/(1+3E)2-1

Este valor aproximadamente es:

OF = 1/(2 + 3Kk (2.47)
(1) (11)
Kc h—————— Mc1 Kc p=———— Mc2
KF1 l———-ll KF2 - KB1 |——| KB2
[ SN
Mc1
MB
KFO FIG. 2.23
- _ kFo + kF1 + kF2 * kB1 + kB2
kc kc

Para fines de disefio se toma el valor k de rigidez nor-

mal izada de columna.
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Esta correccién se hace para los dos primeros pisos ya

que es insignificante para los pisos superiores.

MOMENTOS EN VIGAS

Se obtienen los momentos en vigas repartiendo los mo -

mentos en columnas proporcionalmente a las rigideces de las vigas.

CORTANTES EN VIGAS

Se obtienen con la siguiente formula:

MB. MA (2.48)



2.5

10t —»

EJEMPLOS DE APLICACION

- 51 -

2.5.1 PORTICO CON MIEMBROS DE SECCIONES NO UNIFORMES

c
. 3!39
1.00

B 0.38

0.45p

o | 0.60

A 0.60

\ 6.0 |

Vigas : 30 cm

de ancho

m

ho

iy

ho/he

he

.0

k.o

4.0
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De los graficos adjuntos para coeficientes:

a = a' = 28
b = 21
¢ = 49/3 = 16.33 = ¢

Columnas 50 x 50 en la zona de seccidn constante.

1.

0,5/4 -

|
1
e
>
o

0.6/4



COLUMNAS 12 PISO
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ABI= 0.15
S = 0.85 a = 2.4
a' = 3.8
b = 1.75
A= 0.00 ¢ = 1.38
c''= 1.85
COLUMNAS 22 PISO
ABI= 0.15
a = 2.9
S = 0.81
a' = 4.1
b = 2.25
c = 1.72
c'= 2.12
AAg= 0.04
VIGA DE CIMENTACION 30: cm. de ancho
== =
AA = 0.02 AB = 0.02
a=a'=2.25
b=1.2

(2]
]

c! =

1.15
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RIGIDECES ABSOLUTAS

x 30 x éﬂ?
12 x 6

K de vigas de 12 y 22 pisos = 11,250

3
K de columnas x 50 x 507 _ 430,208.33
12 x 4

x 30 x
12 x 6

K de viga de cimentaciodn = 90,000.

Ko = 130,208.33

RIGIDECES RELATIVAS

k de vigas de 12 y 22 piso 0.09
k de columnas : 1.00

k de viga de cimentacién 0.69
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= T ——— — &}

+ >
cB cD
16.3 |c K = 0.09
2.12 c!
2.05 2.20 |Ke
0.55 FT
0.48 0,52 JDF
K = 1.00
4 + +
BC BA BE }
1.72 16.3 |c K = 0.09
1.85 c'
1.45 | 1,00 2.20_|Ke
0.78 0.46 FT
0. 26 0.34 0 Lo _|DF
K = 1.00
4 >
AB AF e
1.38 |1.15 c K = 0.69
cl
1.20 [1.19 Ke
0.73 FT
0.50 |0.50 DF
Considerando ¥ = - 100

y considerando una rotacidn por piso



Método de distribuciéon de momentos

+0.55 ¢
!
-)a "’8 0- 52 e n __L_______§___________+
242.0 :
191.8 fi10.2 I
3.5 Rotacidén del 2° piko X2 R2
- 11.3 +12.2 ' :
26 i
- 1.2 - 1.4 I
¥0.78 + 0.L46 |
8:26—0.34  0.40 _ :
=120 l
56.0 |
80.2 39.4 L46.4 !
]
=162 I- 6.6 \
3.3 b.h 5.1 \
e i
4+ 0.73 :
-0 50 0 50 ’
T
- A 8.' 2 IENr s
_ - 19.0 + 9.1 |
—l—_-ll -2—-0‘0 :
- 1.0 -1.0
Cortantes hipotéticos
CB cp |
L_C ol Lt I
UeVU AR -
* 22 - %.6 1 88.7
b
|
I
Q22 = 6.3
- i
_BC BA BE |
-88.7 412 51.5 g
Q2 _37.2 4 10.1
- 4
L
Q21 = - 11.8 1'
—{\R A'E__”I :
101 =100 ) WIBE
]




‘Rotacién del primer piso X1 R1
4 0.55 i
o8 los2 |
37.5
- 8.1
14 .1 + 15.3
+ 0,78 I 0. L6 1
0.26 D.34 . 0.40__ -
-185.0
L8 .1 62.9 74.0
39.8
- 10.3 ¢+ 13.6 [-15.9
7.8 2.3
1.4 1.9 2.2
+0.73
0.50 | 0.50 ) )
-138.0
28.9
54.6 | 54.5
- 6.2
3.1 3.1
Cortantes hipotéticos
_rR £D I
15.3 |- 15.3 | |
w2 15.3 + 31.h ]
4 !
Q12 1.7 !
|
|
R(, BA, RE |
31.4 |-91.7 | 60.3 't
o - 91.7 - 57.6 |
l' |
Qi 37.3
AB AF | o
- 57.6 | 57.6 | (1)
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Ecuaciones de equilibrio:
Q22 x2 + Q12 X1 = Q2
Q21 X2 + Q11 X1 = Q1
L6.3 x2 - 1.7 X1 = 10/2
- 11.8 X2 + 37.3 X1 = 20/2
X1 = 0.3285229
X2 = 0.1910090
Los momentos reales se obtendran de:
Momento (I11) X2 + Momento (I) X1 = Mr
¢
]
I
[ | o | 4
-5 | 13 | v
1
|
|
et 5 '
]
|
BC BA BE I
- 6.6 | - 23.0' 29.6
- q.
|
|
“=r¢ 10 |
|
i
AB AF i
- 17.004 17.00
| "5
- 20.1:

fuerza sobre el suelo
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Diagrama de momentos reales

signos del método

- 13.AJ = |
, - bys

I

|

' i

I

1

- 6.6 0

v

- 2300 F

29.6 : ;

-17.0

- >

- 5.7

- 20.1
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b. Andlisis aproximado por el método de Grinter

El método de Grinter es un método aproximado que se usa en

\
“el andlisis de porticos. La solucién es obtenida considerando que
todos los pisos tienen una misma rotacién angular al mismo tiempo.

Luego se hace una correccion en base a las fuerzas exter

nas.
Rotacion en ambos pisos X R
6 EKR = 100 = -V
+ 0.55
0.48 0.52 —
- 212.0
72.4
67.0| 72.6
- 13.5
6.5 7.0 i
- 1.5
0.7 0.8
t 0,78 1% 0.46
0. 76 0.34 0.40

-172.0 |-185.0
92.8 | 121.4 142.8

-—-—-—-————.—————-.-.-J.--——.—-.——————.-.———.-aq.—d-—-—?%.

36.8 | 30.0
- 17.4 - 22.7 |- 26.7
3.6 3.8
- 1.9t 25 |- 3.9
40.73
0.50 | 0.50 L
-138.0
55.8
41,1 41 1
- 10.4
£.2 5.2

ﬂ-ﬁ 005




Cortantes hipotéticos
cf tq
- 80.4 8oju
@2 = - 80.4 - 58.1
L
Q2 = 34.625
B BA BE .
- 54.1 - 549.0 11341
ol = -ES.O - 46.8
L
Q1 = 25.45
AR AF N
LeL8  46.B
Q2 X2 = 10/2
Q1 X1 = 20/2
X2, X1 . factores de correccin del
2° y el 1° piso.
X1 = 0.392927
X2 = 0.144404
Momentos y cortantes reales '
s D »
- 1€ 11]6 ¥
- 3.9
2 - -
]
d = . - 2
-8ls - 2116 30.b v
1 - 10t0
-~ 1
Sy——

- 18.4

181#
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Correccidn por grado de empotramiento de la base

: K Be

¢

Razones de rigidez efectiva :

KBe = 1.467
S =0.81 Ke = 1.00

]

KBe = 1.467

S = 0.85 Ke = 1.00
KFe = 0.793
17.0

Correccidn en
MC1

DF1

Efectuando :

K

DF1

MC1
Correccion en
MC2

DF2

Efectuando

DF2

MC2

el primer piso
= MB x DF1

= 1/ 2(1+3K)

+ K Fe2
Ke

2 K Fel
X

0.573
0.184
3.13

el 2° piso

= MC1 x DF2

= 1/ 2(1+3K)

= S2 x KBel + K Be2 _
Ke

= 0.962

= 0.129

= .0.h4o

— e — o o a—

cK
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Piso K DF MB MC Mi Ms
2 0.962 0.129 - 17.0 0.40 - 6,2 13,8
1 0.573 0.18L - 17.0 3.13 -13.87 | 26.13

Los signos considerados son de R. de M.

Momentos corregidos : Signos de R. de M.

s

13.8

/..

26.13

32.33
~13.87
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VALORES D

Se hallaran aproximadamente considerando las rotaciones

previas a la correccidn por grado de empotramiento.

D para columna de 22 piso D2
D para columna de 12 piso 01
2 h
=R . 1ZEK Q2 .
85 h BEK R2 X2 2
6EK Ry X2 = 100 (0.14b4L4OL) = 14 Lk
Q = 5t
Luego Dp = > X b 0.692
14,44 2
oy = W T2ZEC Q) N
81 h 6EK Rq Xj 2
6EKR1X; = 100 (0.392927) = 39.29
Q = 10t
4
Luego: Dy = L LU = 0.509
39.29 2

RAZON DE ALTURA DE PUNTOS DE INFLEXION:

Segundo Piso Yo = 6.2 = 0.31
6.2 + 13.8
Primer Piso v, = 138 = 0.35

13.87 + 26.13



3.1

CAPITULO (RN

3.0 ANALISIS DE MUROS  APORTICADOS

METODO DE ANALISIS DE PORTICO CONSIDERANDO FLEXION,

CORTANTE Y ZONAS RIGIDAS

El Dr. Muto diferencia dos casos de muros con agujeros.
En el caso de un muro con pequenas aberturas el autor -

considera esto como una variacion de la placa con ori-

ficios.

El segundo caso, de un muro con grandes aberturas, es -

el que se tratara en este trabajo.

Se expondr3 el método de andlisis llamado Método de Ana
lisis de portico considerando, flexidén, cortante y zo -

- .
nas rigidas.

Se define la proporcidn circular de placa como:

E=y Ao/Aw donde:

Ao = area de abertura

Aw

area total de muro

Cuando E es menor de 0.4 se considera placa con aber-

turas, en caso contrario,muro aporticado.

En el caso de pequefias aberturas, la forma a asumirse -
es muros cortantes con huecos y es mejor esta considera-
cidon a la consideracidon de la forma de un pdrtico. EI

tratamiento de este caso sale de los 1Tmites de este
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trabajo.

Desde que los muros aporticados tienen grandes secciones
de columnas y vigas con respecto a los porticos ordina -
rios, los métodos de anadlisis de porticos no pueden ser-
aplicados sin alteracion. Es necesario tomar la estruc-
tura como''un pértico consistente de miembros con zonas -
rigidas en los extremos de los miembros" ya que hay
porciones con gran rigidez en los nuedos de las vigas pa
red y las columnas pared como se muestra en la Fig. 3.1,
siendo consideradas tales porciones como zonas rigidas -

las cuales no muestran deformacion.

,\, T ‘/’

FIG. 3.1
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Ordinariamente las secciones de las vigas y columnas

pared son entre 1/4 y 1/3 de la longitud del miembro
(por ejemplo altura de seccidn de vigas 150 a 180 cm
contra una longitud de tramo de viga de 6 m). Luego
en consideracidon de las grandes dimensiones de los
miembros se considera necesario tener en cuenta las

deformaciones : flectora y cortante.

DETERMINACION DE ZONA RIGIDA

En la Fig. 3.1 las columnas y vigas muestran deforma
ciones como miembros con seccion uniforme en la par-
te media, pero las porciones de los extremos no se
deforman facilmente. Segin esto el Dr. Muto expresa
los miembros con 1Tneas de porticos, como en la Fig.
3.1 y toma cada linea como si tuviera elasticidad u-
niforme en la parte media y una infinita rigidez en

los extremos.
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DERIVACION DE LA FORMULA DE ''SLOPE DEFLECTION'" PARA
MIEMBROS CON ZONAS RIGIDAS CONSIDERANDO FLEXION Y

CORTANTES.

El dngulo de rotacidén en el extremo del miembro cuando un

momento unitario actlia en el extremo del miembro es como sigue:

(1) .- Angulo de rotacién a partir de deformacidn por flexidn

( Ver Capftulo Il y Fig. 3.2 ).

aA' = G6EIaA/2 . = 2 { (1 - 2A )3
aAB' = -6ETaAB/L = 1 - 3(AAZ + aBZ ) + 2(AA3 + aB> )
aB' = 6EIaB/L = 2 {( 1 - AB)> - A3}

(2).- Angulo de rotacién a partir de deformacién por cortante

desde que Q = 1/¢2

y = K e e K2
B G A B GA £
BGA £
y' 1.725 x 2 X @JLQZ X _£L
B £ £
Donde:

AL , ABZ = Longitud de zona rigida en extremo Ay B

I/ = Rigidez relativa de miembro.
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B = factor de reduccién de rigidez cortante (B es considerada
para aplicacidon cuando la rigidez es baja, cuando la de -

formacidn por cortante es plastica).

K = coeficiente del angulo de deformacidn por cortante.

Y= KQ/GA ; el valor de 1.5 fue usado por el autor en la

preparacion de la tabla.

L = longitud de miembro

L'= longitud excluyendo la zona rigida
d = altura de miembro (altura de la seccién)
E/G= 2.3

La férmula de slope deflection cuando no hay carga inter-

media es derivada del angulo de rotacidon en el extremo del miembro.

Como se muestra en la Fig. 3.2, cuando el miembro se mue
ve hacia A' y B' y MAB y MBA actldan en los extremos del miembro, -
los dngulos de rotacidén, OA y OB, ocurren en los extremos Ay B; -
considerando que el miembro estd en A'B' y que ocurre una rotacidn
de R = 4§ /L, el angulo de rotacién relativa en el extremo del
miembro ( TA = BA R, TB = 6B R ) es dado como la suma-
de las deformaciones debidas al momento flector.

L
6 EI

TA =86 A-R = (A'+ y) MAB -(a AB' -y' )MBA }
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B =08-R = L {- (aAB' - y') MAB + (aB' + y') MBA }
6EI
Resolviendo esto por igualacién con I/L = Kk

MAB = 2 EKk (a BA + b 6B - 3c R)
MBA = 2 EKk (a' 6B + b BA - 3c'R)
MAB = k (a A + b 9B + cy )
MBA = k (a'¢B + b ¢A + c'y )
donde:
a = 3 (aB' + y')

(aA' + y') (aB' + v') - (ahB' - y')2
a'= 3 (aA' + v')

(@A' + v') (aB' + y') - (ahB' - Y')2
b = 3 ( AB' - Y')

(@A' + ') (aB'+ ') - (anB! - y1)2
c= (a+b)/3 c' = (a'+b) /3

$= 2EKe v =-6EKR



MAB = 1

( Flexién )

aBA = o AB a B

MAB = 1

MBA =

r \c::ﬁ/—} ( Cortante )

( Igual que en el caso de MBA = 1)
FIG. 3.1

Angulo de rotacidon para extremo de miembro

R= &/L

FIG. 3.2 ANGULOS ~ TANGENCIALES
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Las longitudes de zonas rigidas son determinadas de acuer

do a las previsiones del Instituto de Arquitectura de Japdn.

CONSTANTES

Las constantes fundamentales son tres a, a' y b, las mis-
mas como en miembros ordinarios con secciones no uniformes, y las o-
tras son derivadas de estas tres. a, a' y b , son determinadas por-
d/L, AA, AB y B (factor de reduccién de rigidez cortante). Los va-
lores de las constantes para AB = XA, A\B = 0.5 AA, y AB =0 cuando
se considera elasticidad completa (B = 1 ), y cuando se considera pls

ticidad por cortante (B = 0.5 ) son dados en las Figuras 3.4 hasta

3.6

CASOS ESPECIALES ( APOYO SIMPLE EN UN EXTREMO)

(ver Fig. 3.3) La férmula de slope deflection en caso de

apoyo simple en un extremo es mostrada abajo.

Apoyo simple en extremo B

MAB = f k ( ¢A + R

Apoyo simple en eéxtremo A

MBA = f'k (¢ B + R
3

donde f = (aa' - bz) /a'

f'= (aa' - b2) /a
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Estas constantes son también derivadas de las constantes

bédsicas a, a' y b.

A‘..-_ _ﬂ-_4E

MAB=K(LE KoA) r

ento en A por el giro @A

lMBA = K(4E KOB)
<«—FT BA

Momento en B por el giro. oB

MAB

T : -LLLIJJ-J J_]__L]—u _L_l,J-—-lI’ﬁ

AW

Momento en A por el giro OA

Momento en B por el giro OB

B

el on

i l MBA
Ke

Momento en B por desplazamiento relativo

FIG. 3.3 Casos : General y de apoyo simple
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3.2 PROCEDIMIENTO SIMPLIFICADO DE

ANALISIS DEL DR. MUTO

Este método, como en métodos préacticos para pérticos ordi
narios, puede producir considerable error cuando la razén de rigidez e

fectiva, ke, de viga con respecto a la columna es 0.2 o menos y habra

que tener cuidado en esta aplicacién.

Si la razén de rigidez de la viga es mayor que la razdnde
rigidez de la columna el punto de inflexidon incidird alrededor del pun
to medio del entrepiso; en caso de que la relacién de rigidez sea me-
nor,el punto de inflexion de los pisos inferiores serd localizado en
la parte superior de la columna, y el punto de inflexion de las partes
superiores del edificio serd localizado en la parte inferior de la co-
lumna, siendo esto desventajoso para el disefio ya que se tiene una di-

ferencia excesiva de momentos entre uno y otro extremo.

> > >

/ |

./ |
L

~4; A

/

Cuando la rigidez de la viga es alta Cuando la rigidez de la viga es baja
con respecto a la columna.

con respecto a la columna.
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3.2.1.PRINCIPIOS

Un muro con aberturas es equivalente a un poértico con zo-
nas rigidas (Ver Fig. 3.7) y es resuelto con el método a-
proximado para porticos no uniformes usando coeficientes-
que toman en consideracidn zonas rigidas y deformacidn

por cortante.

.
|

b/

o
F

b/b

FIG. 3.7

Pértico Transformado equivalente

-
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COEFICIENTE DE DISTRIBUCION DE

FUERZA CORTANTE

D es calculado por el siguiente método:

(1) Para viga y columna k es determinada usando razén de ri
gidez efectiva tomando en consideracidén zonas rigidas y deforma
cion cortante, y D es determinada por la férmula para porti -

cos ordinarias.

(2) El pértico transformado equivalente es considerado forma-
do por lineas de centros de gravedad de las columnas y las vi -

gas pared.

LA ALTURA DEL PUNTO DE INFLEXION

Los cdlculos implican el uso de la razén de rigidez efectiva
mencionada para vigas, y razon de rigidez solo de flexidon para

.columnas. Son usadas las tablas ordinarias para los cdlculos.

CORRECCION DEL MOMENTO EN LAS COLUMNAS POR

EL GRADO DE EMPOTRAMIENTO DE LA BASE

Esta correccion es obtenida usando una k similar a la

usada para calcular altura de punto de inflexidn.
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METODO

El método siguiente es el método aproximado para pérticos
ordinarios y los coeficientes usados c y c' son de el ''Méto

do de Andlisis de Portico en consideracidn de la flexidn' el

’

cortante y la zona rigida''.

CALCULO DE COEFICIENTES DE DISTRIBUCION

DE FUERZA CORTANTE

Son usadas razones de rigidez efectiva para vigas y colum

nas.
5 |
I A B hw
KAe KBe
A B &b B
e e— (KB o
AA 1w AB 1w (Ke) hw
— |

>

lI A % hw

RAZONES DE RIGIDEZ EFECTIVA
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Razones de Rigidez Efectiva de Vigas:

k Ae = c kB

k Be

c'kB

Razones de Rigidez Efectiva de Columna:

kce = (c + c') kec/2

La formula para porticos ordinarios

D = akc, es usada, pero cuando la altura de entrepiso, hw,
es diferente de la altura comin h, es hecho un ajuste

con h/hw.

D

a kce (h/hw)

donde a es la misma de los pérticos ordinarios y es -

obtenida con la siguiente férmula:

Pisos en general: KBel KBe2

a =ke / (2 + ke)

Kce hw

KBe3 KBel

- kBej + kBep + kBe3 + kBey
2 kce

ke

FIG. 3.9
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Primer Piso :

Cuando hay vigas de fundacidn el valor de a es menor -

que en el caso de columna con base fija.

ke / (2 + ke)

[}
]

ke kBe; + kBe2 + kFe; + kFe2

2 kce

Cuando la base de la columna es fija

(0.5 + ke) / (2 + ke)

[}
]

ke

(kBeqy + kBe2)/ kce

KBel KBe2

Kce

FIG. 3.10

Cuando la base de la columna est3d simplemente apoyada

(En caso de fundacién flexible).

a = (0.5ke) / (1 + 2 ke)
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Kce

FIG.— 3.11
donde:
kBe,kce = razén de rigidez efectiva de vigas y columnas.
h = altura standard de piso de pértico
hw = altura de piso del pértico equivalente.

CALCULO DE ALTURA DE PUNTO DE INFLEXION

Correccion de E',por diferencia entre h y hw.

K = S2 N kBej + kBeys + kBez + kBey
2 kc

h/hw

(7]
[}

Yo, Y1 , Y2 } Y3 son obtenidos de tablas para pérticos ordina

rios y los cadlculos son hechos con la siguiente férmula.

Y = X inferior + Syo + Yy + Y2 + Y3
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donde:

razén de altura standard de punto de inflexidn

correccion por diferencia de rigidez entre vigas y

Yq
columnas
Y2, Y3 = correccién basada en la diferencia de altura entre los

pisos superior e inferior.

KBel KBe2

1 I
:

AN

KBe3 . KBel

FIG. 3.12

Altura de punto de inflexidn

CORRECCION DEL MOMENTO DE LAS COLUMNAS DEBIDO

AL GRADO DE EMPOTRAMIENTO DE LA BASE

E1l momento flector obtenido en la base de una columna em

potrada de acuerdo a las condiciones de empotramiento es:

Mcy = (DF)1 M



donde:

Mc2 =

DF =

=l
]

~|
]
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(DF)2 Mci

1/2 (1 + 3k) = factor de transporte

5,2 kFe; + kFey (primer piso)
kce
$,2 x kBey 3. kBe (pisos en general)

ke

Momento de la base

Momento de la correccion

MC2 = (DF)2 McC1
KC2
KBel i KBe2
MC1 = (DF)1 M
KC1
KFe1 I | KFe2
-
M
FIG. 3.13

Correccion de momentos de columna debido al grado

empotramiento de la base.

de
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Por razén de conveniencia en la aplicacion este método fue
adoptado en el cilculo de coeficientes de distribucidon y alturas de

puntos de inflexidn en el caso de miembros con zonas rigidas.

3.3 EJEMPLO DE APLICACION

MURO APORTICADO. -

En la figura 3.14 se muestra un muro aporticado de 6 pisos
E1 ancho de columnas para todos los pisos es igualmente 85 cm. y
la altura de secci6n es 65 cm. en el primer piso, haciéndose mas
pequefia en cada piso que sube, siendo de 35 cm. en el Gltimo pi-
so. Las vigas pared son de 35 cm.en la cimentacidon y en los dos

primeros pisos, siendo de 30 cm. en los pisos siguientes.

En la figura 3.15 se muestra un portico transformado equi-
valente del muro aporticado. Se considera un tramo de pértico -
de 6 m. Al determinarse las zonas rigidas vemos que A exis-
te en los extremos superior e inferior de columnas, pero para
las vigas hay una pequefia zona rigida de AB = 0.04 s6lo en el

dltimo piso.



-BE - 013:} 0.04
-0 — [ 6 3.2 0.06 'l
1.60 0.18

— —_— -+
2.00 ‘- 5 3.60 0.16 —
1.63 ) 4+ i 0.16 —
EOO—J I: L 3.60 0.16
1.60

_ 4 3 0.16 ‘*_
2.0_ { ] [ 3 3.90 0.15
2.2

e _+_ i 0.22 ﬂb"
200 | | L2 .20 0.21
2.20 .

- + —4 zz: .
2.00 | l l [1 4.2 ' 1
2.20 -

1L _s 0.2 .
A

o 60—
— 6.0
(a) (b)
FIG. 3.1b4
Muro aporticado y pértico equivalente

UN‘VERS.DﬂD MA . W e T 3 emitie

=

Beneters s Conte - Agartaie 1501 Talt. 85400 - Mima-Piu.
PIVISION DE ASUNTES ACAREMICOS

SIBLIOTECA
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RAZONES DE RIGIDEZ Y RAZONES

DE RIGIDEZ EFECTIVA

Las razones de rigidez calculadas de acuerdo a las dimen
siones del pdrtico son como se muestra en la Fig. 3.15. Las vigas no
tienen zonas rigidas en todos los pisos menos en el Gltimo. Las raze
nes de rigidez efectiva de los diversos miembros son calculadas como-

se muestra en la Fig. 3.16

2.13 2.13 2.6 2.6
5.6 10.1
17 17 13,6 13.6
5:0 11.5
12 12 B ¢ L
5.7 13.1
17 17 _13.6 13.6
6.6 19
48 48 33.6 33.6
7.9 29
52 52 .,.3_6_(1._;.......3_6_0__
_K=_l_x_35.31..(22&_13 7.9 29
Ko 12x6x1055; 52 3z 3z
(a) (b)
FIG. 3.15

Razones de rigidez y razones de rigidez efectiva
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d/é =265 | 0.06
)= 0.1
5.6 c=(3.8+2.0)/3
$IUE SRR
a 2'0’ . 0.18 (c+c') /2 =1.8
b =2. h . ke = 1.8 x 5.6 =10.1
d/1 =0.236 | 0-16
il 8= 016 c= (4.2 +2.7)/3= 2.3
ba 2.7 5.0 ke= 5.0 x 2.3 = 11.5
" 0.16
0.16
ke = 5.7 x 2.3 = 13.1
5.7
0.16
d/1 =0.22 i 0.15
M =28 = 0.19
a = bL.9 6.6 c= (4.9 +3.7)/3=2.9
b = 3.7° . ke= 6.6 x 2.9 = 19.0
ko.z3
0.21
d/1 = 0.20
M= 2B = 0.21 . c=(6.5+4.7)/3 =3.7
a = 6.5 -3 ke= 3.7 x 7.9 = 29
b = 4.7
0.21
—+ 0.21
ke = 29
7.9
3 0.21
COLUMNA
FIG. 3.16 CALCULO DE RAZONES DE RIGIDEZ EFECTIVA CONSIDERANDO

ELASTICIDAD POR CORTANTE. B = 1

0.4 0.4
—a
0.8/6.0=1.3
2.13 A= 0.04
a= 2.4
b= 1.2
ke=1.2x2.13=2.6
17 H/L =.26
. A=)B=0
a=1.7
b=20.7
ke= 0.8x17=13.6
17
ke = 13.6
17
ke = 13.6
4
8 d/L = .37
AA=)B= 0
a=1.5
b= 0.6
ke=0.7x48= 33.6
52
ke=0.7 x 52=36.0
52
v I A
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DE DISTRIBUCION

Cuando las razones de rigidez efectiva son determinadas k,

puede ser obtenida para cada piso y D , puede entonces ser determina-

da.

Los cdlculos para esto son mostrados en la Fig. 3.17. En el pri-

mer piso se considerard por el momento la base de las columnas perfec-

tamente empotradas y posteriormente se harad una correccién de esto.

2.6 2.6
10.1

13.6 13.6
11.5

13.6 13.6
13.1

13.6 13.6
19

33.6 33.6
29

36 .36
29

36 36

F1G.

=|

2(2.6 + 13.6)/ 2 x 10.1 = 1.6

(1.6/3.6) x 10.1 x (3.6/3.2)= 5.1

(4 x 13.6) / (2 x 11.6) = 2.4
(2.4/4.4) x 11.5 = 6.3
(4 x 13.6) /7 (2 x 13.1) = 2.1

(2.1/4.1) x 13.1 = 6.7
2(13.6 + 33.6) / (2 x 19) = 2.5

(2.5/4.5) x 19 x (3.9/3.2) = 12.9

2(33.6 + 36) / (2 x29) = 2.4

(2.4/4.4) x 29 x (4.2/3.2) = 20.8

(4L x 36) / (2 x29) = 2.5

(2.5/4.5) x 29 x (4.2/3.2) = 21.1

.17 VALORES D = ake
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Si la base se hubiera considerado empotrada y no

se hubiera puesto vigas de cimentacién :

=
it

(2 x 36) /29 = 2.5

(0.5 + 2.5) x 29 /(2 + 2.5)x (4.2/3.2) = 25.0

o
]

Luego el coeficiente de distribucién se incremen-
tarfa en 18% desde 21.1 hasta 25.0 si hubiera la consi

deracion de empotramiento.



FIG. (3.18)

kBeq + kBez + kBe3 + kBey
2 kc

0.762 2 (2.6 + 13.6) _ 1.67

2 x 5.6

(2 x 2.6) /(2 x 13.6)=0.2; a3=3.6/3.2
.38 ; Y1 =0.10 ; Y3 =0

= 0.18 + 0.76 x 0.38 + 0.10 = 0.57

672 x (b x 13.6)(2 x 5) = 2.4

45 Yi =0; Yp=0

inf + Syo + Y1 + Yy + Y3

.16 + 0.67 x 0.45 = 0.46

672 (b x 13.6)/ 2 x 5.7 = 2.1

x 13.6 / 2 x 5.7 =14.8

.6 /3.6=1 ; a3 = 3.9/3.6 = 1.1
.45;Y1=0; Yo = 0; Y3=0
.16 + 0.67 x 0.45 = 0.46

0.23 + 0.62 x 0.5 + 0.05 = 0.59°

0.21 + 0.58 x 0.5 = 0.50

36

ALTURA DE PUNTOS DE INFLEXION
2.6
h=3.20 X = st .
S = 0.76
~Ainf = 0.18
0.] =
13.6 Yo= 0
Y
h = 3.20 = - o
i.'fo' J ] @2 = 3.2/ 3.6=0.9
inf = 0.1 Yo = 0
= 0
134
h = 3.60 k =0
S = 0.67 ap = b
Ainf = 0.16 az~= 3
Yo= 0
Y = 0
13.6
h=3.90
S = 0.62
Ainf = 0.23
33.6 =
h=14.20
S = 0.58
Ainf = 0.21
26 =
h = 4,20
s = 0.58
Ainf = 0.21

0.21 + 0.58 x 0.55 = 0.53
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Distribucion de Momento Flector .- La siguiente figura est3d basada en

valores supuestos de fuerzas cor-

tantes.
A 7.5 | A
11x3.2x0.43 = 15 l-(/.a M
2.5 : 15/2 = 7.5
1t :
30
i
11x3.2x0.57= 20 20x3.6x0.54 = 39 k/* "
20 10 = 2x30/6 |
4,
20x3.6x0.46 = 33 24,5x3.6x0.54 = 48 1(//’:/‘/
7 14 iy

5 24.5 :
by |
24 5x3. 6x0. hb=k 33x3.9x0.41 = 53 L

|
v

33.0 (

I
33x3.9%0.59 = 76 99 }/;
29 ; 88

47.0 '

97

I

|

L/

99 — 95 4

32 '97
L8 |
54 !
|
107 k/;/
18 107/2 = 54

FIG. 3.19

Momentos y cortantes considerando empotramiento

en la base de las columnas.
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Correccidn por grado de empotramiento de la base de las columnas.- Por segu-
ridad no se considerar3 la resistencia del suelo en la ci-

mentacién. Esta correccién se hace hasta el segundo piso ya que luego deja

de ser significativa.

33.6 33.6 K = 3.1
DF = 0.05
S = 0.58 7.9
MC2 = 5.4x0.05 = 0.3 t.m
3.6 3.6 K = 3.1=0.58%x (2x36)/7.9
S = 0.58 e DF = 1/2 (1 + 3 K) = 0.05
MC1 = 107x0.05 = 5.4 t.m
36 36
“'!-—-l"""
M= 107
FIG. 3.20
A
A |
15 k__-——-—--'-jt-_____d_;_q

i

s
N
AV

' |
zn'z 39 ‘ l._,-——f——-'-"' _____f

FIG. 3.21
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20 l
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tantes finales 33 Z 111:) V '
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33 |
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' —
48 33.0 |
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CAPITULDO v

4.0 APLICACION A MODELOS ESTRUCTURALES

ESTUDIO DE LOS MODELOS A CONSIDERARSE

Se considerard para la aplicacidn tres modelos

a. Estructura de cuatro pisos simétrica con miembros de sec-
cién constante.
b. Estructura de cuatro pisos simétrica con miembros de sec-
cidn variable.

c. Estructura de cuatro pisos simétrica con muros aporticados.

Se desarrollaran tres tipos de cada modelo

Tipo 1. Con pérticos de tres crujias iguales de cuatro me-
tros de luz.

Tipo 2. Con porticos de tres crujias iguales de seis me-
tros de luz.

Tipo 3. Con porticos de tres crujias iguales de ocho me-
tros de luz.

Se considerard una misma elevacion para los tres

modelos y los tres tipos.

a. Estructura de cuatro pisos simétrica con miembros de sec-

cidén constante.
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En este modelo al igual que en los otros dos se buscd

que la relacion de rigideces entre vigas y columnas -

sea superior a 0.2 ya que una relacidn menor produce

mucho error en los métodos aproximados.
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SECCIONES TRANSVERSALES DE LOS MIEMBROS:

Columnas centrales cy : 60 x 60 cm.
Columnas perimetrales cp 50 x 50 cm.
Vigas en sentido X 30 x 60 cm.

Vigas en sentido Y 30 x 60 cm.

Se consideraron vigas de conexidn en la cimentacidn en
prevision que el momento transmitido al suelo (Mc) no
sea, soportado por este (Ms). Inciuso en los cilculos

se llega a despreciar Ms.

ESPECIFICACION DE SOBRE CARGAS Y CARGAS DE GRAVEDAD

SOBRECARGAS:

12 Piso  0.500 t/m?
22, 32 Piso 0.250 t/m?

Azotea 6.150 t/m2

CARGAS DE GRAVEDAD

Carga de tabiquerfia 0.150 t/m2
Acabado de piso tipico 0.100 t/m2

Acabado de azotea 0.080 t/m2
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Estructura de cuatro pisos simétrica con miembros de seccidn

variable.

CRITERIO:

En este modelo se tratd de conseguir mayor rigidez que en
el anterior y para ello se usaron vigas acarteladas en los

porticos interiores y exteriores.

SECCIONES TRANSVERSALES DE LOS MIEMBROS:

Columnas centrales c; 60 x 60 cm.
Columnas perimetrales c, 50 x 50 cm.
Vigas en sentido X 30 x 60 cm.
Vigas en sentido Y 30 x 60 cm.

Se consideraron acartelamientos con pendientes de 25° pa-
ra las vigas para poder usar las Normas del Instituto de
Arquitectura de Japdn sobre zonas rfgidas en vigas y co -

lumnas con acartelamientos.

Ademds se buscSd la semejanza con el especimen de experi -
mentacién de tipo D , del Dr. Muto. Este especimen tenis
el espesor de la viga igual a la mitad del espesor de la
columna, e igual el peralte de la viga con respecto a la

columna.
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0.5 6 0.6
0.60 m
25°
- 0.70 m
1.50 m
FIG. 4.3

Nudo tipico de modelo b

La viga de conexién de la cimentacién se considerd de 30
x 60 cm. sin acartelamiento al igual que en el modelo -

con miembros de seccién constante.

La especificacion de sobrecargas y cargas de gravedad --
fueron las mismas que en el modelo con miembros de sec-

cién constante.

c. Estructura de cuatro pisos simétrica con muros aporticados

y pérticos de seccidén constante.



- 103 -

3.30

3.30

3.50

4.00

FIG. 4.4 PLANTA TIPICA Y ELEVACION

CRITERID

En este modelo se buscd conseguir rigidez sin desmedro de la
arquitectura. Se colocaron los muros aporticados en el perimetro

de la estructura.

SECCIONES TRANSVERSALES DE LOS MIEMBROS
Columnas centrales Cy 60 x 60

Columnas perimetrales €, ¢ 50 x50

Las vigas tendradn la misma seccidén para los tres tipos y se

rdn como en la Fig. 4.5

Las vigas internas serdn de 30 x 60 cm. sin acartelamientos.
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PROPORCION CIRCULAR DEL MODELO (E)

//Ao/Aw

E =
A = drea de la abertura
Aw = drea total del muro

Tomando el total de aberturas y el area total del muro:

Ao = 3 [2 x 1.70(2 - 0.5) + 1.90 (2 - 0.5) + 2.4(y - 0.5]
Ao =3 (g - 0.5 (7.7)
Aw = (3 2+ 0.5) (14.1 + 1.6)

£ = /23.1 (2-0.5)
15.7 (32 + 0.5)

Luego:

Para % =k E=0.64 > 0.40
2 =6 E=0.66 >0.40
2 =8 E=0.67 >0.40

En los tres tipos de modelo se verifica que el tratamiento a usar

se es de muro aporticado.

Las especificaciones de sobrecargas y cargas de gravedad seran las

mismas que en el modelo de seccidon constante.
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FACTORES COMUNES EN LOS TRES MODELOS:

Para fines de comparacidon se han considerado los siguientes fac-

tores comunes:

a. Seccion de las columnas centrales
b. Seccion de las columnas perimetrales
c. Ancho de las vigas
d. Altura entre piso y piso
e. Espesor de techos aligerados 0.25 m.
30 x 160 T
I.VO _1] 3.30
30 x 160 T
I.ZO 3.30
30 x 160 T
1.p0 3.50
30 x 160 T
1
2.410 L.oo
30 x 160 -
: : [ :
2 2 L

L.5 MURO APORTICADO DE FACHADA
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ANALI SIS

ESTRUCTURA DE 4 PISOS CON PORTICOS CON

CON MIEMBROS DE

SECCION CONSTANTE

. 6.00 g 6.00 A .00 |
| T T 1
C2 C2 C2 Cc2
6
C2 C1 C1 C2
6
C2 €1 c1 C2
6
C2 C2 C2 C2
2 3 L
!
L
FIG. 4.6 PLANTA TIPICA Y ELEVACION

3.

oF

3.

.00

.00

.00

30

30

50

.00
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ESPECIFICACIONES:
Sobrecargas:

2
2° Piso 0.500 t/m
2
3°, 4°piso 0.250 t/m

2
Azotea 0.150 t/m

Cdrgas de gravedad:

. 2

Carga de tabiqueria 0.150 t/m
. .. 2

Acabado de piso tipico 0.100 t/m
2

Acabado de azotea 0.080 t/m

Dimensiones de Vigas: Sentido X e Y 30 x 60 cm.

Dimensiones de columnas

c, 60 x 60 cm.

Cé 50 x 50 cm.

METRADO DE CARGAS

Peso de los Elementos:

Vigas: (4 x 16.5 x 0.30 x 0.60 + 4 x 16.3 x 0.30 x 0.60)2.4

56.7 t (en cada piso)

Columnas:

h x 4 x 2.4 x 0.60 x 0.60 = 13.8

1° Entrepiso C1

12 x b x 2.4 x 0.50 x 0.50 = 28.8

C2
Total . h2.6
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2° Entrepiso C L x 3.50 x 2.4 x 0.60 x 0.60 = 12.1

1
C = 12 x 3.50 x 2.4 x 0.50 x 0.50= 25.2

Total . 37.3 t
3° Entrepiso €1 = 4 x 3.30 x 2.4 x 0.60 x 0.60 = 11.4
C2 =12x 3.30 x 2.4 x 0.50 x 0.50 = 23.8
Total . 35.2 t
L° Entrepiso Total : 35.2t
DISTRIBUCION EN CADA NIVEL
i° NIVEL : 56.7 + 0.5 (42.6 + 37.3) = 96.6 t
2° NIVEL : 56.7 + 0.5 (37.3 + 35.2) = 92.9 t
3° NIVEL : 56.7 + 0.5 (35.2 + 35.2) = 91.4 t
L° NIVEL : 56.7 + 0.5 (35.2) = 74.3 ¢

CARGAS DISTRIBUIDAS

Carga por nivel:

- Peso del aligerado: 9 x 5.5 x 5.5 x 0.35 = 95.3

- Peso de cargas de gravedad: 9 x 5.5 x 5.5 (0.15 +0.1)

e 68.0
TOTAL := 163.3 t
Carga para azotea:
- Peso del aligerado : 95.3
2
-~ Peso de cargas de gravedad : 9% 5.5x 0.08= 21.8

TOTAL : 117.1 t
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SOBRECARGAS
Sobrecarga 2° Nivel : 9 x5.5x5.5x 0.500 = 136.1
Sobrecarga 3°, 4° nivel : 9 x 5.5 x 5.5 x 0.250 = 68.1
Sobrecarga azotea : 9 x 5.5 x5.5x 0.150 = 40.8
CARGAS TOTALES
MIVEL CARGA MUERTA (D) CARGA VIVA (L) TOTAL
1 96.6 + 163.3 = 259.9 136.1 396.0
2 92.9 + 163.3 = 256.2 68.1 324.3
3 91.9 + 163.3 = 255.2 68.1 323.3
4 74.3 + 117.1 = 191.4 40.8 232.2
CARGAS TOTALES REDONDEADAS

1° NIVEL 396.

2° NIVEL 324
3° NIVEL 323

L°  NIVEL 232

t

t

t

t
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ANALISIS DINAMICO PARA LA DIRECCION

X - X

Determinacion del primer modo - Método de Stodola - Método

de Holzer.

Se sabe que Kc

Donde : E

KiE

Primer entrepiso:

ICy
hc.efect.

KCq

ICy
hc.efect.

KCZ

KIE

KIE

12 E Ic/hc3 para columnas empotradas.

210 t/cm?

LKe

L

60°/12 = 1.08 x 106 cmh

L.0o - 0.25/2 - (0.60 - 0.25)/2 = 3.7m

6

12 x 210 x 1.08 x 10 /3703 = 53.72 t/cm.

50%/12 = 0.52 x 10% em”

370 cm.

12 x 210 x 0.52 x 10°/ 3703 = 25.82 t/cm

L Kec1 + 12 Ke2

524.72 t/cm.

Segundo entrepiso:

C1

hc.efect.

KC1

1.08 x 106 cmh

3.5 - 0.25 - (0.60 - 0.25)/2 = 3.075 m.

6

12 x 210 x 1.08 x 10° / 307.53 = 93.60t/cm



IC,

hc.efect

KCy =

K2E =

K2E

Tercer entrepiso:

IC1 =

hc.efect =

KC1 =

IC2 =
hc efect =

KC2 =

K3E =

K3E =

Cuarto entrepiso:

KLE =

MASAS
1° NIVEL m1
2° NIVEL m2
3° NIVEL m3
L° NIVEL mb
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0.52 x 106 cmh

3.075 m.

12 x 210 x 0.52 x 106 / 307.53 = 45.07 t/cm.

L4KC1 + 12 KC2

915.24 t/cm.

1.08 x 106 cmh
3.30 - 0.25 - (0.60 - 0.25)/2 = 2.875 m.

12 x 210 x 1.08 x 106/(2.875)3 = 114.47 t/cm

0.52 x 106 cmh

2.875

12 x 210 x 0.52 x 106/ 287.53 = 55.08 t/cm.

kKC1 + 12KC2

1118.84 t/cm.

1118.84 t/cm.

CONCENTRADA EN CADA NIVEL

= 396/981 = 0.4037 t x seg’/cm
= 324/981 = 0.3303 t x seg’/cm
= 323/981 = 0.3292 t x segZ/cm
= 232/981 = 0.2365 t x seg’/cm

4 - Sles A e = . ] )
:' " jora e CAMA - Aparians bodd foll. 8 _,mwu -
e Dlvidlus DE AsUNTE8 ACADENIC

@IBLIQTECA
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0.2365txseg2/cm

Llamando a m, = = M
K4E = 1118.84 t/cm. = K
METODO DE STODOLA
m_ 1.71 M Ki = 0.47 K
my _ 1.4OM Ky = 0.82 K
my_ 1.39 M K3 = K
my _ M Ky = K
Asumiendo: mb"= 1; @' =25 83" = 3; @ = 4
0.47 K 0.82 K A K=
2 9/ .
2 JIT) eiT. ~ koM 7T 1_:;_‘!"' _ M
| DEFLEXION ) { 3 L G OMIN.
i
miw @1 1.1z 2. bt et i
ZFI 12,68 10.97 8,12 " e
Vi/Ki 26.98 13,38 8.17 ) T
| @'ic 26.98 _ 40,36 L8 .53 52.53 M2 LK
2°Tanteo 1 1.49 1 ‘qro 1 9117
ET 1.7 2.08 2.4q 1 bi7
i B247 6537 | hebb7— | ——HwE——
A 17547 7972 T G P | ———
8l 175k 25409 ————29.b66 3107 3 twbpk——
I3°TFantee —7 1 4.5-". = 19
(e g 208 213 1 ~Serpere——
- {2220 6219 L18a-. 845 i —
Al 16.870 7581 1189 810 gﬁmzi
0 ic 16.81¢ 2l Loph 2843 0 0ot Ak
i ke 198 1 15
2

CALCULO DE Wy

(1 + 1.454 + 1.708 + 1.819) = (16.870 + 2k.45k + 28.643 + 30.462)MW12/K

2

. 2
281.48  ciclos

Wy
seg
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AFINAMIENTO DEL VALOR W1

w2 = wi? x TFRAX/ IFIX

Para el 1° modo W12 = 281.00

FR A X FRAX FI X PIX
524.720 1.000 524.720 113. 440 1.000 113. 440
411.280° 0. 449 184.665 134.522 1.449 194.926
276.758 0.247 68.359 | 156.922 1.696 266.142
119.836 0.107 12.822 | 119.828 | 1.803 216.054

£ =  790.566 ) I = 790.552
Luego: w12 = 281.0 x 790.566/790.552

w12 = 281.0

Wl = 16.763 ciclos/seg
Valor de T

= 2" = 0.375 segq.
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METODO DE FUERZAS ESTATICAS EQUIVALENTES

Cortante en la direccidn X-X por la propuesta de normas basicas

de disefio sismo resistente para el Reglamento Nacional de Construccio

nes:
H = ISCP/ Rp
Tipo de edificacion 'B" (Oficinas y departamentos); I =1
Regidn 2 (Lima) S = 0.8
El edificio tiene sus poérticos capaces de resistir el 100% de la
fuerza horizontal (comportamiento plastico) RD = 6.0
C = 0.8
0.6 (T/TS) + 1
T=T1=0.375 seg.

TS = periodo predominante del suelo
N.2 < TS <1.0
=TS - para suelo de tipo intermedio 0.6 seg.
0.8
C= = 0.58

0.6 (0.375/0.6) + 1

Como debe cumplirse que:

0.18 < C < 0.50

Tomamos ‘C = 0.50
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Para edificios comunes

P = CM + 0.25 CV

P = 962.7 + 0.25 x 313.1 = 1040.9 t

Luego

H = 1 x 0.8 x0.5x 1040.9 = 69.39 t

Fi = fHWihi/ SWjhj

alto/ancho = }h.1/18 = 0.78 < 3 f = 10
Luego:

IWjhj = 396.0 x 4 + 324.3 x 7.5 + 323.3 x 10.8 + 232.2 x 14.1

= 10781.0
F1 = 1.0 x 69.39 x 1584/10781.8 = 10.2
Fp = 1.0 x 69.39 x 2432.2/1078/.8 = 15.6
F3 = 1.0 x 69.39 x 3491.6/1078/.8 = 22.5
Fy, = 1.0 x 69.39 x 3274.0/10781.8 = 21.1
21.1
h )
i
22.5
N
15.6 _
10.2

FIG. 4.7 FUERZASIDE INERCIA POR NIVEL DEL EDIFICIO
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METODO SIMPLIFICADO DE MUTO

PORTICOS B vy C

!

cl
0.275 0.}75
ket Lc2
0.482 1.00
0.275 0.¢75
3C1 3C2
0.482 1.00
0.275 0.375
2C1 2C2
0.455 " 0.943
0.275 0.375
1C1 1C2
0.398 n.825
0.275 0.375
2
FIG. 4.8 RIGIDECES RELATIVAS



K de
K de
Cy en

C2 en

C2 en

€1 en
Cl en

Cl en

Dividiendo los valores anteriores entre 32.73 x 10

k de v

k de ¢

C2 en
C2 en
C2 en
C1 en
Cl en

Cl1 en
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RIGIDECES RELATIVAS (k)

vigas ; 0.30 x 0.603/12 x6 =9x10

columnas

L° y 3° Pisos :

0.50 x 0.503

2° Piso = 0.50 x 0.50° / 12 x 3.50

1° Piso = 0.50 x 0.503 / 12 x 4.00

L° y 3° Pisos

: 0.60 x 0.60° /12 x

3

4

/12 x 3.30 = 15.78 x 10

4
4

14.88 x 10~

13.02 x 10

.30 = 32.73 x 107"

2° Piso . 0.60 x 0.60% /12 x 3.50 = 30.86 x 10 "

1° Piso . 0.60 x 0.603/12 x 4.00 = 27.00 x 10°

igas : 0.275

olumnas :

4° y 3°Pisos :

2° Piso
1° Piso
L° y 3°Pisos
2° Piso

1° Piso

0.482

. 0.455
. 0.398
. 1.00

: 0.943
. 0.825

4

4

4
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n kc K a DX
Lca . 482 0.57 222 0.107
Lc2 .000 0.55 .216 0.216
3C1 . 482 0.57 0222 0.107
3C2 .000 0.55 .216 0.216
2C1 . 455 0.60 .231 0.105
2C2 .943 0.58 .225 0.212
1C1 .398 0.69 .256 0.102
102 .825 0.67 .251 0.207




- 120 -

PORTICOS A y D
c2 c2

0.275 0.275
Lc1 Lc2
0.482 0.482

0.275 0.p75
3C1 3C2
0. 482 0.482

0.275 0.£75
Pc1_ 2C2
p.u4ss [0.455

0.275 0.275
pc1 1C2
b.398 0.398

0.275 0.475
1 2
FIG. 4.9 RIGIDECES RELATIVAS
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RIGIDECES RELATIVAS (k)

K de las vigas: 0.30 x 0.603/12 x 6 =9 x 10-h m3
K de las columnas:
C2 en los pisos 4°y 3°: 0.50 x 0.503/ 12 x 3.30
= 15.782 x 10"
C2 en el 2° Piso 0.50 XO.503/12 x 3.50
= 14.881 x 107"
C2 en el 1° Piso 0.50 x0.503/12 x 4.00
= 13.021 x 107"
Dividiendo estos valores entre 32.73 x 10-14
C2 en los pisos 4° y 3° k = 0.482
C2 en el 2° Piso k = 0.455
€2 en el 1° Piso k = 0.398
Vigas en todos los pisos k = 0.275
Vigas de cimentacién k = 0.275
n kc k a Dx
et 0.482 0.57 0.222 0.107
Lc2 0.482 1.14 0.363 0.175
3C1 0.482 0.57 0.222 0.107
3C2 0.482 1.14 0.363 0.175
2C1 0.455 0.60 0.231 0.105ﬁ—~
2C2 0.455 1.21 0.377 -_0.171
11 10.398 0.69 |o0.256 0.102
1C2 0.398 1.38 0.408 0.162




- 122 -

VALORES D DEL 42

y 32 PISOS

0.1p7 0.175 0.232

0.1D7 2.16 0.323

1.210

0.107 0.716 0.323
L'TU7 0.175 0.282 ]

VALORES D DEL 2= PISO

0.105 0.1731 [ 0.276
0.795 (A v [ 0.317 |

1.186

U. 212 0.317

0.105 0.171 0.276
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07@2 0.})62 [ 0.264

0. 102 0.207 [ 0.309
1.1L46

0. 102 0.207 l 0.309 I

0.102 6.162 0.264

VALORES D DEL 1% PISO
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DETERMINACION DE LAS FUERZAS DE

INERCIA EN LOS PORTICOS Ay B

—

ﬁkﬁ

i

PORTICO A:
Fy = 21.1 (2 x 0.282)/(2 x 1.21) = 4.92 t
F3 = 22.5 (2 x 0.282)/(2 x 1.21) = 5.2h t
Fs = 15.6 (2 x 0.76)/( 2 x 1.186)= 3.63 t
F1 = 10.2 (2 x 0.264)/ (2 x 1.146= 2.35t

PORTICO B:

Fy = 21.1 (2 x 0.323) / (2 x 1.21) =5.63 ¢t
F3 = 22.5 (2 x 0.323) / (2 x 1.21) = 6.00 t
Fp = 15.6 (2 x 0.317) / (2 x 1.186) =L.17 ¢t

10.2 (2 x 0.309) / (2 x 1.146) =2.75 t

-n
—_
]



DETERMINACION DE LOS PUNTOS DE
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INFLEXION EN COLUMNAS

PORTICOS A y D

n 13 al a2 a3 yo yll va| vi y yh
4e1 0.57 1 - 1 0.30 0 - 0 0.30 0.99
4e2 1.14 1 - 1 0.40 0 - 0 0.40 1.32
3C1 0.57 1 1 1.06| 0.40 0 0 0 0.40 1.32
3C2 1.14 1 1 1.06 | 0.45 0 0 0 0.45 1.48
2C1 0.60 1 0.94 1.14 | 0.50 0 0 0 0.50 1.75
2C2 1.21 1 0.94 1.14| 0.50 0 0 0 0.50 1.75
1C1 0.69 1 0.87 - 0.70 0 0 - 0.70 2.
1C2 1.38 1 0.87 - 0.65 0 0 - 0.65 2.

PORTICOS B y C

n k | oy o a3 Yo y1l vo| val vy yh
4C1 n.57( 1 - 1 0.30| 0 - 0 | 0.30 0.99
4c2 | 0.55| 1 - 1 0.30| 0 -] 0 ] 0.30] 0.99
3C1 0.57] 1 1 1.06 0.40] 0 0] o | o0.40 1.32
3c2 | 0.55] 1 1 1.06 0.40| o 0| 0 | 0.40 1.32
2C1 0.60] 1 0.9 4 114 0.50| 0 0 0 | 0.50] 1.75
2€2 | 0.58] 1 094 114 | 0.50| 0 | o} o | 0.50 1.75
1C1 0.69] 1 087 - 1 o0.70] 0 0] 0 | 0.70 8
1C2 0.67| 1 087 = 0.70( 0 0 0 0.70 2.8
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CALCULO DE LA FUERZA CORTANTE

EN COLUMNAS

PORTICOS A y D b

»0.189 0.310

1= 0.9 ~+4=1.5 V4 =
0.189 0.310

—=1.9 > 3.1 V3 =
0.190 0.310

k= 2.6 w—ta 4.3 V2 =
0.193 0.307

—rwy ~tb.9 Vi =

FIG.

L.10

FUERZAS CORTANTES EN COLUMNAS

L.92

10.16

13.79

16.14
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CALCULO DE LA FUERZA CORTANTE

EN COLUMNAS
PORTICOS By C

(

B 0.166 0.334

l» 0.9 —-—1.9 V4 = 5.63
0.166 0.334

L' 1.9 -«—=3.9 V3 = 11.63
0.166 0.334

= 2.6 ~-—=5.3 V2 = 15.80
0.165 0.335

. 3.1 - 2 Vi = 18.55

FIG. 4.1

FUERZAS CORTANTES EN COLUMNAS



- 128 -

CALCULO DE LOS MOMENTOS FLECTORES
PORTICOS Ay D

E.Gi///

-2.00
5-?2/
’
-4.68
/// -4,58 ,//f -7.47 |
3.?#}///F 5'53//////

& -8-14 ’ ‘ J-Ichl 5 ]

FIG. 4.12 MOMENTOS FLECTORES
(SIGNOS DE R. de M.)

2.15

Ty

3.80

L]
\ [=]
O
1351

k.58

1
I
T Vil
el
|
N
=]
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CALCULDO D& LOS MOMENTOS FLECTORES

PORTICOS B Y C

2.15 LD
l- 0.0 .
3.82 ?.saﬂ///
- 2.55 - 5.12
i.58 9.:&/
- 4.58 - 9.2}
3.67 Ms/
- 8.57 - 17.39

FIG. L4.13 MOMENTOS FLECTORES

(SIGNOS DE R. de M.)
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CORRECCION DE LOS MOMENTOS EN COLUMNAS

DEBIDO AL GRADO DE FIJACION DE LAS

BASES DE COLUMNAS

+3K) - #/i1 + 3

DF = (1 K )2
PORTICOS A Y
MOMENTOS_F INALES
[ Eje [ n K| ME DF MC Mi | MS |
1 LC1 0.57 0.191 0.00 0.92 2.15
1 3C1 0.57| 8.74 |  0.191 0.05 2,48 3.85
1 2C1 0.60 0.185 | 0.27 b,31 4,85
1 1c1 0.69 0.167 | 1.u46 7.28 5.20
2 Lc2 1.14 0.115 0.00 2.00 3.01
2 | 3c2| 1.14112.87 | o0.115] o0.01 4.67 5.73
2 | 2c2 1.21 0.109 | o0.14 7.33 7.61
2 12 1.38 0.098 | 1.26 11.61 8.19
PORTICOS B Y
MOMENTOS FINALES |
Eje| n K ME DF MC Mi Ms
1 4e1| 0.57 0.191 0.00 0.92 2.15
1 3c1{ 0.57] 8.57 0.191 0.05 2.50 3.87
1 2c1| 0.60 0.185 0.26 .32 4. 84
1 1c1| 0.69 6.167 1.43 7.14 5.10
2 ic2] o0.55 0.196 0.02 1.84 4.36
2 3C2f 0.55417.39 0.194 0.11 5.01 7.79
2 2c2| 0.58 0.189 0.56 8.68 9.80
2 12| 0.67 Jf; 0-#1ﬂ4x;;97; 14,42 10. 42
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MOMENTOS , CORTANTES | VALORES Y FINALES.

PORTICOS A y D. ¢

T - 1.5 t

— | -

2.15 v 3.01 115 ¥

-14

-0.6 0

0. Gf—t—> 1.5 < =

f y = 0.30 y = N. 40

- ﬂ.gz - -z,ﬂ- -~

3.85] ] v 5.73 {

.77 -1.4 3.86 -113

ga 6,48 y = p.59
- 7.28 - -11.61 A
//-'!I'

S;E -]r9

FIG. 4.14  (SIGNOS DE R. de M.)
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MOMENTOS , CORTANTES i VALORES Y

FINALES . PORTICOS B Y C

-2.18

58

o=

.21 -21h

FIG. 4.15 (SIGNOS DE R. de M. )
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EDIFICIO DE 4 PI1SOS CON PORTICOS
CON MIEMBROS DE SECCION VARIABLE

6.00 6.00 |  6.00

I
c2 c2 L c2 -J—- c2

I—— Y E—
6.00
C2 c1 A1, Cl 1 C2
— | —] [
] -
6.00
C2 c1 c1 C2
6.00
c2 c2 |l c2 ] c2
1 2 3 b
3.2
3.30
3.50
.00

FIG. 4.16 PLANTA TIPICA YELEVACION



Dimensiones de vigas:
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Sentido x i sentidoy * 30 x 60 cm
I
30 x 60 3Q x 60
T yl
11-30 ,————[;:;;-a, 11.30 : 9,60 0.60
i
\- / ll
1 I 4 I
1.50 1.50 | | 1.50
Dimensiones de columnas:
C1 60 x 60 cm.
c2 50 x 50 cm.
M ETRADU O DE C ARGAS
PESO DE LOS ELEMENTOS
P1S0O COLUMNAS VIGAS
1° Piso 42.6 t 74.8 t
2° Piso 37.3 t 74.8 t
3° Piso 35.2 t 74.8 t
L4° Piso 35.2 t 74.8 t
CARGAS POR NIVEL
NIVEL PESO PROPIO CARGA DISTRIBUIDA CARGA VIVA TOTAL
1 114.7 163.3 136.1 414 .1
2 111.0 163.3 68.1 342 .4
3 110.0 163.3 68.1 341. 4
4 92.4 117.1 40.8 250.3




10

20

CARGAS POR N

Nivel
Nivel
Nivel

Nivel

- ]35 -

IVEL

1k
342
341

250

REDONDEADAS

ANALISIS DINAMICO PARA LA DIRECCION X-X
DETERMINACION DEL PRIMER MODO - METODO DE STODOLA
LENTREPISO Il C2— h--G—efect R+61+DEZ
1 1n6 faY 6 -
1 108 %10 8-52-x 10 370-—-em——T 5256 t/cm—
2 108 x10° 1052 x10% 1 307.5em FHidr—tFom
3 1.08 x 106 0.52 x 1.96 28F—em———+—+125—F—tFem—
l! !_.438—:‘\ 136 © 52 X ‘rCG 28? T iiZ)./ c7_m
NIVEL MASA RFIATIVA RIGIDEZ RELATIVA —
K
1 1-65# - — o
2 fr 37— -8+
2 e K
L M K
Asumiendo ¢1| = 1 ' GZ' = 2 Eal = 3 ; ﬂhr = 4
0.81 K

a L\ N
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DEFLEXION 1 2 3 4| F.coMuN
FI = Mi W2 @ i 1.45 2.7 4.d8 4
Vi = TFT 12.47 10.82 8.08 l M2
AP = Vi/Ki 26.53 13.36 8.08 } Mw2 /K
B'ic 26.53 39.89 47.97 51.97 | mw?/k
1 1.504 {3;8 1959
2°TANTED 1. 504 1.408  1.959
FI 1165 2.006 2.J46 1196
Vi 8.13 6.48 L.42 1.96
Ai 17.30 8.00 h.42 1.96
Bic 17.30 25.30 29.92 31.68
3°TANTED 1.462 1.718 11831
FI 1J65 2.p0 2.34 1} 831
Vi 7.82 6.17 417 1.831
Ai 16.64 7.62 L.17 1.831
Bic 16. 64 2,26 28.43 30.26
] 1.458 1.408 11818
Calculo de w,z ¢

2
(1 + 1.462 + 1.718 + 1.831) = (16.64 + 24.26 + 28.43 + 3o.ze&ﬂ§-

2
W1

= 264.86 cic!nszfseg2




€10+ | €9€°221 156°961 Hiy wel LS6° 111 I4
L1222 691°6L2 EH9 €LY 9°6z5| ¥4
601°0 84z 0 Z54°0 00°1 XV| &
608" 1 00/ 1 Z5h 1 00°1 x| B
64°0-| 642221 S18°951 0LZ°4El LLLT 1L T4 .
o
ahl Tl 6557662 - 628 €LY 9-625 | wi| o
=]
601°0 8hz° 0 €540 00°1 XV
018" 1 10" 1 €Gh° 1 00°1 X
89°62ll 89°6z1L1 H HLE -
T
O — R0 — —(O— P00~ —— 00— O mem\ _N
55270 gHe" o 6HE"0 2Zh°0
¥3zZ10H 3a IR
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AFINAMIENTO DEL VALOR DE W1

W2 o= il o EFRAX
ZFIX
Para el 1°Modo: wlz = 265.30
FR AX FR 40X FI X FIX
525.6 1.00 525.60 111.96 1.00 111.96
NN T o
413.6 0.45 186.12 134.47 1.45 194.98
299.2 0.25 69.80 156.95 1.70 266.81
122.2 0.11 13.44 122.35 . 1.81 221.45
T = 794.962 I = 795.210
wl? = 265.30 x —124:962 265,217
795.210
wi = 16.285 ciclos/seg

T

21\’/W1

CORTANTE EN LA DIRECCION X

NORMAS BASICAS DE DISENO SISMO RESISTENTE

REGLAMENTO

NACIONAL

SC
RD

DE

0.386 seg

- X POR LA PROPUESTA DE

CONSTRUCCIONES

PARA EL
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Tipo de Edificacién : "B" (Oficinas y Departamentos); I = 1
Regién : 2 (Lima) ; S= 0.8

El edificio tiene sus pdrticos capaces de resistir el 100% de

la fuerza horizontal; RD = 6.0
c = 00$
0.6 (=) + 1
TS
T = T1 = 0.386 seg
TS = periodo predominante del suelo

0.2 < TS < 1.0
Ts para el suelo de tipo intermedio : 0.6 seg.

C = 0.8 = 0.58

0.6 ( 96%%§_) + 1

Como debe'cumplirse que 0.18 < C < 0.50

Tomaremos C = 0.50

P = CM + 0.25 CV
P = 1035.1 + 0.25 x 313.1 = 1113.37
Luego :
Ho= 1 x &8 x 0.5 . 1143.37 = 89.07
5.0
Fi = fp Wihi

IW] hj
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alto. _ 1l _ 595835 f = 1.0
ancho 18
Luego:
£ Wjhj = Uik x b + 342 % 7.5 + 341 x 10.8 + 250 x 14.1
= 11428.8
Fl = 1.0 x 89.07 x —8%%—— _ 12,90
11428.8
F, = 1.0x89.07 x 28— _ 49,99
' 11428.8
Fy = 1.0x 89.07 x 39828 _ 4879
11428.8
F, = 1.0 x 89.07 x =3222—— - 27.47
11428.8
27.47t
28.70t -
19.99t
12.90t —— 3

FIG. L.17 FUERZAS DE INERCIA POR NIVEL DEL EDIFICIO
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METODO DE DISTRIBUCION DE MOMENTOS EMPOTRADOS

PORTICOS B Y C
Cl
. CZr g K
.18 0.27 .19].19 0.27
.27 .28
0.48 1.00
G ’-05 H 4 0L L
.18 0.27 13119 0.27
.27 .28
0.48 1.00
£ | W1 S St M
.18 0.27 .19].19 0.27
.25 .27
0.45 0.94
g o5 4ol N
.18 0.27 .19].19 0.27
.22 .23
0.40 0.82
A L. 04 D 4 ob .
.02 0.27 .02 .02 0.27
1
2

Fig. 4.18 VALORES DE A Y RIGIDECES RELATIVAS
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ELEMENTO RIGIDEZ ABSOLUTA RIGIDEZ RELATIVA
Viga extrema 900 cm3 0.27
Viga centrai y00 cm3 0.27
Viga de cim. 900 cm3 0.27
C. 2 L°Piso 1578.3 cm> 0.48
C. C; 3°Piso 1578.3 cm 0.48
C. €, 2°Piso 1488.1 cm’ 0.45
C. ¢, 1°Piso 1302.1 cm’ 0.40
C. ¢y 4°Piso 3272.7 cm3 1.00
C. C1 3°Piso 3272.7. cm 1.00
C. €1 2°Piso 3085.7 cm> 0.94
C. C1_1°Piso 2700.0 cm> 0.82




’1 6 IJ g JH JK
609 a a 7'3
8.0 a' a'| 7.15 8.2
3.9 | 5.3 ‘b b{ 5.3 3.8 | 5.6
1.92 | 0.93 |ke ke | 0.96 F70 | 1.7%
0.49 0.77 |IFT FT| 0.7h 0.46 -
4.0/ _|c c - 5.3
3.97 o ¢c'| &5 5.0
0.67 0.33 |DF DF | 0.14 0-60 0.26
| _&x GE GH HG HJ HE HL,
3.7 6.9 a a 3.7 7.3
8.0 a' a'|_7.15 8.7
3.9 3.9 5.3 b “b{ 5.3 L 3.8 1 3.8 56
0.89 | 1.92 0.93 | ke ke | 0.96 T.857 | &.1 .76
1.05 0.49 0.77 FT FT|_0.74 1.03 0.46
2.53 §.07 | c C 2.50 | 4.3
3.97 c' c{ .15 k.o
0.24 | 0.51 0.25 | oF DF| 0.1 0.21 0.48 0.20
_ .
EB EG EF FE FC FH FM
3.7 6.9 |a a ) 3.7 7.3
/.1 a' a' 7_[5 7.8 o
3.6 3.9 T3 |b- b[ 5.3 3.6_| 3.8 5.6
1.60 | 0.89 0.93 |ke ke|_0.96 3.6/ 1.85 1.74
0.51 1.05 0.77 |FT FT| _0.7% 0.46 | 1.03 |
Z.53 4.0/ |C C 2.50 5.3
3.56 c' c'| B.15 3.80
0.47 | 0.26 | 0.27 |oF oF | _0.12 0.4 | 0.22 0.21
BE BA BC CB CF (o) CN
3.6 ; 6.9 |a " a 3.6 7.3
5.9 | I a'lL_7.15 i
_3.6 2.9 5.3 |b b{_5.3 3.6 3.1 5.6
0.81 1.18 0.93 | ke ke| 0.96 1.69 2.50h .7h
.00 | 0.5 | 0.77]FT el 0. 7% .00 | _0.50 .
2.50 | [.07 |c cl 2.40 4.30 .
: —2.93 c' c'|_B.15 3.1
0.28 | _0.40 0.32 | pF oFl_0.14 0.24 0.37 0.25
AB AD DA DC DO
A4
3 2.3 :. . a 3.4 2.3__
7._9 1.2—- b Flg‘ 4'19 a;) 203
0.68 0.31 | ke Valores 1.2 3.1 1.2
BERY 0o FT ke 0.31 1.39 0.47
2.1 1'16 C DF y FT FT 0.52 0.91 =
== e ¢ N T 1.16
eslale
0.69 0.31 | OF oF Fon i Togh o




.49 77 o « .74 446
_ .67 .33 14 .60 .26
90 -400
56.0 240.0d 104.0
- Ul qg_n‘nnl ?9 33 0.%__,
5.4 -7.0 -9.5 ~40.9 | -17.7
-E_-E -I-E _2-1 3-0
1.3 =0 - 0.51 - 0.3
4+ 1.05 +.49 .77+ « .74 +1.03 ¢+ .46
.24 .51 .25 1 .21 48 .20
121.4 - 250 '
49.0 110. 4
1.4 15.4 9 3 27, g 9% |
18161 15.3 1.7 - 18.8 -7.0
B | -23.L 1.1 1.5 3 a 6.8 2.8
1226 ! 1
v .51 4+ 1.05 77 + <~ 74 1+ .46 +41.03
7 U 26 27 12 L 22 21
15.2 3 30.
-2.7 - 17 19 =1 - bglg
-5.9 3 =32 - .4 - 2.6 J 1.5 3.1
-1.0 1.3 = 0.2 -09 |-05 |-04
t 1.00 ¥ .49 .77 + « .74 El 00  +50 __ _
.28 L0 2 14 24 37 | .25 ]
3.0 “b. b | |
0.7 0.9 1.5 2.4 .6
-1.05 -1 =1.2
b f 4. 58 2 > 5 - .23 4+ .1
36 1 b .64 .22
- 0.7 1.2
] 0.5 1 0.2 N -0.1 - 0.8 1-0.3
FIG. 4.20 ROTACION DEL- 42 PISO : Xxj Ry




FIG. 4.

21

(1v)

1G 1J JI JH JK
- 80.8 80.8 82.2 |- 168.2 | 86.0
Quy = - {(-80.8 - 59.4 -168.2 - 126.1) x
3.3
Q4h = 263.33 t
GI GE GH HG H.I HE. Hr
"-59.4 ] 30.3 1 2941 28.6 '- 126.1 | 66.8 | 30.7
QU3 = = (30.3 + 12 + 66.8 + 26.6) k 2
3.3
Q43 = - 82.24 t
EB EG EF FE FC FH FM
- 5.9 12.0 '- 6.1 -6.5 #-13.3 26.6 -6.8
Q2 = -(-5.9 + 2.0 - 13.3 - 4.9) x| 2
3.5
Q42 = 12.63 t
BE BA BC CB CF CD CN
2.0 -1.5 |-0.5 0.9 I-4.9 2.4 1.6
Q1 = (<1.5 - 0.2 + 2.4 + 0.4) x| 2
k.o
Q41 = - 0.55t
AB AD DA DC DO
-0.2 0.2 - 0.1 0.4 - 0.3




+ .49 .77 > « .74 v . L6
_67 L2 14 60 .26
39.8 86.5
- 9.0 -12.1 - 51.9 |- 22.5
- 20.6 -10.2 - 7.8 - 9.3
- 1.2 1.8 2.4 10.3 L. 4
0.4 - 0.2 - 1o
4 1 06 4 .liq i, 77 > < .7’4 A 1.03 3 .146
.24 '51 .25 11 .21 .48 .20
-190.5 - 500
32.6 4y, 0 84.0 192 80.0
37.9 80.6 | 39.5 30.4 [-23.9 36.6
=10. 1 8.4 | -3.5 -4.7 1- 9.1 -20.7 -8.6
- 1.1 -2.5 | -1.2 -0.9 4.7 0.8
-0.5 |- 1.0 - 2.2 -0.9
+ .51 | 41.05 .77 > < . 7h + .46 |+ 1.03
47 .26 .27 .12 .45 .22 .21
-121.4 - 250
39.5 14.3 88.3
31.8 17.6 18.2 19.4 72.8 35.6 33.9
- 3.5|-1.2 14.0 -8.0 |-9.5
2.2 1.2 1.3 0.4 1.6 0.8 0.7
+1.00 | + .49 .77 > <+~ 74 +1.00] + .50
.28 Lo .32 b .24 .37 .25
16.2 33.5
-3.5 -4.7 - 8.0 | -12.4 -8.4
-3.5] -5.1 -4 -3.1 3.6
1.1 1.2 -0.5
-0.7 -0.9 -0.7
+ .85 52 = « .52 | + .91
, 69 31 .14 .64 .22
-2.5 0.4o -6.2
1.4 0.70 0.9 L.o 1.3
-0.54
|
FIG. 4.22 ROTACION DEL 3 ° PISO

X3 R3
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JK [

16 1J JI JH
17.6] -17.4 -17.5] 356 -18.1]
Q3 = -(17.6 + 26.7 + 35.6 H54.7) x 2
3.3
Q34 =-81.581t
GT QR GH [ HG H,T HFE HI
26.7 | - 9h.1 67.4 I 68.3 54,71 =193.5 70.5
Q33 = — (-94.1 - 64.3 - 193§ - 134.8) x 2
3.3
Q33 = 294.97 t
EB EG EF FE FC FH FM [
30.5| - 6.3l 33.8 33.8 | 66.4] - 134.8  34.6
Q32 = - (30.5+ 13.1 + 66.44 25.5) x 2
3.5
Q32 = - 77.h2t
BE BA BC CB CF CD CN
13.1 - 4.8 - 8.3 - 8.3 25.5 - 8.8 - 8.4
Q31 = - (-4.8 - 1.1 - 8.8 -|2.2) x 2
4.0
Q31 = 8.44 t
2R AD DA DC DO |
-1l o1 Aol -2.2] 13
FIG. 4.23 ( 11




+.49 .77 « .74 +.46
- .67 .33 14 .60 .26
-7.2 - 17.5
1.8 2.4 10.5 |L4.6
3.6 1.8 1.4 2.4
#0.5 - 2.3 11.0
+1.05 .49 .77 < .74 4+ 1.03 |+v.46
24 o1 25 .11 21 48 20
35.1 80.9
- 6.6 -8.9 - 17.0 ¢t 38.8 [-16.2
Leg lins |90 g LB T62
.8 1.7 0.9 1.2 2.3 5.2 2,2
t 0.2 ¢ 0.5 0.3
+.51 h1.05 77 - <« .7h ¢ .46 4+1.03
47 .26 27 12 .45 .22 .21
160.2 - 357.2
31.7 42.9 160.7 178.6 75.0
60.4 B3.4 34.7 26.7 36.4 117.9
7.2 F/.1 - 4.0 - 5.4 - 20.3 110.0 -+ 9.5
I 2.9 F1.6 - 1.6 - 1.3 2.5 | 2.4
1.8
| |
4 1.00 |.49 .77 «. 74 4+ 1.00 [4.50
28 .L4o 32 14 24 .37 25
+ 108.0 +225.6
73.9
30.8 15.7 21.2 36.4 56.1 38.0
17.2 | 24.6 19.7 15 9.3 1 16.0
1.5 F 5.9 1.1 1 2.5 3.9 2.1
1.8 2.5 2.0
4 .85 .52 <« .52 +.91
.69 .31 14 .64 .22
12.0 28.1
- 2.0 _F 3.9 18.0 6.2
- 6.9 t 3.1 - 1.6 2.0
FIG. 4.24 ROTACION DEL 2 ° PISO: X2 R2
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|

!
i
|
|
|
|
!

b
i
i
!
!
!
H
!

_ - :
[ 1G 1J J[ JI JH . JK -
[ -3.6i 3.6 3.3 ! - 5.9? 3.6
| 's
Qb = —{ -3.6-53-%69-9.9) x 2
3.3.
]
Q24 = 15.58 t ii
l_er | e _ EH.+_ He | my | wr | mL I o
. - 5.30 18.4l- 13.1], - 13.2[ - 9.9 37.1 ] - 144
023 -(18.4 + 24.7 +37.1 + 50.7) x 2
3.3
Q23 = - 79.34 ¢t ;’
, - N
_zs | ®c | &= | re | Ec | Py | mM |
1- 8551 24.7 | 60.8 64.21-180.4 1 50.7 65.5 l
|
i
022 - (- 855 - 59.7 +4180.4 - 122.1) % 2
3.5
i
Q22 = 255.82 t i
|
BE BA BC cB | é'n‘"“l"_mc_ﬁ” eN ]
- 59.7 | 21.2 | 38.5 37.8[_-122.1! 43.6 | 40.7
i i
Q21 = - (21.2+5.1+43.4+10.1) x 2
4L.o
Q21 = - ho.o t
AB1"_ AD - m‘ DA DC{ DO
5.1 - 5.1 ‘ - 3.9) 10.1 {- 6.2 |
;
FIG. L.25 (1)
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+.49 77 +« .74 ¢ .46
.67 .33 .14 .60 26
1.1 |- 0.3 3.0
- 0.5 |- 0.3 - 0.4 [ 1.8 F 0.8
- 1.0
0.1 0,6 0.3
4 1.05( ¥ .49 .77~ « .74 4 1.03 |+ .46
24 51 .25 TEE 21 48 20
- 5.5 - 13.8
1.1 1.5 2.9 6.6 2.8
1.1 2.2 1.1 0.8 - 0.8 .9
- 0.5 F 1.0 F 2.4 - 1.0
¢ .51 41.05 77> « .74 + L6 +1.03
.47 26 .27 12 .45 .22 .21
25.4 - 5.4 61.0
-9 ,4l-5.2 |- 5.4 - 7.3 |27.5 - 13.4 )- 12.8
5. 5 1.1 1.9 - 4,1 [|-20.6 3.0
Lo2. 0.6 0.7 2.6 9.8 L.8 4.5
+ 1.00] + .49 .77~ <« .74 4+ 1.00]|4+0.50
28 . 4o .32 1k .24 .37 .25
-117.2 26.3 -254.2 ]
25,4 36..4 29.1 35.6 61.0 94.0 63.6
- 4.8 33.2 22.4 |- 12.6 76.2
- 8.9 - 12.1l-20.6|-31. 8 |- 21.5
- b5.5/- 7.8/- 6.2 - 4.8 k.5 k.0
- 0.5 {-0.9 |- 1.40- 0.9
4 -85 .52, +«+52 +.91
A9 .31 14 .64 .22
- 84.0 -177.9
17.8 9.5 47.0
39.1 7.6 18.3 83.8 28.8
- 3.8 0.5 9.1|- 15.9
2.3 1.0 0.9 L., 4 15
FIG. 4.26 ROTACION 1° PISO X1 R
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IG IJ [___J,I : JIK
0.6 I-0.6 ]- 0.3 0.8 - 0.5
Q1h=-(0.6+1.l+0.841.1)x2
3.3
Q14 = -2.18t
P-QL_~E_JH F HG_L_.HJ_ | __HF __ HL -
1.1 - 33 2.2 1.1 - 4.7 1.8 t
Q13 -(-3.3-3.5-h.7-5.6)x2
3.3
Q13 = 10.36 t
I’_ga EG EF [ 7 [ rc | P |  FM]
11.7 - 3.5 k8.2 l- 8.8 22.7 | - 5.6 - 8.3 I
Q12 - (11.7 +15.1 +22.7 + 31.4) x 2
3.5
Q12 = - L46.23 t
BE BA BC r CB ]_CF CD CN—I
15.1 | 88.6 | 73.5 | ho. 6| 31.4 | - 113.2 h1.2|
Q1 - ( -88.6 - 28.6 - 115'13.2 -58.6) x 2
h.o |
Q11 = 144.50 t l‘
|
AB AD | _ D 1" pe” T po
[ 28.6 | 28.6 | - 28.3 [-58.6 30.3 |
FIG. 4.27 (1I)
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PORTICOS A Y D

1 2 J c2
7.18 0.27 18].18 0] 27
.27 .28
0.48 0.48
H
.18 0.27 .18/.18 = 0J27
.27 .28
0.48 0.48
| F
E v_.o5 +°5
.18 0.27 .18/ .18 027
.25 .27
0.45 0.45
c
B PQS - *0‘4
.18 0.27 .18/ .18 0127
.22 .23
0.40 0.40
.04 D .04
. 4
.02 0.27 .02 .02 027
1 2
FIG. 4.28 VALORES DE A Y

RIGIDECES RELATIVAS
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ELEMENTO RIGIDEZ ABSOLUTA RIGIDEZ RELATIVA
Viga extrema 900.0 cm3 0.27
Viga central 900.0 cm3 0.27
Viga de cim. 900.6 cm3 0.27
cc2 4° Piso 1578.3  cm> 0.48
CC2 3° Piso 1578.3  cm’ 0.48
CC2 2° Piso 1488.3 cm3 0.45
€C2 1° Piso 1302.1  cm3 0.40




IG 1J JI JH JK
6-7 a a " 607
g'g =1 2 2 S'Z 2'3 5.7
. i b b [_5.2 . .
1.97 0.90 ke ke |_0.90 | 2.04 1.61
0.47 0.78 FT FT | 0.78 0.47 -
I 3.97 1 ¢ C 3.97
4.03 c! c' | 3.97 4.17 ]
_0.69 0.31 1| oF pF | 0.20 0.45 0.35
GI GE GH HG HT | HF HL
__3.7 8 2 gcz a a 3._A_|8 5 -ﬁAl
o a' a' 6-7 __8- _—
3.9 3.9 5.2 b b | 5.2 4.0 4.0 5.2
0.89 | 1.97 0.90 | ke kel 0.90 0.91 2.04 1.61
3.03 c c'| _3.97 4,17
.24 .52 .24 | oF DF}_0.16 0.17 0.37 0.30
EB EG EF FE "FC | FH | FM
3.7 6.7 a a 318 5;1
.1.1 a' a' 6.7 7 9
7.6 3.9 ] b b | 5.2 | 3.7 4.0 5.2
1.60 0.89 0.90 | ke kel 0.90 | 1.78 0.91 [ 1.61
0.51 | 1.05 | 0.78 | fT FT| 0.78 0.47 | 1.05 -
2.53 3,97 | ¢ c 2,60 | 3.97
3052 . C‘ c' 3-97 3.87
.47 .26 27 DF DF .17 .34 .18 .31
BE BA BC CB CF CD CN
3.6 6.7 :, a 3.5 6.7
5.9 6.7 6.3
3.6 _12.9 5.2 _|b b | 5.2 3.7 3.1 5.2
0.81 1.18 0.90 | ke kel 0.90 0.79 1.26 1.61
T.00 | 0.49 | 0.78 | FT FT| 0.78 | 1.06 0.49 -
2.40 3.97 | ¢ c 2.40 3,97
1 2.93 c! c'| 3.97 3.13 .
.28 .41 31 | OF DF .20 .17 .28 35
AB AD DA DC DO
3.3 2.3 a a 3.3 2.3
! ! 2.3
s5 Tiz s Fl&4 b IS T3 T3
0.66 0.31 | ke VALORES DF ke| 0.31 0.66 0.47
0.88 0.52 | FT y ¢r FT| 0.52 0.94 -
~2.07 | 1.17 | ¢ c 2.13 [ 1.17
— | ¢! c' |1.17
.68 .32 | DF DF .21 .46 .33_
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¥ 47 28> « 78 'y
AQ. a1 | 20 Le L 28
H193. 4 ‘ -200.2
31.2 Lo.o 90.1 70.1
111.9 0.3 39.2 154.7
11'--7 b S-E ~: 10-8 .._ZL.Z_.- —]—8‘9.- —_—
T 4,3 _1-2.0 - 1.5
4+ 1.05 v .47 .78 > + .78 +1.05 |+ .47
.24 .52 .24 .16. A7 .37 .30
-121.4 -124.8
52.6 42.3
10.3 | 13.2 14.0 30,5 24,81
14.0 30,4 14.1 11.0 11.4 - 2.1
- 2.0 - 3.9 1.1
1.4 3.1 1.4 0.2 0.3 0.5 _ 0.4 .
¥.51 + 1.05 .78 > « .78 v .47 # 1.05
L7 26 27 17 ah 18 231
14.3 14.3
-6.7 LT P | | - 3.0 .
0.9 1.4 - 1.9 - 3.8 |- 2.0 |-3.6
el 1- 0.6 - 0.6
)
+1.00 {+ .49 .78 > « .78 4+ 1.06 ]+ .b9
1]
28 L1 21 20 17 28 35
- 3.4 -1.8
.9 1.4 1.1 0.8
- 0. - 0.4 0.1 0.2 0.2 0.3 03
02 0.4 03
L+ 88 52 3~ < 52 |+ gl
£2 22 21 L6 a3 |
0.7 0.1
- 0,5 - 0.2 - 0.1
FIG. 4.30 ROTACION DEL 4° PI1SO: Xh Rh




- 156 -

G 15 + JI JH | JK |
- 71.1] 71.1 68.4 -119. 51.5
wy = - (=711 -554-119.6 -79.6) x 2
3.3
Qb = 197.39 t
GI GE | o | HG | HJ | HF HL
- 55.4 29.6 ' 25.8] 25.50 - 79.6{ 28.9' 25.2
W3 e (29.6 + 11.4 + 28.9(+ 12.3) 2
3.3
Q43 = - 43.82 t
EB EG EF | | EE FC EW EM
- 6.9 TR 4.9 ) -3.8| 12.3] -3.6}
Qb2 .= - (-69-2.9-34-1.6) x 2
B
Qb2 = 8.69 t
BE BA BC ) _{_CB CF CcD cM |
= 2.9 1.4 1.5 | ' 1.0 | - 1.6 0.3 0.3 |
Q b1 - (1.4 +0.2+0.340.1) x 2
L.o
Q41 = -1.00 t
AD DA | DC Do
0.2 | - 0.2 - 0.1 0.1 0.0
Fig. L4.31 ( 1 v )
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+ .47 .78 » « .78 +.47
.69 .31 20 .45 .35
L2.4 35.7
-29.3 |- 13.1 - 10.2
- b4.0 - 6.1 -11.51- 8.9 1
1.2 - 7.7
1.9 0.9 1. 3.5 2.7
4 1.05] .47 28 - <« .78 4. 1.05| ¢ .47
W24 .52 W24 16 17 .37 1 .30
-193.4 zs.q -200.2
Lo.b| 87.6 Lo.l 32.0 34.0 74.1 60.1
- 13.7 18.7| - 5.4 31.5| - 5.4 17.0
0.9 1.4 - 6.9 - 7.31-16.00-12.9
- 0.5/- 1.0] - 0.t
¢ .51 | +1.05 .78 > « .78 4.47 | +1.05
b7 26 27 17 .34 .18 .31
=121.4 -124.8
h1.1 11.4 34.8
32.1 17.8 18.5 15. 30.6 16.2 27.9
- L.6 0.1 Th.4 - 1.9]- 7.5
2.5 1.4 1.4 - 0.8/- 1.71- 0.9 - 1.6
4+ 1.00]| + .49 .78 » « .78 4+ 1.06] ¢ .49 o
28 b1 .31 1 .20 .17 .28 .35
16.4 14.4
- 4.6 |- 6,7 - 5.1 - h4.o
1.3 2.0 | - 1.6 - 2.11-1.81-2.9|-3.6
- 0.5 |- 0.7 - 0.5
+ .88 .52+ «_.52 ] + .94 ]
AR 32 .21 L6 .33
- 3.3 0.5 - 1.4
2.2 1.1 0.2 0.4 0.3
FIG. L4.32 - ROTACION DEL 3° PI1SO: X, R
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IG 11 | o JH x|
15.0 | - 15.0 I 13.8 20.0| - 6.2 !
Q34 = - (15.0+27.1+20.p+21.3) x 2
3.3
Q 34 =-50.54 t
GI GE GH [ HG HJ HF HL |
27.1 | - 86.7 59.6 | s6.6 21.3]- 125.1 47.2|
Q 33 - (-86.7 -61.1 - 125.1 - 82.2) x 2
3.3
Q 33 = 215.21 t
EB_ EG EF | FE FC FH FM
30.0 1 - 61.1 31.1 | 28.9 27.0| - 82.2 26.3
Q32 = —(300+12.6+ 27.p + 12.6) x 2
3.5
Q32 =-46.97 t
RE RA RBC CB CF CD CN |
12.6 1 - 5.4 - 7.2 - 6.1 12.6] - 2.9 - 3.6 I
Q31 = - (-5h-1.1-29]-10) x 2
L.o
Q31 = 5.20 t
) AD DA DC DO
-0 1.1 0.71 - 1.0 0.3 |
FIG. 4.33 (1)
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+ .47 78 » « .78 ¥ L7
.69 .31 .20 L5 35
- 9.4 2.3 -4.6
6.5 2.9 0.5 1.0 0.8
$41.05 |+ .47 .78 > < .78 41.051 v.47
.24 .52 .24 AL 17 .37 .30
37.5 -7.0 32.9
-9. -19.5 -9.0 4.1 | -4.4 |- 9.6 F 7.8
3 - 1.4 - 3.2 0.5 |- 7.3
0.8 1.1 1.2 2.5 2.0
0.2 0.4 0.2 ]
¥ .51 1+1.05 .78 » o« .78 v .b7[+1.05
L 47 .26 .27 .17 .34 .18 . 31
-160.6 23.1 -174.1
64 .6 36.8 37.1 _ 29.6_ ! 59.2 | 31.3 54.0
17.5 L 9.2 |- 5.1 28.9 | 14.4 |- 4.5
2.1 - 1-6.6_1-13,2 I- 72,0 |-12.0
- 2.5 = 1.4 - 1.4
) I
41.00 | +.49 .78~ «.78 4+ 1.06|+ .49
.28 b .31 .20 7 .28 .35
-108.0 -108.0
32.9 12.5 27.8
1.7.5 25.7 19. 4 6.0 13.6 22.5 28.1
N -7.5 15.1 |_ 6.2 |-3.8
2,1 2.3 1.8
- 1.4 |- 1,2 |-1.9 I-_;.b
]
+.88 .52+ « .52 4+ .94
, 68 .32 .21 .46 33
12.6 - 2.1 11.0
- 8.6 - 4.0 - 1.9 |- 4.1 |- 2.9

FIG. 4.34 ROTACION DEL 2° PISO : x, R,
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! IG 1J | or | om | ok |
r 2.9 2.9 i 2.8 I 3.6 0.8 |
Wb = " (2,9 -58-3.6-2.7)]Xx2
3.3
Q4= 9.1t
GI GE GH J[V HG HJ HF HL
¥ 5.8 17.0 -11.2 -10.0 ¢ 2.7 18.5 | 5.8
_ =-(17.0+ 25,2 + 18.5 + 19.8) X2
Q3 =
3.3
Q3 = - 48.79t
ER EG EF l FE EC FH M
F78.9 [25.2 53.7 I51.9 -113.7 |19.8 l42.0
"~ =(-78:9 - 55.5 - 113.7 - §4.0) X2
Q2 =
3.5
" Q22 = 18L4.06 t
BE BA Bc| | _cB | _cF CD CN |
-55.5 21.3 34.2 31.5 -74.0 16.8 25.7
Q = - + + + 6p9) X2
L.o
Q21 = -24.50 t
AR an | DA DC DO
L.o - 4.0 I - 4.0 6.9 F 2.9




+ 47 78 - « .78 ¢ .47
.69 .31 .20 .45 .35
.8 - 0.4
- 1.2 |- 0.6 0.1 0.2 0.1
+» 1.05| + .47 .78 » « .78 4+1.05| ¢ .47
.24 .52 .24 .16 17 .37 .30
- 7.5 1.4 - 3.2
1.8 3.9 1.8 0.3 | 0.3 0.7 0.5
1.7
1-0.3/-0.3 |-0.6 |~ 0.5
¢ .51 +1.05 .78 . 78, b7, 1.05
47 .26 27 17 .34 .18 .31
27. 4 22.6
-12.9 |- 7.1 - 7.4 - 5.8
- 5.3 1.8 - 2.2 -2.9/-6,71]-3.0 |- 5.2
1.2 - 9.1 0.3
2.1 1 1.2 1,2 1.5 3.0 1.6 2.7
+£1.00] 4+ .49 .78 » __+.78 +1.06] + .49
.28 b1 .31 .20 .17 .28 .35
-117.2 -125.2
19.5 25.0 21.3 35.1 43.8
27.4 L4Lo.o 30.3 23.6 | - 2.7 29.4
- 6.6 33. 4 - 7.8 -10.1 |- 8.5 | -14.1 |-17.6
- 65,3 |- 7.8 - 5.9 - 4.6 1.4 |- 1.3
0.9 0.8 1.2 1.6
+ .88 52~ < .52 4 .94
68 i E—— .21 b6 .33
-82.8 -85.2
19.6 7.4 17.2
37,9 17.9 14.3 31.3 22.4
- 3.8 9.3 - 6.9
2 6 1.2 0.6
- 0,6]-1.41-1.0
FIG. 4.36 ROTACION DEL 1° PISO R
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1G 7 | JI JH K|
0.6 |- 0.6 - 0.3 0.2 | 0.1 |
- (0.6 + 1.8 + 0.b + 0.0) X2
Qy =
3.3
Qy = 1.57 t
GI GE GH N HJ HF | HL |
1.8 |- 3.6 | 1.8 1.4 | 0.0 [-1.4 | 0.0 |
C=(=3.6 - 4.1 - 1.h - 1.1) X2
Q3 =
3.3
Q13 = 6.18 t
EB EG EF | FE FC FH FM
11.3 |- 4.1 1 - 7.2] |- 7.2 1 10.8 [-1.1 |- 2.5
Q.= (1.3 +15.5+ 10.8 + 12.3) X2
12 ) .
3.5
Q2 =-28.51 t
RE BA BC _CB CF CD CN
15.5 {-51.6 36.1 34.8 | 12.3 [-74.9 27.8
-(-51.6 - 26.5 4 74.9 - 45.0) X2
Q=
h.g
Q11 = 99.00 t
AB AD DA DC DO
-26.5 26.5 23.6 | -45.0 | 21.4

FIG. L.37 (1)
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Formando la ecuacidén de momento de piso del 4° piso:

2 (263.33 x 3.3 + 197.39 x 3.3) Xb
+2 (-81.58 x 3.3 - 50.54 x 3.3) X3
+2 (15.58 x 3.3 + 9.09 x 3.3) X2
+2(-2.18x3.3-1.57x3.3) X1 = 27.47 x 3.3

Simplificando:

921.44 X4 - 264.24 X3 + 49.34 X2 - 7.5 X1 = 27.47

Formando la ecuacidn de momento de piso del 3° piso:

2 (-82.24 x 3.3

L9.82 x 3.3) X4
+2 (294.97 x 3.3 + 215.21 x 3.3 )X3

+2 (-79.34 x 3.3 - 48.79 x 3.3 )X2

+2 (10.36 x 3.3 +6.18 x 3.3 ) X1 = 656.17 x 3.3

Simplificando:

-26L4.12X4 + 1020.36X3 - 256.26X2 + 33.08X1 = 56.17
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Formando la ecuacidn de momento de piso del 2°piso:
2 (12.63 x 3.5 + 8.69 x 3.5) Xy
+2 (-77.42 x 3.5 - 46.97 x 3.5) X3
+2 (255.82 x 3.5 + 184.06 x 3.5) X2
+2 (- 46.23 x 3.5 - 28.51 x 3.5) X1 = 76.16 x 3.5

Simplificando:

b2.64 x 4 - 124.39 x 3 + 879.76 x 2 - 149.48 x 1 = 76.16

Formando la ecuacidn de momento de piso del 1° Piso:

2 (-0.55 x ‘4.0 - 1.00 x 4L.O) X 4
+ 2 (8.44 x 4.0 + 5.20 x 4.0) X 3

+2 (- 40.0 x 4.0

24,50 x 4.0 ) X

N

+2 ( 144.50 x 4.0 + 99.00 x 4.0) X 1 =89.06 x 4.0
Simplificando:

- 3.1 x4 +27.28 x3-129.0x 2 + 487.0Xx 1 = 89.06

Resolviendo 1, 2, 3 'y 4

Xh - = 5.165700876 x 1072
X3 = 9.509712347 x 1072
X2 = 1.337540934 x 107
X1 = 2.133062941 x 107

Los momentos reales se obtendran de:

Momento (IV) X4 + Momento (I111) X3 + Momento (I1) X2

+ Momento (1) X1 = Mr



SRIGoRE

ade] LI } l JIL JH -

L 2.8 2.8 "1 3.0 Le.1 } 3.1
i—ex GE 6 ~HG HF HF HE
1.0 |} 5.6 6.6 6.6 - 2.4 [11.0 6.8
TG ET _FE FC TH ™
6.3 ™ 2.9 9.2 9.7 -13'7 !- 509 909
|—E.E——BA-- BGutimer] OB CF cp N
3.4 }16.6 1‘20.0 13.0 LY 7.5 t19.0 li3.s
—a8— 12D PA pE | PO
Slcic 5.5 5.6 L11.3 | 5.7

FIG. 4.38 MOMENTOS REALES POR EL METODO

DE DISTRIBUCION DE MOMENTOS
PORTICOS By C
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IG TJ Vg JH JR
- 2.5 2.5 2.5 |- 4.7 2.2
+='U.I = 5.2 5% 9 56— 24 T=82 50
—EB—T—TF€6 —EF PE- e P 4
= 5.0 |~ 2.7 ] 8.3 79 1=1I0.5 |- 4.8 ~T1
BE BA BC CB CTF TD TN
- 3.1 |- 8.0 11.7 11.1 |- 6.1 |-14.0 9.0
AR AD DA DC DO
— 5.2 5.2 7.6 |- 8.8 .7
FIG. 4.39 MOMENTOS REALES POR EL METODO

DE DISTRIBUCION DE

PORTICOS A

MOMENTOS

y D
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CORRECCION POR GRADO DE EMPOTRAMIENTO

DE LA BASE

Esta correccidn sdlo es significativa hasta el segundo piso.

PORTICOS B y C

kBe = ck

kBe = 1.099 kBe= 1.120 kBe = 1.161

S = 0.70 S = 0.69

kc = 0.45 kc = 0.94

kBe = 1.099 kBe = 1.120 kBe = 1.161

S = 0.74 g S = 0.73

kc = 0.40 kc = 0.82

kFe = 0.313 kFe = 0.313 kFe = 0.313
A A
-5.50 -11.30

FIG. 4.4bo RAZONES DE RIGIDEZ EFECTIVA
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COLUMNA K DF MB Mc
1C1 0.428 0.219 5.50 1.20
1C2 1.197 0.109 1.20 0.13
2C1 0.407 0.225 11.30 2.54
2C2 1.155 0.112 2.54 0.28

X en 1°piso s2 kFel + kFe2
kc
k en 2°piso g2 KkBei X __kBep
kc
DF = 1/2 (1 + 3K ) : Mc = MB x DF




14.6

Y

.8

MOMENTOS
PORTICOS

CORREGIDOS

Método)

(Signos del
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VALORES D
= —Q" T -—_f.leK = _-.Q_n. g h
8 h GEK (RX) 2
= 2 . h
- 100 x 2
D= 1.1 = N 3.3 D = 2.6 = 3.3
100 x 5.1657 x 10 2 100 x 5.1657 % 10 2
D = 0.35 D = 0.83
D = 2.6 > x 3.31 . 5.1 _ 3.3
100 x 9.5097 x 10 2 100 x 9.5097 k 10 2
D = 0.45 D = 0.88
. 2.8 - L350 o 6.0 3.5
100 x 1.3375 x 10 2 100 x 1.3375 o 107 2
D = 0.37 D = 0.78
b = 5.5 . hol oo 7.6 = 4.0
100 x 2.1330 x 10 2 100 x 2.1330 k 10 2
D = 0.51 D = 0.71
FIG. L4.b42 VALORES D EN COLUMNAS
PORT VI COS B y C
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PORTICOS A y D
kBe = ck
kBe = 1.072 kBe=1.072 kBe = 1.072
S=20.70 S = 0.69
kc = 0.45 kc = 0.45
kBe = 1.072 kBe = 1.072 kBe = 1.072
S =0.74 S=20.73
kc = 0.40 kc = 0.40
kFe = 0.316 kFe = 0.316 kFe = 0.316
\-u’ \J
- 5.2 - 8.8
FIG. L.L43 RAZONES DE RIGIDEZ EFECTIVA
COLUMNA k DF MB Mc
1C1 0.43 0.217 5.2 1.1
1C2 1.17 0.111 1.1 0.1
2C1 0.84 0.142 8,8 1.2
2C2 2.27 0.064 1.2 0.1




FIG. L.Lb MOMENTOS CORREGIDOS
PORTICOS A y D
(SIGNOS DEL METODO)



VALORES D

b= Q. 128K _ Q . h
§ h2 6EK (RX) 2
D = L _.-.!1__
100X 2
_ 1.0 3.3 D = 2.4 . 3.3
B =2 B | -7 X
100 X 5.1657 x 10 2 100 x 5.1657 x 10 2
= 0.32 D= 0.67
= ~A__Z-"} ~ X 3.3 D = 3.1 - x 3’3
100 x 9.5097 x 10 2 100 x 9.509% x 10 2
= 0.42 D = 0.68
i} 25, 35| p. 4.7 o x 35
100 x 1.3375 x 10 2 100 x 1.3375 x 10 2
= 0.33 D = 0.61
= 3.4 . x 4.0 D = 5.7 - X 4.0
100 x 2.1330 x 10 2 100 x 2.133p x 10 2
= 0.32 D = 0.53
FIG. L4.45 VALORES D EN COLUMNAS
PORT I COS AyoD



ESTRUCTURA DE 4 P1S0OS CON MUROS APORTICADOS
Y PORTICOS DE SECCION CONSTANTE

" 6.00 : 6.00 2 6.00 )
T T v 1
c2 — | C2 A c2 c2
A E/—ﬂ =7 o
-1 =

L

g 6.00

Z

%

L cz Ci c1 = c2
E% 6.00
|

C2 (o] C1 Cc2

- b i

Z ;

:: .00

L~

L~

~

/ 1

Cc2 c2 c2 Cc2

== |~~~ B 4

j S
1 2 3 b

3.30
3.30

- ...._}......__‘_._ b
3.50
L.oo

FIG. 4.46 PLANTA TIPICA Y ELFVACION
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DIMENSIONES DE VIGAS PERIMETRALES
Sentfido X { sentido Y 30 x 160 cm
DIMENSIONES DE VIGAS INTERNAS
Sentido X | sentido Y 30 x 60 «cm
DIMENSIONES DE COLUMNAS:
C1q 60 x 60 cm
C2 50 x 50 cm
METRADO DE CARGAS
NOMBRE DE LOS ELEMENTOS PESO DE LOS ELEMENTOS
VIGAS 104.2 t por piso |
Columnas 1° entrepiso h2.6 t
Columnas 2° entrepiso 37.3 t
Columnas 3° entrepiso 35.2 t
Columnas L° entrepiso 35.2 t
NIVEL PESO PROPI0 CARGA DISTRIBUIDA CARGA VIVA TOTAL
1 144.1 163.3 136.1 L43.5
2 140. 4 163.3 68. 1 371.8
3 139.4 163.3 68.1 370.8
L 121.8 117.1 40.8 279.7




CARGAS

NIVEL
NIVEL
NIVEL

NIVEL
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TOTALES REDONDEADAS

bh3 t
372 ¢t
371t
280 t
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ANALISIS DINAMICO

DIRECCION X

DETERMINACION DEL PRIMER MODO-METODO DE STODOLA

Férmulas a usarse:

PARA LA

- X

Kc = 12 E Ic para columnas empotradas
hc3
E = 210 t/cm?
hc = altura de columna efectiva
Ademds KiE = IKc = Rigidez de entrepiso
ENTREPIS0 KiE (t/cm) KiE RELATIVO
1 859.2 0.43 K
2 - 1567.6 0.79 K
3 . 1986.0 K
4 1986.0 K

A partir de m = Peso / gravedad, tenemos

P1SO m (txseg®/cm) m RELATIVA
1 0.4516 1.58 M
2 0.3792 1.33 M
3 0.3782 1.32 M
L 0.2854 M
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Asumiendo : B,' =1; @,' =2; gyt =34 =4
0.43K 0.79K K K
—O— 100000 ~O~ U ~O—080)-0
1.568 M 1.33 M 1.32 M M
DEFLEXION 1 b Ll F.COMUN
FI 58 2 |66 3.p6 4
vi 12.20 10.62 7.96 I wl
A 28.37 13.44 7.96 b Mw? /K
g ic 28.37 41.81 49.77 53.77 | MwP/K
| 2°tanteo 1. 474 1. 754 1[895
Fi .b80 1.960 2.315 .B95
Vi 7.750 6.170 4,210 1.895
Al 18.023 7.810 4.210 1.895
L__g'ic 18.023 25.833 30.043 31.938
3°tanteo | 1 1.433 1467 1]772
i FL 1.4 80 1.§06 2.200 1772
yi 7.458 5.878 3.972 1.772
Ad 17,344 7.440 3.972 1.772
@ le 17. 344 24,784 28.756 30.528
1. k9 1. 658 11260
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Donde:

FI = mi wz gi

Vi = IFI
Ai = Vi/Ki
gic = desplazamiento relativo

Cilculo de'W,2

(1 + 1.433 +1.667 + 1.772) = (17.344 + 24.784 + 28.756 + 30.528)

MW, 2K

2 2
w1 = 402.923 ciclos

2 / seg
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AFINAMIENTO DEL VALOR DE W,

2 IFR X
x G —
LFIAX

Para el primer modo wlz = Lo4.0

FR AX FR AX FI X FIX

859.200 1.000 859.200 182.446 1.000 182. 446

676.754 0.432 292.358 219.334 1.432 314.086

L57.420 0.230 105.207 253.991 1.662 4L22.133

203.429 0.102 20.750 203. 442 1.764 358.872
E = 1277.514 r = 1277.537
lueco: w2 = hot.o x LELLE - 4o3.99
uego: ¥y 1277.537

Wi = 20.100 ciclos/seg

Valor del primer periodo de vibracidn de la estructura.

27
W1

Tt = = 0.312 seg.
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METODO DE FUERZA ESTATICAS

EQUIVALENTES

CORTANTE EN LA DIRECCION X-X POR LA PROPUESTA DE NORMAS

BASICAS DE DISENO SISMO RESISTENTE PARA EL REGLAMENTO

NACIONAL DE CONSTRUCCIONES
W= 1 ST
RD
Tipo de edificacién : 'B" (Oficinas y dptos.) I =1
Regidn 2 (Lima) ;S = 0.8
RD = L4 (ver pagina 191)
c = 0.8
0.6 (T 4
(Ts )+ 1
T = T1 = 0.312 seg.
Ts = periodo predominante del suelo
0.2 < Ts < 1.0
Ts para suelo de tipo intermedio 0.6 seg.
S, T T ——
C =

0.61

0.6 ( 96%%39 + 1

Como debe cumplirse que:

0.18 < C < 0.50

Tomamos C = 0.50
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Para edifi¢ios comunes:

P = CM + 0.25 CCvV
‘P= 1152.7 + 0.25 x 313.1 = 1230.97 t
o= 1 x L8X0.5 . 4230.97= 123.097 ¢t
k.o
Fi= fH Wi hi
I Wjhj
J
alto _ lﬂ;l. = 0.78<3 ; f = 1.0
ancho 1
Luego:

T Wjhj = L43.5 x4 +371.8 x 7.5+ 370.8 x 10.8 + 279.7 x 14.1
i
= 12510.91
F1. = 17.45 ¢
RN 27.44 t
F3 = 39.40 t

F, = 38.80t
38.80

39.40 }+

27.44

17.45

FIG.
.47

.FUERZAS DE INERCIA POR NIVEL
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METODO SIMPLIFICADO DE MUTO

PORTICOS Ay D

c2 L1 c2 bv2

fo.20 5.214 To.zo 5.214
4C1 4e2
0.482 0.482
0.20 V1 0.20 V2

3 3 o . 3
0.20 5.214 0.20 5.214
3C1 3c2
0.482 0.482

§0:20 v 0.20 2V2
0.19 5.214 0.19 5.214
2c1 22
0.455 0.455

¢p.19 o _¢0:19 12
0.17 5.214 0.17 5.214
11 102
0.398 0.398

.17 5.214 &_0.17 5.214

cV1 cv2

FIG. 4.48 RIGIDECES RELATIVAS Y VALORES A

DEL PORT!CO EQUIVALENTE
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RIGIDECES RELATIVAS (k)

K de vigas fI/% 0.30 x 1603/(12 x 6) = 170.66 x T

K de columnas:

c2 en bL° y 3° pisos : 0.5 x 0.53/ (12 x 3.30) = 15.78 x 10-4
c2 en 2° piso ! 0.5 x 0.55 / ( 12 x 3.50) = 14.88 x 10™"
c2 en 1° piso 0.5 x 0.55 / ( 12 x 4.00) = 13.02 x 107"
Dividiendo los valores anteriores entre 32.73 x IO-A
k de vigas : 5.214
k de columnas:
cp en 4° y 3° pisos : 0.482
cy en 2° piso * 0.455
c2 en 1° piso * 0.398
n AR AR d/o a a' b c c! k ke
cl 3020 1020 1015 45,1 (6.1 th o 12.03 1292 10 482 L1 LGo -
2t 020t 0 2010 15 1 et 42,03 43 03 40 482 L1 k6o .
cl 0.20 1020 1015 lc 1 c.1 Lo 1303 Q0 48211 héo -
c2 _10.20 20 4015 45.1 15 1 bo-43.03 13.03 40.482L1 Lig -
EgJ_..LLJﬁ p1g _lo.14 5.0 150 137 1290 12,9 o. 4585 11 219
c2J0.19 4019 {014 450 {50 3.2 12,90 12 90 .49 Ao 43,319
1cl 017 1017 1012 (4.8 48 272 1277 10,398 _11.102
1c2 0.17 0.17 0.12 L 8 L 8 3.5 2.77 2.77 0.398 1..102
_E\n 0 0 027 .6 Q1.6 loc 1070 0,70 5,214 |3.650
v2 0 0 0,27 1.6 11.6 lo.58 la.70 1o0.70 15,218 13 660
Ry 1 0 0 0.27 1.6 1.6 0.5 -10.70 1070 _45.214 {3 A50
Rv2 0 0 0.27 1.6 1.6 0.5 070 070 5.214 13 650
v] 0 0 027 11 6 116 0.20—40. 2045 .234 13 600
Wi 0 01027 1161 41 6 10.65. 4070 fo. 7015.214 |3 450
vl o} 0 27 1.6 1.6 0.5 10 7040 70_16.214 13 650
v2 0 0 0.27 1.6 1.6 Jo.c 10,70 70 c. 214 13,450
0 0 0.27 1.6 1.6 Jo.5 lo0.70 }lo,70 _15.214 13 660
w7 o} ol D27 AT b '1.¢ 405 1070 1o 70 15 21s 13 750

B = 0.5 (PLASTICIDAD POR CORTANTE)
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DE DISTRIBUCION DE CORTANTE

n Tk
.65 3.65 3.65 *
be 2.50 0.55 0.81
be2 5.00 0.67 0.97
3cl 2.50 0.55 0.81
460 1.460 3c2 5.00 0.67 0.97
2¢1 2.77 0.58 0.72
2c2 5.53 0.73 0.91
.65 3.65 |3.65 1c1 3.31 0.62 0.57
Tc2 6.62 0.77 0.70
460 1.460 T = L kBe_
2kce
.65 3.65 [3.65 g = K
2+ X
. hs
.319 1.319 D = akce =
-65 3065 3_-65
.102 1.102
.65 3.65 [3.65
b4.49 RAZONES DE RIGIDEZ EFECTIVA
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ALTURA DE PUNTOS DE INFLEXION
EN COLUMNAS DE PORTICOS A y D

s = 0.60 s = 0.60 '
Ainf = 0.20 Ninf = 0.20 X g2 . _tkBei
ke = 0.482 ke = 0.482 2ke
s = 0.60 s = 0.60

Ainf = 0.20 hinf = 0.20

kc = 0.482 ke = 0.482

s = 0.62 F = 0.62

Ainf = 0.19 Ainf = 0.19

kc = 0.455 ke = 0.455

Ainf = 0.17 Ainf = 0.17

kc = 0-398 kc = 0398

FIG. L.50 VALORES S y Ainf
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n kK Jay; |e2 a3 yo y1 |v2 |v¥3 y
bet 2.73 1 - 1 0.45 0 - 0 0.47
hec2 5.45 1 - 1 0.45 0 - 0 0.47
3¢l 2.73 1 1 1.06 0.48 0 0 0 0.49
3c2 5.45 1 1 1.06 0.50 0 0 0 0,50
2c1 3.08 1 0.94 1.14 0.50 0 0 q 0.0
2c2 6.17 1 0.94 1. .14 0.580 0_1Ln0 0 nLED
1cl 1 0,87 - 0.50 0 0 - 0 .52
1c2 8.48 1 0.87 - 0.50 0 0 = 0.83

y = Alnf + Syo + y1 + vy2 + y3
PORTICOS B y C
C2 [ |

0.275 0.275
Lct hc2
0.482 1.00

0.275 0.2}5
3C1 3C2
0.482 1.00

0.275 0.275
2C1 2C2
0.455 0.943

0.275 0.2%5
1C1 1C2
0.398 0.825

0.275 0.2f5
FIG. 4.51 RIGIDECES RELATIVAS
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RIGIDECES RELATIVAS

ELEMENTO K k

VIGA 9 x e 0.275

1C1 13.02 x 1ot 0.398

2¢C1 14.88 x 10" 0.455

1C2 27.00 x 10’? 0.825

2¢2 30.86 x 10 0.943

3C1 15.78 x 10 ' 0.482

3C2 32.73 x 105? 1.000

4e 15.78 x 10 0.482

LC2 32.73 x 10 1.000

CALCULO DE VALORES D

n ke k a D
4C1 0.482 0.570 0.222 0.107
4C2 1.000 0.550 0.216 0.216
3C1 0.482 0.570 0.222 0.107
3C2 1.000 0.550 0.216 0.216
2C1 0.455 0.604 0,232 0.105
2C2 0.943 0.583 0.226 0.213
1C1 0.398 0.691 0.257 0.102
1C2 0.825 0.666 0.250 0.206




VALORES D . DEL 4° y 3° PISO VALORES D DEL 2° PISO -

0.810 0.970 14780 0.720 0.9n0 1163
0.;17 0.2)6 04323 0.1D5 0.2013 04318
, 4.206 3.896
0.1D7 0.2)6 04323 0.105 0.213 0} 318
0.810 0.970 1.780 0.720 0.910 1.63

VALORES = D DEL 1° PISO

D .
0.570 0.700 1.470
c
0.102 0.206 0.308
3.156
B ID Port ByC
£D TOTAL
0.142 0.206 0.po8
_2x 2.544 = 0.16
2 x 15.464
A

0.570 0.700 1.270
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Luego RD segin la propuesta de normas bdsicas serj

h.

DETERMINACION DE LAS FUERZAS

DE
INERCIA EN LOS PORTICOS
A Y B

- a D

Y — c

it
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F, = 38.80 x (2x 1.780) / (2 x 4.206 ) =
Fs = 39.40 x (2 x1.780) / (2 x 4.206 ) =
F, = 27.44 x (2 x 1.630) / (2 x 3.896 ) =
Fi = 17.45 x (2 x 1.270) / (2 x 3.156 ) =

F, = 38.80x (2x0.323) / (2 x k.206)

F3 = 39,40 x ( 2 x 0.323 ) / ( 2 x b4.206 ) =
F = 27.44 x ( 2 x 0.318 ) / ( 2 x 3.896 ) =
FI = 17.45 x ( 2 x 0.308 ) / ( 2 x 3.156 ) =
DETERMINACION DE LOS PUNTOS DE INFLEXION
COLUMNAS DE PORTICOS B y C
n k a1 | a2 p3 |yo (y1 }y2 |v3 y
Le1 0.570 1 - 1 0.30 0 - 0 0.30 0.99
Lc2 0.550 1 - 1 0.30 0 - 0 0.30 0.99
3c1 0.570 1 1 1.06{ 0.40 0 0 0 0.40 1.32
3C2 0.550 1 1 1.06{ 0.40 0 0 0 0.40 1.32
2C1 0.604 1 0.94] 1. 1o.so 0 0 0 0.50 1.75
2C2 0.583 1 0.94 1. _Fo.so 0 0 0 0.50 1.75
1C1 0.691 1 0.87) -- |0.70 0 0 - 0.70 2.80
1C2 0.666 1 0.87 0.70 0 0 - 0.70 2.80
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CALCULO DE LA FUERZA CORTANTE
EN COLUMNAS
PORTICOS Al y D
»0.228 0.272
g
o 3.74 .47 v
_].0.228 0.272
7.55 ~> 9.00 v3
0.221 0.279
‘-—h-
9.85 «—> 12,44 V2
<la0-228 49 276
11.56 14.24 V1
FIG. L4.52 FUERZAS CORTANTES EN COLUMNAS

1]

16.42

33.10

44,58

51.60
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CALCULO DE LA FUERZA CORTANTE
EN COLUMNAS

PORTICOS B vy
0.166 ; 0.334
Y
zD o> 0.49 >0.99 Vb =
0.166 0.334
atm 0.99 ».2.00 V3 =
0.165 0.335
- 1.35 e 2.75 v2 =
0.166 0.334
i 1,604 s 3.31 Vil =
FIG. 4.53 FUERZAS CORTANTES EN COLUMNAS

2.97

5.98

8.21

9.90
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CALCULO DE LOS MOMENTOS FLECTORES

PORTICOS A y D

6.54 7.82

]
o
¥al
sl

- 5.80

12.70 w.ss/
-12.21 ///-lh.85

17.24 21.77

-17.24 ////}°21'77
21.73 26.77/
-2k, 51 /////f-3o.19

FIG. L.54 MOMENTOS. FLECTORES
( SIGNOS DE R. DE M.)




CALCULO

DE LOS MOMENTOS FLECTORES
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PORTICOS B vy

c

1.13 T 2.29 [
| |
-0.48 - /-0.98
1.96 3.96 /
J71°31 l]-2.64
2.36 || 4.81 /
r
I_2.36 _14.81
1.97 3.97/
I|
-4.59 -9.27
FIG. 4.55 M OMENTOS

(

SIGNOS DE

FLECTUORTES

R. M.

de

)
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CORRECCION DE LOS MOMENTOS EN COLUMNAS

DEBIDO AL GRADO DE FIJACION DE
LAS BASES

(1 + 3%k) - //U + 3 F)Z -1

DE COLUMNAS

DF =
PORTICOS A y D

MOM. FINALES

EJE n k ME DF MC Mi Ms
1 o 2.73 0.054 0.00 5.80 6. 54
1 “3C1 .2.73 24.51 0.054 0.00 |12.21 12.70
1 2C1 3.08 0.049 0.05 |17.19 | 17.29
1 1c1 3.99 0.039 0.95 [23.56 | 22.68
2 4C2 5.45 0.029 0.00 6.93 7.82
2 3C2 5.45 30.19 0.029 0.00 J14.85 | 14.85
2 22 6.17 0.026 0.01 21.76 | 21.78
52 1C2 8.48 0.019 0.57 129.62 | 27.3h4

PORTICOS B y C

_ MOM. FINALES

EJE n k ME DF Mc Mi Ms
1 Lei 0.570 0.191 0.00 | 0.48 1.13
1 3C1 0.570 | 4.59 | 0.191 0.03 | 1.28 1.99
1 2C1 0.604 0.184 0.14 | 2.22 2.50
1 1C1 0.691 0.167 0.77 | 3.82 2.74
2 he2 0.550 0.196 0.01 | 0.97 2.30
2 3C2 0.550 | 9.27 | 0.196 0.06 | 2.58 4.02
2 2C2 0.583 0.188 0.30 | 4.51 5.11
2 1C2 0.666 0.172 1.59 7.68 5.56
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MOMENTOS , CORTANTES i VALORES Y

F I NALES

PORTICOS Ay D

-3.91 A&
6.54 I 582 (B9

-1.7 .3
3.7 _ h. 5
y = 0.47 y =1[0.47
-10.89
- 5.80 :
14,85
.9 .6
9.0
y =10.50
-18.3
-14.85 4
21.78
:0 B.31 1.1
29.5
9 i 12.4 LY
-24.55
y = 0.50 ] y =|0.50
-17.19 -21.76 [
22.68 L 27.3% 7
-10.7 _ 8.2
74,55
11.6 [/39-87 w2 |/

y = 0. |0.52

51
-14/8
-23.56 t -29.62
/5,# I L.9g
14.81

FIG. 4.56 ( SIGNOS DE R. de M.)

~<
(]
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h.3 DISCUSION Y CONCLUS IONES
Con la finalidad de sintetizar la literatura
| lamaremos :
EMSC N a las Estructuras con Miembros de Seccidn
Constante de Luz N.
EMSV N a las Estructuras con Miembros de Seccidn
Variable de Luz N.
EMA N a las Estructuras con Muros Aporticados de
Luz N.
1. Periddos en seg. y coeficientes sismicos totales
T cT ( H/P)
_EMSC L 0.267 0.066
EMSV L 0.283 0.080
EMA L 0.226 0.100
EMSC 6 0.375 - 0.066
EMSV 6 0.386 0.080
EMA 6 0.312 0.100
EMSC 8 0.486 0.066
EMSV 8 0.494 0.080
EMA 8 0.400 0.100
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De los valores tabulados se puede observar :

Que 1los perifodos de las estructuras correspondientes
a una misma luz son aproximadamente iguales, siendo mayores
1 0os correspondientes a las estructuras con miembros de sec-
¢ I6n variable. Los periodos menores corresponden a las estruc
t uras de muros aporticados.

Los valores de los coeficientes sismicos totales de di
s efio dependen de las normas y son mayores para las EMA y meno
r es para las EMSC.

2 Momentos flectores en toneladas x metro

. EMSC L EMSV 4 EMA L

P.AyD Mi Ms Mi [Ms | Mi Ms
Le 0.58 [1.07 0.7 (1.3 3.02 (3.1
3c1 1.48 |1.82 1.8 2.8 6.34 | 6.60
2C1 2.38 |2.52 1.8 3.6 8.94 | 8.98
1c1 3.87 |2.93 2.0 | 4.6 12.17 1. N
hc2 1.19 |[1.45 1.2 2.1 3.61 | 4.07
3C2 2,38 |2.90 2.5 b.1 7.72 17.72
2C2 3.82 [3.88 3.1]5.7 11.29 11.31
1C2 5.12 |4.88 3.6 7.1 15.30 [14.14

P. By C
Lc1 0.58 |1.07 0.9]11.5 0.39]0.73
3C1 1.48 |1.82 1.8 3.1 1.01 [ 1.26
2c1 2.38 |2.52 2.9| 4.5 1.63|1.73
1C1 3.65 |2.75 3.217.2 2.5911.97
Lc2 1.16 | 2.14 1.8] 3.1 0.81 ] 1.50
3C2 3.11 |3.82 3.71 6.3 2.08 | 2.57
2c2 4.91 |5.23 6.0/ 9.8 3.27]3.49 |
1C2 7.72 | 5.88 . 6.6115.5 5.26 | 4.02
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De la tabulacion se observa que

Para las estructuras correspondientes a la luz 4
metros los porticos exteriores absorven momentos aproxi
madamente tres veces mayores que los interiores en el
caso de la EMA, En el caso de la EMSV 1la relacidn de
momentos entre porticos interiores y exteriores es apro-
ximadamente 1.5, y la misma relaciéon en el caso de

EMSC es aproximadamente 1.2 en promedio.

Los porticos exteriores de 1la EMSC absorven mo-
mentos, aproximadamente, 1.5 veces menores que los corres
pondientes de 1la EMSV, y estos a su vez absorven mo-
mentos aproximadamente, 3 veces menores que los correspon

dientes de 1la EMA.

Los pérticos interiores de 1la EMA absorven momen-
tos 1.5 veces menores que los correspondientes de la EMSC,
y estos a su vez absorven momentos ligeramente menores

que los correspondientes de 1la EMSV.
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EMSC 6 EMSV 6 EMA
P.AyD Mi Ms Mi Ms Mi Ms
ke 0.92 2.15 0.7 2.5 5.80 6.54
3C1 2.48 3.85 2.7 5.2 12.21 12.70
2C1 4,31 L.85 3.0 5.7 17.19 17.29
1C1 7.28 5.20 4.1 9.7 23.56 22.68
Lc2 2.00 3.01 2.4 4.7 6.93 7.82
3C2 L.67 5.73 4.8 8.2 |14.85 |14.85
2C2 7.33 7.61 6.0 10.6 21.76 21.78
1C2 11.61 8.19 7.6 15.2 29.62 27.34
P. ByC
Lci 0.92 2.15 1.0 2.8 0.48 1.13
3C1 2.50 3.87 2.9 5.6 1.28 1.99
2C1 L.32 L.84 3.3 6.4 2.22 2.50
1C1 7.14 5.10 4.3 17.8 3.82 2.74
kc2 1.84 4L.36 2.4 6.1 0.97 2.30
3C2 5.01 7.79 5.9 11.0 2.58 4,02
2C2 8.68 9.80 7.2 14.0 L.51 5.11
1C2 14,42 10.42 8.8 21.5 7.68 5.56
En este caso ocurre la misma figura que en el

caso de 4 metros.
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P. Ay D EMSC 8 EMSV 8 EMA 8
Mi Ms Mi Ms Mi Ms

Lt 1.66 3.95 1.0 b.s 9.01 10.16
3C1 4.66 7.22 3.7 8.9 18.66 20.21
2C1 7.91 8.89 5.6 1.7 28.19 28.37
1C1 13.30 9.50 6.8 16.4 38.08 37.00
hc2 3.70 5.54 3,5 8.8 | 11.85 | 13.36
3C2 8.55 10.58 7.6 14.9 25.56 25.56
2C2 13.57 14.07 1.7 21.2 35.97 36.03
1C2 21.58 15.22 13.8 27.8 49,54 L46.02

P.BycC
Lc 1.38 3.24 1.2 4.6 0.64 1.47
3C1 4.66. | 7.22 3.6 | 9.2 | 1.85 | 2.4k
2C1 7.91 8.89 5.7 12.4 3.18 3.15
1C1 13.30 9.50 7.6 18.0 5.16 3.60
hc2 3.53 5.38 2.0 10.4 1.25 3.01
3C2 8.29 10.52 7.0 19.0 3.73 4.92
2C2 12.71 14.23 12.0 26.3 6.36 6.38
1C2 19.62 16.78 15.9 36.6 10.56 7.24

En este caso ocurre la misma figura que en los

casos de L y 6 metros salvo que los pdrticos exteriores e interio

res absorven momentos muy similares en el de EMSC.
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3. Fuerzas cortantes en toneladas

P. AyD EMSC &4 EMSV &4 EMA 4
Lc 0.5 0.6 1.9
3C1 1.0 1.4 3.9
2C1 1.4 1.5 5.1
1C1 1.7 1.6 6.0
Lc2 0.8 1.0 2.3
3C2 1.6 2.0 L.7
2C2 2.2 2.5 6.5
1C2 2.5 2.7 7.4

P. ByC
ke 0.5 0.7 0.3
3C1 1.0 1.5 0.7
2C1 1.4 2.1 1.0
1C1 1.6 2.6 1.1
Lc2 1.0 1.5 0.7

; 3C2 2.1 3.0 1.4
2C2 2.9 4.5 1.9
1C2 3.4 5.5 2.3

En el caso de EMA se observa que las fuerzas cortantes
en los pérticos exteriores son por lo menos tres veces mayo_
res que en los porticos intefiores. En el caso de EMSC y
EMSV los cortantes en los porticos interiores son ligeramente
mayores que en los pdrticos exteriores.

Los porticos exteriores de la EMSC absorven cortantes
1 igeramente menores que los correspondientes porticos de la
EMSV y estos a su vez absorven cortantes por lo menos 2.6

veces menores que los correspondientes porticos de la EMA.
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a-

proximadamente 1.5 veces menores que los correspondientes de la

EMSC y estos a su vez absorven cortantes 1.5 veces menores que

los correspondfentes de la EMSV,

P. AyD EMSC 6 EMSV 6 EMA 6
4c1 0.9 1.0 3.7
3C1 1.9 2.4 7.5
2C1 2.6 2.5 9.8
1C1 3.1 3.4 11.6
Lc2 1.5 2.1 4.5
3C2 3.1 3.9 9.0
2C2 4.3 4.7 12.4
1C2 L,9 5.7 14.2

P. ByC
Lc 0.9 1.1 0.5
3C1 1.9 2.6 1.0
2C1 2.6 2.8 1.3
1C1 3.1 5.5 1.6
Lc2 1.9 2.6 1.0
3C2 3.9 5.1 2.0
2C2 5.3 6.0 2.7
1C2 6.2 7.6 3.3

En este caso ocurre la misma figura que

caso de

4L metros.

en

el
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P.AyD EMSC 8 EMSV 8 EMA 8
41 1.7 1.7 5.8
3C1 3.6 3. 11.8
2C1 4.8 4.9 16.2 L
1c1 5.7 5.8 18.8
4e2 2.8 3.7 7.6
3C2 5.8 6.8 15.5
2C2 7.9 9.4 20.6
1c2 9.2 10.4 23.9

P. ByC
41 1.4 1.8 0.6
3C1 3.6 3.9 1.3
2C1 4.8 5.2 1.8

e 5.7 6.4 2.2
4¢2 ' 2.7 3.8 1.3
3C2 5.7 7.9 2.6
2C2 7.7 10.9 3.6
102 9.1 13.1 b4

En este caso ocurre la misma figura que en los casos
de 4L y 6 metros, salvo que en el caso de la EMSC los cortan
tes en los porticos exteriores e interiores son muy se-

mejantes
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4., valores D en columnas

P.AyD EMSC &4 EMSV 4 EMA &4
Lea 0.144 0.790 0.810
3C1 0.144 0.940 0.810
2C1 0.14 0.590 0.720
1C1 0.136 0.280 0.570
Le2 0.222 1.310 0.970
3C2 0.222 1.340 0.970
2C2 0.216 0.980 0.910
1C2 0.202 0.480 0.700

P. ByC
Lc 0.144 0.920 0.144
3C1 0.144 1.000 0.144
2C1 0.141 0.880 0.142
1C1 0.136 0.560 0.136
Lec2 0.292 1.960 0.292
3C2 0.292 2.000 0.292
2C2 0.287 1.880. 0.287
1C2 0.275 1.180 0.275

En el caso de las EMA los valores D de las columnas de
los porticos exteriores son por lo menos 2.5 veces mayores que
los correspondientes de los porticos interiores. En el caso
de las EMSV los valores D de los porticos interiores son por lo

menos 1.5 veces mayores que los correspondientes de los porti-

cos exteriores. En el caso de EMSC los valores D de poérticos
interiores son ligeramente superiores a los de los porticos ex-
teriores.

Los porticos exteriores de la EMSC tienen valores D,

por 1o menos, 2.3 veces menores que los correspondientes de
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la EMSV vy estos a su vez son ligeramente menores que los co-

rrespondientes a los de la EMA.

Los pdrticos interiores de la EMA tienen valores D
iguales a los correspondientes de la EMSC vy por lo menos 5§
veces menores que los correspondientes a los de la EMSV.

P. Ay D EMSC 6 EMSV 6 EMA 6

ke 0.107 0.320 0.810
3C1 0.107 0.420 0.810
2C1 0.105 0.330 0.720
1C1 0.102 0.320 0.570
Lc2 0.175 0.670 0.970
3C2 0.175 0.680 0.970
2C2 0.171 0.610 0.910
1C2 0.162 0.530 0.700
P.ByC
ke - 0.107 0.350 0.107
3C1 0.107 0.450 0.107
2C1 0.105 0.370 0.105
1C1 0.102 0.510 0.102
Lc2 0.216 0.830 0.216
3C2 0.216 0.880 0.216
2C2 0.212 0.780 0.213
1C2 0.207 0.710 0.206
En este caso ocurre la misma figura que en el

caso de L4 metros.
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P.AyD EMSC 8 EMSV 8 EMA 8
Lc1 0.107 0.200 0.770
3C1 0.107 0.250 0.770
2C1 0.105 0.230 0.690
1C1 0.102 0.220 0.540
Lc2 0.175 0.430 1.010
3C2 0.175 0.440 1.010
2C2 0.17 0.L44o 0.880
1C2 0.163 0.4oo 0.680

P.ByC
Le 0.085 0.210 0.085
3C1 0.085 0.250 0.085
2C1 0.0Ei 2;3h0 0.084
1C1 0.082 0.250 0.081
Lc2 0.17 0.44o 0.171
3C2 0.171 0.510 0.171
2C2 0.169 0.500 0.169
1C2 0.165 0.510 0.165

En este caso ocurre la misma figura que en
los casos de 4 y 6 metros salvo que para los pérti
cos exterfores e interiores de la EMSC 8 se encuen -

tran valores D muy similares.
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5. Posiciones de los puntos de inflexién (y) en

columnas.

P. Ay D EMSC &4 EMSV 4 EMA 4
Le 0.35 0.35 0.47
3C1 0.45 0.39 0.49
2C1 0.49 0.33 0.50
1C1 0.57 0.30 0.51
Le2 0.45 0.36 0.47
3C2 0.45 0.38 0.50
2C2 0.50 0.35 0.50
1C2 0.51 0.34 0.52

.ByC
e 0.35 0.40 0.35
3C1 0.45 0.37 0.4L4
2C1 0.49 0.39 0.48
1C1 0.57 0.31 0.57
hc2 0.35 0.37 0.35
3C2 0.45 0.37 0.45
2C2 0.48 0.40 0.48
1C2 0.58 0.30 0.57

En el caso de la EMA se observa que los puntos de
inflexion en los porticos exteriores estan mas cerca del punto
medio que los correspondientes de los porticos interiores. En
el caso de EMSC y EMSV los puntos de inflexidon en pdrticos
e xteriores e interiores se encuentran aproximadamente en las
m ismas posiciones.

En el caso de EMSV los puntos de inflexion en todos

1 os porticos estan muy por debajo del punto medio.
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P. Ay D EMSC 6 EMSV 6 EMA 6
Le1 0.30 0.22 0.47
3C1 0.39 0.34 0.49
2C1 0.47 0.34 0.50
1C1 0.58 0.30 0.51
kc2 0.40 0.34 0.47
3C2 0.45 0.37 0.50
2C2 0.49 0.36 0.50
1C2 0.59 0.33 0.52
P. ByC
ke 0.29 0.26 0.30
3C1 0.39 0.34 0.39
2C1 0.47 0.34 0.47
11 0.58 0.19 0.58
Lc2 0.30 0.28 0.30
3C2 0.39 0.35 0.39
22 0.47 0.34 0.47
1C2 0.58 0.29 0.58
En este caso ocurre la misma flgura que en
caso de L metros salvo que en 1la EMSV se acentla

descenso del punto de

inflexidn.
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P. AyD EMSC 8 EMSV 8 EMA 8
Lc 0.30 0.18 0.47
3C1 0.39 0.29 0.48
2C1 0.47 0.32 0.50
1C1 0.58 0.29 0.51
4c2 0.40 0.28 0.47
3Cc2 0.45 0.34 0.50
2C2 0.49 0.35 0.50
1C2 0.59 0.33 0.52

P. ByC
Lc1 0.30 0.21 0.30
3C1 0.39 0.28 0.43..
2C1 0.47 0.31 0.50
1C1 - 0.58 0.30 0.59
Lc2 0.40 0.16 0.29
3C2 0.44 0.27 0.43
2C2 0.47 0.31 _ 0.50
1C2 0.54 0.30 0.59

En este caso ocurre la misma figura que en

el caso de 6 metros.



- 214 -

Momentos flectores y cortantes en vigas

En el caso de las EMSC, los momentos y cortantes
en vigas de porticos exteriores e interiores son muy simi
lares.

En el caso de las EMSV, los momentos y cortantes
en vigas de pdrticos exteriores son ligeramente menores
que los respectivos momentos y cortantes de los porticos
interiores.

En el caso de las EMA, los momentos y cortantes
en vigas de pérticos interiores son menores que los respec
tivos momentos y cortantes de los porticos exteriores.

Las vigas de pérticos exteriores en el caso de
EMA absorven mayores momentos y cortantes que las vigas de
los respectivos porticos exteriores de las EMSV y estas a
su vez absorven momentos y cortantes ligeramente mayores a
las correspondientes de las EMSC.

En todos los casos los momentos en las vigas que
concurren en un nudo se reparten proporcionalmente a  sus

respectivas rigideces efectivas



CAPITULO )

5.0 RESUMEN Y CONCLUS IONES

En la aplicacion de la teorfa, para encontrar cor
tantes, alturas de puntos de inflexion y momentos se usé
el método de Mutto para pdrticos ordinarios en el caso

de las estructuras con miembros de seccidn constante.

Para las estructuras con miembros de seccién va-
riable se usd el método de distribucion de momentos por
considerarlo mds practico que el método de deflexiones an

gulares y mas exacto que el método de Grinter.

Con las estructuras con muros aporticados y porti
cos de seccion constante se usé el método de Mutto pa-
ra poérticos ordinarios y el método aproximado de Mutto -
para porticos considerando flexidon, cortante y 2zonas ri-

gidas.
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Como conclusiones de la comparacion entre los tres

grupos de estructuras analizadas se obtuvo lo siguiente

I.-

Respecto a los perifodos y coeficientes sismicos tota

les de disefio

Los periodos de las estructuras correspon-
dientes a wuna misma luz son muy similares, corres-
pondiendo los mayores perfodos a las EMSV y los me

nores perfodos a las EMA.

Los valores de los coeficientes sfismicos -
totales de disefio dependen de las normas de disefio
y son mayores para las EMA y menores para las
EMSC cuando se usan las propuestas de normas basi-

cas' de disefio sismo resistente del PAIC.

Respecto a los momentos flectores

En el caso de EMA los porticos ex
teriores absorven mayores momentos que los inte
riores. En el caso de EMSC y EMSV -

ocurre lo contrario. En el caso de EMSC



- 217 -

existe la tendencia, cuando las luces se van haciendo ma-
yores, de que los momentos en los pdrticos exteriores va-
yan acercindose en valor a los momentos de los pdrticos -

interiores.

Los porticos exteriores de las EMSC absorven mo
mentos algo menores que los correspondientes porticos de
las EMSV, y estos a su vez absorven momentos por lo menos
2.8 veces menores que los correspondientes pérticos de

las EMA.

Los porticos interiores de las EMA absorven mo-
mentos ligeramente menores que los correspondientes porti
cos de las EMSC y estos a su vez absorven momentos ligera
mente menores que los correspondientes porticos de las
EMSV.

Respecto a las fuerzas cortantes en cortantes en columnas

En el caso de las EMA las fuerzas cortantes en
los pdrticos exteriores son, por lo menos, tres veces ma-
yores que en los porticos interiores. En el caso de 1tas
EMSV y EMSC los cortantes en los porticos interiores son
ligeramente mayores que en los pdrticos exteriores. En
las EMSC existe la tendencia, cuando la luz se va hacien-
do mayor, de acercamiento en valor, de los cortantes en
los porticos exteriores hacia los cortantes en los porti-
cos interiores.

Los pérticos exteriores de las EMSC absorven

cortantes ligeramente menores que los correspondientes
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pérticos de las EMSV, y estos a su vez absorven cortantes,
por lo menos, 2.6 veces menores que los correspondientes a
los pérticos exterlores de las EMA.

Los pérticos Interlores de las EMA absorven cor-
tantes, aproximadamente, 1.5 veces menores que los corres-
pondlentes a los pérticos de las EMSC, y estos a su vez
absorven cortantes 1.5 veces menores que los de los portl-

cos Interlores de las EMSV.

Respecto a los valores D en columnas

En el caso de las EMA los valores D de los
poérticos exterlores son, por lo menos, 2.5 mayores que los
correspondlentes a los pérticos Interlores.

En el caso de las EMSC y las EMSV, los valores
D de los pérticos Interlores son ligeramente superlores -
a los de los pdérticos exterlores. ExIste la tendencla en
el caso de las EMSC de que, cuanto mayor es la luz, mayor
es la aproximacién de valores D de los pérticos exterlo-

res hacia los valores de los pdrticos Interlores.

Los pérticos exterlores de las EMSC tienen valo
res D, por lo menos 2.3 veces menores que los correspondlen
tes a pérticos de EMSV, y estos a su vez son |lgeramente -

menores que los correspondientes a EMA.

Los pérticos Interiores de las EMA tienen valo-
res D Iguales a los correspondientes pérticos de las EMSC
y son, por lo menos, 5 veces menores que los correspon -

dientes a porticos Interlores de EMSV.
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Respecto a la posicion de los puntos de inflexidn

en columnas.

En el caso de las EMA los puntos de inflexidn en
los porticos exteriores estidn mas cerca del punto medio
que los correspondientes a los pdrticos interiores. En
el caso de las EMSC y EMSV los puntos de inflexidn en
porticos exteriores e interiores se encuentran aproxima-
damente en las mismas posiciones.

En el caso de las EMSC los puntos de inflexidn -
estan en promedio algo mas abajo del punto medio, tanto
en porticos exteriores como interiores.

En el caso de las EMSV los puntos de inflexion
en los pérticos exteriores e interiores se desplazan muy
por debajo del punto medio, conforme aumenta la luz.

Se confirma que, cuando mayor es la razén de ri-
gldeces entre viga y columna, mayor es la aproximacidn

del punto de inflexidn al punto medio de la columna.

Respecto a 1los momentos y cortantes en vigas

En el caso de las EMSC y EMSV los momentos y
cortantes en vigas de porticos exteriores son muy simila
res a los respectivos momentos y cortantes de los porti-

cos interiores.

En el caso de las EMA, los momentos y cortantes
en vigas de porticos interiores son menores que los res-

pectivos momentos y cortantes de los pérticos exteriores.
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Las vigas de pdrticos exteriores de EMA
absorven mayores momentos Yy cortantes que las res
pectivas vigas de los pérticos exteriores de las
EMSV, y estas a su vez absorven momentos y cor-
tantes |ligeramente mayores a las correspondientes -

de las EMSC.

En todos 1los casos los momentos en las
vigas que concurren en un nudo se reparten propor

cionalmente a sus respectivas rigideces efectivas.



