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CAPITULO 19.  SEGURIDAD Y DISENO ESTRUCTUKAL

1, Alcance de este capitulo

Los primeros 18 capitulos ham dado al lector bases adecusdas pa

124

ra calculer

la resistencis de miembros estructurales y estructures y predecir s]s respuestas:

su deformabilidad y la posibilidad de su agrietamiento. Ll lector
este capftulo una discusidn que tiene el fin de proporcionarle crite
coger factores de carga y factores de seguridad y una gufa que le pc
cir detalles adecuados en sus disefios. Necesariamente la discusidn
hacia las solicitaciones que puesden afectar a las estructuras y heact
rios de sobrevivencia y de servicio.

Los reglamentos de construcciones sirven propdsitos Gtiles, que
los que son propios de un libro de texto o de referencia; un tipo da
debe invadir el alcance del otro. En algunos reglamentos de constru
mite tal invasién para aclarar algunos puntos, pero el material de e
difiere del que se encuentra en los cddigos. No se presentan gréfid
para no ligar el trabajo a un documento legal en particular,

Después de establecer el propbsito del disefio estructural, el p
pitulo discute el papel de la teorfa de probabilidades en esta rama
nieria civil, Se muestrs que un enfoque racional del disefio debe bq
evaluacion cuantitativa de los costos y de las consecuencias de la {
en la funcidn de distribucién de probabilidades de los parémetros gu
el comportamiento estructurasl y la sequrld;d (cargas, resistencias,
etc.). Se hace mencidn de métodos cuantitativos que pcrmiten estima
y pérdidas; y, dado que el célculo de la distribucidn de probabilidg
varisble se basa en su distribucidn de frecuencias y en le seleccidn

estochstico del proceso que da lugar a ella, estos puntos se tratan
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detalle para las solicitaciones que actiian en estructuras y pera aquellas que

gobiernan la respuesta de estructuras de concreto reforzado (resistencia del con-~

creto, esfuerzp de fluencia del refuerzo, capacidad en tension diagonal, etc.).

Se hace énfasis en puntos como los detalles estructurales y la duc
rios tipos de miembros estructurales bajo distintas condiciones de
bien sélo se discute quelitativemente su influencia en el diseiio ¢
de optimizacion.

El capitulo hace wencibn de los conceptos fundamentales que s
derar para reforzar estructurss defiadas. Se cierra com un ejemplo
tructural como proceso de optimizecidn.

Es eierto que aqui se plantean mas preguntas de las que se co|
el lector con iniciativa encontrard una bibliografia que lo llevar
disefio nuevos y mejores de los convencionales.
al desarrollo de nwevos enfogues.,

Excepto donde se hace referencis explicita al comcreto presfo
o de otros tipos especiales, los valores especificos que se citan

concreto reforzado de peso volumétrico normal. Las observaciones

tilidad de va-
esfuerzo, si

PO Un proceso

¢ deben consi-
de diseno es~-
ntestan, pero

f a métodos de

El propbsito principal es incitar

rzedo, ligero
se aplican al

de carécter

yeneral se aplican a todos los tipos de concreto y métodos de construccidn.

2. Finalidad del disefio estructural '

Las cantidades que intervienen en el disefio estructural pueds

in clusificarse

en ] los parametros que definen la estructura y 2 las sollcitacioﬁes 8 que esta

se ve sujeta. Los primeros comprenden dimensiones, esfuerzos y ot
.

mecénicas de los materiales estructurales. Las solicitaciones ing¢

zas (fuerzas debidas a la gravedad, fuerszas de inercia y fuerzas ¢
deformaciones impuestas (cambios volumétricos, asentamientos dife

y los efectos de desgaste e intemperismo., Todas estas cantidades
ademhs, es imposible establecer 1imites absolutos de la mayorfa d

ejeaplo, son muy debatibles las razones que se aducen pars establ

ras propledades
luyen las fuer—
pxternas), las
renciales, etc.)
son aleatoriasy
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superior de la 'scelerscisn del suelo qde‘puode generar un teahlorl.)
cuencia existe una probebilidad finita que toda estructura falle en

finito de tiempo. Se deduce que bajo condiciones estadistlcamenteLJ

toda estructura fallsré a menos que sea demolida oportunamente, (

En conse-
un intervalo
stacionarias,

validez de

esta aseveracidn no requiere, en rigor, la hipftesis de condiciones lestaciona-

rias; basta que la probabilidad de falla por unidad de tiempo see sikmpre mayor

que algiin valor positivo, y tal condicibn indudablemente se cumple®,
Esta conclusibn tiens wna implicacidn practica directa. w-onsid
porcentaje de estructuras que sobreviven y de aquellas que estén en
concluye que la vide media natursl de la mayorfa de los tipos de est
del orden de siglos y por ende suficientemente corta para que la cer
toda estructura fallard algin dis, defina todo el enfoque del diseio
El objeto del disefio estructural entonces no puede ser la prevencibn
estructural: sdlo puede consistir en seatar las bases para la produc

estructura éptima,

D
erando el
guinas se
ructuras es
teza de jue
estructural.
de la falla

i6n de una

La optimizacidn debe incluir consideraciones sobre el costo

inicial; los beneficios que han de derivarse de la estructura; el costo sctuali-

2ado de falla que toma en cuenta la probebilidad de su ocurrencia como funcién

¥ Turkstra? he formulado la condicién de “probabilidad nula de falla"™, en

el sentido de que la probabilidad de falla multiplicada por la esperd
actualizado debe ser cero si los resultados se aproximan coa un ciert
0 3) de cifras significativas. Turkstra demuestra que el disefo corn
dista poco de ser dptimo y por esto su enfogue tiene interés préctieo
que la probabilidad de falla sea suficientemente sensible al costo in
condicién no siempre se satisface en la practica; por ello, aunque en
sos permite una simplificacién radical, el método de la probebilidad

lla pierde generalidad y puede verse como un caso particular del que

aquf, y no se le darh un tratamiento por separado en esta presentaci

nza del dane
0 nimero (2
lespondiente
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se presenta
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del tiempo,

y otras. muchss varisbless ﬁezo la consecuencia de 1

conceptos cuya evaluscibn objetiva en términos materiales "o €8

n falle fmplica

fécil en la ae~

tualidad; entre estos conceptos estén las pérdidss de vidas humahas y la pérdide

de prestigio de los que estén involucrados en el proyecto. El p

mizecidn suele poderse enfrenter s8lo percialmente, y en general

yoceso de opti-

el disedador no

puede aspirar a mucho mis que cumplir con la préctica establecida cuando escoge

ls segurided globel de la estructura; sin embargo, una vez que 1
puede y debe decidir sobre 1a manera Sptima de distribuir los ma
recursos en ?a estructura, En oczsiones puede seleccionar la se
de un tipo de estructuras por comparacidon con la préctica establ
tipos, cuidando para ello inicasente la congruencia con lo estab

Rasta este momento hemos usado la palabra falla para implic
razonamiento expuesto se aplica & cuslquier tipo de dafio, de man
afirmar que dado un tipo posible de dafio es seguro que toda estr
a menos que lo impida un tipo mfs severo de dafo previo, o & men
tura se hays demolido corn anterioridad.

Idealmente, el presente capitulo deberfa haberse desarrolla
probabilidades de falla y procesos de decisiones. Sin embargo,
se en un futuro immediato une aplicacibn cuantitativa completa d
tos, @ pesar de los esfuerzos significetivos que se hacen en est
considerd preferible presentar un panorsma de tales contribucion
tinuar con los enfoques mas tradicionales de factores de segurid
incluyendo, cuando resulta pertinente, puntos de vista mas avanz
manera cuslitativa.

m on del disef i

El objetivo del diseiio estructural es la optimizeciém de la

11zgda que debe derivarse de la estructura. El sentido que debe

optimizecion depende de ls manera en que se plantea el problema.

he definido,
eriales y otros
uridad global
cida para otros
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" riq ha decidido que debe ﬁsoﬁtto‘derta estructura, el ingeniero (intentard op-

timizar esa estructura particuler; tratarf de hacer maxims ls centidad %
U=B-C-ID 1)

i - 5
donde los distintos términos son la esperanza de ls utilided actua%izads ),

=
k4
5

los beneficios (B), el costo de construccién (C), y el costo de los distintos

posibles tipos de dafo y de falla (D’). 51 después de la optimizacién se encuen-

tra U < 0, debe aconsejarse al propietario que no comstruya, (En lugar de las

esperanzas de las varisbles puedem usarse otras funcionnles de sus

probabilided. ' Puede argllirse, sin embargo, que las esperanzas se a
funcionales en cuestibn lo suficiente o que lss escalas que se usen
dichas cantidades pueden escogerse en forms que sea correcto euples
ranzag, y conservar s6lo estas Gltimas en el tratamiento.

Esto es

hacerse y asf procederemos en el preseate traiajo.)

Bensidades de

para valuar
r las espe-

ko que suele

Puede también suceder que el duefio tenga varias alternativas de inversiom y

que pueda invertir ea varios proyectos a la vex.

cada proyecto hacer mbxima la relecion U/C. Entonces tratarewos de

Seré deseable entonces para

moximizar

(B - §Di)/C. En general los dos tipos de solucidn llevarén a disefios diferentes.

El segundo enfoque se usa raras veces y omitiremos hacer referencis

a 81,

Todas las cantidades que intervienen en la ec 1 tienen valor sgtbjetivo, Ya

que el ingeniero es generalmente la persona que debe tomsr la decisién final,

asignsremos a las cantidedes B, C y Dy los valores esperados del punto de vista

del ingeniero, y estos dependerfin del grado de su lealted hecia el propietario,

hecia el constructor y hacis la sociedad, y del valor que asiyna 2 su propio tra=-

bajo (el cual interviene enm C), » su amor propio y a su prestigio ({ue normalmen-

te tienen influencis en todos los térwinos del segundo miembro de 14 ecuacién).

e Las cosas se simplificen un poco cuando suponemos que la valuacién de costos

y utilidedes del imgeniero y del contratista coinciden con la del pﬂopietario y

tratames la ec | como si el ingeniero fuera simultfineamente propietdrio y contra=-

proxingn a las
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tista. Esty es la posicién adoptads en la mayorfa de los l:tlcq.lu sobre el te-

ma de optimizecién. Usualmente no es realista proceder en esta
do e} diseiiador y el comstructor se identifican realmeate con el

probablemente es muy deseable. De todas formas debemos suponer

forma salvo cuan-
dueiio, lo que

que, de algumsa

manera, las cantidades que intervicnen en la ec 1 se hen evaluad

S1 la actualizaciln se tome er el seutido de unz tasa const
cénplesto continuo podemos escribir amg -3 -
B = §, E®) ot ar

. s . s

donde E significa espersnza, b significa los beneficios por uaid

b adecuadamente,
ante de imterds
.

pd de tiempo, Y

es la tasa de interés por uaidad de tiespo y § representa al tiempo. De manera

similar,

0 -
c-5°s(c)."d;.

b - N S

donde g es el costo del edificio (incluyendo el costo de disedo

por unidad de tiempo; y - sub I sgp -
® -t
‘ Dy = §, E{d, (t)] e dt o ivev a-
donde dj es el costo de falla o defio en el iésimo modo y py(t) d

dad que este modo ocurra en un intervelo de tiempo entre t y t ¢
te algunos modos de falla excluyem a otros, por lo que las probs

cuestibn son condicionales. - ar . - e

(Esta no es la {inica forma razonable de capitalizar. Es pos

(2)

y de sapervisida)
|

3)

t la probabili-~
dt. Generalmes-
bilidades en

[

ible pox ejemplo,

formular el problema psjo la mipdtesis que el producto de la inversiém se rein-

vierts en proyectos de las mismss caracteristicas del que estamos

tasa de interés es, en tal caso, funcién del costo y de las util
ce el proyecto. Otras hipdtesis pucden constituir idealizacione
en diversas circunstancias.)

Frecuentemente puede sustituirse, sin error, por ums estima

tica en C en que la actualizaciém sbarca un periodo tan corto qud

ble.

AvEI LLns

tratando; la
idades que prods-

$ mas realistas

¢ibn determinis-
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;s En muchos cases los beneficios derivados de una Qstructurl pueden suponerse %

independientes de las caracteristicas del Proyecto escogido. Este es el caso de

- una estructura a base de marcos pare un edificio de oficinas si lhs dimensiones

%“ y el costo combinado de wma serie infinita de fallas potenciales, E
4 : ®
: b D’ . I D’(.)

wl

B

’ 'W{'; (O ; il ke )

. de los miembros som iguales en todas las alternativas que se deban
-« 80lo varisn la resistencia del concreto y el esfuerzo de fluencia
de acero, siempre que las comsecuencias socizles de estas variacie
men como cembios apreciables en los bemeficios que se obtenyan de
S1 suponemos que, después de la falla, le estructura se recos
caracteristicas originales, los beneficios perdidos por causa de ]
influir solamente los que se hubieran recibido en el intervalo de
o reparacidn, y pucden ser gespreciubles coaparados con 8. E] hac
equivale entonces a hacer minima la "utilidad negativa" o pérdida
Ne=-y ; vd3d
-t o Jaa 5 48 BE =C+ fnlltb sb : ook

Sin embargo, la esperanza del costo de falla debe ahors facluir 1a
de una falla repetida potencial despubs de la reconstruccibn, y le
de fallas y reconstrucciones puede repetirse iamdefinidemente. Par
. flaencia de estas fallas sucesivas en la utilided supongamos que E
pendiente del tiempo. (El mismo argumento se aplice cuando E(dg) e

decreciente del tiempo.) Escribiesdo la ec 3 como
o,V « E(dp S: py(t) "t at

pare la esperanza del costo capitalizado de la primera falla, el de

P &)
¥hd LT
serh

Bt 4 ! Bz coosee

5@ - eq@) [5: pyt) &' a:]z

.1 Edy) S:p‘(t) A

- ™ -Yt
1 SO py(t) ¢ " dt

comparar y
y la cantidad
pbnes no se to-
la estructura.
Istruird con sus
a falla pueden
reconstruccidn

er mhximo U

@ - .

5 conseélidhicias
alternacibn

2 medir la in-
(dy) es inde-

ps une funcibn

la segunda
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St ls integral de esta expresilm es mucho menor que 1, Dy en 1a o¢ 4 no diferirh

en forma signiticativa de Dl(l)‘. ) Y i e

‘ La simplificacién anterior no es siempre apliceble. FPor ejémplo. hay obras
isportantes que no se podrfan reconstruir después de la falla; ademfs, hay algu~
nos tipos de dafio cuya ocurrencia cambia ls probabilidad de que 40 vuelvan a pre-
sentar despubs de ls repanéiél (las deflexiones excesivas, por djemplo; después
de que se presentan tenemos una diferente que se tenfs en la etaJa de disefio, en
la qnes..esuponla que las deflexiones diffcilmente sertian exeosivnﬂ; en muchos ce=
sos le rentabilidad futura estéd afectada por la falla y la recondtruccibn, y en
general después de una o mas fallss el ingeniere tieme mas informacién lo que le
permite producir un diseiio me)or que el original, asf que 0y estf§ mas cerca de
Di(l) de lo que el anflisis presentado indica. Todos estos refinamientos deben
incorporsrse al anilisis cuando quiera que sea préctico hacerlo.

Se han construido gréficas de disedo que facilitan el proceso de hacer W
m'!nlnn en la ec 4, a partir de algunss hipotesis simplificatoriag acerca de las
funciones de distribucién de probabilidades de las cargas y de ld resistencia y
acerca de la dependencia entre estas funciones de distribucidm y |los costos que
involucran algunos pardmetros de disedo, como se verd mas tarde en este capftulo.
Basta hacer notar en esta etapa que el proceso de optiwizacibn requiere una es-
timacion del costo de falla y un conocimiento de la funcidn de d{stribuci&n de
las variables que gobiernan la sobreviviencia: las soliciucioneﬂ. como las car-
gas, y las funciones de resistencia.  :ise:. S e sart |

Frecuentemente el costo de diseiio se desprecia, 'y no se toms en cuenta en
e] proceso de optimizacion la posibilidad de que sufra cambios importantes con el
tiempo. Ademiis, muchos problemas permiten andlisis tan precisos como se desee

siempre que se invierta suficiente tiempo y dinero, especialmente si se recurre

% E]l argumento se debe esencialmente a Johnson(3),
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& ensaye de modelos, Esto permite mejorar el disefio casi sin 1{milt

e. Ea pro-

blemas de fngenieria civil se han usado, en uma escals limitada, t@cnicas de op=

timizacidn que permiten tomar decisiones acerca de los refinsmientos que se jus-

tifican en el anflisis y en el emsaye de modelos. As{ se ha hecho
con el diseiio de puentes S ¢on bage en téenicas desarrolladas parp
tracibs de empresasd,

La tarea de asignar valores cuantitativos a los posibles resu
sefo dista de ser simple, y no se ha sistematizedo satisfactoriame

todos propuestos para alcanzar este objetivo empiezan por ordenar 1

conceptos a los cuales pueden asignarse utilidades cuantitativas,

en relacibn

le adminis-~

tados del di-
te. Los mé-
os distintos

n orden de

preferencie. S1 llamamos ug a la utilidad (o pérdida) esociada con el iésimo

concepto, estamos en posicidn de escoger los subindices en forma q

sfirmar que uj € w € ... €y,

podemos

(En disedo sfsmico por ejemplo, las distintas g pueden corresppader a la

falla, a distintos grados de dado estructural y no estructural, a d
plitudes de oscilaciéon, etc.%)

En algunos casos podemos construir un nfimero suficiente de des
la forma |

u10-J+...‘uk¢...

istintas am=

igualdades de

5)

St A B il

asf que luego se asigna un valor numérico a una de las §, la solucidn de las des-
igualdades lleva a valores numbricos para el resto de las utilidades. VYa que una
de las y puede hacerse coincidir con el costo inicial de la estructyra, todas las
utilidades pueden expresarse en unidedes monetariag., Se dispone de'lnétodos numé-~

ricos eficientes para resolver sistemas de desigualdades como los de ec 59,

———— ' ’ . o
: % Rodrfguex Caballero ha propuesto una aplicacion de este enfoque en forma

descrital,




Un enfoque alternativo® Ae mayor generalidad consiste en estal
Jjunto de ecuaciones de la formm
wi =aje; ¢ a - °1j)cj
que se basa en la comsideracién que el diseilador es indiferente con
una seleccibn entre el éxito de la iésima alternativa y una rifs,
probabilidad de tener éxito en la jot &sims alternstiva es ajj y 1
se asigna a la falla cuando se escoge la alternativa | es Cj- Fre¢
puede suponerse como una funcidén lineal de uj; en este caso podemcs
Cj Tyt C
en donde C es una constante. (Por ejemplo, C puede ser el costo d
vendo el costo que involucraria la pérdida de 1s estructura; de s
sulta negativa.) n consecuencia la ec 6 tomz la forma
l uj v ouy 4 ad - aiJ)C
i'ne vez fijades C, touas les ¢ y una de les Y, el resto de les ut
quieren vaiuvres numéricos.

Los métodos anteriores deben tomérse comd muxiliarcs; el dise
rehuir la responsabilidad de estableces su escela de valores y asi
iiuades al menos un orden de magntiud. Generalmente se encontrard
paso para los beneficios y pérdides materiales directos. Las obse

guientes tienen el fin de servir como gufa para ssignar valores a

tos morales’ y recalcer nlgunas consecuencizs meteriales imdirecta

T ¥ Lebido ‘= von Neumann y .\’:orge:nstern9 y propuesto por Turkst
cacidén al diserio estructural.

' Se sobrentiende que aqul pisamos terreno delicedo. Por obj
rezca a primera vista, la ssignacidn de valores monetarios 8 ls vi
bienestar y al prestigio no sblo constituye un paso obligado en to
cional de disedo, sino que, de hecho, todo ingeniero estructurista
do dichos valores implfcitamente cada vez que ha tomado una decisi

pesa seguridad y economia.

blecer un con-

6)

} respecto a
tn 1a cual la
p utilidad que
tuentemente Cj

escribir

e falla exclu=

r asi, . re-

ilidades ad-
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siones de diseilo.

Sequro. Los dafios fisicos & personas, pérdidas de vidasy consecuencias le-

gales de una falla pueden cubrirse mediante um seguro. En tzl ¢

aso estos

factores no intervienen en las consecuencins de falla pera el propietario

ni para el ingeniero mas si para le sociedad. Si el seguro no los cubre,

dichos conceptos tienen importancia para el duefio, psra el ccnty

atista y

para el ingeniero, por lo menos en lo que concierne a 1a indemnilzacidn que

fija la ley. (Este limite inferior es, desde luego, demasiado Anjo en la

mayorfa de los casos.)

Reputacién. Desde el punto de vista del ingeniero, el dafo a su

reputecibe

puede valuarse, como ur limite inferior, como la sume de honorarlios que es-

pers dejar de percibir a causa de su pérdida de prestigio. Pera

el propie-

tario puede representar una pérdide de remtabilidad que es fectible estimar,

En una fabrica esto puede inplicar la necesidad de incrementar los salsrios

de los trabsjadores para compensar el hecho de que no se pueda trebnjar en

el edificio después de un colapso parcial, especialmente si este

ha cgusado

accidentes, o cuando la estructura muestra signos de peligro , como grietas

o grandes deformaciones.
El desprestigio de una oficina qubernemental resnonsable por el d
une estructura que falla o sufre dafio puede medirse como el costd
obras -- en ocasiones sobrediseiiadas o bien innecesarias desde ot
de vista --, que han de construirse para recuperar la estimecidn

Implicaciones sociales. Cuando uns estructura pertenece al gobie

isefo de
de las

ro punto
pablica,

rno == esto

es, al pueblo, ~- intervienen factores muy complejos en definir la utilidad.

Por ejemplo, la abundancia relstive de ciertos materisles de cons
de consumo, incluyendo mano de obra, disminuye su valor, para la
abajo del precio del mercado., Bajo ciertas circunstancias esta s

puede llevar efectivauente hacia un costo iniciel negativo de la

truccidn o
sociedad,
ituacion

estructura,
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s1 sus dimensiones estan limitades por razones funciomales o

12

estéticas.

Las consideraciones polfiticas y el objetivo de lograr o consrrvat la tranqui-

1idad de la poblacién puedenser el principalfactor que induz
cidentes en pafses sobrepoblados. El valor monetario corres|
establecerse por comparacidn con el costo de otros recursos,
ros sociales, para obtener los mismos objetivos.

La conciencia de una situacidn de este tipo debe guiar a los

ca & impedir ac-
pondiente puede

como los segu-

redactores de

los reglamentos de construccibén en vista de la influencis qi: tienen estos

documentos. Cualitativamente esto se refleja em medidas col
los esfuerzos de trabajo en el refuerzo en tiempos de guerry
0 los esfuerzos que se pcruiten en tiempo de paz.
Cunl.uiera que sea el resultado del célculo numérico basado
como los que se presentan aquf, hay lugar para considerables mod
la escela personel de valores del ingeniero. FPero aunque no lo

consciente y explficita, el ingeniero siempre basa sus decisiones

el aumento de

h, con respecto

en razonamientos
fficaciones segiin
haga en forme

en una escals

cuantitstiva de utilidades o implica una escala de este tipo cadh vez que tows

une decisién. Evidemtemente parece preferible tratar con estas

abierta, estudiarlas y mejorarles en vez de dejarlas ocultas, hg

escales en forma

ciéndolas inmane-

jables y, por tanto, varisbles segin las circunstancias. Sin embargo, la evalua-

cidén cuantitativa de las utilidades es unu disciplina tan nueva

tendremos que omitir su consideracidn explicita em la mayor perg

capftulo.

5., Funciones de distribucidn de probabilidades de los parametr

y criticable que

e del presente

s de disefio

Segun lo yue anleéede. si se ha de proceder racionalmente,
tural requiere un tratamiento probabilistico de las solicitacioy
racteristicas estructurales que determiusn las respuestas corre

calcular las funciones de distribucidén de estas variables dispo

el disefio estruc-
pes y de las ca-
gpondientes. Para

d
nemos dejfipos de

informacién: el que no depende de observaciones de la variable gn cuestibn y la

oot g

gk
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informecibn estadfstica sobre ests variable,
Puede decirse que la informacibn previa deriva de un modelo estoclstico, en
el sentido mas amplio de la palebra; esto es, se forme un modelo conceptual del

proceso que da lugar a la variable en cuestidn y se dice que el modelo es estocéhs-

tico si involucra una o mas variables aleatorias dependiontes del tiempo, i1 mo-

5;
5 delo puede ser muy simple y también consistir Gnicemente de una comqa:acién con
otras variables acerca de las caales la experiencia previa da una idea de las

funciones de distribucién que interesan,

Cornellll ne seialado la {mportancia que tiene el hecho de yue la distribu-

¢idn previa se.base en el modelo estochstico mas razonable que sea ppsible del
fendmeno de que se trate. Ha ilustrado este enfoque proponiendo modelos estocés-

ticos para gran variedad de problemss de comportaniento y andlisis estructural,

incluyendo la distribucidn de probabilidades de los esfuerzos en puentes, las

respuestas estructurales a siswos y el flujo pléstico. Una manera mis promete-

dora de atacar el problema parece ser una combinacién de estos conceptos con las

técnicasl que hacen miximas las incertidumbres de la distribucién previs, respe=

e

tando 8l amismo tiempo las restricciones que imponen los hechos Gue se¢ conocen
acerca del fendmeno que se analiza.
Sin embargo, cuando la centidad de informacién estadistica es excesivamente
escasa, el juicio ingenieril queda pricticamente svlo y la veatgja dﬁ usar un
tratemiento probabilfstico explicito de diseiio es muy pequefia; como Huce notar
Julianl? es satisfactoria una aplicecién directa de los factores de darga que se
Juzguen apropiados. Las dificultades que se encuentran al establecexr una escala
cuantitativa de valores refuerza esta conclusidn. .

En estas circunstancias, la practica del disefio estructural estd todavia

desprovista de una aplicacién cuantitative explicita y sistenética dJl enfoque

probabilistico: el reconocimiento de la inevitabilidad de la falla y la organiza~

cién del diseiio como proceso de optimizacién. Aun asi, este enfoque, Bl Gnico que
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amerita llamarse raciomal, pusde y debe reflejarse enm cada etapé
muy cualitativa que sea esta manifestacidnm.

La incorporacidn de Jdatos estadisticos es posihle mediante e

14

de disedio, por

1 tecrema de

Bayes, también llamado ls féruula de las probabilidades de hipbtesisl3. Como ba

puntualizado ‘claramente Turkstral® 1a educacién del juiclo ingeni

se en el marco cuantitativo del teorems de Bayes por medio de un

eril puede hacer-

proceso iterati-

vo de incorporacién sucesiva de datos estadisticos. Sea P(Hy) lq probabilidad

absoluta de que la hipdtesis Hy sea cierta, y P(A‘H‘) le probabiqidad condicional

que el evento A ocurra si Hy es clerta. Si existen g hipbtesis éxhaustivas y mu-

tuamente exclusivas, podemos obtener la probabilidad de que la hij

potesis § sea

cierta, dado que el evento A ha ocurrido, usando la formula de Bayes:

P(ajHj) P®H;)
n

T P(A|Hy) P(H))
I [Hy 1

P(HJIA) -

(4}

Aquf P(Hy) son las probabilidndes previas o iniciales, A la informacibn estadfs-

tica y P(Hy]A) las probabilidades posteriores.

rd : ‘
Ya que el modelo estocastico es necesariamente incierto, importa que la po-

sibilidad de que sea falso se reconozca en la seleccion de una probabilidad ini-

cial suficientemente adaptable.

|
< b

Ilustraremos las consideraciones anteriores considerando la
prohahilidades de la resistencia en compresion de um concreto qu
bajo un conjunto dado de condiciomes.
no putde ser negativa. FPor esta considerecidén, por la similitud
que caracteiizan otros fendmenos remotamente similares y por la
frecuencias de la resistencia de un gran nimero de cilindros ela
nas condiciones de control, distribucién que se acerca a la loga
cecidireaos resumir la informacion previa diciendo que la resist

to tiene distribucion loyar{tmico-nocrmal.

distribucibn de

¢ es elaboredo

Empezamos reconociendo que la resistemcia

con variables
distribucién de
borados en bue-
k{tmico-normal 14,

encia del concre-

(£] modelo estochsticp que implica es-

te razonamiento no es muy elaborado, ni tampoco muy evidente: i-Llicltamente

SRR S T

A

PRCTIIN




r*‘-wv“*r“"‘#{“““-f, e AL AR T
! TR ER il

15

hemos uceptado similitud entze los procesos de manufacturs y contral de concreto

hecho en diferentes lugares y tieapos y hemos inmvolacrado ptoeodlni‘eltos -~ como
la multiplicacién de wa gran nimero de variables independientes po:{ltivu o la
scumulacibn de efectos cuya esperanza individual es proporcional sl valor ante<™"
rior de su suma -- que llevan a una distribucilan logarftmico-normal. Com bases
igualmente vilidas y con casi la misme justificacidém podrismos haver escogido la
distribucibn extrema tipo ITS.) oove GRASMEL 04 4D een | ‘i“"rq Yonien

Ex um segundo paso podemos asignar e los pﬁhettos de 1a dlstFibucl& lo-
garftmico-normal clertos valores basados en la resistencia precisa y en el tipe
de contzol que se presupome. (Esto de muevo implica informacién previs.) Pero
wn procedimiento de este tipo darfa desasiado peso a hipStesis que ;bstin my le-
Jos de estar establecidas. Ademés hacemos notar que la peblacibm con le que es-
tamos tratando contiene probablemente sgregades de distimtas formaciomes geolS-
gicas y cementos de diferentes composiciones. De acuerdo com ello remplazaremos
ls hipdtesis de que la distribucils es logarftmico-normal con la de|que se trata
de una combinacida limesl de distribuciomes de este tipo, ceds una caracterizada
por una pareja diferente de parimctros (esperasza y dispersiém por ¢jemplo)., La
afirmacibm es equivalente a la hipétesis de que la poblacidm consiste de wn nimo-
ro de subpoblaclones elementales. Sea py la proporcién que de la iésime subpobla-
¢ion contiewe 1a poblacién completa. La funciln de densidad de probabilidad de
le poblacién es - ; zoJ*v 2 13 8 oossifce sl - S-S § X

) M x) = f pl"(ﬂ.zoi s{ s3nomesasi. 8) “lotsrsecs

donde g; es la funciém de demsidad de probabilidades de la iésima subpoblacibm %!
(en este ejemplo una distribuciéa logarfitmico-mormal caracterizada por la iésimm
parejs de paramctros), x es la variable en cuestida (resistemcia dei concreto) y

;piul. : !‘~A}. et e e

| P I e

iase per ejemplo la ref 3 en cuanto a datos que comfirmarfan . tal elecciba.
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"}u misma formulacidn sirve para describir la funcidn de densidad de probabi-

lidades de una poblacidn elemental o “estadisticamente homogénea” cays proceden-

cia se desconoce y que tiene uma probabilidad py de pertenecer a la iésima proce-
dencia. E! problema lleva de nuevo a la ec 8 y, en el limite, ya qpe a los park-
metros dg las g; han sido asignades distribuciomes uniformes, la expresion resulta
o [ = 5:» 5‘_:' cee PBye Boe «o0) 9@). Bor cees @ dPy By .. 9)
donde p (), Pys .e.) es la funcibn de densidad de probabilidades copjunta de les
parametros ﬁ.. (En nuestro caso es adecuado que §) represemte el m?do de la re-
sistencia del concreto, y 52 la dispersion del logaritmo de resiste cia; existi-
rén entonces solo dos valores de P.) resd ob e2a®! .3 . e L ek
El problema consiste ahora en calcular los valores de p en la pc 8 que pro-
porcionen la mejor interpretacion de la informacidn disponible o esrndisuca. en
el sentido de que la seleccidn haga minima la suma de cuadrados de las diferen-
cias entre las distribuciones de probabilidad y de frecuencia. El problema es
formalmente idéntico al de encontrar uma distribucibém a posteriori f(x), a partir
de los datos estadisticos y de la distribucidn a priori definida por g(x) y por
up conjunto de probabilidades previas py de que los parametros de g|(x) tomen los
iésimos valores. El problema se resuelve eatonces aplicando el teoremz de Beyes.
En el limite el teorema se aplica a funciones de densidad de ;)robabﬁlidndcs pre-
vias continuas de los parametros de g(x), congruentes con la e¢ 9. | ‘ 23 e
Este wétodo se ha aplicado a ciertos datos especificos de resistencias del
concretolS, Es aparentemente la forma mcs racional ue ue se dispo‘be para tratar
las funciones de distribucidn de frecuencia ue ti-:nen ias de uma ijba (fig 1)
v que dificilmente pueden idealizarse por una funcidn sencilla y ﬁnilca de densidad
de pro:abilidades. Sin cubzrge, el nétodo es demesiado laborioso pera la mayoria
de las aplicsciones précticas, aun con usa computadora Je capacidac, interrvedia.
Con el fin ce eplicar un procedimiento relativameate simple y aun &si conservar

un nzxger suficientemente amplio de incertidumbres con respecto & lg distribucidn
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previa y escogida en la forma usual (ya que esta distribucién implica un modelo

estocAstico que forzosamente estd sobresimplificado), es recomendable adoptar una

distribucién previa que tenga una variancia mucho mayor que le que se pueda dedu-

cir con bases tedricas. Por ejemplo, si se obtiene de la experieacia previa una

distribucibnilogarftmico=normal de la resistencia del concreto cos un cierto modo

R A R

y una dispersidn de ln(x/xy) (donde x es la resistencia de un cilindro dado .y xd

-

la resistencia nominal) igual, por ejemplo, a 0.15, podemos adoptar en la distri- %
bucidn previa el mismo modo y una dispersiém de ln(x/x4q) igual a Q.ZO 0 mayor.

La suposicion de que las estructuras tienen una probabilided|finita de so~
brevivencia eterna es tan ingenua cowmo la creencia de que las estructuras ge di- ‘ é

seflan para que no fallen. No obstante, buena parte de la literatura sobre dise-

fio estructural probabilistico toma esta premisa como cierta. Es c¢omecebible que
una estructura se diseiie en forma que la probabilidad de que falle o se vuelva
inservible en un periodo finito de tiempo sea despreciable comparada con la pro-

babilidad de que se vuelva obsoleta en el mismo periodo; serén entonces aplica-

bles, de manera aproximada, las conclusiones derivadas de la hipbiesis de uma |
probabjlidad finita de sobrevivencia o incluso de una certidumbre |de sobreviven- j

cia. Pero tal es mas bien la excepcion. Un tratamiento wés general debe basarse

Lo

en conceptos como la probabilidad de falla por unidad de tiempo. |[De aqui la ven-
taja de imtroducir la funcidn de gonfiabilidad o de sobrevivencia. L(t), que se

define como la probabilidad de que una estructura (o un miembro egtructursl) so-
breviva por un tieampo tl“.

La funcidn de sobrevivencia se relaciona con la funcién de distribucidn de

TRTOI

falla F(t) segin la expresida

% [os conceptos mencionados en este artfculo encuentran aplidaciém fructf-

5
K]
=
E

fera en précticawente todos los campos de la ingenierfa; véanse las refs 17-19,




L(t) = 1 - F(v)

F es aqu! la probabiliiad de yue la estructura haya falledo en un t

La derivada de F con respecto al tiempo, [ = F, se conoce como|la densidad

de probabilidad de falle.

Una verieble particularmente itil en el estudio de carga repet

cibn de riesgo, o riesgo, r(t). Se define por la condicidn que r(t

(10)
empo L.
da es ls fup-

dt es la

probabilidad de que la falla ocurra en un imtervalo entre t y t + d} (si no ha

ocurrido previamente), Especiaimente en problemas de fatiga la varjable tiempo

se sustituye por N, el niimero de apliceciones de carga. En fatiga,

como el gradiente de falla, y 1/r(N) como el cociente de ®jll.

L se conoce

Sean A y B dos eventos cuelesquiera; P(A}B) la probabilidad de|que A ocurra

dado que B haya ocurrido; P(~B) la probabilidad de que A y B ocurra

+ juntosg y

P(B) la probabilidad del evento B indepencdientemente de ls ocurrencja de A. Es

sabido que P(A B) = P(AB) P(B). Ahors bien, si A significe “falla

n el inter-

valo de t a t + dt" y B significa "sobrevivencia hasta el instante 1", se deduce
de 12 definicibn de x que
R 4¢3
) = v
y de la ec 10, r(t) = L) (11)
, L(t)
Otrs relacion fitil se obtiene de la ec 11t
r -4 dE
L dt
-4 aL K12)
dt
t
donde, A L(t) = exp [=§ r(s) dr) (13)
~ 0

Tipicemente, unz funcidn de riesgo (ue decrece conm el tiempo s

une situacion en la cual la causa mas probabie de talla se debe a u

g asocia con

n defecto de

Jdisaedu; una fur~ibn de riesyo constante, con un: sobrecarga ocasiongl; v una fun-

cion Je rinsyo que awsenta con el tiempo se asociu a tatiga o, com

lidad, o Jdafic acunulado.

L2v0T dencras
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1 caso en que r(t) = c, una constante, merece steicidn especfal. ie acuer-

do con la ec 13, L LTI

~ct
Lm =e (TR safse 0 0P YT
+
y de acuerdo con la ec 11, T TRV
-ct .
| 1 em f(t) = ce Doan 30sic 0 inies L onE

La esperanze de la vida, o vide media, es en este caso
®
E(t) = 50 tf dt
= cfz te™°t du
= é a5 O

Hzeiendo tg =+ E(t) se obtiene

£(t) = 1
como se muestia en la fig 2. (En luger de 3 y to podemos escribir|N y Ng refe-

riéndonos al nimero de aplicaciones de carga.)

El modelo presentado admite otra interpretaciSn. L(t) puede tomarse como la

probabilidad de que cualquier evento dado ocurra por lo menos una vez en el inter-
valo 1. Ya que la funcidn de riesgo es constante, y pogfaismo indépendiente del
evento previo, hemos descrito un proceso de Poisson. El periodo de recurrencia,

o esperanza de! intervalo entre eventos, es precisamente to. Entonces, si esta-
blecemos que una estructura ha sido diseiada para resistir una veldcidad de vien-
to cuyo periodo de recurrencis es 60 afios, la probabilidad de que la velocidad de
diseno se exceda en este intervalo es

L60) ~ ¢}

- 0,37
ya yue ¢ = 1/40.

Se han publicado varios estudios sobre métodos para célculo de confiabilidad

de sistemas estructurales en términos de los miemhros que los companenzo'zl. Ha-

" blare:os algo mas sobre la confiabilided y funciones de riesgo cuando tratemos coms

probabilidades de fella por fatiga. : : . . it

),
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cidn de variables ue intervienen en el disefio estructural. Convi
que podemos tratar cowo variables aleatorics todas las discrepanci

valores nominales y reales, Lsta actitud es contraria 8 las que s

20

Ln los pfirrafos siguientes trataremos el problewa e funcivnes de distribu-

kne enfatizar
s entre los

han adoptado

en muchos articulos técnicos en los cuales se han tomado las esperanzas de las

discrepancias como “sistematicas™ e implfcita o explficitamente cvo varisbles de-

terministicas, y se han despreciado las grandes discrepancius debi

a decisiones humanas (sean o0 no ¢riminales). La esperanza de una

toria no es sino uno de los psrametros gue c~finen su distribucion

mite darle um tratamiento independiente.

das a errores o
variable alea-

v esto no per-

Ciertamente se justifican 2aplegr fun-

ciones de distribucidn distintas para rceferirse a discrepancias de diverso orden

de magnitud y debidas a causas diferentes, pero ello no es un« razén para igno-

rarlas. o L wer Y TOY
+J., Cargas muertas i .56291 vl REYe eduebe . s

grado de aproximacion en las estructuras de lé iuycuieria civil,

realista, Los ejemplos siyuientes confirman ests aseveraciona..s

~g..  Cgso 1. wvespués de su fulla se encontrd yue el oucnte de

gas mucrtas que-excedian a los valores de diseiio entre 20 y 30 por

Lasu 2. Lkl estudio

gas mucrtas ro-les entre 1.20 y 1,31 veces sus velores ceiculados

Caso 3. lnbiéncose

pesado muestras representativas del ;.iso

1w

Suele pensarse yue las cargas muertas se calculan ordinariamente con un alto

.al idea no es

|

cudibec tenfa cor-

”
cﬁento“z. ig

de ocho.columnas en un edificio de 45 pisos arrcjd car-

23

1 de los muros

cde un edificio de depzrtaentos de 16 pisos con estructura de coauvieto reforzado

se decidid roczlculer l: presidn media de contacto solve el terrero -letide o cerx-

bl
ga muerta. 3e encontrd que era 1.7 ton/m” mayor yue el valor cald

7y ccrya cvlculade de 1

a nificd una relacidnm entre cerga awerts recal
los errores que conscizntemente se habfar introducido del laco de

los célculos originales, como toirar dos veces el peso propio en 14

ulado. tllo siy-
.15, a pesar de
Jda seguridad en

s intersaeccioaes

3w




de los cicmbres estructurales24.

%180 4. Se colocaron celdas de presion bajo tres edificios de departamentos

& wominaleente igusles erigidos por un solo contratista®d, Aungue las lecturas de
los celdes imdividunles fueron detetibles sus promedios parecen haber sido con-

fiables. Estos indiceron cergas muertas de entre (.85 y 1.15 veces el valor cal-

culedo, El criterio de célculo fue el mismo que para el Caso 3, l
£8s50 5. Une revisidn cuidadosa de las cargas muertas de un edificio de ofi~ E

cinas llevd a la conclusién que todes las colummas estaban sobrecdrgedas y una

tenfa tres veces la carga muerta de disefio.

Las razones mas comunes del exceso de carga mucrta real sobre su valor calcu-

3

lado son:

Los espesores reales exceder casi sistemiticamente a sus Wﬁlotes nomina-
les, Zsto se debe a que es mas ficil aumentar que quitar haterial para
compensar defectos ccastructivos. Une serie de mediclones1en losas de

concreto reforzade en Suecia® mostrd que la diferencia entre los peraltes

R

totales -- reales y nominales -- tenfa un valor medio de OL: cm y unz des~

viacibn estindar de u.9 cw. E] firme que se usa frecuente

colocer el recubrimiento del piso tiene la finalidad de compensar irregu- 4

nte antes de

laridades debidas al acabado de la superficie, a deflexion?s de la losa

y a inclinaciones; estos factores normalmente tienden a incrementar el ‘ 'g
espesor. En un caso se observd un incremento de cinco vec*s con respecto S
al espesor especificado y, aun con buena mano de obra no sqn raros los
incrementos de 1 a 2 ¢m en el espesor medio, por encima del especificado.
Las miswas observaciones pueden aplicerse &l yeso.

- Casi invariablemente el disedador desprecia pegueiias porciiﬁes de elemen~-
tos estructurales y no estructurales. Un ejemplo tipico es el mortero
que cae en los agujeros de tabiques ¥y bloques huecos durante la ereccién

“e un muro. La algunos casos este hecho ha contribuido en unos 40 kg/n2




en paredes con un espesor nowinal de 12 cm.

22

= Como una virtud de sus productos, los fabricantes cocn frecuencia declaran

pesos unitarios menores de los prowedios reales, o pesos un
solo se obtienen en muestras completamente secas.
~ Las discrepancias importantes se deben usualmente a los cem

tonicos "menores". (Esta fue la causa principal en el caso

- Se dan casos también de csrgas muertas uenores gue las calcula
con menor-frecu;ncia.

Se ha encontrado qu: las funciones de distribucidon de Ios peso
ana gran variedad de woteriales de construccidn naturzles y artific
ximadamente gaussianeszs. Sus coeficientes de wariacién oscilan en
por cliento para concretos elaborados cun agregados de unk misma fue
ciento para las rocas volcinicas que mas cominwente se emplean. Lo
rios de la madera y otros materiales porosos som muy sensibles al ¢
humedad.

$1 los espesores y los pesos unitarios se toman como independi
y con distribucion aormal, el peso de cada elemento dado no tendrd
¢ién normal. 3in embargo, le Jisiribucién de la discrepancia entre
los pesos calculados y reales de muchos wlem:ntos se aproximard a 1
esperanza depender? de los criterios yue se hayan seguido en ¢l cél

26y 25 po

sargs nuertas se han sugerido valores entre 10 por ciento
la carga mucrta nominal.

llay casos en que la escasez de peso muerto puede dailar el func
la estabilidad de la estructura. Serd neceserio entonces una doble
orimera con unt cerga muerta mayor yue la esperada y la otra con un
Pero parece mas recomencable usar en lujar de simples incrementos o
opcionales, valores .ue dependen de la funcidn de distribucidn de 1

té. como los lfmites de confiabilided del 5 y 95 por ciento. £l co

tarios que

i0s arquitee-
5.)

les, aunque

 unitarios de
ales som apro-
tre mcnos de 1
hte, y 16 por
5 pesos unita~

ontenido de

bntes entre sf
una distribu-
la suma de

B normel. Su
rulo de la

4 cient027 de

ionzmicnto o
revision, la
B carga aenor.
decrewentos
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variacion de este discrepancia pucde estimarse a partir de datos
les dimensiones lineales y los pesos unitarios.

Seria impréctico considerar alternadamente cargas muertas al
vigas continuas y en porciones similzres de las estructuras; esto
no se justifican ya jue son de esperarse variaciones relativament
do los m:teriales proceden de una misma fuente y las practicas de
son esencislmente uniformes. Cualesquiera yue sean las variacion
ren, pueden tomarse en cuenta adecuzdamente tratando perte de la
como una carga viva dicional.

£n los parrafos anteriores no se ha prestado atercidn a posi
nes grandes de la carga muerta que obedezcan a cambios en el proy
ténico o a errores de caélculo.

La posibilided de tales modificac

impredecibles en la carga muerta requiere medidas que lleven a un

23

publicsdos sobre

Lns y bajas en
s refinacientos
| pejueias cuam-
Tconstruccién

eS que se espe-

carga muerta

lbles desviacio-
gcto arquitec-
iones severas e

e advertencia

oportuna de falla inminente en preferencia a incrementar la capacfidad estructursl.

Este comentario refleja la consideracion de que ua diseno estructursl que

l1leve a probebilidades de fslla despreciables para desviaciones extremas de los
valores esperados de las variables es evidentemente demasiado conservador, pero

que- el despreciar completamente estas posibilidades, aunque legalmente admisible,

es poco realista y peca del lado de la inseguridad. Normalmente,
tienden a que los tipos de falla sean marcadamente dictiles, y es
en lo posible, a otras sefiales de peligro, no aumenta el costo de
en una forma sensible; ademjs, esto permite que se puedan tomer p
sequridad en caso de sobrecargas extremas. £l miswo razonamiento
las medidas dictadas por ls posibilidad de une falta seria de res
gidez nor errores de disefio o de co;strucci6n 0 por otras crusas.

8, Cargas vives en edificios de depertamentos y oficinas

Han recivido atencion las cargas vivas en los pisos de ofici

habitacion (residerciss, edificios de apartamientos, hospitales y

glas medidas que
tén acoplados,
la estructura
recauciones de

se aplica a

istencis o ri~

ng y unidsdes de

clrceles). De
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fiodl, 32
1. vonde puede despreciarse le posi''ilidad de eventos sociales

baile,

wg = ol + cfa" V%) (L)

donde | Wy = carga viva de diseiio por unidad de érea
W, = une cargas viva cor unidad de drea que Cepende
ocupacidn
¢ = coeficiente que degende de la forma de la supg
influencia (si usamos tilde para significer vg
} designamos con z la ordenada de la supcrficie

cia, podemos escribir c® - z%/z%)

' f = coeficiente, con unidades de longitud, Jue de”
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se han “erivado las los siguientes reglas de dise-

wue incluyen

del tipo de
rficie de
lox m:dio y

de influen=

lende del ti-

po de ocupaciin y de la probmbilidad permisioiz de fella

A = frea de la superficie en que las ordenadas de
ticnen nmagnitud apreciable
2. Cuando se toms en cuenta la posibilidad de jue haya hailes,
ser menor que el valor dado por la ec¢ l4 ni menor yue una cj
viva por umicad il2 3rea, digamos w]. ingependiente de .

La superficie de influencia, de cuy: forma depende ¢, es l1a que

o la fuerza gyencralizada (momento flexion.nte, cortaate, etec.: ue sg

lando y jue sirve como criterio para decidir sobre la segurida; de li
Si A se toma como el &rea tributaria en el sentido usual, g yace ent

para la mayorfa de los casos de interds practico; es entonces licito

influencia

wq no debe
erta carga

!
corresponde
. 2514 calcu-
} estructura.
re 1.0 y 1.2

suponer ¢ =

1.2, Ests conclusidn acerce del valor de ¢ no se limite a estructuras con super-

ficie de influencia =- es decir estructuras ue coxportaiientc lineal
aplica ijualmente a cstructuras plasticas ‘ue adwiten un andlisis pe

mite32.

-~ 5ino se

r disedio 1=
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Para miembros estructurales que soportan mas de un piso, A les la suma de
las éreas tributarias de todos los plsos que gravitan sobre el Miembro en cues-
tidn, Entonces la ec 14 sustituye al porcentaje arbitrario de Jeduccién que se
encuentra en los reglamentos para el célculo de las fuerzas axiales debidas a
carga viva en colwanas. La fig 3 ilustra esta observacién.

Cuando_quiera Jue se produce una condicidn de carga mas dleuvorable‘ll W0’
obrar carga vlva alguna sobre una parte del firea, el disedo debé comprobarse para
esta condicidon, pues la posib!lidad de carga viva nula en cualq*ie: intervalo de
tiempo sobre casi cutlquier superficie es mucho mayor que la prqbabllldadfaue se
exceda un valor elevado de la carga en esa misma superficie por ilo menos uns vez
durante el mismo periodo. ODicha condicidon surge, por ejemplo, cuando se hace un
anflisis eléstico si las ordenadas de la superficie de influencila, para el es-
fuerzo generalizado en cuestion, son positivas sobre algiin frea |A) y negativas
sobre Ay. £n este caso A debe sustituirse primeramente por A) en la ec 14 y
después debe revisarse el disefio para un esfuerzo yemeralizado de signo conmtra-
rio, remplazando A por Ay, Se aplican criterios similares a estlos en disefo 1§-
mite y cuando quiera que wy = w) se supone uniforme. '

Los dos ejemplos siguientes ilustrsrfn algunas consecuencigs de las reglas
d, diseiio que heimos planteado‘. Considérese inicialmente una viga en voladizo
con una carga viva sobre una franja de ancho b (fig 4e) en una eccibn que se en-
cuentra a una distancia x del extremo libre. e la definicién de ¢ y duda la for-
ma de la superficie de influencia (fig 4b) se encuentra para este parémetro el
valor de 2/,/5. En consecuencia el momento flexionante debido & la carga viva
estd dado por la férmula convencional, wobxz/Z. ma8s un término 1roporcional a f1

nofx2/2\/37§. ambos términos se muestran en la fig d4c, & una egcala tal que los

momentos flexionantes miximos debidos @ los dos factores son igJa]es entre si,
“f e v A B

% En la ref 31 se encuentran detalles acerca de ls solucion de estos ejemplos.
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“la formacidén de mecanismos con articulaciones pldstices). injuna d

pars fines de comparacion.

ne3Ipgor v galaverae:

Para la cortante en cualquier seccidn opera la superficie de infiuencia de

la fig 4d. Ue aquf, ¢ = 1, y la expresién para fuerza cortante contjeme de nue-

vo dos términes:

- FEP .

V= w, bx + wof J/bx

aen: -

(fig 4e). Velol que la seleccion de una carga viva uniforme equivalente gue serfa =

adecuada pora el extremo empotrado subestinarfa los womentos flexionantes y las

cortantes en todas las demiis secciones (fig 4f).

2 g

N La fig 5 ilustra los resultados para uma viga simplemente apoyada, que so- H
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porta a una franja sobre la cual puede actuar la carga viva. Las envolventes de *

cortante de signos opuestos se obtienen considerando alternadaaente

positivos y solo negativos de las ordenadas de la superficie de infl

alores solo

pencia corres-

pondiente, Es posible en este caso seleccionar una carga uniforme cguivalente

finica para momestos flexionantes de tal manera que los momentos en t
ciones quedan correctamente calculadas. c£sta misma carga uniforme d
tantes miximas correctas pero subestimaria las fuerzas cortantes en
secciones interiores.

2n estos cjemplos, en lujar de los valores exactos de ¢, 1.0 y
wos haber usado la aproximacidn sugerida, ¢ = 1.2, sin introducir er
vos, simplificando con ello el método de andllsis. __

La teoria de le carga viva que hemos descrito se basa en tres h
plificatorias: gue la carya viva es la urica veriable alestoris; que
basa en una probabilidad de falla constanie "permisible"”, y jue la p
de falla puede suponerse iyual a l& menor de las ue se asociar con
sibles modos de falla (cada wodo implica wue un elewento mecanico o

cion generslizada exceda a al,in valor critico o view que el colapso

tesis es correcta; todas vucden se¢r w-joradas; puero csta teorfa mejo

sd OB FLARAN L BN o GHY

2/,ﬁ. podria-

fores excesi-
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das las sec=
aria las cor-
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2] disefho se
robabilidad
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considerableuente ios enfogues convencionales y da lugar a cédlculos que son to-
duvia bastante manejables para fines rutinarios; es por ello defensible en el

momento actual., ) . .

metrelmente apovadas es, aparentemente, demasiado general pars po

tl problewa de la distribucién de cargss ¢n vigas que soportan losas peri-
Ierse discutir

en un articulo que trata de cargas vivas en edificios con un tipoiespeci[ico de
ocupacion., Sin embarge, lo discutiremos aquf porque se relacione | estrechaasente
con la influencia de la magnitud del area tributaria en la carga viva de disefio
y porque es la primera vez en este capitulo Gue encontrawos ambos|tipos de pro=-
blemas,

La distribucion de la carga muerta en uma viga depende del disciio de los
tableros de losa que aguella sopccta. Para simplificar, smpongamgs que ur table-

ro de losa se ha disefiado de acuerdo com el wmétodo de Hillerborg.| we acuerdo con

este la carga en cada punto se divide en alguna forma razonable en las dos direc-
ciones peralelas al refuerzo. Supongamos que el tablero se analiza dividiéndolo
en laz forma habitual para calculer la carga total que soportan lag vigas (fig 6)
y que toda la carga que actiia en los tridngulos as! definidos est@ soportada en
la cireccion paralela a los lados mayores del tablero, mientras que la carga enm
los trepecios sc toma en la direccién paralela s los lados cortos{ Ee estas con-
diciones, curndo une cerga uniforme actia sobre el tablero complete, la cargs ver-
tical par unidad de longitud trasmitide de la‘losp a. la viga que.#a soportn.'va-
riara p;ecisamente en proporcion a las ordenades de los triéngulos y trapecios de
la figura. En la fig 7 se comparsn los diagramas de momento y coxtante resultan-
tes con los ue ~roduciris uma carga uniformemente distribuida poxr unided de lonm-
gitud que ceuse los mismos momentos y cortantes méximos que las cgrgas no unifor-
wes on cuestion,
Lomparando ron los efectos de las cargas uniforuemente distribuides se com-

cluye que los diagramas de womentos flexionentes no sevci seriamenle atectados

.

ooy

e kb

cha

e R B . B

.

e TR . emsiniss

4




L
)
i

|
|
1i

28

per la distribucidnm ¢e corga pero que los diagram:s de cortante pueden ser apre-

ciablemente mas desfavorables.

Como se vio en e! caso de una viga que soporta una cargs viva sovre una fran-

ia rectacyular, las envoivemtes de cortantes tienen, lejosrde los &
ass que pueden ser mucho mayores que las debidas a la misme carga d
formemente. Combinando ambos factores se puede concluir que, aungu
convencional cytre adecuadamente la capacidad por cortamte cerca de
deja a las vigas peligrosamente subdiseriadas por cortante lejos de

ciones, csperialmente cuando 13 relacidn de carga -iva a muerta es

17538 €s recomendable adoptar dos envolventes de cortante mss corse
i85 de la fig 6 y que el diagrama de la fig 7. Las de ia fig 8 cub
rezente las comdiciones mas desfavorables, sea que se trate de viga
o continuas. Para dibujar la envolvente de las fuerzas cortantes p
pongase que el valor en el spoyo izquiexdo es constante sobre uns 1
2 un sexto del claro corto, y que después de esta seccién la cortan
1ealmente hasta un maximo en el apoyo derecho. La envolvente para

iante negativa se obtiene en forma similaz.

Ls envolvente que se adopte para disefio en un caso especifico
aas parecide a las que muestra la fig 8 o a los diagramas de cortan
puerta, haciendo imtervenir, para fines de interpolacién, la rel
:arga viva y muerta y calculando wq como la correspondiente a las &

rias de la.vige de que se trate. En todo caso, ya que el criterio

poyos, ordena~
stribuida uni-
e el disefio

los apoyos,
dichas sec~
plta, Asi las
Fvadoras que
rem casi segu~
s isostéticas
psitivas su-
pngitud igual
ta varfa li-

fa fuerza cor-

puede hacerse
te para carga
pcidn entre

kecs tributa-

propuesto es

mas conservedor que la suposicion de una carga uniformemente disttipuida por

unidad de superficie sobre las vigas portantes, convieme dar el dedeo crédito a

los patines de la vige cuando se calcula su capacidad en cortante o tensién dia-

jonal, y reconocer los efectos de la restriccion debida a los esfu
verticales si la loss descansa sobre la viga (estos efectos dismuni

cidad en cortante cuando la losa cuelga de dicho elemeato).

208 normales

yen la capa-

El regultado neto




es, en general, unz viga con menos refuerzo trasversal cerca de lql apoyos, ¥y 1

nes refuetzo lejos de ellos, que si se hubiera disedado convencloqal-ente. ?.;“

Otro hecho que requiere atenciém em el disedo de losas peri it.r:llum.e apo~ ,
yadas, cusndo la relacida de cargs viva a suerta es alte, se refnte a la posibi-
lidad de momentos negativos cerca del ceantro de un tablero. El pqoblen surge
solamente en tableros alargados que tienen una relacion alta entrq wy (calculado
para un Area del ordem del cuadrado del lade corto del tablero) y |la carga mmerta

por unidad de &rea. 889 2o s ~ag o b eh l
: vaicres
En un reglamente de construccionesZS se especifican los siguientes, para edi-

ficios de oficinas y departamentos: wy = 80 kq/uz. w; = 250 kg/lz.J yef=75m;
para diseiios contra sismo y viento wy = 110 kg/u?, y para chlculo {de presiones
de contacto en arcilla, con el objeto de estimar asemtsmientos, uq = 40 kg/lz.
Ante la accibn de la gravedad, estas cargas vivas de diseiio se uqchn a un fac-
tor de carge de 1.4 y a factores de reduccion de esfuersos de 0.8 ‘i 0.9 para el
refuerzo y de 0.9(1 - ¢,) para el concreto, donde ¢, es la esperanxa del coefi-
clente de variacion de la resistencia del concreto. Amte la cod)l'nlcic'm de efec-
tos de la gravedad y sismo o viento el factor de cerga es 1.1 y lﬂs factores de
reduccion de esfuersos son 0.9 a 1.0 para el refuerzo y 1 - Cy p-lia el concreto.
Para el cllculo de aseatamientos em arcilla mo se marca aumente dﬂ cargas mni ve=
duccion de esfuerzos. La seguridad contra falla en cortante del s{uelo debe com
probarse con la misma carga viva y los mismos factores de carga que el diseidio es-
tructural. Los asentamientos en suelos no cohesivos deben calcularse suponiendo
esas nismas cargas vivas pero um factor de carga unitario. o mm- chnah oh mic
Como en todos los demés reglamentos de comstrucclién que estﬁn1 es vigor en la
actualidad, ia redwecidon que se permite en carge viva cuendo se r+1n por sismo
o viento se basa sdlo en el criterio. Se admite que la problbiliﬂnd es insigani-

ficante de que la carga viva méxima ocurra sizultaneamente con aun ‘tertemoto o ua

viento intenso., El enfoque reglamentario introduce una diferencia{ deseable entre
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los factores de carga efactivos para carga vertical y lateral. Sin pmbargo lo =3

aptarior es discutible si se considera qua las pérdidas uociadas:daﬁo o colapse
son funciones seasiblemente crecientes de la carga viva que hay ea e‘ edificio

on al momento de um sismo o vandaval, No existen estudios cusatitativos que pers”
mites establecer la reduccién de la carga viva que debe wsarse en esta etaps del
disefio y tampoco sa ba comprobado que dicha reduceién sea realmente recomendable.
En coatra de 1la tradicion, y por simplicidad puede ser adecusde no modificar las
cargas vivas para diseiio ante fuerzas lsterales com respecto a las que se adoptan
en diseiio por cargas verticales, excepto cuando pueda o0l diseio estak gobernado
por 1a condicidn de carga viva mula. ° ’ T l e

No sa pretenda que las cargas vivas que se han citado cubran po#clonec de
la estructura destinadas expresameste a soportar cargas exeopcloul+nto altas »
como las debidak a bibliotecas, cajas de seguridad y simflares, las buales edmi<®
tea un tratamiento parecido al que se wsa pare bodegas.

Existe siempre la posibilidad asaque remsta de que el Yfpo de ofupacils cus
bie a otro mss desfavorabla. Lsta situacida ke ocurrido mas frecuentemente en
mezaninas o segundos pisos de edificios de oficinas y departamentos Fn cuya plan-
ta baja hay tiendas; la primera losa sobre uma tienda suele ser uwn bLnen sitio 4
para almacenar mercancfas de los inquiliros de ls plewmta baja. ‘ ‘ -4

Otra situscidn relativamente comin se manifiesta em un edificio de oficisas
construido en 1957-58 en uma seccion metamemte comercial del Distritp Federal.
Peco después de su insuguracion, es la wayorfa de las vigas de piso pn el edifi-
cio se desarrollaron grietas severas y algumas presentaroa dotlexiois claramen-
te visibles. Se encoatrd que las oficimas se bablem cowvertido parciialmente ea
bodegas de vestidos y telas. La carga viva de diseiio era uniforme, de 200 kg/we;
la carga viva aplicada excedia a diex veces este valor en un porcenthje aprecia-~
ble del frea del pise. Se ordead la evecuacidn delvediﬂcio; se refprzaron sus

vigas, y al reocuparse el immseble se firmaroa nwevos contratos, que laclufam Y

P o . - -
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uwna clfusula limitativa de la carga viva.

habfan dafiado por un anuncio mo considerado en el diseiio.
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Algunas vigas de la azotea también se

La estructura se re-

forzo localmente para que pudiera soportar com seguridad el anuncio.

En caso de falla repentina debida a carga viva excesiva, excepcional em pi-

sos de apartamientos y oficinas, puede no haber una defensa convincente, ni si-

quiera desde el punto de vista legsl.

que los legales para prever especialmente esta posibilidad.

Hay desde luego argumentos mas fucrtes

Parece recomendable

diseflar en forma tal que Sea extremamente improbable que la falla ocurra sin um

'] cas
aviso adecuado., Por razones econdomicas en/losAé# que no puede despreciarse la

probabilidad de una sobrecarga por cambio de ocupacion conviene suministrar capa-

cidad estructural pars un pequeiio exceso en carga viva.

Es de suponerse que las funciones de distribucién de la carga
que ha de soportarse en un periodo largo sean del tipo extremo I o
Existe clerta evidencia en favor de la distribucion extrema I para
a personas y de distribucién logaritmico-normal pars las debidas a

9. Carga viva en azoteas

En regiones donde se puede descartar la posibilidad de nieve,

viva mixime
extremo II.
cargas dehidas

muebles3.

el disefio de

azoteas esta gobernado por sismo y viento, por carga debida a personas y, ocasio-

nalmente, por el almacenamiento de materiales
granizo. Las cargas vivas que especifica para tubos planos cierto
construcciones?d no deben ser menores que las dadas por la ec 14,
kg/-2 y ¢f = 7.5 m, ni menores que una carga uniforme que obedece

dad de obstruccién del drenaje del techo cuando se siguen ciertas

construccion, o que una carya uniforme menor cuando no existe esta

y por la carga debida a lluvia y

reglamento de
con wg = 40
2 la posibili-

practicas de

posibilidad.

Ambas cargas uniformes deben ser, evidentemente, funciones de las condiciones

climaticas.
in regiones donde la nieve puede ser abundente, las cargas de

concepto gobiernan al diseiio.

bidas a este

Existe la necesidad evidente de un gstudio exten-

P

. deaidbin,




so de la carga de nieve en techos de varias formas y en diferentes
mundo, ya jue la extrapolacién de datos estadisticos que se obtiend
turas de nieve en el suelo puede llevar a errores seriosl® y los es
cascarones de cubierte, por ejemplo, son muy seasibles a la distriq
nieve, la cual estd condicionada por la presencia de valles en los

10. Carga viva en marquesinas

Las marquesinas horizontales o casi horizontales pueden recogd
tidades de nieve, Su funcién estructural principal, sin embargo, ¢
ger escombros :que pueden caer de la fachada, especialmente durante
Deberén entonces diseiiarse para estas dos condiciones. Al menos er

ses, las marquesinas soportan ocasionalmente también personas jue ¢

32
partes del .
n de las al-
fuerzos en
ucion de la

cascaronesxa.

r grandes cam~

s la de reco-

un teumblor.
algunus pai-

ontegiplan des-

files. Cierto reglamento especifica una carga viva de disefio de 4qm kg/-2 para

tomar en cuenta esta condicidnéd,
Es dificil establecer un criterio de diseio que redunde en mar
paces de resistir la caida de escombros. La masa que puede caer de

rosas variables y es uno de los parametros mas inciertos que se end

quesinas ca-
pende de nume-

uentran en el

disefio estructural de edificios. Cualquiera que sea el criterio qye se escoja,

debe reconccerse que la cepacidad de absorcion de energia de la mex
mucho mas importante que su resistencie y debe disenarse de acuerdg
sideracion,

11. Carga viva en auditorios, escaleras v pasilles

Las cargas vivas yue se especifican para teatros, auditorios Y

juesina es con

con esta con-

otros lugares

donde pmede haber conglomeracion de personas se basan en informacidn menos exten-

25

sa. El reglamento de construcciones mencionado“® especifica L 2

00 kg/m y

cf = 3,0 m para cargas gravitacionales; wy = 250 kg/m ante la conqinacién ge sis~

mo y cargas muertas, y wg * 100 kg/m2 para célculo de asentawiento
En estos pisos las cargas vivas muy elevadas solo ocurren excepcion

cesi todo el tiempo la carga viva es nula o muy pcqueida. Cuanao s¢

2n arcilla.
almente, y

ignora este
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hecho v las cargas vivas que se especifican para diseiio eltructur1l se usan psra

calcular asentamientos o para diseiiar la cimentacién los resultadds puczden ser

wuy objetables. Por lo menos dos salas de espectficulos en la ciudad de México

han sufrido grandes asentamientos diferenciales (pcrmaneciendo la

parte centrel

mas elevada que la periferia), lo que les ha originado serios dafids estructura-

les. i

l¢e. Largas Jde¢ alwacenamiento

in bodegas se manifiesta una pronunciada tendencia a almacens

r las mayores

cargas en los pisos inferiores?. La mayoria de los articulospublicados sobre

este concepto concuerdan en que 1a carga vive en bodegas esta limitada por una

cota superiox yue se puede establecer casi con uma precisidn determinfstica y que

es probable jue casi se alcance durante la vida que sé espera gue
tructura; este valor puede tomarse como carga viva de disefio sin ¢
ni la reduccion sistematica que se observe con la elevacidon sobre
las dimensiones del érea tributaria en cuestibn, procediendo como
tusim:nte imposivle un cambio en el peso unitario de los materiale

El mismo razonamiento se aplica al diseho de tanques de almacenami

tengs la es-
omer en cuemta
el terreno ni
si fuers vir-
s almacenados.

ento.

Los reglamentos de construcciones reflejan estas jdeas y red
fios que consiieren de 80 a 100 por ciento de la carga viva méxima
minos del peso uniterio nominal de los materiales que se alnncelaq
nos del volumen nominal de alwmacenawiento. Aunyue probablemente ;
esta practica en la wayoria de los casos, no deben perderse de vis

~

ciones siguientes: ] Existen areas de almecenamiento al aire libx
el techo es tan alto que es improbable que los espacios se llenen
Puede almaccnarse un material diferente del que se supuso en el dj
se disefid una bodega en suelo mmy compresible suponiento yue se al
ella solo mercancifas ligeras; estos materiales hubieran producido

mAxima del orden de 2 Lon/mz. La bodega se vendid inmediatamente

onjendan dise-
posible en tér-
n y en térmi-
ea acertada

ta las situs~

e 0 en las que
alguna vez. 2
sefio, f(ca 1954
macenarfan en
una crrga viva

después de su

o ek

b

§
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construccion y se usd para almacén de aziicar hasta una altura de 6 m. Los asen-
tamientos diferenciales que tuvieron lugar fueron tan jrandes quc las cuerdas de
tensidn del techo se pandearon en cowpresion.) J kn los tanjues pycden alwace-
narse liquidos mas pesados de los queiiupusieron en el diseno.

Ue nuevo encontramos quz el estructurista puede estar lejulmente proteyido

en algunos de estos casos de sobrecarga, especialmente si los plands seiialan la
carge vive de disefo y se colocan sefiales en las éreas de almacén don el mismo
fin. Pero el objetivo del inyeniero no debe limitarse a la protecgion legal.
Por ello, ademas de disefiar en forma que se logre um aviso ndecuadq antes de la
falla, es recomendeble en algunos casos comsiderar cargas ligeramente amayores de
las jue pueden derivarse de un amalisis tradicional,
Varios de los comentarios ue anteceden se aplican con peyuensgs modificacio-
nes al diseiio de plataformas de earga, mueiles y obras similares. La presencia
de ‘cargas vivas cuatro veces superiores a los valores de disedo no constituye
una excepcidn.

13. Cargas vivas en estacionamientos

Ve acuerdo con la mayorfa de los reglamentos de comstrucciones los pisos de

estacionamiento para eutomdviles se isefizn para cargas vives uni[qnues excesiva~

zente altas. Es fhcil verificer que l2 cerga media sobre un &rez extensa er es-
tas estructuras no puede exceder de 150 k;/we. Localmente, un auttmévil coiple=
taiente cargado puede aplicer cargas casi concentradas que sumen quizés 3 ton
entre las cuatro ruedas, incluyendo el efecto de impacto. bEsta (ltima carga pro-
duce proporcionalmente momentos positivos mayores y momentos negativos menores
que los de una carga uniforme. Para cubrir los momentos positivos|con una cargs
uniforme, es necesario asignarle un valor relstivamente alto (por ¢jemplo 350
kg/mz). Se obtienen resultados mejor balanceados disefando para upa carga uni-
forme pegueiia (digamos 100 kg[mz) mas una fuerza concentrada {por ejemplo 1 tonm)

localizsda en el punto mas desfavorable?5.

ali i

Tk

&
2




i

Lot 1‘; Tt g b

R

g At PR

' ; / s

i
14, Cargas vivas en 025 ! . I . -X&Y h03

Las cargas vivas en puentes han recibido la mayor atencidn. Tan es as§ que,

por ejemplo, para un tipo dado de locomotora, la carga puede predecfrse casi en

. forma deterministice, excepto en lo que ataiie a efectos dindmicos.| Los estudios

35

puramente tedricos®®, que suponen que los vehfculos de diversos pesos tienen dis-

tribucioncs de Poisson independientes, no son entermmente satisfactorios debido
a la tendencia yuc tienen los cemiones mas pesados a elinearse umo, detrés de
otro. De aqul que la prediccion de las cargas que obran en pnente:a de grandes
claros debe descansar en buena parte en estudios estadisticos del trafico obser-
vedo. Los estudios de cargas que se han hecho en puentes earreterlps de claro in-
termedio llevan a la conclusidn de que la carga viva de diseiio para momento fle-
xionante o cortante tiene uma distribuciés aproximadamente logar{t co-normall4,
En _claros cortos puede gobernar el disefio la cargs de camién wmbximp permisible
si bien la carga mixima real no puede predecirse con buema sproximpcidn, asf que
esta debe tratarse como una veriable aleatoria. Las coﬂainaciones‘ de carga en
dos o mas carriles ameritan de menera especial el tratamiento probpbllistico.
La mayor incertidusbre proviene de la probabilidad de que el peso de los vehicu-
los aumente en un futuro proximo, tanto en puentes de ferrocarril pomi:é;;rete-
ros. Todo intento racional de establecer cargas vivas de disefio erm puentes debe
aplicsr técnicss apropiadas para predecir el peso de los veh!cnlos‘ futuros. )
Para claros moderados y grandes el efecto de concentraciones individuales
de carga es peuefio comparsdo con el peso total del tr&fico. Em lps puentes
carreteros esta carga depende del tipo de vehiculos, de la distribjpci6n. densidad,
velocidad, longitud cargada y nimero de czrriles. Los reql-entosi especifican
una carga distribuida mas una uniforme que depende del tipo de trﬁfrico y de la
fuerza generalizada yue se estd calculando, -- ya sea cortante o npnento flexio=
nente. AR Tl 14 C e
Se han hecho algunos intentos para establecer las cargas de disefio en puen-
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tes de acuerdo con razonamientos probabilisticos“7'331,.Hasta cierto punto las

cargas AaSHO H y 1§39 pueden justificarse por consideraciones de pste tipo. El
problesa no se sbordarf con moyor detmlle er el presente trabajo. | Quienes deben

39.40 1o tienen posibilidad de elegir;

diseiiar aplicando los reglamentos existentes
los demfs pueden dirigirse a la amplia literatura que existe sobre{ el tema (véase

A
por ejemplo las refs 41 y 42). T e v+ Bucdiun

15. Cargas vivas durante la construccidn | wad e8i umaniy . : =Y BTN

" local,

Sobre ningiin otro tipo de carga viva puede el ingeniero ejercer tarto con-
trol como en las que se aplican durante la etapa de construccién. Aun asi nin-
gin otro tipo de carga viva causa tantos dafios. Con notable Irecuencia se en-
cuentran losas y trabes con grietas y deflexiones que som imputables a sobrecar-
eas 0 a cargas prematuras durante la construccidn, dafos que podrfjan haberse evi-
tado mediante apuntalamientos adecuados.

Ademfis del peso del concreto recién colado debea tdmarse’en chents’ la carga
viva debida al personal de la construccién y a la de los bogues y lotros equipos
de construccibn. Es probable que la carga vive debida a personas Pe pueda tomar
en cuenta satisfactoriamente segin los criterios usados para la carga viva que

actiia en edificios de departamentos. l.os bogues requieren un criterio similar

al jue se juzgd apropiado para pisos de estacionamiento o por lo #cnos el recono-
cimiento de una carga casi concentrade «ue puede actuar pr‘cticanekte dendequie-
ra. Las deufs piezas del equipo de construccibn pueden ancritar consideraciones

especiales y hasta justificar le adiciém de wiembros provisionales para refuerzo

Cuando iL disefa para cargss de li:'b}}ﬁlie'b‘ﬁn no s6Iv-we ‘pfv‘de seleccioner
las dimensionés de los miembros estructurales y sus cuantfas de refuerzo sino .-
también se puedenescoger la distribucién del apuntalawiento y la #esistencia.wl
woduio de elasticidad y caracterfsticas de deformacifn diferida d%l concreto se-

gGn los determinz su edad en el instante de aplicacion de la carga. Por multitud

it <-4r?
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de razoncus pricticas importa hacer estimaciones realistas, y hestd conservadoras

de la evolucidon de los perimetros corresponcientes, en tal forma que si estos se-
dcterminan o partir de especimenes de control curados en l=s nismjs condiciones
de temperatura y humedad yue el concreto enm les elementos estructurales en cues=
tidén, la construccidn no se vea demorada indebidamente como conseduencia de pre-
dicciones demasiado optimistas. E] disefio pera resistir las cargﬂs dursnte la
construccion se presta evidentemente & un proceso de optimizaci6n1

La distribucidn de carga viva entre dos o mos pisos consecutivos mediznte el
uso de puntales yue provisionalmente los hagan trabajar de conjunto se puede ana-
lizar con bastante ptecisi6n43. Con base en tal tipo de anélisis jpuede concluir-
se jue conviene presforzar los puntales en algunos casos y puede qalcularso la
cantidad de presfuerzo gue se necesita para compensar o sobrecompénsar el acorta-
miento de los puntales y las deflexiones del piso.
16, Impacto

Se sabe ae euificios  ue hen fallado ante la accion de fuerzas de impacto no
previstas en el disero. Sin embergo los impactos fuertes ocurren itan raras veces
en los edificios yue es dificil tomar medidas en el disefio como ng sean el procu-
rar ung gran ductilidad y, sobre todo en faibrices donde el impactq de vehiculos
trasportadores contra las columnas es una posibilidad muy real, proteger contra
choque lis columnas colocando rieles o defensas a su derredor.

Ocasionalmente encontrarwos zonas umy localizadas em los edificios en las que
es evidente que el impacto ocurrira de manera sistematica. Const{tuye un ejemplo

frecuente de esta situacion el piso de algunos tipos de lavanderi§s. El problema

os burdes y com-

es, sin embargo, tan localizado y poco frecuente que raras veces se justifica su
enélisis dinémico, y resulta preferible acudir a criterios estétil

servadores. E]l costo del sobrediseiio se cubre tan sdlo con el ah+:ro en el entre-
namiento de personal del despacho de célculo, ya que este pcrsona} raras veces se
encuentra en posicion de manejar cuantitativamente cergss que no sean fuerzas es-

taticas.
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say: Fuera del carpo del -isefio de edificios convencioneles se encug

m:s de impactoien una escala y con unc frecuencia .ue meritan stenpidn.

hay estructuras cuya principal funcidn es la de resistir impacto.
frecuentemente, en obras -portusrias.
tradicionales, que solo tomsn en cuenta la resistencia.
rista tradicional debe liberarse de esa forma de pemsar y enfocrr s
hacia la habilida® de la estructura para a'sorber cncrgia, especial

cargas repetideas.

il dnye iey

36
ntran proble-

Ls mas,

isi sucede,

tn su disefio no son splicables los métodos

0 estructu-~

.2
1 aterncion

nte ante

En estas obras los detalles aparenteiente insignificentes co-

Sran qran importancia y el disefo debe cescensar en criterios serejpates a los

Jue »roducen estructuras satisfactorias para resistir tewblores. cf articulo si-

juiente trats estos problemas con relativa amplitud. | yss+c-

#t A} mes 08v-nYped

17, Sisuos
Caracteristicas de los sismos.

por diversidad de causas: actividad volcAnica, colapso de techos de
minas, explosiones o actividaed tectdnica.

resantes para el ingemicro estructural debido a la gran energia que

la extension de las Sreas a las que pueden sacudit severamente. e

son contradictorias 1-s teorfas existentes acerca del mccrnism

los te:blores tectdénicos (refs o4 y 43). S3in emburgs, ninguna de e

datos Aisponibles invalidan la siguiente clasificacién de los teabl

ni los modelos estocAsticos correspondientes. (Y1) N

[T £

Los temblores intensos pusden priginzrse

cavernas o

Los del fGltimo tipo son )los mas inte-

liberan y a

o que produce
1las ni los

lores intensos,

1. Temblores muy superficiales, de epifoco cercano y de pequqﬁa magni tud,

registrados en suelo duro. Estos awovimientos consisten es

en una sola sacudida brusca. La duracisn total del moviui

tible no cxcede de unos cuantos segundos. Lstos sismos px

pu~den i jealizarse como procesos Jeterainisticos. Lo magi

o
o

amovimicntos destructivos de este tipo se ha encontrado ent

(R gy

encialmente
ento percep~
obablemente
itud de los

re 3.3 y
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:
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6.5%. Se encuentran ejemplos de este tipo en los temblozes de Agadir,

1960%; Skopje. 1963%7; Libia, 1964%C, y San Salwedor, 1965%%. Ea la
fig @ se msestra un registro caracteristico de un movimiento no destruc-

tiva de este tipo, y en la fig 10 sus espectros de mlpue{st.n'. we

i

2. Temblores superficiales que se originan a distancias moddradas, cuando
se los registra en suelos duros., Estos sismos consisten de movimientos

;. marcadamente irregulares con periodos intermedios prevalentes en el ran-

-« go de 0,05 a 0.5 seg. El movimiento dura algunas decenas de segundos.

RN T T PR s S R R

Estos temblores pueden idealizarse razonablemente como procesos gaussis-

| . B @
2 iiagnitud es la medida de la energia liberada por el toﬁloj. El temblor

1964 la tuvo

% de 8.6. Un aumento de 1.0 en la magnitud significe un incremento ide 32 veces en

de San Francisco de 1906 tuvo una magnitud de 8.4; el de Alaska d

- — -

la energia liberada. Por otra perte, intensidad es la medida de la potencia des=
tructiva local de un temblor. Un temblor individual tiene una sola magnitud pe- 5

ro sus intensidades varfan de une estacidn a otra. : ' :

Y Espectro de respuestas de us movimiento del terremo es una.gn’aficl que

muestra el miximo valor numérico de uma cierta respuesta de un sigtema lineasl,

i

de un solo grado de libertad (poi: ejemplo, un péndulo matemfitico ¢on amortigua-

miento viscoso), como funcién del periodo matural de vibracién del sistema. Las

respuestas que se eligen para este proposito son generalmente la celeracibn ab-

RATEAE e i

soluta del sistema, el desplazamiento relativo al suelo o une funiﬁn lineal de

@ estas cantidades. Generalmente se dibuja uma curva para cada porcentaje de amor-
tiguamiento critico que interesa. Entrando al espectro con el periodo natural y
el porcentaje de amortiguamiento de una estructura que se ldeallz‘a como un Sis-

“7 ~ tema lineal de un solo yrado de libertad, se obtiene toda la lnfo‘rmcién necesa-
ria pera el ﬂiseﬁo. ya que las fuerzas y los esfuerzos pueden calcularse & par-

o - avasf

tir de las aceleraciones maximas.
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nos no ‘estacionarios y se aproximan al ruido blanco filtradoS0 excepto

- por la presencia sistemfitica de fases. Esta filtima ca:acter!siica no

es significativa en el anflisis de la mayorfa de las estructuras, pero

puede ser importante en algumos casos>] y puede incorporarse a|los méto~

- dos de anélisis de Monte Carlo haciendo que los parfmetros de filtro

sean funciones del tiempo. Muchos de los temblores intensos que han

" afectado la costa occidental de los Estados Unidos caben dentr¢ de este

grupo cuando se los ha registrado en terreno firme. El ejemple mas fre-

cuentemente citado de movimientos de este tipo es el de la componente

NS del temblor de El Centro, California en 1940 (véanse las figs 11y T

12, ‘ ) . : -

Temblores intensos y distantes, percibidos en terreno blando mientras el

ab

comportamiento de este permanezca lineal. Los temblores de este tipo tie-

nen periodos dominantes pronunciados, relativamente largos y duran mas

que los del tipo anterior. Los movimientos tipo 3 pueden considerarse

como temblores del tipo 2 después de atravesar un filtro llnea1 y pueden.

simularse de esta manera en una computadors analdgica. A este grupo per-

tenece el temblor de Alaska de 196452, en los sitios donde el quelo no

registrd grandes deformaciones permanentes, as! como varios temblores en
la ciudad de México33, El registro y el espectro de uno de estos G(lti-
mos movimientos se muestran en las figs 13 y 14.

Igual que el tipo 3 pero con deformaciones inelfsticas apreciables del
suelo. Es probsble que un ruido blanco, filtrado no linealmente, pueda
representar este tipo de movimientos en ciertas condiciones. EBs diffcil
imaginar una simulacidon satisfactoria, en computadora, de los movimien-
tos del suelo con grandes excursiones inelasticas, incluyendo %a licua-

cion del suelo. Se identificaron ejemplos de este tipo de movimiento

en Coatzacoalcos durante el temblor de JAltipan, en 195954; en el sur

Tam
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B 8. de Chile, durante.los temblores de mayo 1960°5, y en los| temblores de.

b Alaska y Niigata de 196456:57, Cemee  cdwe [ ele. ab i 7

Bespuestas estructurales. Los temblores del tipo 1 han recibido poca aten- =
cién. Esto se justifica, pues admiten andlisis mes simples que lps de los otros

tipos y son relativamente escasos. S Seoee e . . . x

La funcién de distribucién de las:respuestas mfximas de una estructura li-

neal simple a movimientos del suelo de tipo 2 y 3 se ha estudiado(analiticamente

y se le han encontrade svluciones aptoximadas58-59. Las soluciones analfticas
para distribuciones de ls respuestas méximas de estructuras no IFneales y de

las estructuras lineales mes complicadas originan series dificultpdes , pero som

susceptibles de analisis del tipo de %onte Carlo cuando se cuents con computado~-

ras analbgicas; son de esperarse resultados importantes sobre el particular en

un futuro cercano. Yu se dispone de algunas conclusiones derivadms del uso de

estas técnicas para estructuras sujetas a temblores del tipo 2. For ejemplo60~62:

e - La esperznza del valor numérico miximo de la aceleracién absoluta de um
1

sistenz lineal con un solo grado de libertad, cuyo periodo natural de vibracidn

(T) no es ni muy corto (por ejemplo, T > C.1 a T 3 0.5 seg) ni muy 1aorgo (por

cjecplo, T ¢ 2.5 a 5.0 seg), es casi inversamente proporcional a [T e inversamente

proporcional a la poteacia G.4 del porcentaje de amortiguamiento critico, si la
estructura descansa en suelo firme. Una relacidn mas precisa enﬂre la esperanza
del valor nymirico .iximo de la aceleracidn absoluta, A, y el amortigusmiento es

K . -0.45
! o 4 2 (1 +3,77¢s/D
Ay

1 : £

en jue el subindice O identifica un sistema sin amortiguaniento} § es el yrado
¢ de azortiguamiento; 3 la duracidn de un movimiento del terreno, idealizado como
ruido blanco, “equivalente” al del tembloxr que se considera (3 eg aproximadamente
ijual a la duracidn de la fase de la sacudida més intensa en el gismo real), y T

es el periodo de sistema (fig 15). LEsta relacion rige si T mo eg excesivauente
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cortd, Si T tiende a cero, la aceleracion mixima cbsoluta del sistema ticnde a

la del suelo, independientemente del porcentaje de amortiguamiento|del sistema

(fig 16).

- io el ranyo de periodos maturales iniciales mo muy cortos, la esperaaza

del valor numérico miximo de la deformacidn de un sistema con tres grados de li-

bertad cuyas curvds fuerza-deformacidn se muestran en las flgs 17a, /b, y ¢, estd

definida por las relaciones aproximadas
1 e Yg &Y, %Y, ,/F & i
I . yb 3 YO . Logh

L15)

2 —L__==
Yo * Yo 7ty

e

respectivamente, donde Y es la esperanza del valor numérico méximo|deé la defor=

mac:6n de un sistema lincal “equivalente™ que tenga el mismo period¢

una relacion de amortiguamiento igual a la que tiene el sistema no ]

natural y

ineal para -

pequeias oscilaciones; y p es el factor de ductilidad, esto es, la #elacién entre

la deformacién mdxima y la de fluencia. La expresién para Y, se ob#
do las energias de deformacion (freas bajo lus curvas fuerzas-defor$
sistema no lineal y del lin2al equivalente. La estructura g es el4
ncal; excepto por um pegueiio lazo histerético puede representar un
creto presforzado cuya principal desviacion del couportamiento lineq
de la abertura.de yrietas de flexidén ue se cierran en la descarga.i
ra b es un sisfema elzstoplastico, tipico de marcos cde concreto refl
fluyen en tensidn; y el ccmportamiento de lz estructura ¢ se encuen*
neas anclzdas con pernos oiizﬁ?}aventadas. cuyos elementos de tensi‘
contravientos diagonales) no toman esfuerzos apreciables después de
sentido opuesto.

- La relacidn descrita para estructuras tipo p es aproximadanq

para un amplio rango de sistemas histeréticos que no se deteriorsn 3

iene igualan-
acion) del
tica no li-
arco de con-
1 proviene

La estructu-
rzodo que

ra er chime-
n (pernos o

deformarse en

nte vélida

preciablemen-
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te por ciclos sucesivos y cuyas curvas fuerza-deformacién son monoténicas en la

primers aplicacion de carga.

- Igualando las energlas de deformacion de uma estructura tipo ¢ se obtiene
un criterio que es comservador (salvo cuando se trata de periodos naturales de-
masiado cortos) para la mayorfia de los sistemas histeréticos, aun para aquellos
cuya curva fuerza-deformacidn ea el primer incremento de carga }tiFne raga descen-
dente. . ‘

- Para periodos neturales mmy cortos la esperanza de la sceleracion méxima
de un sistema con un solo grado de libertad se aproxime a la del terreno, casi
independientemente de la forma de la curva fuerza-deformaciba dol‘ sistema.

= Para periodos naturales muy largos la esperanza de los desplazamientos
miximos tiende a la del terreno. |

= Los siguientes constituyem limites superiores aptoxiudoside la esperan-
za de la deformacion méxima em sistemas de un solo grado de libertad que no dege-
neran durante la aplicacion de ciclos sucesivos de deformaciém:

1., La maxima deformacién espectral de la totalidad de sistemas lineales,
con un grado de libertad y com el mismo grado de amortiguamiento que la
estructura no lineal de que se trata.

2. La deformacidon necesaria para igualar la energfa de deformacién que desa-
rrolla el sistema no lineal a la mixima que se desarrolla en dicha fami-
1ia de sistemas lineales con un solo grado de libertad.

3. La deformacion necesaria para igualar la aceleracion del|sistema no li-

neal a la mixima que desarrolla la familia de los sistemas con un solo
grado de libertad.
bDijimos que este criterio suministra limites miximos aproximedos ys que normal-
mente yerra apreciablemente del lado de la seguridad, y ante condjciones muy excep~
cionzles (por ejemplo, en algunos sistemas elasticos no lineales ¢arentes de amor-

tiguamiento y cuyo periodo aumenta con la amplitud) puede errar ljgeramente del lado
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de l: inseguridad. Adn ~si el criterio citado es saztisfoctorio pa

de las aplicaciones pricticas. |

Ls esperanza del valor méximo de las rcsjyucstss Jo sistema
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ra Lo mayoria

con varios

grados de libertsd, de comportaniento lineal, es :z.roximndacente iguz! a la ralz

de 1¢ suma de los cucdrados de las esperanzas de lus respuestas en! los riodos na=

turzles de vibracién cel sistema.
heya dos o mes wodos naturales -- entre ajuellos que contribuyen s

wrte g lo res;uesta de disefio == cuyas (recuenci-s sean zyrovimed

entre si. (La suma de las esperanzas de los valores numéricos mix

. . . 2
consictuye un limite s

L. Jircacidn se liwita ta-bién al rango de perivlos nuturcles de
torme-ios; cuzndo ~1 periodo fundamental es extrertdamente corto }

méxima absoluta en cada punto de lz c¢structura se aproxima : la ac

las -uriodes de
sime del terreno, y cuando{todos los modos naturales que contribuy
vamente 8 la deformacién del sistema son extremadamente largos, le
xima se acerca a la suma de los valores numéricos r-fximos que se a
nodos.

- El criterio de igualacidn de deformaciones de estructurzs
con las de los sistermas lincales ejuivalentes,cstablecido pirz el
grado de libertad, ;ucde usarse en loiwe aproxizada toubhién peara e
varios grados ce libertad. 3in ewbargo, aun en estructuras bien d
deformeciones locales exceden frecuentemente en un 10U por ciento
obtienen de um anilisis eléstico. En un edificio de varios pisos,
que los desplszacientos relativos entre pisos consecutives sean so
mayores que los que se obtienen de um anflisis eléstico, mientras
turas mAximzs en los miembros estructurales sean hasta el doble de
ja la hipdtesis de un comportamiento elfsticob3; y.en una estructu
parcialmente soiredisefiada o parcialmente subdisefiada para resisti

| |
|

|
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rales, la meyorfa de la encryfa absorbida en las deformaciones elds
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ticas se disi-

pard en las zonas mas débiles; por ende habrad deformaciones uucko mayores en es-

tas zonas (y mcnores en el resto de la est:uctura)que las que indifce un andlisis

eléstic064.

Implicaciones dc disefio. La observacion del pérrafo que anteFede se relacio-

na directamente con el cuidado que se necesita al detallar el concFeto reforzado.

Varios detalles de disefio y de construccién ue apenas son objeta I

estéticas se tornan criticos ante la accion sismica. Tal es el ca

es ante cargas

o de los cor-

tes del refuerzo de tensidn en zones de tension, de traslapes o anclajes insufi-

cientes, de juntas de colado en las yue no se han tomado suficientes cuidados de

limpieza, etq.

Es una buena prictica er diseio sismico sobrediseiiar las zonas
bros estructurales que de por si serian mas débiles, de manecra gue|
portante del miembro pueda participaren la disipacién de la energis
cidn. Entre las zonas tipicas jue requieren de estas mecidas se hL
superior de columnas coladas verticalmente, porcidn en la que suele
dable reducir el espaciamiento de los estribos para compensar la re
resistencia del concreto; las zonas yue se hallan cerca de los punt
del acero de tensidn, donde disminuye la ccpeciiad en tensidn diagp

onen practicas mas conservadoras que >3 el caso de cargas estédticas
q

nes cerconas a los extremos de las varillas de tension en los tras|l

¢ la misme razon; las zones proximas a agujeros como los jue requig
lsciones hidrdulices y eléctricas, donde es recomendable aumentar e
etc.

Gtras practicas satisfactorias dependen de la nzturalcza de 1
siswicos. La ccnveniencia de adoptar ciertos otros detalles es esle

funcibn de las caracteristicas de los teublores que se anticipen.

es ventajoso verificar  ue el acero vertical en las columnrs pucda

de los miem~
ung narte im-
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tensidn axial, ‘un porcentaje de la carga jque soporta la columna ante condicionecs
estaticas (por ecjemplo el 25 por ciento de esta) cuando son de esperarse sismos

con aceleraciones verticales importantes. (La aceleracién méxima vertical del

suelo no necesita exceder a una fraccidn importante de la gravedad para que se
presente una aceleracidn neta hacia arriba en un sistema de piso, drbido al fac~
tor de magnificacidn dinimica.) Pero esta practica aumentaria inneFesariamente
el costo de coluwius de yrzun seccidn cuando no se anticipan aceleragiones verti-
cales iaportantes. : '

La posibilidad de algunos tipos de falla es especialmente seasjible al nimero
de repeticiones de carga, mas esta aseveracidém no es vdlida para otfos modos de
falla, Por ejemplo, la carga alternada de vigas agrietadas disgonallmente tiende
a acelerar su falla por el aumento progresivo de las yrietas cuando| las vigas
tienen pow refuerzo trasversal o carecen de 416, por consiguiente, en igualdad
de condiciones se debe ser mas conservador al calcular le capacidad del concreto
en tension diagonal aiando se avisoren texblores de larga duracidn Que cuando se
disefie contra temblores de un tipo mas Lrusco. Un despacho de cZlculo ha adopta-
do la practica de sumentar la cortante permisible en el concreto en 33 por ciento
cuando el inzueble descansa sobre terreno firme, pero no lo aumenta cuando se di-
sefia sobre formaciones aluviales o lacustres en las que controla el disefio 1a po-

sibilidad de tembloves de foco lejano.

Los ejemplos descritos en los parrafos antcriores tan sblo ilustran algunas
de las comsiueraciones de diseflo que son propias de la ingenieria gfismica.

Le mayorfa de los reglamentos de disefio contemporfineos que contienen disposi-
ciones sobre disefio sismico especifican criterios para el calculo del cocficiente
de cortante en la base (relacidon entre la cortante de disefio sismido yue obra en
la base del edificio al peso del mismo) como una funcidn del periodo fundamental
del edificio. 3e supone gue este periodo corresponde a oscilacionés pequefias.

El periodo puede calcularse analiticawente o estimarse con base en criterios tan
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burdos como la sola consideracidn de la geometria exterior del edificio o el na--
wcro de pisosidel inmuecble. No se toman explicitamente em cuenta ¢l amortigua-
miento y la retroalimentacfén de encrgfa al suelo. Se supone que estos factores
esthn incorporados en. los coeficientes de cortante.-  El comportaii¢nto inelfstico
también estd implfcito en estos cocficientes. El uso de estus criteries regla-
nentyrios sugonc, sin eabergo, gue el diseio debe ser suficientemenste cuidadoso
en los detalles y en los demis conceptos a los gjue es muy sensxble‘la ductilidad,
de menera que -en verdad desarrollen los factores de ductilidad ue involucran los
coeficientes de diseio. 238 vl ot srarkh et . asut . gEs. 8BISS
“" Los reglamentos mas avanzados reconocen diferenciss en los fac¢tores de duc-
tilidad o en ka capacidad e absorcion de emergia -que caracterizan |a lss diversas
soluciones astructurales. Lste reconocimiento afecta al coeficiente de cortante
que se adopta para disefdo. Por ejemplo se asignan coeficientes deicortante meno~
res para los marcos que para las estructuras de tipo caj6n67v68. ‘ it S
Los problemss de rigidez, y especialmente de rigideces relati*as. son muy
importantes cn el disefio sismico, Es dificil ealcular las rigidec{s con. preci-
sidn en estructuras de concreto reforzado, ya jue tales rigideces ;on muy sensi-
bles «l nivel y a la historia de esfuerzos. Por ejemplo, despu®s de varios afos
y lz accion de numerosos tenhlores pequefios, muchos edificios en California au-
mentaron apreciablemente sus periodos fundewentales®?. Aun en relgcidn con las:
osciiacionss pu,uciias de estructuras no daiiadas frecuentemente se cometen errores
graves en el calculo de sus pcriodos fundamentales, principalmente [si.se despre-
cia la contribucidn yue suninistran los elementos “no estructurales" a l¢ rigi-
dez?0: 71, Se ha encontrade cue loe Asios estructurales pe.uefios que han experi-
m:ntado algunos edificios han aumentado sus periodos fundamentales jen un 50 por
ciento, mientras que la realizacidon de repsraciones estructurales menores y la

t . s
restitucidn de los acabados san vuelto a llavar sus periodos aproximndamente a

los valores originales ante oscilaciones de pcquefa auplitud72. 6 Qué rigidez se
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debe suponer en el andlisis? ~<9 slatobmos.. : st ; 0 - Co 2 qut é

-+ Los errores en el calculo de los periodos fumdamcntales no tienen en gencral

i o Al

consecuencias serias cuando la aceleracion de diseflo disminuye monoténicamente
con el periodo. Si los crrores tienden a sobrestimar la rigidez, el diseiio peca-
ré del lado de la seguridad; y si subestiman la rigidez despreciango la contribu=
cibn de elemeatos secuniarios, el agrietamiento de estos eleientos| llevard los
periodos cerc: de los valores calculados. Puede protegerse contra|estos factores

it usando aceleraciones de disefio que los tomen ea cuenta. FPor ejempfo, puede adop- <

E tarse una aceleracidn de disefioc yue sobrestime las aceleraciones esgectrcles y

sea . cl . . ‘s
que‘independlente del perindo mn~twral en rango de periodos cortos fe vibracion

v

st en este rango las aceleraciones :lisminuyen com el periodo asi cpmo en los ca-

s0s en que se manifiesten periodos dominaites del terreno. L ebegreg <

Son de esperarse errores en el calculo del centro de torsiop en casi todas
las estructuras reales. La protecciom contra esta situacién se obtiene especifi-
cando uma torsida “sccidental", que debe sumarse al valor calculadp en cada pi-
s0/3, Esta practica permite incorporar otras causas de torsidn un ordirariamen- ’ :
te no se toman en cuenta, como lo son la distribucidn asimétrics d‘ cargas vivas
y mwertas ue sean nominalmente simétricssy las componentes rotacipnales del mo-

vimiento del suelo; etc.’. (Notese que se hace referencia a torsfiones acciden-

tales adiciopples, y no minimas, a diferencia de lo que estipula el Kkeglamento
Uniforme de las Comstrucciones.): agi, B 13 T'F IO R 1)

Un enfo.ue realista del disefic sismico debe reconocer yue hay| wayor incerti-
dumbre en cuanto a la ocurrencia y les ceractetisticas.de los tembhores futures -
Gue en lo tocante a otras veriables, pero debe reconocer asimismo ﬁne las propie-
dades y el comportamicrnto “inimieo de las estructuras reales no sq‘pueden prede-
cir en formn deterministica. ... T 81w -

18. Fucrzas debidas al oleaje y a las cnbarcaciones en estructuras portuarigs

s:  Geperalidiades. Ln el calculo del concrete para estructuras portuarias in-
|




i : | ] | 9

tcrvienen cuatro tipos de accion de oleaje: erosion directa, frecuente.ente coumr
binada con corrosidn e intemperismo; presiones hidrodinémicas; fuerzas de amarre;
e impacto debido al atraque de barcos.

La corrosion y el intemperismo se has cubierto ampliamente en|otra parte del

libro #sf que no se tratardn em el presente capitulo. Cuando no ekiste accidm - ;

i
-
T

quimicz o eléctrica ni intemperismo debido a ciclos ae nielo y desfielo, y en au~ -

C sencia de fuerzas de cavitacidom, 18 abrasidn del cuncreto denso es|um proceso tam i

lento -jue raras veces vale la pena considerarlo en el diseifio. Por  ejemplo, se i

sabel® que la velocidad de erosién cel concreto vibrado, hecho con, agregados fi-

nos, es del orden de un gramo por hora, mientras para el concreto Fuyo finico

agregado es grava gruesa, la erosibn aslcanza alrededor de 32 gramos por hora.

e

La velocidad de intemperismo depende considerablemente de las irregularidades su-
perficiales. Hay grificas que muestran las condiciones criticas dg presiom y ve-

locidad para diversos tipos de irregularidades76.

i il

Las fuerzas hidrodinamicas que produce el oleaje contra paredes rigidas ver-
ticales pucden calcularse con bucna aproximacidn cuando se trata dp un proceso |
arménico estacionario’’. La fig 18 sintetiza de mancera simplificada la informa- !
£ cibn relevante sobre la distribucién hidrodinimica en esas condicipnes.

Caracteristicaos de 1a perturbacidon. Unz idealizacidn mucho mgjor del olea-

je, por lo menos para dérsenas casi cerradas, sustituye el movimiepto arsdnico

usual por um proceso gaussianc de lerga duracidn casi e¢stacioncrio j de Landa es-

trecha?S. Es confin describir el proceso en términos de su densidad espectral de

i . potencia o de un espectro de Fourier, correspondientes smbes al promedio del ter-

cio méximo de las alturss de onda, o em algiin otro cuantil como ung funcidn del
periodo. A partir de la descripcidn del espectro se puede deducir| la funcion de ]
distribucién de lss presiones que obrem en estructuras geométricauente simples,

tales como las pllas79. segin la hipbtesis gue las amplitudes del moviniento son

i suficientemente peguefias como para yue el proceso se mantenga en el rango lireal.
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i el criterio de falla se relacions .irecta.ente al proaedio
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del cu:drado

de la presidn, esta forna de presentacién de datos es auy Gtil. Pero cuando el

criterio de falla se busa en fuerzas o res, uestas miximas, resulta

imadecuado es-

te tipo de descripeidn, ys que es seguro que cualyuier amplitud que se especifi-

que de 1a perturbacién, o cuslquier amplitud de les respuestes de un sistemn li-

neal, se excedan por lo menos una vez en un proceso yaussiano estdcionario de du-

racidn infinita. En realidad, con criterios de falla de este tipo

importa reco-

nocer que los cumponentes del movimiento de 18 ola no se com:inan [Lincalmente hes-

ta suministrer amplitudes de onde indefinidsmente grandes; el hecho de yue el fe-

némenc de olepje superficial no sea linesl reduce dristicomente la

probabilidad

ce perturbaciones de magritud excesiva. Ests situacidon impide la japlicacidn

practica de enfoques probebilfsticos a los efectos de la accidn de

olas en es-

tructuras, en la etape actual del desarrollo de estas teorfas, salvo que se se

las complemente con unz aplicacién juiciosa del criterio ingenierill.

La teoria clésica de la presidn de olas en pareles verticales

. cuando la

onda se rompe en el muro o a une distancia pcqueiia del mismo, ha sufrido czmbios

importantes. Estos obedecen principalmente - jue se he reconocido

77

l2 formacidn

de un cojfn de aire entre la ols y el muro’'’. [n aguzs poco profundas y ante la

accidn de ondas muy cortas el fendmeno es importante e invalida la

teoria de probabilidades ssociads a la hipdtesis ‘e comportaniento

. i 2
2plicacion de

lineal. Es

w s prictico, por tanto, estimer los pardwetros tales como la altuLa de onca y su

periodo, .me corres;onde: a un conjunto de condiciones de diseiio bapsfndose esen-

ciaiwcnte en el criterio del ingeniero.

Zn lo concerniente a fuerzas de amuarre tienen velidez comentbxios prralelos

2 los que anteceden. El estado del conocimiento es tal que, dada una perturba-

cidn ce olezje, las caracterfeticms del borco, las de los ccbles de amnrre y su

tension inicial, se puede hacer une estirncidn razoneblemente preclisa de las

fuerzas ue se desarrollan en cualquier instente86, Pero V-s ecuakioncs diferen-

i
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ciales que intervienen son marcadamente no lineales, y se necesitpn investiga-
ciones mes avanzadas antes de yue se pueda estzblecer un mStodo srtisfactorio de

disefio probabilistico.

Las fuerzas por impecto en el atraque pueden calcularse a partir de la ener-
ue
gia cinéticéiposeen conjuntamente el barco y la masa virtual corrrspondiente de

@yua un instente antes del impacto. La energia total del impacto esta dads sen-

siblemente por la masa del barco multiplicada por el cuadrado de {u velocidad de
atracue. Esta aproximacidn proviene de la hipdtesis de que la mata virtual de
agugf:e mueve con el barco es iqual a la masa de agua que este defplaza.

Puede estimarse la velocidad de atraque hacia un melecén o dhique de alba a
partir de los mismos datos y cllculos que sirven para encontrsr las fuerzas de
amarre. Las relaciones carga-deformacidn de las defensas y guirnpldas comercia-
les se pueden estimur a partir de los datos que Suministra el fabricante. Las
relaciones para las defensas disefiadas exprofeso se pueden calcul}r. También
pueden estimerse les relaciones fuerza-deformacién que correspondtn al berco. Se
obtiene asi una curva de fuerza-energia que engloba toda la energFa que es com~
fiable ue se vaya a disipar. 3Se incluye , pues, toda la energia(salvo la gue
corresponde a le estructura de concreto reforzado que se desea di#eﬁar. sea ests

‘
una pila, un duque de alba o un malecdn, siempre que dicha estructura sea conple-
tamente rigida. Si podemos tembién estimer la curva fuerza-defor:acién de la es-
tructura, obetenemos l¢ demande total de energia y ls fuerza méxiE@ para las que
debemos disefiar. Cuando se justifica, tembién fueden tomerse en ¢uenta fécilmen-

te las fuerzas de inercia de la estructura misma.

Implicaciones de disefo. Como en el disefio sismico y,aun en|msyor grado, em

el disefio contra fuerzas de atraque y de amarre de embarcaciones la capacidad de
absorcion de energia de la cstructura tiene una importancia funcdepental, y los
detalles se deben disefiar recenuciendo la probabilidad de que la estructura hays

de soportar yarias decenas de ciclos con amplitudes cercanas a la|maxima.
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Marejadas. El disefio de muchas estructuras portuarias esté regido por la
posibilidad de marejadas, también 1lamadas tsunamis. Es omy p:oba#le que estos

Es concebible que en algunos cesos los desplazamientos de fallas y

fenbuenos se deban a deslizamientos submarinos de tierra causados por tembloresSl.
Totros sucesos

sismicos también sean causa de marejadas. La relacidn entre la enLrgia que se
asocia a una marejada y la que libera un temblor puede variar en Srdenes de mag-

cia de las marejadas se estiman mas correctamente en forma directala psrtir de

nitud de un temblor a otro. Por tanto los datos sobre los periodoT de recurren-
los datos estadisticos de que se dispone sobre su ocurrencia y magnitud. La hi-
potesis de que la distribucidn de las marejadas obedece a un proceso de Poisson

permite calcular la probabilidad de que se presente el fendmeno psrs cada inter-
valo dado de tiempo. Para algunos sitios hay informacion estadistica adecuada,

y pueden usarse anfilisis y estudios sobre modeios, si bien con algunas reservas,
pare predecir la amplitud local y la velocidad de las olas que se producenaz.

Los criterios totalmente empiricos, que suelen emplearse en diseio para evi-
tar dado excesivo debido a las marejadas, pueden suplementarse y mejorarse al to-
mar en cuenta juiciosamente los efectos de las marejadas del pasadoB2 y estudiar
las wedidas yee se han adoptado en costas afectadis por estos fead nos 83,

Presiones de yiento. En estructuras suficientemente rigidas para que

respondan a la presidn de viento sea practicamente estitica, y siempre que la ve~

locidad del viento no sea tal que origime desprendimiento de vértites, la presibn
edlica puede calcularse de la expresidn

q = plvd/2 as)
en la que p ol la densidad del aire (0.125 kg seg2/wt al nivel del/msr y a tewpe-
ratura de 159 cehtlgrados), C es un factor de forma (comprendido entre 0.4 pars
cilindros lisos y 0.9 para la presidn ecxterior en el lado de barlovento de una

superficie plana, lejos de la superficie del suelo, y aun mucho mayor para estruc~
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taras reticulares, y negativo del lado de sotavento), y y es la componente de la
velocidad de viento perpendicular s la superficie enm cuestiond4, .5i 3 se expresa
en km/h, la e¢ 15 se transforma en
q = 0.00486 Cv2 P R ¢ 1))

donde q esté en kg/nw?. Lo

Hay informacion abundsnte en la literatura, que permite cslc larvo estimar
el factor de forme que debe aplicarse en la mayorfa de los casos précticosas'ab.
+  Distribwcibén de velocidad. Los valores mas significativos d? Y que debea
considerarse en la ecuacidon anterior son los mximos que llegan alpresentat:o
en un cierto intervalo de tiempo. Se ha encontrado que en todas }ll estaciones
para las que se ha intentado verificar ume distribucién de ptobtb‘lidades de es-
miximos resulta aceptable uma distribucién extrema tipo I (en SuoIia y en Iagla-
terrad) o tipo II (en Estados Unidos87,88) para periodos largos de recurrencia
(del orden de varios afios). La distribucidn se aproxima a la gauIsiana en el
rango de periodos cortos de recurrencia (del orden de varias semanas80), La hi-
potesis de uaa distribucién extrema de tipo ya sea I o II es adecwada para la
mayorfa de los fines de disefio. Por comsiguiente, a partir de IIT velocidades
que se asocian a dos diferentes periodos de recurrencia em una estacion, puede
calcularse la velocidad que correspoade a cualquier otro periodo ?e recurrencia.
Existen mapas que muestran las velocidades de viento asociadas co+ varios perio-
dos de recurrencia en los Estados Unidos88, Las pendientes de laf distribuciones
de velocidades miximas de viento en papel extremo tipo II som sufjcientemente
uniformes en México como pare que un solo mapa pueda abarcsr todo|el palse7.

Los mepas mencionados corresponden a las velocidades que se ?:esentan a 10
= sobre el nivel del suelo. La variacidn de velocidad con la altTra sobre un te-

rreno plano, salvo en el caso de los huracames, es aproximadamente proporcional

a la ralz séptima de la elevacidn hasta 300 m de altura y sensibleémente constante
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3 mayores elevaciones’™,  [a topograffa ti:ne una importancin relevante en estas

variaciones; por c¢jeuplo, un reylasento e constru¢eidn especifica

des con grau leasilad de edificios, dehbe suponcrse Jue y varis con

que, en ciuda-

1z rafz cuadra-

da de la elevacién sobre el suclo?9, miontras que otro estizula variacionzs pro-

- - 5
porcionales 2 la rafz qunntaZJ. -

B LE
A

Las velocidades de viento dehehdéﬁ'mbréadamenté'dei tiempo, Generalmente

los valores de velocidad .ue se consignan corresponden a la milla *as veloz (es .

jecir, se reportan los valores wiximos ,ue resultan de promediar la velo:cidad en

recorrices -le una zilla cada uno); tal cs el caso de ios mapas men*ianrdos ante=

rioraenate,
a los cinco uinutos mas veloces. Con este proceder se desea tomar
elect.s ;rovenientes le que las dimensiones de las estructuras son
sible:onte también los efectos de la deformrbilided estructural.

el criterio con .ue se promedien las velocidades debiern depcnde

terfstieas de la estructura, pero es probable que sean pequeiios 103

=n otras vcssionvs los vaiorss consignados corresponden al :inuto o

en cuenta los.

finitas y »o-

Lvidentemente

r de las carac-~

errores debi-

dos a esta causa en comparacidn con los ue introdjucen otras fuentes de imcerti-

dumbre. las mediciones tomadas en el Ldificio Empire stateS!, por

sizren yue !as distribuciones rcales de presiones en las estructur
was coalsjis que las sue se proden deducir de ensayes a escala re
ERY R A A 31

mel e viento, meid:

Zn todc iestarte la distrcibucidon - acial ce ias velecidrdes

de ser unilo. 2. 2llo otusiona pares ce torsién e .lependen del

estrucluras jeoa{iricanents simdtricas. ‘'ay fOrmules para estimer
nes25. a semejanza 5B 1as torsiones accideatales debidns a s

Zn muchas estructuras flexibles los =fectos c¢e viento :o pued
r;;onnbiewente csmo cotéticos. axiste wnw .aplin dibliografia sob
de las vitrocionos iadueides cor ¢l vientoy ta“biéﬁ estin nbiert

mes de dess endimicnto e vortices92:93,%,

egjexplo, su-
S Son ancho
ducida en ti-

| ut aedalxd
fle viento Jista
tiempo, aun em
estas torsio-
kSN0,

en idealiznrse
re el problema

03 los ;iroble=
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En un articulo recienteqs, Uavenport ha presentado un método expedito pars

calcalar alyunos efectos dindmicos del viento sobre las estructuras, principal-
mente los efectos de réfagas. La presidn maxima de viento se obtiene multipli- f.‘,

cando la carga medie debida al viento por el factor de réfaga

‘ G'—'l*pt'/g*ﬁ

donde : ¥’ ) v : < R Y34 EI o owge . i1
G = factor de rifaga ' si s mtaoL; ) ol £
p = factor de variacidm teaporal S . faeq '{
o : r = factor de rugosidad . €6y B - ) 3
B = perturbacidn debida a turbulencia de fondo ; 'i

R = perturbacién debida a la turbulencia resonante con| la estructura:theaf

-gsrr ~

[

factor de reduccién en funcién del tameiio de la estructura
¥ = coeficiente de la encrgia de rifaga Lo |

! = cocficiente de amortiguaniento R - I

La ref 95 contiene tablas para obtener los valores de los perimetros amte- .
riores. %
Implicaciones en el disefio. Los detalles en disedio por viepto deben seguir i

pricticas intermedias entre las que se usan para disefio por fuerzas estaticas y
los que corresjyonden a disefio sismico o por impacto. Sin ebargp, no son de omi- 4
tirse los detalles que ohedecen directamente a la naturaleza ciclica de la carga #

sismica cwahdo sq lisefia por viento. Existe una diferencia fundsmental en el

b SRR

anflisis; es la  ue ;roviene de jue tieme consecuencias indeseables la insuficien~
de
kS cia de corga vertical cuando se tratadresistir el momento de volteo por accidm

edblica. wNo deben i:morarse, pues, los efectos nocivos de posibles cambios arqui-

tecténicos (ue r:duzcan ia carga muerta,

@ 20, Contraceibn TS

Naturaleza de lg cemtraccién. U] primer tipo de deformaciones impuestas y

el ras importante se reficre a la contraccién. Lo clasificamos asi poryue una

rﬁe»
-

t i e e [
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manera convenicnte de toncr en ~uenta lo contracci®n en los ofliculos es susti-
tuirda por i.s .efircacivnes de signo contrariv que se nccesitacian para satis-
facer los condiciones de frontera. x&. . sgrm Y St
For su natureleza la contraccibn nv es uniforse. Varia de la spperficie
expuesta a la atmdsfera hacia el interior. Solo cuando ocurre con afradientes ex-

-

tremadanente hajos, y debido a las deformaciones diferides que experfimenta el
concreto, llega 13 contraccidn a inducir e:fucrzos suficiznteuente ppjueiios como
para que las tensiones en ~uestidn no causen agrietawivelo. rero cup en estas

condicioncs el cn-reto sc¢ .-rieta casi con seguridad §i ti-ne restrjicclunes gue

impidan » reduzean marcada «nt> su posidilidad de scortavse. ' zcefrn le réfuer-
‘o, =fs que revesir el grietasiento sor contraceidn, sracticarente] asegura el
agrieta ient:, 0 shstante, cuando se lo usa cn ciitidad suliciente [y a szpara=
ciones peyueias, les grietas son tan delgadal y priximes emtre si que se vuelven
aceptables. ‘ R

Efectos ifé lé contiaceidn. GlﬁetJ!neite la comfreccidon diterenkial debe
impedirse en mayor grado que la contraccidn uniforme. Asi sucele frrcucntemente
con las losas jue estan en contacto com el terreno. Z=n ellas el especiacicnto de
las :mias - 1z ca:tidad de refuerzo puweden estar gob:raados, mas iJF POr cargas,
por la tenvescia de lzs losas a flexiomarse ante contracciones uifereaciales,

Pare n-“ir la importanciz de este fcadmenn, supdnjase 1= }a 1453 descansa

sobre un: Y.se tan riqic- e ol fnico refu:rze ncecessrio 2§ gl que corresponde

a los sw.ent-s [lexion.ntes produckdes or los restricciones d¢ las [Josas =n los
extreios. osupdngase tachidn ,ue 13 cara inlerior permsmec® ssturady de ajuu y

e la superior se contrae hasta una <eformacién de C.C0OUS. £l mowente :iciio-

~znte 2a cucstién causard un esfuerzo de temsidn e :uce eéstimerse como o.UUUS
Nu”ir“cado par al nmddnlo de elasticidcd el concreto, si desprecidies ia fric-
cion ente ke Tosa y b [ose y sopoomes wwa disfeubuc 16n 1imewil de jcons racciones
Segea i Paal('e 42 la lasa . Con yn sédvlode elastic dedd & 206 Ky em® en-
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contranos un: tensién de 100 kg/em®. Lsta basta para agrieter prhcticamente

cual uicr ccncreto, indepencicentenente cel peralte de la losa; la| conclusién es

valida aun si se tumin en cuenta los efectos favorables del gradipnte de esfuer-
z0s%6,

Un limite superior de la cuantia de refuerzo mecesaria en estas circunstan-
cias se obtiene suponiendo que el zcero debe resistir sin llegar a lz fluencia
un romento flexionante igual a Eshthc/S por unidad de ancho en donde £g)p es la
deformacion por contracciin (en la cara superior es 1.5 veces estp cantidad,
stendiendo al equilibrio de la seccion), L, el mbdulo de elasticifiad del concre-
to y h el pernite e la losa. En las condiciones supuestas, si h = 1C cm, fy =
2.5 tensen€ y ei recuvriwicinto es de 2.0 cwm medido =] centro del peero, se nece-
sitarfz una cantidac de¢ refuerzo de .86 por ciento. ULesde luego, el sgrieta-
riiento en si reduciris le ricidez de la losa, de mzncra que la captidac de re-
fuerzou efectivauente necesaria serfa considerablementc wenor. Existen crite-
rios?7.98 para decidir sobre el diémetro y el espaciamiento de rukuerzo Jue se
requieren para mantener el espesor de las grietas dentro de limites tolerables.

En el disefio practico de losas de este tigo se deben tener ep cuenta la de~
formabilidad del suelo (medida por su mbdulo de reaccidén) y la mognitud de las
cargas gue se anticipan.

il ayriets .iento cehe también temerse en cuentz cuando se diseia con el cri-
terio de teformacicnes adumisibles. Las restricciones impuestas por el acero en
ciembros con refuerzo asinétricc son tales que la contraccibn casji siempre produ-
ce éfectos que se suiiam a las deflexiones debidas a la cerga. La contraccion di-
ferencial es gencralmente la causa de deflexiomes ain meyores ya jue, en miembros
colrdos horizontalmente, el concreto tiene mayor contenido de agua cerca de la
cara superior. ustos efectos sonm {recuentemente de tumrrse en cuenta.

Ya que la contraccidn pusde incucir deflexiones spreciebles nodificor$ sen-

siblecente los esfucrzos en estructuras hiperestaticas. kn erecto la contraccion

B i s i bz




junto con las variaciunes ue teuperatura determine el espaciamiento
tre las juntas de construccidnm.

Al igual que otros esfuerzos debidos a deforwaciones impuestas,

58

hecesario en-

los causados

por contracciones no suelen caussr raduccicres imnortantes en Ja capscidad estruc-

tural cuando €l criterio de falla es el cclapso, sicmpre que dichas

deformaciones

vayan acompafiadas de una amplia redistribucién de momentos flexionantes de las

dem5s fuerzazs generalizadss. En otras palabras, si se disefia contra el cclapso

pueden practicamente ignorarse las deformaciones impuestas si la estructura es

suficientemente diictil; mas cuando la ductilidad es insuficiente no

se pucde pro-

ceder en esta forme sin ztenerse a serias consecuencias. Por ejemplo la capaci-

dad er cortante de vigas cuyo @mico refuerzo trasversal consiste de

ticales es muy sensible 3 les tensiones longitudineles. El colapso

estribos ver-

de un almacén

en 1955, que llevd a la revision de las recomendaciones del reglamento del ACI

rd ) Y - . s | s
sobre tension diagonal, debe atribuirse en parte & tensiones longxthlnales cau-

sadas por contracciones?9.100, En este caso la contraccién indujo qracciones de-

bido o que unu placa extrema, gue se habfa supuesto que permitia deqplazamiento

longitudinal deslizando sobre el apoyo, produjo una restriccidm excesiva.

fun cuando se suministre suficiente ductilidad para prevenir el colapso por

contraccidén, otros tipos de dafos dehiZosa este fendmeno pucden hacer inacepta-

ble una estructura. Raras veces son de despreciarse los cfectos de

la contrac-

cidn aun si jueden tomerse en cuenta em un: forme tan cimple e indizecta como la

de especificar un porcentaje minimo de refuerzo.

Recomendaciones de diseho. Las recomendaciones de los reglameritos em cuanto

'a refuerzo por contraccidm y temperatura han evolucionado lentamente. El porcen-

taje fijo de refuerzo, con respecto a la seccidn transversal de condreto, que am-

teriormente se especifit:al'sal‘-‘l ha cawbiado al®@

p = 200/1, an

donde p es la cusntia ainima de zcero necesariz para este préposito
P i

y fy es el
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enwsi
esfuerzo de fluencia nominal del acero. Se estipula que este refucrzo tenga unm

espacianicnto no meyor de 30 cm de centro a centro. :

La ec 17 es criticable ya que ignora muchas de las variable§ significativas.

Una recomendacibn reglunentaris mas smbiciosa eslU3

- 450
R CES 05 .| a®

y
para elemcntos estructurales mo expuestos directacente a la inteqperie y el doble

de esta cantidad para clementos directacente expuestos; agui ag ‘s el érea necesa-
ria de acere por unidad de ancho en cc?/cm, fy esti en kg/cln2 y X es la dimensiodn
minima del clementy est.uctural en direccion perpendicular al acero en cuestidn.
No se requiere refuerzo en direcciones en yue el elemento estructural mide menos

de 150 cm. La ec 18 también puede poncrse en la forma

L 450
P 7 oo + 01y

donde p es la cuantia de refuerzo ue se necesita. La disposicifn reglementaria

donce x esté en cm y fy en kg/cn?

. amente
centajes de acero en mortero colocado neundticé y en aquellos concretos ligeros

no toma en cuenta las caracteristicas del concreto, salvo que exjge mayores por-
que tienden a contraerse mas que las mezclas hechas con agregadoq de peso ordina-
rio. Aun asi, esta expresion ya es de por ;i demasiado elaboradﬂ para la mayoria
de las aplicaciones. En consecuencia muchos ingenieros estructuristas prefieren
calcular los porcentajes wiximos yue se necesitam, correspondientes digamos a

x = 10 cuy, si este es el peralte de la losa o czscardn mas delgadp del proyecto
de ue se trata. Para estas coandiciones la ec 18 puede pomerse ep la forma de

la ec 17, con lo ue arroja p = 9/!,. donde fy esth en kg/cm® parp elementos es-
tructurales protegidos contra la intemperie y el doble de este porcentaje para
elementos expuestos. Tratandose de elementos de meyores espesores los porcenta-
Jes requeridos decrecen pero ag continiia aumentando, sin llegar a| exceder al equi-
valente de varillas No. 4 de acero AJ4 a cada 27 cm o varillas No, 6 a cada 30

cm, dependiendo de si ln superficie del conrreto estd protegida o/ no lo esta.

wuevamente en todos los cnsos se liwita § a 30 ca.

i
¥
k2
E
£
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Son clésicas las grietas verticales con espesor waximo al centro de la altu-

ra de las vigas peraltadas en los miembros estructurales cuyas caras laterales

carecen de la cantidad adecuada de refuerzo longitudinal (fig 1914, Les cri-
terios del tipo de los que contienen las ec 17 y 18, asociados a unnJlimitacién
sobre la sepa%acién wixiza del refuerzo por cambios volumdtrices, ccnducen a di-

sefios que generalmente son satisfactorios desde este punto de vista. |

A pesar de que no se exige refuerzo de este tipo en la direccidn de x cuando
x £ 150 cm.tla experiencia indica que se nresentan grietas inclinada# cerca de
los apoyos de vigas que tiemem poco refuerzo trssversal o que carecen de é1 aun
cvando los chlculos arrojan esfuerzos cortantes muy inferiores a los que debiera
poder tomar el concreto sole. Estas grietas se reconocen en cuanto 3 que no sue-
len aparecer en la cara de tension de la viga y su espesor crece al aumentar la
contraccion. Las griztas mencionadas se producen principalmente a causa de una
combinacibn de contraccién y tension diagonal; por tanto, el tefucrzr a elevacio~
nes intersedias de la viga es tan sblo parcialmente efectivo para controlar el
agrietamientoQ Puede ser aconsejable suministrar también estribos verticales,
disefiados de acuerdo con la ec 17, o con la 18 después de hacer x tender a infi-
nito. El mlsmo comentario rige pora el disefio de estribos en columnas que puedan
estar somctidas a fucrzas cortantes apreciableslUS,

Hay correiaciones fidedignas entre los contenidos de agua y cemento del con-
creto y sus deformaciones uniterias por contraccidn en condiciones atmosféricas
y para agregados deteraiaados. El hecho de que en la etapa de disedo se desco-
nozcan la humedad relativa y la composicibém precisa de los agregados, hace de este
concepto una variable aleateria que debe recibir un trz2tawmiento acorde con su na-
turaleza.

21. Caabios de temperatura

Gencrglidades. Los efectos de los cambios de tewperaiura, as{ lcomo los de
la contraccidn, se pueden incluir en el cilculo coso deformnciones impuestas. Al

igual ue la contraccidn, los caubios de temperatura son vieriables dleatorias,
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principaliente por lus dificultades jue presenta la prediccidn de|los canbios

que experimentard el concreto en si. La situacidn se refleja en las dificultades

yue se encuentran al tratar de especificar las separaciones que d?ben dejarse en-
tre juntas de contraccidn o de expansidn. e
Ejemplos. Los ejemplos que siguen ilustrarfin los problemass jue se encuentran
en la prictica. lLos ejemplos se refieren a edificios en la ciudad de ¥éxico, don-
de el cambio diario de tempcratura es de 159 C en promedio; la hupedad relativa
es minima en invierno (55 por ciento en promedio) y mixima duranté la temporada
de lluvias (70 por ciento de promedio en verano). L6 S sy R
£l primer ejemplo corresponde a techos inclinados sobre los *ue con frecuen-
cia no se coloca proteccidn alguna, o cuando mas una capa de material bituminoso,
asf que la losa y vigas de concreto estam casi dirsctamente expueItas al sol y a
la atudsfera. En los cusrtos de servicio que se construyen en la azotea de los
edificios de apartanientos, es frecuente hallar vigas y muros angetados. Es co~
min ue una habitacién de 4 m de largo tenga yrietus de u.< am de espasor en sus

muros de nanposteria simple. T
S TS T Y

| En oposicidn a esto, dos edificios de apartamientos de costo‘medio tieﬁen
“;0 m de lazgo sim juntas de construccidn, a pesar de lo cual no h*n desarrollado
mas yue fisuras capilares en un lapso de varios afios. Sus losas #e azotea estan
cubiextas con un relleno de tezontle con espesor medio de 15 cm, Rara dar pen-
dientes, mas un material impcrmeable y una capa de ladrillo. Evifentemente las
vigas y la losa estan adecuadamente aisladas de los cawbios de te*peratura.

il dltimo ejemplo se refiere a un cascerdn de cubiccta para un edificio in-
dustrial (fig 20). Las columnas del extrewo derecho estaban armadas conservado-
ramente para resistir el coceo debido a carga estatica en los casjarones cilindri-
cos mas las fuerzas sismicas. No obstantc, sufrieron un serio agrietamento dia-

gonal que sdlo puede atribuirse a cambios diferenciales de temperatura en el cas-

cardn y quizis contraccion diferencial del mismo. La estructurs estaba revestida

£
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de asfalto para imperwméabilizarla; sin duda el color:mejro 1a hize absorber gran
cantidad de calor. =1 cambio volumbtrico <ilorencial ocmsiund que el cascardn

tendiera a dismiruir su curvatura;- aunentsndo asi grandemente el coceo debido a

carga sstética. eJ vl
#7751 'ha de sacatd® und’ noraleja de’ estos ejemplos, esi:que los efectos de tem-
peratura no debeh tom:rse en cuenta seglin meras reglas ewpfricas, quﬁ pueden -

errar en varios drdenes de magnitud. uveben incoryorarse explicitaiiente en cada

caso el grado de exposicién y lu geomctria de 1a estructura. * - : 2t
Trztamicnto cuantjtativg. Se dispone de estudios analiticos sohire la evolu-

cidn de las temperaturas en el interior de miembros estructural de diversas for-
sas cucndo se ios somete a una historia conocida Je Lewp eraturas extériores, tal
como una wariacién estacionarialU0, Todavia vresenta serias-dificaltades pasar

de los resultados de estos anilisis a conclisiones pricticas sobre 12 cantidad

de refuerzo que se necesita. Para fines reglamentarios sobre el mal|llemedo "re-

fuerzo por temperatura” véase el art 20, A

Comentario final. E1 autor no tieme noticia de esituctutﬁé‘de' oncreto re=
forzado jue se hoyan caldo por camblos en temperatura; piro zbundan los ejemplos
de dafios importantes jue han de atribuirse a esta causa e indudable knte el fend~
meno amerita ser tomado en cue@ta en todos los casos., * &7 i F F R

S - - . ) st one! i . i
22, ‘tundimientos y disefio de cimentaciones. 80523 sb : # cadz0idus

Tipos Je hundimientos. Las majores Ccformaciones isjuestas se reben a hun-

diwientos. oistinguiremos tres clases de asentauiento (fig 21): el asentaniento
ubximo, el desplome medio y la distorsién angular. Es imposible establecer limi-
tes absolutos ahajo de los cuales sean aceptables los diversos tipos| de hundimien-

to. Los valores "permisibles” que contiene la tabla 1 pretenden servir de gulas

. 2

aproximadnas.
tundimicnto miximg. u-be limitarse el huadimicnto wéxiww en 14 pr:riferia

-ra evitar daios a instalaciones de la via pablicn y a lns estructJrrs vacinas.

o
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vependiendo del estado en que estas se hallen, pucde bastar de hecho un asenta-
riento insiinificante para causarles dafios serios, o puede resultar inocuo un
asentaziento mucho mayor que los que cita 12 tabla.

AUR en susencra Jde instalaciones en via piblice y de estructuras vecinas hay

razones para liwitar el hundimiento méximo. Ordinariamente los chlculos de hun-
dimicntos se hacen tratando el suelo como si fuera un material uniforme cuando em
la realidad no se encuentra en construceidn un material imss heterogéneo ni con
tluctvaciones wenos predecibles en su compresibilidad. Ciertos desplomes y dis-
torsioncs angulares son funcién directa del asentamiento medio Y no se tratan ex-
plicitamente on los chlculos ordinarios. =l cociente del hundimiento diferencial
2] »3xiw0 ¢n zapatus aisladas Yue se apoyan =#n arena puede ser alrededor de 0.75
en condicionas nrrmaleslU7 Se ha sugerido yue para limitar el aseptamiento di-
ferenciai yro.able de una cimentacidén simétrica en arcilla de ertatﬁcidad tipica,
el hundimiento méxico calculado se limite a 5 /G/(IOU + 3h), en met#os, donde b
es el ancho de 1¢ zapeta y h la alturs de la construccion, tasbién on metrosl06,
vesplome. La posibilidad de ue se noten a simple vista los desplomes de-
punde zucho de a2 haya lineas de referencia. in una junta de cons*ruccién. un
B2yucno Jzsplome ¢n sentidos opuestos se aprecia claramente, mientras 4ue un edi-
ficio uislado e su w de alto puede inclinarse imperceptiblemente quizés hasta
0.7 por ciento contra el 2.4 que se comsigna en la tabla 1. asimis + en uns
Junta de constrascidn el peliyro de choyues por sismo puede  obernax el desplome

permisitle.

Aun los -l:s.lomes apreciebles sueYen ser pequefios en comperacidn con las

‘aceleraciones iucizontales expresadas como fraccidn de la grevedad, |que pueden

resistir los estructuros en regiones sismicas. Sin embargo, si ¢l disefio aprove-
che fzctores de ductilidad woderados o grandes, como de hecho lo hade pars redu-
cir las coxficicntes sismicos requeridos, un desplom: apreciable trgerd por re-

sultode uni estructurs nu lineal con limites de fluencia asimbtrices. Par: cstos
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sistemas las deformaciones ya no resultan, en promedio, del mismo ¢rden yue las

de sistemas lineales equivalentes sino que tienden a incrementarse|sistencatica-

mente en el sentido del wenor de los {imites de fluencia. A esta Faz6n obedece
yue se linite el desplome en la tabla ! como funcidn del coeficiente sismico ue
resistaria la estructura si estuviera a plano.

La maquincria muy delicada, tal como un turbogenerador, puede|dafiarse con
&ngulos de inclinacidén tan pequefios como J.02 por ciento, miuntras|otras piezas
de equipo pueden salir ilesas al hzcerlas jirar 1800,

Cambios angulcres. Ninglin otro factor ha causado tanto sgrietamicnto severo

en edificios como los cambios angulerces debidos a hundimiento difereucial. No
obstante, distamos de tener medios racionales cuantitativos para nredecir la se-
verided del agrietamiento y de otros dafios que causar® un asentamiento diferen-
cial dado.
Al disefar contra el colapso, la ductilidad tiene inportancial copital y la
velocidad de deformaciom constituye unma de las principales veriables. Un asenta-

miento diferencial pequeiio puede agotar la capacidad de deformucidp de una viga

si esta se hallaba a punto de fallar en tensidén diagonal, principalmente cuando
el movinisnto ocurre répidamente. Y un gran cawbio angular no pro ucirﬁ mas ue
grietas desajradables ern una estructura sumamente diictil; y aun el ayrietamient.
seréd wenos severo si ocurre lentamente.

Urdenes de magnitud. « pesar del énfasis que hemos hecho en llos pérrafos

que anteceden sobre las incertiduahbres yue se tienen, werecer respeto los Srdemes
de magnitud que se derivan de la experiencia. dingiin ingeniero experimentado an-
ticiparia serias dificultades en un edificio ordicario cuyo hundisichto miximo no
fuera a exceder de 5 ¢m, mientras yue seria sumamente cauto com unp del que se

esperars un asentacierto superior a 23 cm,

Funcidén de lgs cimentaciones. s indispensable tener un pznorama bien claro

de las consecuencias de los hurdiwientos diferenciales pera comprcnder las fum-
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ciones que descmpeiia une cimentacién y para disefiarla sensatamente. Toda cimen-
tacion tiene dos funciones primordiales a desempefior. En términos| determinfsti-

cos podemos decir :ue estcs som: ] distribuir las carges al terrepo para evitar

fallas por corte y asentamiento excesivo, y 2 limitar los desplazamientos (prin-
cipalmente los asentanientos diferenciales) para evitar dafios a la‘estructura y
8 los elementos no estructurales. Crdineriamente carece de importancia el que
la cimentacidén misma se daie como consecuencia de su gran rigidez y su consiguien-
te sensibilided a los hundimientos direrenciales; en cambio puede %er muy objeta-
ble que se dafie la supcrestructura por flexibilidad excesiva de laicimentacién.
Una cimentacidén bien disefiada protege al edificio arnque see a expensas propias.
visefio de cimentaciones. liuy diversos mitodos se estén empleando para dise-
dar cimentaciones. Algunos de ellos toman en cuenta momentos flexionezntes de
millones de kilogramos-centimetros mientras los demas desprecian tales momentos,
como atinedamente lo ha expresado a.L.L. Bakerz7. Caben en la segqnda categorfa
los mitodos que consideran a ls cimentacidon como “un sistema de piso invertido®
y suponen que las bases de las columnas estin fijas en el espacio.| Tales métodos
pucden conducir a disefos satisfactorios cuando el suelo de ciment‘cién es sufi-
cientemente rigido; de lo contrario producen infraestructuras de flexibilidad y
debilidad inaceptables.

Se propone a continuacién un método psra el disefio decimantaciones superfi-

cialeg o coupensadas con o sin pilotes de friccidm:

1. Calcillense las cargas y momentos flexionantes que trasnit‘xia la super-
estructura a la cimentacién si esta fuese infinitauente rigida. En oca-
siones deterin hacerse los calculos para dos o mas condicﬂones de carga.

2, Elfjase un conjunto de diagrauas de mouentos flexionantes‘econémicos
para las trabes de cimentacion. Los diagramas deberan saﬁisfacer requi-
situs estliticos congruentes con las cargas y momentos deliprimer paso y

con une distribucidn de presiones de contactv que en ninglin sitio arroje

{
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esfuerzos sobre el terreno que excedan de los valores permisibles. ©in

muchos casos brsta tomer para este fin une distribucidn uriforme de las

presiones de c.atacto y asegurarse jue nc se despluzan verticalmente
i

las bases de las colummas.
Achtense los asentamientos que produciria le distribucidon -l presiones
que se tord en el paso 2, stendiendo a la incertidumbre g hey sobre

las propiedades del suelo y sobre las consecuenciss . ue tenfran el pro-

cedimento de excavacion y el de construcciin, con frecuencia se deberan
hacer 31 menos dos hipdtesis distintas en cuanto ¢ li conprisibilidad
del suelo bejo diversos puntos de la cimentacidén s fin de eftanlecer es-
tas cotas. (™Cotas™ en el sentido de que se¢ juzgs suficientemente pe-
quefia 12 probabilidad de yue se excedan esos valores.?
Uecidase si estos asentamientos y los cauvios angulares corpespgondientes
son suficientemente peguefios para no causar un dafio excesivt de acuerdo
con lo que se discutid anteriormente. Verifijquese también si les rota-
ciones necesarias para las articulaciones plasticas no son demasiado
grandes. S5i se llenan estas condiciones disefiese la cimentpcidon para

los diagrawmas de momento flexionsnte del paso 2 y ;ara lis portantes y
presiones de contacto correspondicntes, usendo los mismos ilctores de
carga .jue se consideraron apropiados en el disefio de la supprestructura
proveyendo detalles adecuados para desarrollar le ductili:dad necesaria

de acuerdo con las rotaciones de las irticulacioncs plésticas calculsdas.
Si los ssentamientos diferenciales calculzdos ¢n el puso 3 son excesiva-
mente grandes adoptense los siyuientes pasos.
Si los limites czlculados de los asentamicntos diferencialels son de or-
cenes de magnitud mayores jue los valores aduisibles puede concluirse

4ue la distribucidn de presiones Je contacto debidas a la deforinacidn de

la cimentacidn no afectard en fornn deterizinznte al ‘lisefo. Se necesita-




AN

6.

| - 67

£ sin emb:rgo una cimentacién bastante rigida. Ue acuerdo con la hi-
potesis de que la cimentacidn es infinitamente rigida es‘imele la dis-
tribucidn de presiones de comtacto. Frecuentemente coavendrd escoger
dos distribuciones extremas para cubrir las incertidumb:‘s a este res-
pecto, jue pueden surgir, por ejemplo, como consecuencia |de preconso-
lidacidn ae alyunzs partes de la zona, debida a construcéiones previas.

Para una cimentacion parcialuente corpensada, en arcilla |compresible,

las distribuciones extremas pueden ser la uniforme y la que se muestra
en la fig 22a, mientres que para una cimentacidn sobre mjterial no co-
hesivae pueden sdoptarse de nuevo une distribucion uniforme y la que se
ilustre en la fig 22b, pero en cada caso particular pueden estar indi-
cadas distribuciones enteramente diferentes. Si los asentamientos dife-
renciales calculados no son mucho mayores que los valores permisibles

es necesario usar un método de 2proxiumaciones sucesivas suponiendo en
este paso los resultados de los pasos 6 y 7 y, si cs necesario, repi-
ticndo los pasos 5 a 7.
Calcalense los cortantes y los momentos flexionantes en la cimentacidn
para satistacer las condiciones e la estética para las fuerzas y mo-
mentos de la etapa 1 y las presiones de contscto de la etapa 5. In-
corporese la contribucién de la superestructura para resistir las de-
tormdciones yue le pueden causar los hundimientos diferenciales; exis-
ten imélodos aproximados y expeditos para lograr esta incorporacién en
casos was usuales!U9, Ll cumplimiento de los requisitos estiticos en
las cimentaciones puede satisfacerse de diversas maneras; de cualguier
modo debe intentarse en esta etapa de accrcarse a la solucion elfsti-
ca. &n cads intcrseccién de una columna y dos trabes de icimentacidn
jue corren en distintas direcciones puede distribuirse una parte de la

carga de columna a una trabe y el resto a la otra; y cuando las dos

PRI
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trabes se intersectan sin que exista ume columna pueden estimarse las
reacciones entre ambas trabes tomsndo en cuenta en una formn aproximeda
las rigideces relativas y las deformsciomes impuestas por otras fuerzas.
Como alternative se pueden verificar las condiciones de equilibrio em un
nimero suficiente de secciones de la cimentacidn.
Compruébese que sean aceptables los esfuerzos, los asentamientos dife-
renciales y las rotaciones de las articulaciones plés;icas asociadas con
los momentos y cortantes calculados; suministrense las ireas de tefﬁerzo
de acuerdo con lo anterior, modifiquense las secciones trasversples si

es necesario y calcilense nuevament~ los momentos flexionantes |y las

éortantes si los cambios son suficientemente drésticos como parm ameri-
tarlo. En esta etapa puede suponerse que algumas trabes (por eljemplo
las que corren enm wma direccidn y las trabes extrcmas en la direccién
normal a esta) permanecen en el ranyo eléstico y todas las otras desa-
rrollan articulaciones plasticrs; esta hipbtesis puede sobrestihar las
rotaciones necesarias; si las rotaciones exceden a ios valores jpermisi-
bles bégase um segundo tanteo, en el cual se introduzcan algunas articu-
laciones plasticas em las trasbes que se habia supuesto que pernanecfan
elésticas.
Terminese el disedio para las condiciones establecidas en los @ltimos dos
parrafos. Para este propésito (isense esfuerzos mayores y factores de
carga menores de los que se usan para diseiio de la superestructurs bajo

cargas estiticas. Provéanse detalles congruentes con el grado |de ducti-

lided requerido. Compruébese también que la cimentacion es cepez de to-
mar un conjunto de momentos y cortantes congruentes con los teduisitos

estaticos ante las cargas aplicadas, de acueido con los factores ordina-
rios de reduccids de esfuerzos y de anplific#ci6n de corga. Esita condi-

¢ion puede coincidiz, por ejemplo, con la solucion yue se haya obienido
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en la etapa 2. Si es necesario modifiquense el disefio de la superes-
tructura para hacerla capaz de librar los asentamientos diferenciales
impuestos.

Pueden surgir slgunas dificultades del punto de vista snalitico en el paso

6 a causa de la torsidn total de la cimentacidon. Si la lnfraestrurtura cons iste
de un conjunto ortogonal de trabes y tieme seccidn abierta, su rigidez puede ser
wuchas veces menor en }orsién que en flexion. La torsidn total dePeri ser resis-
tida principalmente por la superestructura; al hacerlo, las column@s se deforma-
rén diagonalmente especialmente las que se encuentran cerca de las‘esqulnas de
la estructura; los sistemas de piso se deformardn también diagonalmente. Para
estructuras cimentadas sobre suelos muy compresibles estas deformaciones pueden
ser objetables.

La rigidez torsional de cajon cerrado puede ser del mismo orden que rigidez
en flexion de las trabes; el cajon puede estar formado por las loshas y los muros
de retencidén de los sdtanos o por las celdas de cimentacidn. Ya que la rigidez
torsional de los miembros individuales seréd mucho menor que la del‘cajén, serh
en general aceptable en estas condiciones suponer, en las etapas 6|y 7, que las
esquinas del edificio permanecen fijas, disedar para los esfuerzosicortantes que
provienen de las torsiomes calculadas y verificar que las defotmac‘ones por tor-
sidn no sean excesivas. En los casos en yue el momento torsional varfa noteble-
mente 8 lo largo de la cimentacidon puede justificarse emprender un anflisis que
incluya una combinacion de torsion y flexidon. El método de Vlassoy es especial-
mente recomendable para este finll0,

En vez de recurrir a un cajon cerrado es recomendable a veces introducir una
o dos trabes diagonales en adicidn al sistema ortogonal.

Cuando los elementos rigidos de la cimentacidon, como las zapatas corridas,
se apoyan en yrupos de pilotes de punta, ameritam atencidn en cuanto 2 la compa-

tibilidad de las deformaciones de los pilotes. Existen métodos ex editosl1l para

i
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calcular las caxgas de los pilotes en estas condiciones. Los miembros de cimen-

tacifn que ligan entre si a los grupos de pilotes de punta son, por otra parte,

en general suficientemente flexibles como para que se pueda supomer Que las cabe-
zas de los pilotes no experimentan desplazamientos verticales relati&os.

- 3. Hesistencia en coupresion de cilindros de concreto ST

El indice de calidad mas comiin para el concreto es la resistencia en compre-

sidn determinada del ensaye estindar de cilindros de 6" x 12". El coeficiente de

variacidn corresponciente es sensible al grado de contrel y a la fo de mezcla-
do del concreto. En la tabla 2 se dan valores tipicos de estos coe}E:ientesllz.

Esos valores fueron calculados sin tomar en cuenta la resistencia nominal.

Con base en las especificaciones para una obra determinada, el |contratista
trata de obtener una resistencia media (generalmente mayor que la supuesta en el
diseio) pero el valor medio que se alcanza puede ser sustancialment% diferente.

Si los coeficientes de variacidm se calcularon con respecto a la resistencia me=

dia supuesta antes de fabricar el concreto, se encontrarén valores considerable-

mente meyores y estos serdn los significctivos, no los que contiene la tabla.

A pertir de una descripcidm puramente estadistica de la distrijucidn de fre-

3

cuencia de las resistencias en uma obra deterninada, Johnson~ encuentra que las

resistencias altas se pucden representar adecuadamente por una distribucidn nor-
wal pero que la cola para valores bajos, ue es la parte mas signifieativa, difie-
re de la curva de Gauss y se acerca a un? distribucidn extrema tipo II con valor
mfnimo cero. Freudenthall4 concluye que la distribucidn es aptoxim#damente loga-

ritmico-normal cuando se controla biem lo fabricacidon del coacreto, |y que es

aproximadamente extrema tipo II, también com un valor minimo de cero, er condi-
cioncs de control deficiente.

La diferencia entre las esperanzas , los promedios reales de 1p resistencia

Rkt

indican Cispersiones .iwyores en la resistuncia ue los .ue ordinaripmnente se re-

conocen. os dificil en csta etapa decir si las prubsbilidade. de fplla que se
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calculan en la forma tradicional (suponiendo coeficientes de variacion como los
de 1a tabla 2 y una distribucién norasl de resistencia) yacen del| lado de la se-

guridad o de la insequridad.

Conviene un comentario sobre el uso que frecuentesiente se re omienda de la
distribucién de St.udent.“2 para interpretar los resultados de un himero limitado
de pruebas de control. Tal enfoyue ignora toda la informacién que se incluye en
la table 2. Antes de ensayar el primer cilindro, el mero conocimiento de la ma-
nera en que se estd mezclando el concreto que suministra wna ideal del coeficiente
de veriacidn que cabe esperar. La @inica forma racional para incorporar esta in-
formacién a los resultados de los ensayes, cuando se dispone de ellos, es median-
te la aplicacidn del teorema de Bayesll3‘.

24. Resistencia en tension y wédulo de elasticided de los cilindrls de concreto

Resistencia en tensidp. Se sabe que para un conjunto dado d¢ agregados la

resistencia en tensidn del concreto, determinada mediante la p#ueba brasilefia,

es aproximadamente proporcional a la raiz cuadrada de la resisten+ia en compre-
sion. ista relacibn pudiera hacer pensar que el coeficiente de variacion de los
resultados de ensayes de cilindros en tensidn serfa menor que la +itad del corres-
pondiente a la resistencia en compresion. Sin embargo, una compatacién de los
coeficientes de variacion de los ensayes publicadosll4 indica que |no hay gran di-
ferencia entre los coeficientes de variacion de las resistencias n tension y em
compresidn.
Cuando las resistencias de tension mo se determiman ditectamqnte sino que se
suponen con base en las de compresidn,puede anticiparse una dispe&slén cons idera-
blemente mayor con relacidn a la esperanza de la resistencia.

M6 de ¢lasticidad. Para el mddulo de elasticidad se aplican esencialmen-

te los mismos comentarios que para la resistencia en tension.

4 VZase el art 5.

i
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Desde el punto de vista de la capacidad al colapseo tiéne poca importancia
conocer el wddulo de elasticidad preciso del concreto. Pero esta varFable afec~
ta grandemente las deflexiones de los miembros estructurales de concr}to reforza=-
do y aiin mas las de miembros de concreto presforzado., Es cierto que ﬁas conse-~
cuencias de deflexiones excesivas implican generalmente pérdidas econbmicas de
un orden de magnitud muchas veces menor que las debidas al colapso. [ero esto
no justifica la sustitucion del mddulo de elasticidad del concreto por un valor
deterministico, despreciando la variacidn que cabe esperar en este parémetro de
una muestra a la siguiente, especialmente cuando se toman en cuenta las deforma-
ciones diferibles, que son mucho menos predecibles en el concreto.
25, Limite de fluencia del refuerzo

Las distribuciones de los esfuerzos al limite de fluencia del adero de re-
fuerzo tienen formas francamente asimétricas. Las distribuciones coxrespondien-
tes al acero estructural pueden describirse satisfactoriamente como logaritmico-
normalesl4, con una probabilidad de 1.15 por ciento de que el esfuerzo de fluenm-

¢ia sea menor que el valor minimo garantizado y una probabilidad de 0.028 por

ciento de jque sea menor que 90 por cients de este valor. Supondremog -jue la mis-
za densidad de p-obabilidades rige para 2! acero e refuecrzo. ODicha distribucidn
deberh combinarse con lz del area trasversal de las varille, d- refusrzo. Uusta
Glt.ma estd condicionada uor la tolerancia usual iel 4 por ciento por anhajo del
srea nominal. Supomiendo que el &rea y :l esfuerzo de fluencia sean variables
independientes, ,i: el &rea temga una distribucion gaussiana, con media igual a
su valor nominal, y que haya una probabilidad de 0.028 por ciento que¢ sea menor
que el 90 por ciento de la nominal, encoatramos una probabilidad de 1.06 por
ciento de yue la fuerza de fluencia en una varilla sea menor que el érea nominal
multiplicada por el esfuerzo de fluencia {nimo garantizado, y una probabilidad
de 0.026 por ciento de ue sea menor que el 90 por ciento de este producto.

No hay necesidad de tratar el esfuetzo de fluencia y :! frea trasversal
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como dos varfables y considerar las variaciones de ambas. Lo qué jmporta esem~

cialmente es su producto, ya que en us smplio rango de valores el producto deter~

mina la resistencia de un miembro de concreto reforzado cuando gobiernan los es-
fuerzos en el refuerzo. Por ejemplo, una deficiencia de 10 por ciento en el fires
trasversal de todo el refuerzo de un miembro estructural implicarf 'generalmente
¥ una reduccion de un 2 a 3 por ciento en la capacidad en adherencla.{ menos de 5
por ciento en la capacidad en tensién diagonal, y menos de 1 por ¢ ‘ento en la ca~
pacidad por flexidn, asf como un aumento de 5 a 10 por ciento en 13s deflexiones,

siempre que la fuerz: de fluencia no sea menor que la especificada., En miembros

de compresién los efectos son generalmente menores.

2 §_i—:r¢;?;e;n;~fﬁluench y el érea trasversal se tratan en forma indepen-
/@nte en las especificaciones, existe el peligro de rechazar indebidamente un
lote, ya jue el exceso de $res puede compewsar uma deficiencid en c&fiucrzo de

Luemu(/ .

Ue estas consideraciones se deduce la conveniencia de especificar la fuerza

de fluencia, en preferencia el esfuerzo de fluencia, y de establgf:et una tole-

~
rancia liberal en cuanto al Grea trasversal. Al mismo tiempo’ el coptrato deberh
contener una cléusula contra la entrega de varillas con irea excesivamente supe-

rior a su valor nominal, cuando el acero se venda por peso.

Con frecuencia las laminadoras mas pequefias venden varillas cuyos esfucrzo
de fluencia son mucho mayores que los minimos garantizades. La situacién no es
seria cuando el acero es suficientemente diictil siempre que haya poIo peligro de
producir un miembro estructural que sea demasiado resistente en flexidn ¥y que,
por consiguiente, pueda fallar en una forms relativamente fragil Seaen tensién
diagonal, torsiém o anclaje.

26, Nodulo de elasticidad del refuerze

El mddulo de elasticidod del acero varia poco en comparacidnm cea los otras

veriables que intervienen en el disefio del concreto reforzado, de Cra Jue pue-
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de tratbrsele en forma deterministica. Ls deformabilidac¢ de las verillas de re~

fuerzo tiene, de acuerdo con esto, la misme distribucidn que el reciprpce de su

frea trasversal.

La forma usual de determinar el &rea trasversal de las varillas de refuerzo

en el laboratorio consiste en pesar un seguwento de la verilla y dividirlo entre

su longitud y entre el peso unitario del acero. El area efectiva de 1?5 varillas
corrugadas es, por tanto, menor que el frea media. Esta altima es, e1 esencia,
la cantiasd yue se cetermina en el laboratorio. El valor aparentcmenﬂe tajo del
mhdulo de elasticidad que especifican varios reglamentos refleja esta‘sltuacién.

A veces el mddulo de elasticidad en virilles para presfuerzo es ligeramente
menor (por ejemplo 5 por cieato) que el del scero de refuerzo, mientrgs que el
médulo de los cables de presfuerzo puede ser apreciablemente menor (més de 10 por
ciento). Existen pocos datos sobre la distribucidn de estas variable‘. La lite-
ratura contiese alguna informacidn sobre valores mediosllﬁ'llb. Esa éscasez de
informaciom no tiene consecuencias serias.
217, Miembros de concreto reforzado

Geperajidades. Uado un miembro de concreto reforzado definido per las dis-
tribuciones - e las propiedades mecéinicas de los materiales que lo constituyen y,
en forma detcrministica, por su geom:tria, y para un conjunto determiristico de
scciones {cargas, desplazamientos impuestos, etc.), el miembro puede ‘allar en
muchas formes o puede no fallar. Por zjeamplo, una viga caryada puede| fallar en
flexién por tensidm o compresidm, en cortante, torsidon, adherencia, eﬁc. o puede
soportar les cergas indefinidamente.

Capncidad en flexién de une seccién. Supbwgese que el miembro s diseda de

maners yue la probabilidad de que falle en um modo exceda sensiblemente a la pro-
babilidad de que falle en cual juier otro.
Considérese inicialmente uma viga cuya falla, de ocurrir, es cas|i seguro que

se presente en flexidn por fluencia de su refuerzo de tensién. La magnitud del

|
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momento flexionante para el cual empiece 15 fluencia serd relativemente insensi-
ble a las propiedades del concreto y estar3 determinada esencllllﬂ‘le por las
propiedades del refuerzo. El agrietamiento empezari antes de que ¢l acero fluys.
Entonces la distribucion de tensiomes a lo largo del refuerzo tendﬁé varios mlxi=
mos, con valores aproximadamente iguales a la tensién que se calcuia despreciando
a la tension longitudinal en el concreto y suponiento una distribuéién lineal de
deformaciones longitudinales. A menos que el momento flexionante ?ﬁxilo sea .
aproximadamente constante en una longitud grande de la viga (comparada con los
25 em yue es la longitud esténdar del ensaye de las varillas en tensiém), la dis-
tribucidn de las fuerzas a lo largo de las varillas seré mos favotqble que en los
ensayes que se hacen para establecer sus limites de fluencia, Est; situacion se
hace mas notahle nor el hecho de que, si mo actiian momentos de totlién o trasver-
sales en la seccién que fluye, la viga mo fallarf hesta que todas lFs varillas

de tensibén hayan alcanzado la fluencia en una seccién. La coubinacﬁ&n de estos
dos factores origina la paradoja observada en algunas vigas sobresforzadas, em
las cuales el brazo de palanca calculado a partir del momento de flPencia resulta
tener una profundidad mayor Gue el peralte efectivo del miembrol04,

La posibilidad de yue se desarrollen grietas inclinadss da luger a las re-
comencaciones de reglamento segin las cuales el acero de tensidm debe diserarse
para el momento flexionante méximo calculado a una distancia d (perplte efectivo)
a cada lado de la seccion en cnestiénlos. o de que las varillas de tensidn se
prolonguen una distancia g mes la longitud de anclaje, mes all de la seccibn
donde los célculos indican que ya no se mecesitan por flexiénl®4,

Por 1o menos un reglamento de cons trucciones102 permite reducir la contribu-

sultante de

cibn del refuerzo trasversal de la tensidn de disefio en el scero longitudinal.
Esta contribucion se encuentra tomando momentos com respecto a la IL

los esfuerzos de compresibn en una seccidén que dista d de l® que sejesth arali-

zando (véase la fig 23). Lstas recomendaciomes son congruentes con| la hipbtesis
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de que puede abrirse una grieta inclinada 45° en cualyuier lugar a 19 largo del

miembro estructural,

Efecto del nimero de waxillas. Supbngase que todas las varillas de tensidn
tienen la misma distribucion de esfuerzos de fluencia y que estos son indepen-
dientes entre si. Una viga reforzada con lll; sola varilla pudo habelu disefado
tomando como esfuwerzo de fluencia E(fy) - ag(fy), que serfa congruente con uma
cierta probabjlidad de falla, en donde E y ¢ se refieren respectivamente a la
esperanza y a la dispersidn, a es un coeficiente y fy es el esfuerzo de fluencia.

Entonces una viga con la misma frea de refuerzo de tensidn suministr?dt por a

varillas iguales entre si deberfa disediarse suponiento un esfuerzo de fluencia

E(fy) - an-l/zc(f’) para que tuviera la misma probabilidad de falla.| El razona-

miento se aplica en la misme forma a losas, en las cuales p es generplmente tan

grande que el esfuerzo de fluencia del diseiio puede exceder en forma  apreciable
. al valor minimo garsmtizado. |

En los pérrafos anteriores hemos supuesto que el frea trasversal de las va-
rillas de refuerzo se conoce en forma deterministica. La extensién a una hipd-

tesis mis realista de que tanto fy, como las fireas trasversales son varisbles

~

AN

aleatorias es evidente. ('Tambiénr hay que considerar que, ya que es c‘asl seguro :

e \\_____»_ :

kgue les varillas provengan del mismo lote, las propiedades de las distintas =
1y e et e T2 s

éllas no son lndependiente_s/.,fS/l suponemos que la desviacidn esténdar em un lote

R

es B'veces la desviacidén esténdar del universo de las varillas de refuerze

(0 %P % 1), debemos sustituir 1/m por 1 - (1 = 1/mp? en las expresiones aste-
riores. Ya que el esfuerzo de disefio tiende a E(fy) cuando g tiend# s infinito
si las varillas se toman de lotes al -aur, el esfuerzo de diseflo es ‘sie-pre menor
que E(f)) - a - Bz)l/zac(fy) cuando todss las varillas provienen dél mismo lote.
Sifp = 1/2, por ejemplo, la ventaja de usar un gran nimero de varillas es peque-
rﬁo. ya que (1 - 52)1/2 = 0,67, asf que la reduccibn ag(fy), que afectaria un

miembro con una sola varilla, nunca serfa menor que 87 por ciento de¢ este valor,
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independientemente del nimero de varillas que se usaran.

Vigas continuas. En vigas hiperestfiticas con capacidad suficiente de rota-
¢idén para desarrollar la fluencia en todas las secciones criticns‘antes del co~
lapso, g deberé incluir la suma de todas las varillas en todas la secciones crf~
ticas. Zn losas estos nuamcros de varillas han de proyectarse en Ia misma forma
que los momentos resistentes cuando se emplea el método de lfneas de fluencia.,

Considerese por ejemplo una viga subreforzada cuyas varillas desarrollan
un esfuerzo de fluencia con distribucién logar{tmico-normal caracterizado por un
coeficiente de variacién de 0.087 y por una fy nominal igual a 0.?25 E(f’). Su-
pongase que el area trasversal de las varillas tiene distribuci&n‘gausliana con
esperanza igwal a su valor nominal y coeficiente de variacibn de ?.Ollb. Supbn-
gase que cuando la viga estd simplemente apoyada y tiene solo dos varillas de
tension, el factor de reduccién de esfuerzos, referido al valor naminal de f,.
es 0.90 (referido a E(fy) es entonces 0.742). Se desea enconmtrar el factor de
reduccion de esfuerzos cuando la vigs esté empotrada en ambos extremos y tiene
ocho varillas en un extremo, seis en el otro y cuatro en la secci%n de momento
positivo méximo y todas las secciomes son Subreforzadas y tienenisuf!ciente ca~
pacidad de rotacidn para una completa redistribucién de momentos. | Suponiendo in-
dependencias de esfuerzo de fluencia y éreas, el coeficiente de variacién de la

fuerza de fluencia valed

/0.087¢ + 0,087¢ x 0.0116Z x 0.0116Z = 0.0678
Con dos varillas, si [ = 0.8, resulta 1 - (1 - 1/n)B2 = 0.68. Por tasto,
1-0.0878 f0.68 a =~ 0.742, 0 a =338; ycon 8 + 4 + 6 = 18 varilI:. 1~

(1 = 1/n)p2 = 0.396, asf que el factor de reduccién de esfuerzos ulta 1 -

% Se deuuestra facilmente que, cuando x) y xo son variables imdependientes,
‘ cz(xlxz) = cz(xl) + cz(xl) cz(xz) + cz(xz)

donde ¢ significa coeficiente de variacidn.
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0.0878 x J0.396 a = 0.802.
Efecto del volumen de comcreto involucxade. 5i es probable que ocurra la

falla por aplastamiento del concreto y si el volumen que se encuentra en estado

de compresidm aproximadamente axial y uniforme es comparable al de um cilindro de
control de 15 x 30 cm, la distribucidn normalizada de resistencias q#e resulta de
los ensayes en cilindros de este tipo seri probablemente aplicable aj la resisten-
cia del concreto en la estructura, salvo por las diferencias que hays entre la
resistencia del concreto en un miembro y en un cilindro y por los ef}ctos de las
condiciones atmosféricas, velocidad de aplicaczidn de carya y concept‘s similares.
Es escase la informacién de que se dispone sobre las relaciones que puedc haber
2avre los paridmetros de las funciones de istribucién para el concreto puesto en
|

obra y para cilindros de control. ‘

Aplicabilidad de los métodos probabilisticos. Se han hecho inthtos infrue- .

tuosos para explicar las desviaciones de las resistencias medias y lps efectos de
tasaio y de gradieates de esfuerzos empleando teortas estadisticas de la resis-
tencia de materiales en el concretol17.118  por ejemplo, la teoria predice una
distribucidn logaritmico-normal para la capacidad en carga axial, mientras que
se ha encontrado una distribucidn muy di’ -centell9.120, En vigas de nortero sim-
sle que fallan en tensibn, la teorla estadistica de los matcriales perfiactamente
fragiles s2cmite una estimacion razonableacnte buena de los sfectos |[del gyradiente
ue es.ueriest, pero sobrestima enm forma seris la influerci: de ia longitud de la
-iga suj2ta a un momeato flexionante con.:6inte.
Cuando son comparables entre si las probabilidades de falla en distintos
wodos, se complica bastante el tratamiento teorico. Se ha desarrollado una teo-

ria aproximada que permite estimar las probebilidades de falla en lﬁs marcos de

zoncreto reforzado que poseen mas de un modo de falla y cuyas articylaciones plas-

iticas tienen una capacidad limitada de rciacién20,

Las teorias excesivamente simplificadas no predicen correctamente la capaci-
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dad de las colummas de concreto reforzado cerca de las zonas de faﬂll balancea-

dal2l, .
|
Estos inconvenientes de los métodos probabilfsticos pueden superarse apli-

cando procedimientos puramente estadisticos para describir los res#ltldos de los
ensaye:lzz. pricticamente sin tomar en cuenta el mecenismo de flll‘. A pesar de
su atractivo, tales métodos son objetables debido a que desprecian conscientemen=
te la informacidn que existia antes de realizar los ensayes y no permiten la ex-
trapolacion a condiciones geomitricas y mecénicas muy diferentes de las que ca-
racterizaron a los ensayes que se hayan empleado en el analisis,

Muchas de las dificultedes que impiden en la actualidad el desarrollo de una
teorfs satisfactoria de le resistenci» de los miemtros de concreto reforzado no
operan cuando se trata de miembros de madera. La situacidén ha permitido un tra-
tamiento satisfactoric de vigas hechas de este materiallZ3, Uno de estos trata-
mientos contiene las siguientes hipdtesis, la mayoria de las cuales| provienen de
estudios estadisticos : 1l La resistencia de la madera, determinada em pruebas

esthticas, tiene distribucidn normal; 2 las deformaciones normales longitudinales

varfan linealmente con la distancia al eje meutro; 3 la curva esfuerzo-deforma-
cion del material en flexidn es la misma que en estado umiaxial y uTifotme de de-
formaciones; 4 los efectos del tiempo, la accion de insectos y los *taques bacte-~
rioldgicos, la deterioracién quimica, etc. se toman en cuenta en el| factor de se-
guridad, y § el redondeo a tamafios comerciales existentes introduce un aumento en
las dimensiones lineales yue tiene distribucion uniforme en cada intervalo defi-
nido por dos dimensiones comerciales comsecutivas. En preferencia & intentar una
evaluacién analftica de la distribucién de momentos resistentes en vigas el autor
aplica un método de Monte Carlo usando tablas de nimeros aleatorioslcon una dis-
tribucibén normal y uniforme de las variebles principales, combinénd+las en la
forma en ue afectan el momento resistente y analizando le distribu¢ion resultsa-

te,
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La razdon por la que no se puede aplicar un método paralelo parp el concreto
reforzado es evidente: no tememos informaciém de tipe estadistico sobre el com-
portamiento del concreto en obre, especialmente bajo estados de csfrerzos tri~

axiales, sobre el fenbmeno de propagacidn de grietas como funcion del tiempo ni

sobre la interaccidn del acero y el concreto. Lo que se ba hecho 4on madera in-
dica el cemino de lo que se debe procurar con el concreto reforzadg en un futuro
cercano.

20, Resistencia en fatigs

i

La informacidn que presenta el art 6 permite estimer la vida medie de espe-

cimenes de concreto simple o de acero en fatiga asi como le de miembros de con-

creto reforzado. La distribucibn del nimero de aplicaciones de cafga entes de
1» falla pare un nivel de esfuerzos constente puede deducirse cel moelo estochs-
tico siguientel23:

Sea g el niimexro de aplicaciomes de carga em cada etapa del proceso, A le

profundidad de la grieta, y 0A el incremento de A em una aplicuciép de cergas.
Supdngase que la esperanza de LA en un ciclo dado es proporcional p la profundi-
dad que ha alcanzado por la grieta:
EG@A,) = aAg-) a9)

donde a es una constante, Consideremos el caso en que n > 1, asil que oA <<

Apy ¥ la ec 19 resulta, sin error excesivo,
oo dA = aA
Por consiguiente, : d(ln A) = 'dAA LK

Se deduce que el proceso de propagacién del logaritmo de la profundidad de la
grieta puede considerarse como um camino caswal en el (ue todos lgs pasos son
positivos y todos tienen la misma esperanza. ‘

DefSnase este camino casual como unc en que la probabilidad de que ln A

" crezca en A(ln A) es P vy le probabilidad es q de que In A no cambie en un paso

dado. El nfimero de pasos que difieren de cero constituird un pro¢eso de Ber-
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noulli con esperanza
E(y) =pd ‘

y variancia dz(y) *pq *s»P

donde y * nimero de pasos que difieren de cero
v = ln N
N = niumero de aplicsciones de carga que origina ]
fatiga

Como suponemos N >> 1, la distribucibn de Bernoulli puede reemplazarse asintdti-

a falla en

camente por la distribucion norwal, lo cual da una densided de probabilidad

: -p?

) = . bR

£62) 72%!—; e sy si 0
=0s3iY%0

donde K es una constaate Gue hace que el &xea bajo () sea igual a
Por medio de transformaciones sencillss podemos expresar la f§
como

B 1-m2

. - -
PrOpe v = —l=§o " doe i

mientras que la esperenzs y la variancia de som

EM) = LE—-Q-ﬁ-"

2
- At 1,258
a2 T

(20)
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rmula anterior

Los pazrfmetros | y ¥ pueden obtenerse de las dos iltimas expresiones después

de tomnr la media y la variancia de la distxibucion de frecuencias
estimadores de EQ) y ¢2(3).

Cuando 2 << son fitiles las siguientes aproximaciones

pr(y= 9 3 4 {1+ ert 7&( S - 7;}’7;)]}

[ R -
EQ)

Pa

wsa ) ’

ei(»)

de 1ln N como
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La funcidn de riesgo que se asocia a §()) aumenta monotdnicamente conp, y
tiende a un 1/2%cuando ¥ tiende a infinito., El hecho es importante, ya ue fun-
ciones de densidad de falla como la distribucidén logarfimico-normal, que se usan
profusamente, conducen a variaciones ne monoténicas de ls funcibn de riesgo. Tal
variacion es incongruente con el hecho de jue las splicaciones de cargas sucesi-
vas, @ un nivel de carga constante, debilitan sistemdticanente el material y ba-
jan su probabilidad de sobrevivencia en ciclo posterioresd.

La densided de probabilidad, la funcidn de riesgo y la funcidn|de falla (ec
20) que provienen del modelo presentado se ilustran en las figs 24-32 para valo-
res especificos de los parfmetros ; yX; las dltimas cinco griricas|comparan los

cesultados de la ec 20 con datos empiricos que se refieren a especimenes de con-

creto simple, reforzado y presforzado y de aluminiol24126,
El modelo anterior se formuld en términos de profundidad de griets. Se
aplice sin cambios a tipos mas generales de falla por fatiga en losicuales la pa-
labra "grieta” debe sustituirse por "dafo". El modelo no es aplicarle. sin em~
bargo.ilos efectos de "fatiga de corto ciclaje™ (hasta unas cuantas' decenas de
aplicaciones de carga).
Son relativamente escasos los datos sobre corto ciclaje. En lp sctualidad,
es poco lo que se puede agregar a le informacidn ie Jue se dispone sobre valores

medios. <e sigue de alll que, en una gran varizdad de concdiciones,| los miembros

Je concreto reforzade que se ~‘etallan ruidadosamea.2 no disminuyen su capacidad

de carga ante los efectos de un pegueiio nimero de aplicaciones de carga, pero que
su rigidez y capacidad de absorcion de emergla pueden verse atectn:£s seriamente.

Se concluye que las pruebas de carga ordinarias en estructuras que &an sido daiia-

] Aparentemente la distribucién logaritmico-normal fue prupuesta a partir
431 ~cncepto ercéneo de que ia distribucidn del nimero de aplicaciomes de caxga

que produce la falla es la misma que la distribucion de profundidades de grieta.

o
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das por sismo o por otras perturbaciones dinfmicas no som especialmente signifi-
catives desde el punto de vista de la predicciém de su capacidad para soportar
perturbaciones simileres en el futuro, ya que tales pruebas de cargea tienden a
estimar la fuerza que producirfa la falls si se le aplicara estéticamente.
29. Factor de seguridad y factores que se relaciongn c 1

 Factor de segurided. Tradicionalmente el factor de ;gg!iii;i se defime como \

|
el minimo cociente entre los esfuerzos resistentes y los actuantes; el minimo se }

toma para la estructura en su totalidad, para miembros estructurales o para sec- |

ciones individuales, y frecuentemente se cita un factor de sequti*ad diferente /
f
para cada tipo de falls que pueda ocurrir. En estructuras heterogéneas, como las

de concreto reforzado, se da um conjunto difereq}g_ggmipctotes,de,seguridad para”

cada materiel constitutivyﬁj’ i el
L;;;fjgiQ;g5_gﬁ_;gggggjﬁl_ﬂg_ggjngzzg son el inverso de los factores de se-
guridad correspondientes.
Ya que las cantidades involucradas en la definicién son variables aleatorias,
la definicion tradicional puede sustituirse por

Fg = min eifuexzo xesistente nominal

esfuerzo actuante nominal

donde Fg es el factor de seguridad y los valores nominales se eligen sistematice-
mente como funcionales de las funciones de distribucion de los esfuerzos resis-

tentes y actusntes. Los esfuerzos que intervienmen en esta expresion se remplazan
frecuentemente con esfuerzos gencralizados (como momentos flexionantes o fuerzas

cortantes) segin el criterio de falla que se adopte.

Factor de carga. En forma similar el factor de carga phede Jefinirse como

carga nominal necesaria para causar la falla @1)
P T carga nominal actuante

Se han usado distintos argumentos para justificar el uso ya gea de factores

de carga o de factores Jde reduccién de esfuerzos o de ambos. La introduccidn de

A
4
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¢stos factores no es mas yue cuestion :le conveniencia mientras admitamos quo la
optimizac.dn explicita estd todavia fuera de nuestro alcance cowo método de di-

seio, ias bases para fijar los 1actores de awpliricacidn de cary: y +'e reduceids

de esfuerzos se dilucidaran mediante unos cuantos ejemplos. La cond¢icncia sobre

el préposito del diseio estructural serd ftil para establecer esos factores en

una forma mas congruente que la habitual.

Factores de reduccidon de esfuerzo y amplificacidn de carga conriinados. Con-

sidérense dos dis2fos altcinatives de una estructuca. ou el primedd tvuns ius
as esfucram=~

cargas nominales se multiplican por un factor de carga F, y las cu

conservan sus valores nominales mientras que las ordenadas (esfuerzps) de las

deformacion mantienen su forma nominal. KEn el seogundo disefo todasLlas cargas

curvas esfuerzo-deformacidn se afectan por un factor de reduccidn de esfuerzo
l/Fx; en otras palabras, las capacidades nomimales, los esfuerzos de fluencia y
los modos de elasticidad se dividen entre un factor de seguridad que se toma
igual a F . Los dos disehos serén obviamente idénticos. Por tanto si el factor
de carga y el de seguridad afectan, respectivamente, a todas las cargas y a todos
los esfuerzos en la misma forma, seran intercambiables. Si ambos tipos de facto-
res se usan en el disefio de una estructura sus valores individueles| no seran sig-

nificativos; sdlo el producto I-}F‘ lo sera.

- Generalmente el esfuerzo de fluencia y =l miximo se afectan pq‘r coeficientes

E de reduccidén de esfuerzo mientras que los mbdulos de elasticidad sé toman iguales ‘
A a sus valores nominules. Cuando se sigue esta practica la equivalJncia entre F

y Fg permanece estrictamente vilida para sistemas en los yue los esfuerzos som 1
independientes del mbédulo de elasticidad, como es el caso de los sistemas de com~ i
portamiento lineal y de todas las estructuras isostéticas; la oquﬂalencia es sb-

lo aproximada en los demas casos. ‘

La ventaje de usar factores de carga surge cuando las fuerzas que actGen en

diferentes direcciones o en sentidos opuestos se multiplican por v%lo:es diferen=-

v
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- En muchos otros ejemplos serfa iguslmwente objetable modifics

tes. Considérese la probabilided de volteo de wn prisme que descansa en roca

cuando tanto la roca como el material de que estd hecho el prismal tienen una re-
sistencia elevada en compresibn (elevada’en comparacién con el esfuerzo medio de
contacto ante cargas gravitacionzles) y sobre el prisma actian fuerzas laterales
estaticas. Précticamente el volteo ocurrird cuando la resultante de las fuerzas
que actiian sobre el prisma pasa por una de las aristas de la base. La probabili-
dad de este evento no se verf afectada apreciablemente por cambios em los coefi-
cientes de reduccidn de esfuerzos o en los factores de carga si tanto las fuerzas
verticales como las lsterales se multiplican por el mismo valor. | El émico método

simple para oonigu!t proteccién contra el volteo radica en el empleo de wa fac-

' tor mayor pars las fuerzas latersles que para las verticales. Es| torpe remplazar

esta recomendacidn con la de que la resultante de las fuersas nodlinles caiga
dentro del nicleo centreal. P TR P R T .

L los factores
de reduccidn de esfuerzos en funciin de la direccion en que actian las fwerzas.
Hey pues um® buena razdon para adoptar el uso de factores de carga siempre que es-
tos se hagan depender de la direcciém y del sentido de las cargas.

No es mecesario que los factores de carga aparezcan expl!citpmente en los
chlculos sino que puedem imcorporarse en cac;a fuerza en particular. Un reglemen-
to de construccibén puede indicar presiones de viento que sean mny“‘Ptes que las es-
peranzas de sus magnitudes mientras que, sl mismo tiempo, mantiene la aceleraciba
de la gravedad igual a su valor real.

Los tipos de falla que se asocian a wea baja sensibilidad all coeficiente de
reduccion de esfwerzos generalmente ocurren sin aviso. Las seiiales de la falla
isminente depemden esencialmente del comportamiento del uaterill.‘ Por tanto, es

conveniente usar factores de reducciém de esfuerzos para reflejar la posibilidad

" de aviso de falla y dejar los factores de carga intactos para este efecto. Aum

si pudieran especificarse o predecirse en forma deterministica las propiedades

|
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dek waterial Babrie buenas masomes para iatreducir factores ‘de .reduccibn de es-
fuerzos. Estos deberfan depender de la maturaleza y de la magnitud del fendmeno
que precede .a -l1a falls, tales como deformaciones y agrietamientos apreciables.
De hecho estos coeficientes estdn condicionados principalmente por la incertidum-
bre en la capacidad estructural que se origina em la incertidumbre éne tenemos
sobre las propiedades de materiales. | cnw 38q sasq meliig °

El uso de factores de reduccidn de esfuerzos pars reflejar las seiiales de la
-falll inminente trae consigo el riesgo de introducir factores mayores que la umi-
dad. Para impedir ests situacién deben escogerse es forms adecuada las fuerzas
y-las resistencies nominales. - i “ty

" El factor de reduccidn de esfuerzos dependerd del nimero de seﬁciones criti-
cas que participan en la falla, ya que el eoeficiente de variacidn +e sus resis-
tencias combinadas es funcidn decreciente de este nimero. Por ot:l‘patte el fac-
tor de reduccidén de esfuerzos deberh ser funcién decreciente del volumen de mate-
rial sowetido @ esfuerzos vlevadus al iniciarse la ialla, debido a etectos estas

disticos y de gradiente de esfuerzos, a menos que el criterio de falla incluya

explicitamente estos efectos. - i ¢ adindsalh .. & ¥t sh

Correcciones geométricas. La precisién con que puede predecirse la capaci-

ded estructural es una funcién de la precision con que se conoce la‘geometrla de

la estructura. Hay incertidumbres en cuento a las dimensiones de las secciones
trasversales y a la alineacidn de los miembres estructurales. Las }nnciones de
distribucién de la discrepancia entre la geometrie nominal y la real estan carac-
terizadas por parémetros que no son proporcionales a las dimensiones nominales3.
Por ejemplo, la probabilidad de que el peralte de una losa sea 1 cm menor que lo
se muestra en los planos estructurales es practicamente independiente de si los
planos indican 10 o 30 cm. Las discrepancias aleatorias en las dimensiones tras=
versales no pueden incorporarse en forma satisfactoria en los factores de seguri-

dad ya que los miembros con secciomes nominales mas pequedias se ven afectados,
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proporciosalmente, ea aayor grado por esta discrepancia que. los miembros msyores,
y lo mismo vale para lag desviaciones de los ejes de las piezas. | Adenéis los
miembros mas delgados son mas vulnerables a los efectos "secundn%ios" sobre lag
estructuras, que se desprecian normalmente en el diseiio, como el |impacto accidem=~
- tal, la abrasidén y el inteamperismo, y lo mismo sucede en cuanto g defectos en ma-
nufactura. Y SR .1@‘: a6 By osviiedb o, 20} nea‘ Losp IR
Ue nuevo seria torpe modificar los factores de incremento de carga o los de
reduccion de esfuerzos en funcion de las dimensiones de la secciép trasversal,
Por razones de sencillez algunos reglamentos yerran del lado de la seguridad em
las recomendaciones de diseiio para miembros de secciones tnsvetsbles grandes y
limitan las dimensiomes minimas que se puedem comstruir. Sin eubhtgo. no implica
mayor comllcéclén para quien diseia que entre a sus gréfices con dimensiones que
sean, por ejemplo, 2 cm mayores de las que muestran los planos cugndo estima las
-cargas muertas y l cm menores de las nomimales cuando encuentra }los momentos y
cortaates resistentes. Lsta practica eliwina errvres inneceutiof del lado de la
seguridad en algunos cafos Y. en otros, las limitaciones dimensiones minimas. Por
las mismas razones parece preferible adicionar uma excentricidad ronstante “acci-
dental™ a todas las excentricidades calculadas para la cargs en lygat de estipu-
lar un valor mfnimo como hacen algunos reglamentos. P ‘ A
Las correcciones geométricas em peraltes efectivos, en espespres y en las
excentricidades dependeran de la calidad de la mamo de obra. No pabr‘ que apli-
car correcciones del mismo tipo al &#rea trasversal de refuerzo, I; menos que exis-
ta un serio peligro de corrosion, ya que las tolerancias correspo;ldientu son es-
trictas y estin expresadas como una fracciénm del &rea nominal. Ademéis, cuando el
control en la laminadora es poco estricto las éreas reales tlender a exceder los
valores nominales debido al desgaste de los rodillos. El mismo rpzonamiento se
-aplica a les secciones de perfiles laminados de acero. ., ..

Yo T

% ps. Exxores de redondeg. Ademis de la proteccidn necesaria contia las incerti-
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dumbyes en las carges, resistencia y geometria, se necesita proteccids pox les:

errores de redondeo en los cdlculos numdricos. Estos pueden ser em ocasiones -
ruy serios, lo que es notable en el anflisis de arcos. Este tipo de imprecisio-
nes se evita llevando las operaciones numéricas com un niumero sufici¢nte de ci-
fras significativas. Sin ewbergo en auchos casos estos errores som despreciables
si se comparan con los que derivan de las simplificaciomes cebidas allos métodos
de analisis que se hayar usado. 2703381 sol tesllibom - 33 el1ss ov‘ s

sproximaciones ea el anilisis. s cierto ue existen witodos was refinados

de los que se usan normalmente. Esto no implica que siempre deten usorse los mé-
todos refinados. E1 comcepto que gemerzlmente determina el grado de| refinamiento
‘¢on que debe analizarse una estructura es el tiempo disponible, el chal suele es-
tar jobernado por el inicio de les operaciomes de construccidn y pot? la mecesidad
de disefar otras estructuras. Normalmente puede hacerse uma estinch&n rapida
para cuantificar los beneficios que se podrian derivar y los que se perdetlan de
adoptar métodos de anilisis mas refinados para asi decidir sobre el jgrado de re-
finamiento mas conveniemte. “3%° 4 ”F PRI w0 R .8 B
Pueden tomarse provisiones de varios tipos contra los errores y las incerti-
dumbres implfcitas en los métodes mdoptados. La mas expedite consiste en user en
forma consciente formulas y coeficientes jue impliguen errores de campensacibn

del lado de la seguridad. Un cjemplo evidenmte de esta practica se encuentra en

las f6rmulas de ACI para capacidad en tensidn diagomal, que se basan en um curva

que representa detos empiricos y que se ha ajustado del lado de seguridad.

a5

A yeces las incertidusbres debidas a las aproxisacioscs yue cuatieuen el
anflisis y el disedo pueden lacorporarse en formn satisfactoria en los factores

" de reduccién de esfuerzos y em los de carge, si bien hay otras formas validas pa-
ra tomarlos en cuenta., Por ejemplo, muchas estructuras no se revisan psra cambios
voluméiricos debidos a contraccidm y a variacioves de temperatura. La ausencia

de estas revisiones se compensa especificando um porcentaje ainimo de refuerzo e
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introduciendo juntas de contraccidn con cierto espaciamiento mhximo; es de supo;
nerse también que los esfuerzos de trabajo que se usan en disefio estén ya reduci-
dos segfin algiin criterfo pars tomer en cuenta los efectos de cambjos volumétricos,
Y. ya que la resistencia en tensibn diagonal es especialmente sensible a estos
cambios, el esfuerzo de trabajo del concreto en cortante se reduce mas drastica-
mente por este efecto.

Ln estructuras cuya gensiblidad a las deformaciones impuestls es mayor de
la usual, como sucede con los zrcos empotrados, los cambios wolumétricos y los
desplazamientos de los apoyos se introducen ordineriamente en forma explicita en
el anflisis. Esto se hace frecuentemente en una forma tan simpli{icada que es
necesario exayerar las deformaciones totales o disminuir los esfuerzos de traba-
jo para tomar en cuenta el tratamiento poco preciso, Un ejemplo extremo de este
tipo de prictica se encuentra en el disefic de presas béveda: la mayor fuente de
incertidumbres se encuentra en los desplazamientos de las laderas} sin ermbargo
estos se tratan usando métodos aproximados y deterministicos parajel anflisis
nientras que los esfuerzos de trabajo y los factores de carga contra el colapso

se escogen en una forma conservadora aparentemente injustificada.

wn
Tamafios comerciales. Se comete universalmente, tipo de error consciente del
lado de la seguridad al redondear a tamafios comerciales de varillas de refuerzo

y a nimeros redondeados a centimetros o pulgadas las dimensiones de la seccion

B |
‘trasversal de los miembros de concreto. En miembros isostaticos +o es factible

compensar estos errores y solo queda reconocer que afectan a las gunciones de dis-
tribucién de la capacidad estructural. En estructuras hiperestiticas es con fre=
cuencia ventajoso comprobar si pucde hacerse una pequeila redistribucion pléstica
del acero para evitar asi un disefio excesivamente conservador.

Variaciones en los factores de reduccion de esfuerzos y de a%plificacién de

carga. Bajo un conjunto dado de circunstancias, la probabilidad ?ptiha de falla

depende de las consecuencias de ls falla y de la frecuencia que c+be esperar de
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1a condicién de carga. Tanto el factor de carga como el de reduccidn de esfuer-

z0s es funcién de esta probabilidad y por tanto ambos dependerén e

_de la condicién de carga y de la severidad del tipo de falla. A ello‘obedece que

los factores de carga para la combinacidn de sismo o viento con las

tacionales sean menores de los que se usan cuando estas {iltimas actign solas.
Conviene también que los factores de carga sean funcifn creciente de la imr

portancia de 12 astructura gue se diseie. Esta prictica esta implicPta en muchos

mas no en todos los reglamentos de construccidn cuando se especificaiun coefi-

ciente de cortante en la base para disefio sismico que se hace depender de la im-

portancia de yue sobreviva la estructura después de un sismo. Para

nes de bomberos, por ejemplo, se requiere un coeficiente de cortant# en la base

mayor que para los edificios de departamentos; generalmente se come

yores del lado de la inseguridad para las cortantes sismicas en un 4nilisis esté-

tico en los pisos superiores que en los inferiores de los edificios:altos.
Aparentemente ningiin reglamento de construccidn diferencia entre los facto-

res de carga y los factores de reduccidn de esfuerzos para fuerzas gravitaciona-

les en funcidn de la importancia de la estructura. Ello parece indicar que los

redactores ie los reglamentos solo contemplan la posibilidad de col
mos, 0 qulzis viento, 15 cual se reflejs en una actitud optimista 2
evaluacién de las cargas vives y ce la capacidad estructural. Esta
congruente con el sriterio de probabilidad nula de faila. Hezos vi
criterio puede ser aplicable en la ausencia de fucrzas extremamente
las que causa un sismo muy intenso.

Por sencillez conviene hacer depender inicrmente los factores
esfuerzo de la severidad de la carga y de las consecuencias de la f
las correcciones geométricas y los errores conscientes en el andlis
pendientes e estas variables.

En la practica estadunidense, después de la publicacibn del Ap
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disefio pléstico del reglamento ACI 1956, ha sido usual emplear factores de carga

diferentes para carga viva y muerta. La diferencia hubiers sido innecesaria si
el grupo que escribid el reglamento hubiera también podido fijar las cargas vivas
que debfan suponerse en el diseiio para cada ciudad en la cual se fuera a adoptar
el reqlamento. Se hubiers justificado en tal caso aplicar criterios de diseiio
mas refinados para valuar la carga viva que los que suelen emplearse. Este pro-
blema se discute mas adelante.

Uno de los ejemplos mas evidentes de una aplicacién implicita en forma cua=
litativa intuitiva dcl teorema de Bayes en el diseilo estructural e eacuentra es
la disminucidén progresiva de factores de seguridad en sistemas estructurales que
han tenido uma historia de comportamiento satisfactorio. Las losas planas se en-
cuentran en esta categorfa. Existe una contrapartida: el colapso frecuente de
estructuras en un modo de falla lleva a aumentar los factores de fegutidad corres=-
pondientes; un ejemplo son los cambios en las recomendaciones de %eglamento ACl
referentes a tensidn diagonal.

El factor de importancia. A veces puede alcanzarse la combinacién mas apro-

piada de distintos factores correctivos asignando a uno de ellos qn valor descon-
certante. Por ejemplo, una losa continua en dos direcciones puedd necesitar un
factor de jncremento de esfuerzos para el disefio de su refuerzo, para conservar
los factores de carga y las correcciones geométricas que parezcan adecuadas para

los otros miembros de uma cstructura determinada. Esta situacidn puede evitarse

introduciendo un factor edicional que puede ser mayor o menor que uno, ¥ que de-
pende de la importancia de la estructura, tal como se hace en el reglamento so-
viétic0123. En esta forma todos los factores de reduccion de esfuerzo pueden to-
marse menores que uno y todos los factores de incremento de carga mayores que uno.
El enfoque es mas atractivo que el uso de factores de :educciPn en los coe-

ficientes de diseflo. [sta Gltima préctica es contraria a los requisitos de la

esthtica. Ademis no puede generalizarse fécilmente para sistemas pstructurales
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similares a los que se cubren en el reglamento perc no incluidos explicitamente

en el, como las losas con pequedas irregulsridades. Es cierto que estas objecio-
nes a la violacidn de la estStica son principalmente de naturaleza didéctica y
estética, ya que el nimero de estructuras que se afectan en foruwa desfavornble
dejindolas fuera de un reglamento es pequefio. Fere ests practica tiene el feli-
gro de que una revision futurs de reglamento elimine la reduccidn considerada.

De aqui las ventajas de introducir un factor de "importancie™ adicionel.

30. Criterios de sobrevivencia y de servicio

geperaiidades. nablando ve la mayoria de las estructuras se dice Jue cuando
sufren colapso completo han fallado. Pero lns cimentaciones no pucden, en gene~
ral, experimentar colapso. Otrss estructoras rueden alcanzar un colapso parcial
v aun =si puede Zecirse que han cumplido con su funcidn en formo satisfactoria,
como sucede con los refugios antiséreos. En cambio puede considersrse que otros
tipos de estructura hanfallado cwando se ham deformado mas allé de sus comdicio-
nes de servicio y no es factible una reparacién en forma econdmica, 8un cuando se
encuentrenlejos del colagpso.

Los criterios de falla, en el sentido mas amplio de la palabra, no son de
ningin modo universales, ni sencillos, ni deterainisticos.

Deflexiones. Aparte del colapso, la faila o inutilizacion was frecuentre se

dese a deformaciomes excesivas. cl caso mas sencillo de este fendmeno se refiere

a las deflexiones excesivas en una viga interior. La deflexiba pued% ser excesi-
va debido al posible daiio eﬁfﬁuro o en sus acabados cuando aquel se ‘poyn en el
piso inferior. Em este caso la deflexidn no debe exceder de un cierﬁo valor, ia-
dependienteueate del ciaro ce lu viga . ra iimitacidn (e se especilique debe
considerar las tolerancias en la construccidn: deber§ reccnocer las ptobables
discrepancias entre los planos y 1a obra termimada.
{omo segqundo ceso, una ceflexidn puede comsiderarse excesiva si| se aprecia

a simple vista. Cuando hay uma referencia horizoantal cerca de lz trahbe, la de-
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flexion mdxima permisible estar$ de nuevo definida por uma magnitud absoluta,
independiente del clafo de la viga. En caso contrario pareceréd razonable esti-
pulsr una fraccién del claxo y valores como los Gue aparecen normalmente en los
reglamentos, tales como l/24q parecen aceptables. -

En ambos casos extremes, los criterios de diseio pueden verse fuertemente
modificados cuando se toma en cuenta la posibilidad de especificar contraeflechas.
No obstante, dadas las grandes incertidumbres que implica el célculo de deflexio-
nes, debe tenerse cuidado para evitar contraflechas excesivas.

Como tercera situacién a considerar, la razén para limitar Ja defléxi&n de
una viga puede radicar en el deseo de no daiar los muros que soporte la viga,
ni el yeso, pintura u otros materiales que pueden recubrir a estos elementos no
estructurales. De nuevo la relacion eatre la deflexién méixima y Fl claro de la

pendientes wéximas de uma viga pueden ser mas significativas en jalgunos casos.

viga dard un criterio de falla, aunque en forma burda. Las curvﬁtutas y las
Las limitaciones sobre las deflexiomes, pendientes y curvatures deben depender
del comportamiento de los muteriales que estéin hechos los muros y de la importam-
cia que asigne al agrietamiento., Hasta el tono de la pintura -- sea claro u os-
curo -- puede tener influencia. El niimero de variables que intervienen es tan
grande que mientras no se disponga de un dato realista, respalda:[ por una teo-~
ria sobre el dano en muros parece atinado gonfgar el criterio muy simplista que
prevalece en la actualidad y que toma en cuenta indirectamente estos hechos li-
mitando la relaciénm deflexion a claro independientemente de estele. haciendo la
relacién permisible una funcién decreciente del clarol?7 o usando‘una relacidn
lineall03,

Ymax * a + bL'
en la cual ygax es la deflexion méxime medida de la recta que une los puntos de

inflexidon en la viga ; 2 y b son constantes (respectivamente 0.5 cm y 1/500 para

pisos de unidades de habitacidon), y L' es la distancia entre puntps de inflexidn.
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Otros conceptoé que establecen limites de las defexiones permisibles inclu-
yen el dafo al equipo que descanse sobre la viga (lo cual limita la pendieate
con la que debe colocarse el eguipo, o la pencicnte waxima de la porxe;dn resyec-

de
tiva de la viga); el agrietamiento del yeso o pintura la viga (lo cual lirnita la

pendiente en los techos declinados, mientrss en techos horizontales el problema
puede tratarse como uno de valores carscterfsticos de vigas sobre cimentaciones
elasticas con una rigidez negativalza); etc.

Vibraciones de pisos. Se acostumbra considerar excesivas las vibraciones

dehidas @ la carga viva cusndo son perceptibles al llevar a cabo las mctividades
dierias. No es diffcil estimar la amplitud y frecuencia de estas vibraciones.

Por ciemplo, en un baile violento, un piso puede desarrollar deflexiones iguales

a las producidas por una carga de 250 kg/m2 aplicada estaticamente, ﬁ causa de
un factor de amplificacibén dinimica de cerca de 3 que debe asignarse a la carga
viva estﬁticazs. La frecuencia de las vibraciones puede calcularse eén este caso
considerando la rigidez del piso y la masa de la carga mucrta mas 25 /3 kg/m2
&ebida a las personas que se apoyan en la losa. Cuando un piso vibra con un mo-
vimiento estacionario la perceptibilidad o la severidad de las vibra¢iones puede

deteruinorse a partir de unz jrifica como la que se uestra en la fiy 33. No se

sabe hasta dénde haya de modificarse este criterio para aplicerlo a las vibracio-
aes transitorias amortiguadas <ue son de mayor interés.

Desplazavientos horizoatales. Las vibraciones provocadas por sismos o vien-

Lo se Limitam ger~calmen:e o distintos valores, en funcidn ce los pe‘iodos de re-
currencia de la perturbacién que se considera y de las consecuencias| que pueden
tener las deflexiones laterales. Si los elementos no estructurales #st&n ligados
a la estructura en la forma tradicional, la préctica japonesa actual‘exige desvia-
ciunes angulares (desplazerientos latera:es relativos entre pisos coLsecutivos.

cuestiénl29,

1pv1d:des entrevla altura del piso) de 0.0025 a .(L67, dependiendo pe la fre-
cuencis con que cabe esperar que ocurran las intensidades sismicas e

| | |
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La préctica mexicana '’ aumenta el desplazsmiento horizontal pex-lliqle de 0.002
2 0.004 en edificios de apartamientos y oficimas cuando los ele-ante# no estruc-
turales se apoyan en tal forma que me se dafian como consecuencia de las oscila-Eo
ciones de la estructura ante la accidon de sismos de la intensidad era la que se
admite que el disedo adoptado protege a la estructura. PR )

Comentarios fimales. En todos los casos de limitacifn de desplealientos -
es importante reconocer que las cantidedes calculadas implican incertidumbres ma-
yores que las resistencias, y que los criterios de aceptacibn o tolerancia invo-
lucran incertidumbres mucho mayores que los criterios de sobrevivencia.

3l. Detalles ' oy . e ‘

Genexalidades. La mayorfa de los reglamentos de comstrucciomes contienen
limitaciones sobre dimensiones m{nimas, espaciamientos maximos de vaFillas y re-
quisitos similares yue deben respetarse independientemente de los eskuerzos y de-
fermaciones calculados. Las limitaciones parecen arbitrarias a prin?ra viste.
Unas de elles son en realidad rezagos de recomendaciones que tenian Fazén de ser
en una edicidn previa del reglamento y que no se justifican en la acFualldad. La
mayorfa de ellas, sin embargo, cumplen con una funcién. En general Fl respetar-‘
los no causa mayor daflo que una pérdida casi sistemltica de econom!a; ya que la
mayoria de estos requisites reflejan una generalizacidn excesiva. Ef los parra-
fos siguientes consideraremos algunos de los requisitos mas inportan}es en cuanto
8 detalles.

Espesores de losas. Muchos reglamentos de construccién exigen Lue una losa

tenga por lo menos tantos centimetros de peralte, independientementeide las di-
mensiones de los clares y de las condiciones de continuidad. La lim#tacl&n no se
relaciona con las deflexiones. Hay dos razones concebibles, de cardcter general,
pera establecex tal limite absoluto. La primere se refiere a que los errores en

dimensiones y los efectos de la abrasidn no quedan cubicrtos por factores de re-

duccidon de esfuerzos a menos (ue se establezca um limite inferior en las dimen-
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siones de la seccibm trasversal. La segunda razdn es que se desea proteger la &J
losa contra los efectos de cargas concentradas y espeeialm;nte de impacto.  Sin
embargo, mas que establecer un 1imite absoluto de este tipo, conviene combinar
los factores de carga y esfuerzos con una correccion geométrica queldebe tomarse:
en cuenta en el disefio. Esto puede conseguirse con el requisito de que 1sa losa,
ya sea maciza, aligerada o nervada, deba ser capaz de resistir una farga concen-
trada de tantos kilos em cualquier punto (un reglamento estipula 1 tonld3). La
carga pueie darse um funcibn del procedimiento de construccibn y do‘ tipe de ocu-
pacibn. : ~swap ok 3o 19 k4K = odosm 9. i - el
£l sislamiento térmico y aciistico y la proteccidn contras robos| frecuentemen-

te Imponen limitaciones al espesor que son del mismo orden de las que marca un

reglamento de caracter estructural o que las exceden. El asunto del peralte mf-
nimo por razomes estructurales se vuelve entonces de interés académico. Pero hay

casos en que ol cumplimiento de los requisitos reglamentarios sobre espesor au-

menta los costos en forma innecesaria, como sucede en algunos proyectos de habi-
tacidn econdmica. * ° A vel kv cas bw

La limitacidn de espesor de losas en funcién de las dimensiones del tablero
tiene evidentemente =1 “in de limitar las deflexiones y las vibncianes vertica- 33
Yes. Las firnaiss dJe 3ste tipo son burdas y mo incluyen en forma ‘xplicin la 7
cczga, la resistencia y el mddulo de elasticidad del concrete ni el esfuerzo de
trabajo del refuerzo. En proyectos poco usuales se justifica calcwlar las de-
flexiones y la amplitud de oscilacifn, compararlos conm los resnlta*os de calculos
similares para losas de comportamiento conocido y tomar una decisi‘ﬁn fundamentada.

Dimensiomes de la seccién txasversal de columaas. Em el reglamento ACI 1956

se limita la dimensidn minima de columnas a 20 cm y se exige un Area trasversal

minima de 780 cm®. En 1963 esas limitaciones cambiarom a uma seccidn trasversal
mirima 4s 620 cm®, El CEB en 1964130 permitfa dimensiones menores que 25 cm solo

si £¢ * 170 kg/cn2 y si la cantided de refuerzo excedia aproximad mente de 5 por
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ciento. Por las razones esmpuwestas en el art 29, mas que limitar las dimensiones
de la seccibm trasversal o el ares de lasg colummas es ventajoso ll)ptlt correc-
ciones geométricas pare estas dimensiones, Junto con una excentricidad accidental
de las fuerzas longitudinmales. s \ o

En algunos wiembros muy delgados existe el peligro, si se si*en précticas
de construccion rudimentarios, que una parte importante del concrqsto se plerde
por la instalacion de marcos de puertas y ventanas y sea remplazada por mortero
de baja resistencia. Para evitar esta posibilidad un despacho de célculo disefia
el acero vertical psra que sea capaz de soportar la carga axial total si el firea
de 1a seccidn trasversal de la columna no excede de 225 cw?; e iatprpola lineal-
mente entre 100 y cero por ciento de la carga axial para dreas comprendidas entre

225 y 475 cm2.

Recubrimiento. No se necesita un recubrimiento muy grande pafn asegurar la
penetracién adecuada del concreto ni para proteger contra la corro§i6n del re-

fuerzo. En el proceso de vibrado es casi seguro que el concreto fluya entre las

- varillas de refuerzo y la cimbra, aun si el espacio existente es considerablemen-

te menor del que ordinariamente se especifica. Con un concreto depso no agrie-
tado, de 1.1 cm de espesor se impide la corrosiébn en forma tan adefuadl como con
un recubrimiento mas grueso, mientras que el fendmeno no se inhibe| adecuadamente
€On um concreto poroso o severamente agrietado, cualquiera que se espesorl3l. La
verdadera razdn para elegir recubrimientos gruesos se halla en que permiten desa-
rrollar esfuerzos de adherencia elevados, especialmente con varillas corrugadas.
Esta funcidn del recubrimiento del concreto se ha confirmado exper mentalmentel32,
Un requisito como el de que "el recubrimiento neto no sera meTor que 1 cm
pi memor que el difmetro de la varilla (o que el difmetro de la vaifllla equiva-
lente para refuerzo en pao.met.es)"133 tiende a asegurar una ptotecc‘o')n adecuada
contra la corrosion y un esfuerzo méximo de adherencia de 6 /T¢/D kg/cm?, donde

D es el difmetro de la varilla. Aun este requisito, que es menos limitativo que
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los que contienen varies reglamentos, es demasiado severo para paquetes de vari-
llas y varillas de gran difimetro. Enm estos casos el recubrimiento guede hacerse

todavia menor que el difmetro de la varilla sin detrimento de la resistencia si

los esfuerzos de adherencia que se puedan llegar a presentsar som suficientemente
pequefios o si se provee un refuerzo trasversal suficientemente cerrado como para
proteger contra la falla por desgajamiento.

Las observaciones anteriores ameritan wodificacidn cuando se amticipa des-
gaste de la superficie o se piensa acudir a ciertos acabados especi%les asi como
cuando se desea suministrar un recubrimiento generoso para protegericont:a incen-
dio.

Juntas de comstruccién. Las juntas de construccién deben disefiarse, no de-
jarse a decisiones arbitrarias que se tomen en la cbra. Estas juntrs deben dise-
fiarse de manera que siempre trabajen en compresion, salvo en condiciones extremada-
mente severas de carga. De lo contrario existe la posibilidad de qL

e las juntas

definan secciones de relativa debilidad en tensi6n'y ello provoque 1a formacidm

de grietas objetables. Segiin este razonamiento, la junta de la fig 34a es prefe-
rible a la que muestra la fig 34b. '
Hay diversas maneras de lograr adherencia satisfactoria en las| juntas. To~

das las alternativas exigen una limpieza extrema. {No parece haber razbn fundada

para especificar el uso de una lechada de cemento antes de volver & colar, como
lo piden varios reglamentos.) Sin embargo, en secciones gue puedeﬁ ser criticas
por sismo o impacto, importa que sea minima la probabilidad de produclr una su-
perficie relativamente débil. Si hay dudas (y en general las hay) sobre la efec-
tividad con la que se aplicarfn las especificaciones, se justifica|suministrar un
refuerzo adicional en estas secciones, pues en todo miembro estructural es acep-
table una pequefia zona que tenga una resistencia excesiva, mientras el caso con-
trario puede implicar danos locales serios y no es significativo e] costo adicio-

nal en la proteccién extra no es significativo. “
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Refwerzo por comtraccibm Y tesperatury. La efectividad del refwerzo pera

limitax ol tamade de las grietas por cambios volumétricos depende mo solo del

percentaje de este refuerzo == que es el {inico parémetro que tome en cuenta la

mayoria de los reglamentos de comstrmwccibn -- sino también de |las dimensiones del

ajembro estructural; de las condiciones de exposicibn al intemperismo, del cursdo
del especismiento de refwerzo, de las corrugaciones de les varillas, y de varios
otros factores. En los arts 20 y 21 discutimos la meyorfa de lestos conceptos,

Rafwerzo minime y mixime por flexids. De acuerdo con el reglamento ACI 1956

la cusntfa de refuerzo en miembros de flexién no debfa ser me

ciento. Ea 1963 se especificd por le memos 14/1y por ciento,
fuerzo de flueacia mominal del acero, es kg/cm?. Otro reglame

on uinimo de 0.5 Jt-é/t’ por ciemto (f¢ y f, en kg/cw?. Estos

t0l03 especifica
requisitos tien-
der 2 asegurar que uma vez que el miembro se haya agrietado el refuerzo sea capaz
de sopertar un momento flexionante mayor del que resistfa el coacreto antes de
agrietarse. En esta forms se obtieme proteceién comtra una falla frégil del con-
creto en tensida ante una sobrecarga accidental. Las variable principales in-
cluyea el esfwerzo de fluencia del refuerzo y la resistencia em tensién del con-
creto en flexibn, que puede medirse imdirectamente por su resistencia en compre-
sién. Los requisitos reglameatarios debieran imcluir cuando memos estas varia-
bles. ;
Puede omitirse este requisito cuasndo el momento flexionante mhximo que es de
esperarse es bastante menor que aguel que agrietarfa al miembrg. Al fijer esta
salvedad debe tomerse en cuweata la dispersién de cargas y resistencias.
La gras disparidad que hay de um reglamento a otro en lo |concerniente a es-
pacismientos miximos del refuerzo de flexiém em losas y cascardmes mo tiene mayor
la competencia

. Comphrense

spesor del casca-

Jjustificaciéa que la provemieste de la situacién econémica y d
entre las isdmstrias del acero y el comcreto en distintas regi

por ejemplo las siguiemtes limitaciomes: mo mas de 5 veces el
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rén o 45 cnld4; que tres veces el espesor de la losgl¥!

¢ que trel‘veces el espe-

sor de la losa o 45 cnl®; que 20 cm pars varillss d,e_alta,adhere+clg con esfuer-
2o de fluencia de 4000 o 5000 kg/ﬂz(mm. En vista de esta lltu*ci&n y dado que
no parece haber bases analiticas o experimentales que justifiquen espaciamientos
del refuerzo a mas de tres o cuatro veces el espesor de la losa o ‘del cascerén Y.
ya que escasea la experiescis com espacimientos tan grandes, parege atinado limi-

tar el espaciamiento a distancias del oxden de 3.5 veces el espesdr tanto en lo~

58S COMO en cascaromes.  ,o.. g g} o a8l - el =

Evidentemente el refwerazo en flexion debe también satisfacer ‘todas las limi-
taciones ue se juzgan apropiadas para el refuerzo por temperatur# y contraccibn,
Ls ductilidad depeade seasiblemente del porcentaje de refuerzo. Se ha dedu-

cido ls expresidn siguieate para el factor de ductilidad en miembros que fallan

.2 133
en flexion LI FE W Basey et oL
£
¢w 1 -k
: ," €y ¢ | ) u3ses of no (22) 2
donde » = factor de ductilided ook s

i)

cw *® deformacidm @ltima del concreto, = 0.004 ante cargas de corta
duracibm
deformacin de fluencia del acexro  a: .. <1 4 :gp
/012 + 2pn - pu e sben,

k' = -pMy e e 0 e
b 0.7 :

3
-
[ ] L}

n = Eg/E; * relaciés de mbdules

! 58 oo«
P = cuantfa de refuerzo de tension

i p' ~ cuantia de refwerzo de cempresién -0

f’ = esfuerso de flwencia

La ec 22 se basa en hipdtesis simplificatorias elementales. ts resultados

que se obtienen de su aplicacion se mwestran en le fig 35. Experimentalmente se

n

encuentra que es conserndonl:m. La mayorfa de la evidencia experimental pro-
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viene de pruebas en las que se producea rotaciones en los extremos, las cuales
se hace que aumenten monotbnicamente hasta la falla. Un nimerd limitado

de pr ebas incluye cargas repetidas entre cero y 1» rotacidn whxima. Hay poca
informacién sobre el comportamiento ante ciclos de flexiém alternzda y aquella

de la que se disponel35 no contredice la ec 22 mientras los detalles de anclaje

y traslape estén excepcionalmente bien disedados. Thadla s o B v BY

De acuerdo con la ec 22 el factor de ductilidad es funciém decreciente del
porcentaje neto de refuerzo de tension y de su esfuerzo de fluencia, * es funcibn
creciente del cociente p'/p y de f¢. Un aumento en €., aumenta la du‘tilldad.

Se logra un aumento de tres veces en cy confinando el concreto, por é¢jemplo me-
diante un refuerzo helicoidal o de estribos muy proximos entre 51136,

Como sucede con las demis limitaciones que tienen el fin de aseglrar una ki
ductilidad adecuada, puede ignorarse el requisito citado cuando las fuerzas mbxi~
mas ue se esperan en la estructura son cons iderablemente menores que, las que
acarrearian su falla. Cuando se reconoce la posibilidad que ocurran temblores
intensos, la evaluacion de las fuerzas de inercia debe tener en cuentr que depen-
den del factor de ductilidad. Supéngase que se ha decidido usar um pFrcentaJe de
refuerzo net- de tensién tan alto que el factor de ductilidad se ve r%ducido di-
gamos desde 4.C, yue puede acanzarse com el cuidado normal en el diseko y en la
construccion, hasta 2.0. La mayoria de las estructuras que se hallen en esta si-
tuacién ceverén soportar fuerzas laterales igueles a por lo menos al doble de las
que serian adecuadas de haberse respetado la limitacidn en cuanto a refuerzo neto
maximo.

LR > T . ap € 2
Refuerzo vertical miximo y minimo en columnas. Todo el refuerzo en columnas

dehe satisfacer los limitaciones adoptadas para el refuerzo por temperatura y
contraccion y para el refuerzo por flexién. Ln los reglamentos de algunas ciuda-
des se encuentran yue provienen de ciertas practicas de construccidon|anticurdas

y poco racionzles, como se describit cn relacidn = los dimensiones de la seccibn

Es
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trasversal de la columna. cn regiones donde cabe esperar aceleracjones sismi-

cas verticales importantes, se requiere una limitecion adicional, Tue depende de
las fuerzas verticales que han de resistirse..fog -- - . %4+ ar - i R~
El porcentaje ncto de refuerzo de tension en coluinas es no:mflnente nulo.
la ductilidad en este caso aumcnta rapidamente con el porcentaje d‘ refuerzo es-
piral si la falla. es en compresion. (Véase la ref 133 en cuanto a1valores cuan-
titativos del factor de ductilidad.) Cae i conm ror
Ademis de las razones expuestas en los pérrafos anteriores esti poco justi-
ficado establecer un limite inferior del refuerzo vertical en columnas. Algunos
reglamentosl37 establecen un limite tam bajo (0.4 por ciento) que su orden de

magnitud es el mismo que para el acero por-flexidon y por tewperatura y contrac- |

admitimos que

cién. Otroslo2 pretenden evitar la fluencia del refuerzo ante cargas de trabajo
fijando ua limite inferior del porcentaje de este refuerzo. Aun s

de esta manera se alcanze el objetivo citado, no hay relacidn expe imental entre

la fluencia temprana del refuerzo longitudinal y la capacidad de una columna.

—

Estd poco justificedo fijar un lfmite superior al porcentaje de refuerzo

vertical, tal como 4 por ciento en columnas com estribos y 8§ por ciento en colum=
nas con refuerzo helicoidal, Siempre que la congestidn del acero To impida un
buen colado del concreto, la inica razdn vhlida para usar la canti?ad mfnima po-
sible de refuerzo es la economfa, pero la limitacién econdmica inmediata suele
perder vigencia por consideraciones arquitectdnicas. e

Refuerzo trasversal. Los requisitos reglamentarios sobre ref,erzo helicoi=-
dal en columnas se basan en una experiencia exhaustiva de laboratofio con miem-
bros que cumplan con estos requisitos, y pricticamente no hay expe:iencll con es=
pecimenes que no los satisfagan. Por tanto seria peligroso adoptar criterios dis- f
tintos de los establecidos. w0y i by eo1idns
io = La efectividad del refuerzo helicoidal se ha reconocido desde| hace mucho

tieapo. Sin embargo, solo se torna significativa con deformncionef de compresién
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”~
tan elevadas que el recubrimiento se encuentra ya en proceso de desprgnderse. ;

Esto explica las féormulas de los reglamentos americanos y de algunos #tros que
exigen un porcentaje de refuerzo helicoidal ligeramente mayor del qu‘ se requiere
para compensar la pérdida del recubrimiento. Vichos reglamentos no toman en cuen-
ta la contribucidén de porcentajes menores y no consideran ningin aumento adicional
para porcentajes mayores. tl razonamiento en que se basan es que unq columna que
tenga por lo menos la cantidad especificada de refuerzo helicoidal yique falle en
compresidon fallaré practicamente con la ﬁisna carga que una columna g¢on estricos
peto de manera mas dictil lo cual suministrarf wn aviso de falla incipiente. Los

mismos c2glamentos permiten una reduccidn del factor de carga o un lacremento en

‘el esfuerzo de trabajo en columnas que tienen cuandc memos i3 :nantfia especifica-

da de refuerzo helicoidal; otros reglamentos producen resultados com arables, es-
pecificando una excentricidad minima menor para las columnas con reILerzo heli-
coidal que para las columunas con anillos.

Es debatible este criterio, que consiste en tomar en cuenta la Lontribuci6n'
total del refuerzo helicoidal o despreciarla compl:tamente. dependierdo de su
cuntia. Gl comentario vale especialmente para las estructuras altamente hiperes-
titlcas y para ajquellas cuyo comportamiento esth gobernado por su capacidad de ab-
sorcion Je enezgia. Sin embargo, es probable que :e justifique como mero reyuisi-
to reglamentario. Este criterio amerita revisidn ciando se deses aplicarlo para
valuar la seguridad de e¢structuras existentes.

vesde el punto de vista de ductiliauu es espectacular le supetqoridad del
refuerzo helicoidal sobre los estribog. Examinando la literaturs stre daﬁok por
sismo no se encuentra ninglia caso de dafio en el primer tipo de columnas, contra
un sinnfiimcro de casos de fallas de columnas con estribos. --

Las funciones de loa anillos en columnas y de los estribos en liqas son si-
n1lares. Ambus sirven psra montener el refuerzo principal en su lugar durante el

colado, nara resistir temnsidn diagonal y torsion, para confinar el concreto em H
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compresion, prevenir o retardar el pandeo de las varillas longitqdinales y pre-
venir o retardar el desprendimiento del comcreto en zonas de anclees 0 de tras-
lapes. i

Para mantéricr en si lagir €1 reéfuerzo longitudinal, el dl‘-ekto y espacia~ :
miento del refuerzo trasversal deben estar en funcién de las dimehsiones trasver-
sales del miembro y del didmetro del refuerzo principal. Una prictica simplifi-
cada de cilculo consiste en usar refuerzo trasversal con area no heno: que un dé-
cimo del area de cada varilla o paquete de refuerzo longntudinal.\ €l érea de las
varxllas individuales o paquetes del refuerzo principal se relacx#nl indirecta-
mente con las dimensiomes trasversales del miembro, y su esptcianﬁento no excede
ordinariamente a unos 30 cm debido a requisitos de contraccidn y temperatura; es-
tos requisitos se suman a los tradicionales de que el espaciamiento de los estri-
bos no debe exceder de 46 veces el didmetro del estribo ni de 12 » 16 veces el
didmetro de la varilla; probablemeate esta situscién incorpore en|forma satisfac-
toria los demés parimetros que gobiernan el tamaiio y espaciamientd de los estri-
bos en columnas para propoésites de um colado apropiado. Ne hay razém vélida para
la limitaci$nl01 102 g4e Gue los estribos tengam un espaciamiemto | mayor gue la
dimensién minima de la columna. R < ¥ -8

Er miembros que se cuelan horizoatalmemte, los estribos deberfm ser capaces
de soportar sin pandearse el peso del refuerzo superior mas el del coacreto que
se esté colando y una pequelia carge viva. El espaciamieato de osjrihos debert
ser tal que el acero superior no se flexione excesivamente bajo sy carga.

Los reglamentos actuales limitan el espaciamiento méximo de éstribos verti-
cales para resistir tension diagonal o torsidm a la mitad del perdlte efectivo
del miembro. Esto no significa que los estribos no sirvan si esthn espaciados
un poco mas de la mitad del peralte efectivo, pero se carece de resultados expe-
rimentales para respaldar una practica diferente, y un anélisis eﬁenental indica

una reduccion répida de su efectividad en tensidn diagonal con espaciamientos ma-

i
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De acuerdo con esta limitacidn, los estribos imclinados para resistir ten- 4
sidn diayonal no deben estar a mas de (d/2) cot a, medida 3 lo largo del eje de Z‘!
la viga, donde a es el ngulo entre el estribo y el eje de 1a pieza. En la préc- ;
tica estadunidense, cuando la fuerza cortante de disefio excede al doble de la que i;i;w
el miembro puede tomar sin refuerzo trasversal, el espaciamiento miximo se reduce i
a la mitad del anterior. La reduccidn gradusl siguientel03 ge justifica también %
con fin de limitar el ancho de la grieta diagonal ante esfuerzos cortantes eleva- %
dos: i - tmize exznd -rouseq O ssleui 3%
s = d(l + ees a) Ve/‘V " flb »a cesewasiy reselaamin t ae. ’

don.(‘ie s = espacismiento de los estribos a lo largo del eje de la pieza  :4y5

. d = peralte efectivo de la vige o . 20

#o V = cortante total S oaBe - o it zavev &b v 11 s s L oen 2l

=gat V. = cortante ‘que el comcreto resistirfa sin refuerzo tresve sal .: iy

tanguler para confinar el concreto en compresidn indica que este refugrzo aumenta

La evidencia experimental acercs de la efectividad del refuerzo rutol rec- :
la ductilidad pero mo afects le capacidad del concreto al que confim+ algunos
experimentos han indicado que el efecto de estribos cuadrados en la #pacidad es
despteciablelw. Un estudio analitic0139 que goza de confirmacion e:*petimental

limitada, lleva a una expresion psra calcular la efectividad de los estribos.

Poniendo esta expresion en térmiaos aplicables al disedio, ¥y procuranqo el incre-

mento en ductilided que aun los anillos rectangulares pucden :uinis*:ar. se pro-

pone que su efectividad se calcule con la formula - .. .

p" ﬁ
et Ceyam Peq T ST + xp/X) sib né pas3 yifeia: palen &
en la que pgg cusntfa volumétrica equivalente de refuerzo eircular helicoidal -

p" = cuantfa volupétrica de los anillos rectangulares w»

" ."1"‘2 « peralte y ancho de la seccidn confinada - 1EaY & a3

“o W@IBE - ug ob s o3y o Y]

o zdidan.
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Es posible que la efectividad de este refuerzo sea un poco r en regio-
nes de momentos flexionantes elevados. Su funcidn es particulat:j::e importante
en las zonas de vigas que estan sujetas a deformaciomes plésticas en compresién. s

Si se desprecia el confinamiento que da el recubrimiento y ell que se debe a.
la curvatura de un miembro en flexién, se puede calcular el espaciamiento de los -
anillos que se mecesitam para prevenir el pandev del refuerzo peimcipal cuando
este se deforma hasta la fluencial40, Le acuerdo con un estudio sobre el parti- :
cular, ' 8 - s3qEe A = xal

L ssﬂmqqﬂﬂ‘ﬂuqm'nmnwunvmm Y TRES

donde L = (n/Z)C}/z. C = coeficiente de restriccifm en los extremos, E; es mbdulo
de elasticidad tangente, fy esfuerzo de fluencia. La aplicabilidad de este re-
sultado a miembros sujetos a cargas estaticas esth abierta a discusidén, pero ofre-
ce probablemente una base satisfactoria para disefiar miembros sujetos a fuerzas
alternadas severas. &l problema se simplifica si se admite que un‘espaciamiento
de 12 veces el difmetro de la varilla es satisfactorio cuando el aketo vertical -
tiene un linite de fluencia de 4200 kg/cnz. be acuerdo con la ec ?3. el espacia-
miento maximo variard con [y-l/Z. Esto lleva un espaciamiento méx%.o de boebinsg
12\/3757?;. donde fy'esté en ton/cn®. Esta recomendacién equivaleia estipular
16 veces el difmetro de la varilla como separacién de estribos em ¢olumsas con
refuerzo vertical de grado estructural. |

En el reglamento ACI 1956 se especificaba un doblez a 90 yrades "o equ;va-
lente” en los estribos enm cada varilla vertical. En 1963 el requisito se elimind
para varillas que se encuentran a una separacion no mayor de 15 cm'de un doblez
de estribo. Las varillas que se hallan lejos de la periferia no nécesitan estar.
restringidas por estribos en lo absolutol4l. El cddigo ruso permite que las dos
varillas intermedias en columnas cuadradas reforzadas con 6 u 8 va;illas no estén
confinadas por el doblez cuando el tamafio de le columna no excede de 40 eml27,

Estas cléusulas en los reglamentos no tiemen aparentemente otra bese que el cri-
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texio 'y el deseo:de-svitar la congestidn del mcero.virsele sl sm

" Considera;ldo las funciones que deben cumplir los estribos se concluye que -~
cualquiegjc.;;:eﬂo que se adopte para el espaciamiento en la zona intgrnedia de
una columna, serf en general una bucna préctica es disedo sismico reducir este
espaciamiento, digamos a la mitad, cerca de los extremos del aiembro, por lo me=’
nos cerca del extremo superior. La practica resultara superflua para algunas co=
lumnas pero su costo es pequeio. obaswds Y 1Y ok &2 . “ids

Desde que se empezaron a producir vorilles verdaderamente corruJ!hdas. ha
disminuido considerablemente 1a prohebilidad de falla clisica en adhérencia, @
través del deslizamiento de las varillas en el concreto, en traslapes y en ancla-
jes de varillas. Lo que se entiende por falla en adherencia es, hoy| en dia, pre-
valentemente una falla por desgajamiento del concreto. Por esto la xesistencia ;
"en adhereacia” es condicionada por la presencia de refuerzo trasversal. A

La posibilidad de agrietsmiento casi vertical por tensidn “diagonal” em pwan-

E tos donde se corta um gran porcentaje del acero principal obliga en el ACI 1963

s usar un refuerzo especial, a estribos muy proximos o a una reduccion en la ca-
pacidad de diseilo del concreto en cortante. S s

Los espaciamientos médximos que contiene la tabla 3 tienen por pbjeto prote-

ger contra el agrietamiento excesivo por temperatura y contraccibn,| contra la

flexidn y desplazamiento excesivo del acero superior durante el colpdo contra el

pandeo de este acero ante deformaciones. grandes alternadas y el pandeo de los es-

tribos durante el colado. La tabla se basa principalmente en ua & 4lisis simpli-

GRS R

ficado y en una serie de pruebas de campol05.142, Los requisitos pars prevenir
el pandeo de los estribos pueden relajarse cuando estos se contraventean en ambas ,

direcciones. Estos requisitos pueden omitirse en vigas T si, por jemplo, el

scero superior descansa sobre segmentos de varillas apoyados en la cimbra de modo

que los estribos se vean practicaments libres de toda carga. Por ptra parte las '5'35

linitaciones impuestas por contraccion deben ser mas estrictas para vigas T &

[
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menos que se especifique que la cimbra lateral se remueve amtes He que el comcre-
to se haya contraido apreciablemente, lo cual producirfa una gtitta horizontal
entre el alma y los patines.

El refuerzo trasversal cumple com otra funcibm: en pilotes Lrecolados ayuda
a evitar dailos, durante el hincado, especialmente cerca de los extremos del pilo-
te. Los criterios para su disefio en estas condiciones son todav!l empfricos a

pesar de lo que ha avanzado la teorfa dindmica de la hinca de pilotes. El lector

puede dirigirse a la literatura sobre la préctica vigenteldd, 144,

Otros refuerzos atiles durante la construcciba. Hemos vist# que los anilloes

y los estribos cumplen ciertas funciones durante el proceso de celado y durante
la hinca de pilotes. Existen numerosos ejemplos de otros tlposcle refuerzo que
pueden ser indispensables en alguna etapa de la construccién pero que después
dejan de ser itiles. Esto es principalmente cierto en puentes cuando se eaplean
métodos especiales de construccidn y vale también para miembros precolados en
general,

Muchas son las situaciones que smeritan una atencidn especisl. As{ sucede
cuando se considera la posibilidad de viento o sismo sobre lltOS;y divisiones en
etapas intermedias de la construccilam de edificios. Otro ejenpl# clésico se en-

cuentra en trabes de cimentacién, monolfticas con la losa de piso. Es frecuente

poner una junta de comstruccioa em la cara inferior de la losa (fig 36a), de ma-

" nera que si el refuerzo superior de las trabes se coloca en la fﬁt-a que parece-

ria mas eficiente (fig 36b), este miembro estaria desprotegido c&nttu momento
negativo en cierta etapa de la comstruccién; tales momentos provienen de movi-
mientos del suelo, y es posible que dan lugar a grietas i-portandes. En la fig
36¢ se sugiere una distribuciém mes adecuada del refuerzo del lecho superior.

Anclajes y traslapes. Desde hace mucho tiempo se reconoce (ue el esfuerzo

que se puede desarrollar en adherencia es una funcidn decreciente del didmetro de

la varilla y de la longitud de trasliepe o de anclaje -= por tantq. es funcibn de-
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ereciente del esfuerso de fluencia que se suponga en el d

Mientras no se estilaban las grandes dismetros de varilla y el a

casi exclusivamente

fuerzos de diseno en adherencia que no dependieran del di

ni de su esfuerzo de fluencia.
qrandes diametros
sar los criterios de disefio.

cerca los e

isefio. aya-

te yrado estructural no habia peligro em la adopc

ametro de 1

Alrededor de 1960 comenzd la populari
y los esfuerzos de fluencia elevados y se hizo nece
.08 criterios que contiene el ACI 1963

sultados de ensayes decisivos de laboratorio.

A pesar de gue los requisitos actusles de reglamentos son en ge

dos para propdsitos de diseiio,
servadoras de la capacid
esta afirmacidn.

crujfa dio origen a uma revisidén del disefo.

1a interseccidn de las columnas y las vigas de piso (fig 37a.

el aqrietamiento no tenfa relacidn con este detalle.

duda a causa del parecido con
145

de un almacén aigunos 8iios atras

ga. La revisibn de ios esfuerzos de adherencia en la

los resultados expel:i:;zem.ales“6 que habian conducido

amento ACI 19¢3 indicaron um faccor de cerga que no

gl

mente a este nivel de carga hubiera sid> de espexarse

gajamiento del concreto. Sin embarge, para um factor

los efectos de la carga ea el piso inferior) la curva

terseccion tenia todavia derivada positiva y mo habiaz

nente. Ya yue la carga sismica no goberneba

considerd decisiva. 8- £

,
+ Se construyd um peguedlo nimero de

~:fig 37c y su factor de carga, nominal resultd ad

ad de las esiructuras existentes.

Se encontrd un ietalle

un detalle (fig 37b) que habia jroduc

Se decidio llevar a cabo una

estas intersecciones como §

0 cenor.

pueden traer consigo estimaciuvnes dem

Un ejempl

£1 agrietamiento de columnas de un edificio escol

Se ¢

Sin embsrgo, ¢

juterseccidn,
a la recowend

-

pasaba de 1.3

108

cero era
16n de es-
as varillas
dad de los

sario revi-

reflejan de

neral adecua-

siado con-
ilustrard
de una sola
debatible en
oncluyd que
xistia cierta

do el colapso

prueba de car-

con base en

pcibn del re-

Aproximada~

un colapso blusco por des-

de corgs de

5 (incluyendo

momcnto-rotagion de la in-

signos de ung

Aungue es

falla inmi-

el disefio, esta pruebg de carga se

muestra en la

tas interseccio-
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nes pasaron la pruebs de carga casi tan satisfactorismente :como ﬁas que se hebian
construido de acuerdo eom los planos estructurales. se decidid reforzarlas ya que
desarrollaban una grieta horizontal objetable, .. . . ..__. s Hws L. g
La explicacidn de la capacidad sorprendentemente alta de esla estructura se
encuentra en la presencia de vigas longitudinales que intersectaban & las colum-
nas en el mismo sitio que las vigas traswversales. El acero de l*s vigas longitu-
dinales y la compresidn préxima a su cara inferior suministraron, indudeblemente,
restriccidn al concreto de la interseccién, posponiendo asi su t’lla por desgaja-
miento. Se pueden citar varios otros ejemplos em los cuales un Jnnye de lebora-
torio simula une condicibn extrema y sobresimplificad , que es 111 que debe supo-
nerse en el disefio, pero que lleva.a resultados que difieren setilamente de la ca-
pacidad estructural en casos précticos. o .o . oy
" Por rapidez en la ejecucién se usan frecwentemente uniones Linlcas en va-
rillas de gran difmetro para colummas. Algunos tipes conercialeﬂ I T
de estos aditamentos pueden desarrollar la capacidad total eni compresion de. ..
la varilla pero son débiles en tension. Se afirma que esto no es) objetable si
quien disefia sabe que la varilla nunca trabajark en tensidn. Tal préctica es ad-
misible cuando la probabilidad de que aparezcan tensiones apreciables es extrema-
mente pegueifa. Pero debe tenerse cuidado en decidir sobre esta c}uesubn. ya que
el ingeniero estructural debe estar consciente de la posibilidad pe que se pre-
senten condiciones de cerga no consideradas explicitamente en el Lﬂseﬁo contra
las cuales la iinica defensa efectiva radica en la ductilidad, propiedad que puede
verse reducidl Severamente por la adopcion de detalles baratos. 5 ”_)é__.\:, v

Son mpracucos los traslapes que se neeesnan paraw_qr__e_l qat.uezzo

\‘_/

L3 ﬂllen\g’qe/nnllkdgwgnn dlam%r razones de economip estas verilln_s/
se unen yn sea soldﬁndolas/é acudiendo al aditamento qu\es'tmneip.weﬁ los pé-

./—/'—-\
nteriores. El d!seno de comexiones sodadas debe también cuidar que se

r

logre el desarrollo de la ductilidad requerida, temiendo en mente la posibilidad
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d‘iqnd e ptosonfen‘e.t'!rwbumcsistencial -y desfavorables. «dagrc &l : +5q 38
#i Cualquiera que sea la solucién que se adopte para la unibn, es recomendable

cumplir con la prohibicidn reglamentaria universal que se refiere al tzaslape de

un porcentaje elevado del acero longitudinal en una misma seccidn de u# mi embro
estructural, y evitar que los traslapes se hagan en las secciones jue gstin some-
tidas a los maximos esfuerzos. Aparte de las consideraciones de congestionamien=
to del acero, el hecho es que la probabilidad de que se presente una qesistencil
baja o de que se desarrolle una ductilidad insuficiente es mayor en las uniones
de varillas y en la proximidad de dichos detalles que lejos de 01105.1

Limitaciones del agrietamiento. La importancia de limitar el tapaiio de las

grietas depende de wuchos factores. Bajo algunas condiciones puede a‘eptatse la
presencia de grietas de practicamente cualquier tamaiio. En otros casps es impor-
tante que estas no sean visibles a primera vista o por lo menos no lo| sean en
forma alarmente. En otros mas, la limitacidon de grietas puede estar pictads por
el peligro de corrosién o de fugas de los contenidos que se almacenan.

Cuando el problema principal es la apariencia, el criterio desarrollado en:

¢
los laboratorios de la PCA9

7,98 permite una buena base de diseiio contra agrieta=
miento excesivo por flexién en la cara de tensidén de miembros estruc#urales so- .,
metidos a una sola aplicacidn de carga estatica. Es costumbre trata# estos pro-
blemas usando valores nominales de las cargas, dimensiones y resistencias. Esto
se justifica probablemente cuando las medidas que se requeririan pa reducir el
ancho de las grietas implican un gasto apreciablep conviene adoptar jum eriterio

mas conservador cuando dichas medidas impliquen un costo adicional espreciable.

Los agrietamientos del tipo que se ilustra esquemdticamente anla fig 38

ocurren frecuentemente ef miembros peraltados que no tienen suficiente refuerzo

longitudinal es sus caras laterales. Los criterios que sonm aplicables a las

grietas en la cara de tensién subestiman el espesor de las grietas hue puedan ..

ocurrir en las caras laterales. Estas 4ltimas se pueden controlar pplicando los

g e T
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criterios que se usan pars disediar el refwerzo por comtraccién y temperatura.
“#"  Aparentemente no ss dispome de criterios satisfactorios pan\ limitar los
espesores de grietas cuando gobierns la posibilidad de corrosidn, ni los espeso~
res de grietas de cualquier tipo ante carga repetida. Existe, molobstante, cier-

ta informacibn sobre el dltimo temal47,) - esvaise.es 6 944..1 e

La fuga de liquidos contenidos en recipientes se puede impedir evitando por

“completo la formacidn de grietas. Para ellos, en zomas de tensidn puede reque-

rirse presfuerzo o la adopcion de esfuerzos de tensidn extremamente bajos“a.

Refuerze en las esquinas. Considérese una pequeiia pieza de *olcteto refor-

zado, simétrica en dos direcciones perpendiculares y sujeta a esfuerzo cortuto‘
puro paralele a estas direcciomes (fig 39). Este pieza puede considerarse como
la mitad del peralte de una losa referzada em dos direcciones, cerca de una de
sus esquinas, o como una porcidén de cascardn o de muro ante esfuerzos de membrans
o, de manera aproximada, como una imterseccién viga-columna, parelidn a la de la

fig 37. Mis generalmente, se trata de partes de miembros estructurales en las

que el refuerzo no es paralelo a los esfuerzos principales. Exlql.en criterios
generales para estimar la cantidad de refuerzo mesesario en cada direccion para
prevenir la fluencia y asegurar la capacidad estructuralld?, Sin ewbargo, es
claro por la simetria inicial de la curva esfuerzo-deformacidn del concreto cerca
del origen, que el refuerzo no tomsra esfuerzos apreciables hasta Ique el concreto
se haya agrietado diagonalmente. La situacidn es semejante 8 la : e rige para
los estribos verticales en vigas: los estribos experimenten pequoIa esfuerzos de
compresidn hasta la aparicion de la primers grieta diagonall50, La decisién de
colocar refuerzo diagonal en esta condicion y en condiciones anflagas cuando se
desea limitar la dimensién de las grietas sin acudir a porcentajes de acero de-
masiado elevados em direcciones paralelas al esfuerzo cortante miximo puede to-

marse de acuerdo con criterios comparables a los que se usan con relacion a los

estribos inclinados en vigas.. w»stixg z:. .lumoo sxsq sbeldeaib i  SINFIRIY
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De acuerdo con este criterio no se requiere refuerzo diagonal si el esfuer-
30 cortante medio en el rectfingulo de interseccion (con dimensiones reducidas co-
wo se ha discutido) excede aproximedamente de /I—c' (en kg/cu?, Aquf la fuerzs
actuante debe. multiplicarse por el factor de cargs y ,/t_é debe afectarse de um
factor de reduccién de esfuerazos. Este criterio es aplicable a las interseccio=-
nes viga-columna de la fig 40, por ejemplo. Ya que el estado de ¢sfuerzos no es
de cortante puro, el "esfuerzo cortante medio® que debe usarse pars esta compara-
cidn se puede definir con referencia a la fig 40, como (1/2)(F}/dg + F2/d}). La
cantidad de refuerzo inclinado que se necesita puede tomarse igual a la que se
requiere para resistir la diferencia entre el esfuerzo medio y ,/F Se puede
establecer ur criterio equivalente pars el refuerzo de esquina en losas, calcu-
lando el esfuerzo cortante medio como una funcidn del momento to:*ionante.

Conviene subrayar que el refuerzo de las esquinas no efecta genenlnente la
capacidad de las estructuras en forms directa. Este refuerzo -e#ita atencibn
s6lo cuando tiene importancis limitar el agrietamiento.
32. Fortificacién de estxuctuxas existentes © emy 48 8@ i ~les
P La decisidn de reforzar una estructura puede obedecer a que la estructura
ha sufrido daios, a un deseo de cambiar su finalidad o a que se ha descubierto
que su diseflo o construccién adolecid de defectos. El primer caso implica gene-
ralmente una evaluacidon wuy dificil de la capacidad de la estructyra. Ordinaria-
mente, cualquiera que sea el motivo de la decision, se presentan problemas intere-
santes en cuanto 8 procedimientos constructivos. :sp:: - . el

Un proyecto para fortificar una estructura existente suele implicar, de ma-
mera prominente, conceptos que sole pueden tratarse en términes ‘Lde probabili-
dades finitas de falla. La situacion se debe & que la relacibn entre el costo y
la seguridad puede ser tan diferente de los problemas comunes que puede impedir
una extrapolacidn sencilla de la préctica establecida. MKientras que en una es-

tructura que es disedada para construirse existe una variecidn aproximadamente

| | ‘
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continua del costo inicial con el factor de cargs, en una estxuclua existeste

e AR A

hay frecuentemente wna discontinuidad pronwscisda entre mo fortificar en lo ab-

soluto y suministrar un refuerzo muy ligero, ya que esta éltima dlternativa pue-
de requerir la remocidn de una gran cantidad de muros y de otros elementos no
estructurales. o e

LR dTiu i idnees - oo ‘
1

.. En todos los casos se requerirf evaluar las acciones que obqarin sobre la

estructure ssf cowo la capacidad estructural. Especialmente cuando trata de es-
timex la capacided de uma estructura existente el ingeniero se halla freata a

; una experiescia iinica. En ninguna otra situacion se descubren en forma tan dra-

matica las ingemwas convenciomes que implica el diseiio ordinario., Aun em estruec-
taras construidas coa todo cuidado el ingeniero encuentra wsas en diferencia

eatre lo que muestras les planos estructursles y la geometria resl. Si toms co-

razones y los ensaya, gemeralmente encuentra uma dispersidm apreciablemente mayor
en las resistencias que la que era de esperarse. Y si trata de ser realista en L
> cuanto a la costribucion de los elementos "no estructurales”, quei ordinariamente
) se desprecian em el diseno, encuentra que con frecuencia esta con}ribucic’)n es del 1
mismo orden que la de los elemcatos que se toman en cuenta. La dfseiplinn de la
fortificacién estructural es afia a la mecinica de rocas y de suFlos en lo que
- atafie @ la magnitud de las incertidumbres. Solo después de ent:e’nlne a proble-

mas de esta naturaleza puede el ingeniero estructural decir venz.*nlte que tiene

experiencia y s6lo entonces puede jactarse de su bumildad como loiluce el inge-
niero de mecianica de suelos cusndo es sincero.
‘ i En vista de estas incertidumbres tam grandes, se recurre fte%uelte-ute a

:pnebu de carga. La interpretacion de usa prewebs de carya es ce#l directa cuas-

do el tipo de carga que se anticipa actla en la misma direccion que la carga que

[
se aplica durante la prueba y es de la misma naturaleza, es decir, que obrs uma

| \ sola vaz y esencialmente como una carga estética., Para que la prl‘neba de carga %
proporcione resultados significativos sin que por ello sea demasiado severa, la i

|
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carga total actuante en la estructura dursnte la prueba (imcluyendo las carga 5>

muerta ya existente) debe ser igual a un nimere ligerssdnte mayor quc el factor
L de carga para carga viva multiplicado por la carga vivas de diseiic mas un coefi-
ciente anfilogo multiplicado por la carga suerta. Las normas reglamentarias sobre
el pnl:tit:laltll:l""'z'15l estén esencialmente bien fundadas cuando el propasito de le
prueba es investigar la seguridad. Generalmente el ingeniero debe complementar

dichas normas si desea estudiar las condiciones de servicio. oo tam

No puede ser deterministica la interpretacién de los resultados de una prue-

1 . ba de carga, aun en estas condiciones sencillas. Por una parte la estructura no

tiene exactamente la misma capacidad después de ls prueba que antés. Por otra
las cargas y las demfis solicitaciones futuras mo se comocen en foIn determinis-
tica. Finalmente es en gemersl impréctico probar la estructura cémpleta; para
fines de ensaye se elige una parte representativa o especialmente sospechoss de
la estructura, ) : S e e e e
Las pruebas’ de carga dan pbilo a uhe ‘de las apliceaciones mi interesantes
""del teorema de Bayes, mediante el cual se incorpora la evidencia para obtener
funciones de distribucién posteriores a partir de las iniciales. Ibajo la hipdte-
sis simplificatoria de que solo interesa una distribucién de carga y que la re-
sistencia no varfa con el tiempo, se encuentra yue la densidad de| probabilidades

"de falla posterior es igual a la densidad anterior truncada en la| carga de prueba

y normalizadal®. Por ende podemos escribir - - o -
S'(W) = FIC) MR oleme sb sl <o e
| S(uy) 1
| W ernm ooxY e cr308i ee e sblr. - af
! =1 si W€ 'l .
CAmS 3teardb 43an pe ey ar vt at g

en donde W es una carga cualquiera, W) la carga de prueba y S yS* las probabili-

dades de sobrevivencia anterior y posterior respectivamente.

Por ejemplo la probabilidad anterior de sobrevivencia en una estructura deda .

|
puede haber sido 75 por ciento para uma carga igual a 1.5 veces 1p de diseio y 25
[
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por ciento para una carga del doble de la de diseiio. Supdngase que la estructura
pasa una prueba de carga con 1.5 veces la carga de disefio. La pr abilidad de
yue sobreviva una carga igual a la del doble de la del diseio serf anora V.25/V. 75
= 0.33. .
RO oot sige oo, . -
Un criterio de aceptacién que merece una atencibn especial es el de que la

.vibracién no sea excesiva ante una carga viva aplicada dinémicamente. La ampli-

tud de vibracién puede ser muy sensible a la musa ¥y a la rigidez. | La rigidez dis-

minuird con el tiempo a medida que se desarrollen grietas por contraccién, cambios
de temperatura y aplicaciones repetidas de carga viva, sismo y viento.

Cuando las carges de diseiio actiian en una direccién distinta lde la prueba

de carga o cuando son de naturaleza diferente de la de esta, la interpretacién de

| 1

i

los resultados de la prueba se complica y requiere un: dosis de criterio. Por :

ejemplo, sucede cominmente que las estructuras muy dafadas pasan upa prucba de ;

carga estandar, a pesar de lo cual son poco adecusdas para resistir siswos. En 4

el art 17 vimos razones para este fendmenoc. s R;

Las contribyciones de los llamcdos miembros no estructurales fmuros. escale- ‘?

- ras, recubrimientus de piscs, etc.) a la resistencia y a la rigidez son dificiles !
g ue caicuiar. con v uc concivrne a “"la estructura propiamente dicha", las préc-

: ticas que no quedan cubiertas por los reglamentos exiden.la aplicacidn de métodos 1%

g poco urtodoxos de anflisis y frecuentemente constituyen fuentes de| incertidumbre. yg

Surgen situaciones tipicas de este tipo en columnas .ue tiznen mucho mcnor o mu- T

cho mas refuerzo helicoidal del (ue piden los reglamentos; en miemrros Jue nece-

sitan refuerzo trasversal pero en los cuales este refuerzo tienc espacionamento

ligeramente mayor que peralte efectivo; en juntas en ue el anclaje es aparente-

mente insuficiente a la luz de los resultados experimentales dispomibles pero en

s

;,1as qu2 hay restriccioncs sdicionales yue pueden compensar este hegho, y, en ge-

§
E

i neral, en sitios Jonde existen detalles deficientes o se han usado|materiales de-

R fectuosos, BT BT P
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uY problema de eviluar la copncitad = ina estructurs es a Liméoa vistas
no
imposible cuanjoﬁse disone de planos. Us diil 24 e2ste caso estzilecer un limi-

te inferior aparentemente obvio: la estrictura tienc un factor defcarga igual a

uno para las cargas que esti soportando antes de que se la rcfuerce. 3in embar-

go, aun este criterio jpuede ser poco conservador cuando se disciin'eontrr fuerzas

laterales, ya que el fortificar con base ex estc 17.itc sunde int*oducir momentos
R . . [N . .
torsionantes pelijrosos debidos a Ziferencias de rijidez LUe N3 se tonen 2n ciers

" ta; esta fuznte .e iacertidumbres pucie vesclverse acadiendo a unw prucba de vi-

bracidn. .inte carjyas dinfmicas lz i;norsacia d» !+ zesisteircin rénl pucde llever
a un sobredisefio percial e es opbjetablz cunndo se desca vsar frdtozas de lucti-
lidn) .0 'erados o ;randes pero jquc en lo prictica no se puude evitar.

Varias de las soluciones que se ei;;iean parz fortificar esttTctutas existh-

tes solo son adecucdas en casos muy especiales y no se discutirfin'ajuil, Pero
amerita atencidn un cierto grupo de soluciones; se tratz del presfucrzo exterior.
Este encuentra una aplicacidn efectiva en vigas cuyo dafo consiste en yrietas
casi verticales en los nuntos de corte del refuerzo ;rincipal o,cfrca de dichas
sacciones, Ln una'viga ordinaria, el nresfucrzo cxterior lon;itudinal el tipo
que suestrz la fig 39 aumenta la capreisdnd en cortante en unma cantidad que se
hallz entre 4 y 3 por ciento de la fuerza longitidiial anlicedal52. £n una viga
debilitadz o dafiada como -onsecuencia del corte dei refu-rco prineipel, cl aumen-
to es e cerce de lLG .or ciento hasta (ue la expacidad alesnza lz de unw viga
sin cortes de dicho refuerzu (fig 4uy 152, ¢l wmismo tiso ce presfurrzo es ﬁlii
p-ra aumentar la capacidad en flexidon de vigas u otros mien ros estructucales
cuando tal capacidad estd gohernada por tensién.

La capacidad al corte de vigas agrietadas diagoﬁéfménte aﬁme‘ta notablemente
éuando se les sw;inistran estribos exteriores presforzados (como ﬁos de la fig 41

poc zjemplo) o flejes presforzados (fig :2). La contribuci’n de estos elemcntos

- . - . < [
adicionales puede suponerse igual a la de los estribes ordinarios$9. 153,




i : 17
El presfucrzo longitudinal caus@ un decremento en la ductilidad mientras ,
que el uso de estribos presforzados la aumenta. La comhinacidn de ambas medidas

es dtil en cl refuerzo de estructuras para resistir sismos cusndq opera el efec~

to detrimente de los cortes de acero lonyitudinal, ya que esta combinacidon da lu-
gar 8 un aumento sirmlténeo en resistencia y en ductilidad.

33. Lm ejemplo de diseio ... .. ‘ i oei eb &G, 6ln

Generalidadgs. En este ejemplo se ilustrarfin los puntos esenciales del di-

I
sefio estructural como un proceso de optimizacién. Se desea diseﬁar una viga sim-

plemente apoyada que soporta una cierta area de un edificio de oficinas. Por

i v?"‘i"’- S-NA!&M*A

simplicidad trataremos la optimizacion desde punto de vista de 13 sociedad. Em

consecuencia no tomarewos en cuenta los requisitos reglament.arioq y omitiremos %
las consideraciones de utilidad que se asocian a los valores emotivos y a la re- !
]

: putacion del ingeniero. |
: !
A continuacidn se resumen los datos suministrados por el arquitecto, comple-

s-mentados con resultados de una andlisis preliminar: Goo . edu

= Claro: 6 n. . ey T L Liend i

- area tributaria de piso: 16 mC. e G e TG ’ ]

- Seccidn trasversal nominal: como en la fig 43: las dimensiones exteriores

o

T

fucron fijadas por el arquitecto. sl

B

. - Carga muerta: con distribucién normal com esperanza de 9 |ton y dispersidn

o e v.d LR iy g sinesime’ " 5 obgwaebe ozive ar | L ive &b

1;-, - Funcidn de distribucién de carga wiva: normal; para un periodo de recu-
, rrencia de 50 afos, . Cadisee: o
’ u=60(1+-%) i om oz ToRl ¢ we (
ES A y para un periodo de recurrencia de 1UQ aiios, c09n bebi L3

w = 80(1 + ﬂﬁﬁ) O A AT 9

donde w es la carya viva unitaria en kg/m® y A estf en metros cuadrados;

*
¥
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c/'/ﬁ pucde sustituirse por 1.2/ ¢1€ = 0.3 para chlculo de cortantes y

T AT il
~

momentos miximos, dando lujar a w = 224 y 274 kg/we para los dos periodos

' 1t de recurrencia (se ha supuesto unc distribucién normal para simplificar
los célculos.

% = Fuerza de fluencia del acéro: con didtribucién néisal-y ereranza de 8.3

é por ciento arriba de la nominal; cocficiente global de va#iacién ¢y = 36

E por ciento, y para acero gue proviene de un mismo lote, cJ = 2 por ciento;

] B ER fy nominal = 4C00 kg/cm®. En este ejemplo se supondré que se realizarén
*¢{  pruebas de control durante la construccién de acuerdo con‘las especifica-

E : " ciones del calculista. Es razonnble entonces aceptar la esperanza ante-

rior de la resistencia del acero y unm coeficiente de varidcién de 5 por
. ciento. Pooeb o
._- Resistencia del concreto: con distribucidn normal; fe nominal = 210
kg/cm?.
= Dimensiones: con distribucidn mormal; si LTSiﬁnl!l%b'aiherién real nenos
la nominal, d peralte efectivo, y b' espesor del alie, LWH) = ¢.5 cm,

EWB) = 0.5 cmy, cld) = gb') = 1 cm. - --

v
*

"% Costo del acero $200/ton incluyendo fabricacidnk, deterministico.
- eneficios de la estructura 336G/afo, determinfstico.
ks Consecuencias de falla. 5upéngase jue el diagrama cargn~deflexion es tal

ijue da origen a un aviso adecuado de falla inminente si esta ocurre en flexion,
pero que existe una probabilidad de CG.3 que no hay tal aviso si la‘falla ocurre
en tensidon diagonal.

En el primer caso no existird pérdida de vidas humcnas o de urebles de ofi-
cina. La utilidad negativa corresjondicnte incluye el costo actuaﬂizado de la
parte de estructura involucrada en la falla, mas el de los reculripicntos del

[

® Todos los precios estam en délares.
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piso. 3e supondr& que la sums de estos conceptos eyuivale a- 312 /mz. o 319208,

3e supondrd taw'ién por simplicidad gue la estructura no se reco struirisa en ca=

so de falla.

£l costo de una falla ihpi%VT&&.’bdibtbnﬂéti la suma del valor actualizade’
de las vidas humanas, los daios personales y las pérdidas de mueﬁles de oficinas.

Estimicenos la esperanza del nimero de pérdidas de vidas como 1.2/m?. Esta cifra

|
incluye las personas que se encuentran en el piso inferior, ya q*e la falla pro-

bableacnte ocurriria en horas de oficina. Los dafios personales se incorporan

re st

como fracciones de pérdidos de vida. La utilidad negativa por parsona se touwar

; como la esperanza de la contribucidon del habitante medio de la ciudad o del pais

en cuestidén 8l producto nacional bruto durante el resto de su vida®, y se consi-

derard que esta cantidad es 3150 00O por persona en la ciudad dowde se construi-
|

réd el edificio.

Por tanto la atilldad negativa:cotrespoidlei€e. an th§ de neJualizar las can-

E

tidades, es 316 x 1.2 x 150 000 = 32 880 GWO. i we

La esperanza del costo asociado a la pérdida de iwebles de oficina en caso

de una falla sitbita se estimard en 3200/m2, o $3 200, reconociendo jque habrad al- !

Ry

4in valor de rescate.

SN S D

% En realidad esta cantidad depende del disefio yue se adoptel. Ya ue hay

libertad de modificur la cantidad de refuerzo, se puede incluir er este dato una

cantidad proporcional al peso del acero en la viga. La contribucFén de este tér-

mino seria nuy peyuefia y su consideracion en forme explicita complicaria el tra- EE
x taniento; cuando se justifique tomzrlo en cuenta se supondrd su valor y se proce- L
. derd por iteracidn., Y - . o b &
: i
i' ¥ Este criterio no es completamente l0gico; sin eibargo es upa buena estima- ‘é
/ cion de 1a cantidad (ue la sociedad considera justificado gastar para conservar 5;
uny' vida humana, (ista sugerencie es debida al Ur. R.l.. Ackoff.) :
i
|
ﬁ y

! ’
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|
i

< L pérdida ‘total en ceso de una falla por cortante serd $1 92¢ + 32 880 000
x €3 + 3 200 x-0.,3 = 5867 060.  :2alsi - pabkoilomiz -, » R IT S Y

(Un anilisis mas refinado pondiria la esperanza de la pérdide ¢n funcidn de

l& cerga viva, y para cada carga viva incorporarfa um estudio de la distribucién

R M

de probabilidedes de la fraccidn de carga debida a personas. Se:iP también con-

" veniente un amilisis de los efectos de las are:s adyacertes a las 6 ne.)

La actualizacidn de las pérdidas se har& con una tasa de intepés de U.G4

por aifio. ~c asien. g 2o e e tc ob @304 n:
Jisefio por flexidn. Lmpezaremos por calcular la probabilid.d de . ue cada

carga viva dada sea excedida por lo mcnos una vez en un intervzlo urdo de tiempo.

Usando 1a relacion euntre los periodos de recurrencia, tg, y lc funpidn de fslla,

F(2l). podemos escribir «rka~ ot e . R,
F=-1-e¢t% Ly -
Por consiguiente, F(224 kg/ ") +1- °-0.02t y FQ74 kg/ a) =1k e-O'OIt. En-
tonces, ya que F es la distribucién normal, obtenemos o .
w -~
F(w)) = 5753%755 51; exp [- Sﬁ'i‘%f%iég.,d" abef
.o s Bw vk wi LR 19

en donde w) indice la crrys viva,
Si combinamos con la funcidn de falls para csrga muerta, quc s independien-

te del tiempo,

, . | *n W =92
i - [ Y S Su— - | i
P 55 T S ( 2 x .62 ™ o

"La distribucién por la carga total serd e e e

“hii Wt W1 2 . Toank
: 1 w = 11,470°]

Flw_ + wy) = ————mm § exp | - | dw

T T R I [ 2 x 0.972 - .

| Para obtener la funcidn de resistencia debemos escoyer distintas cantidndes
[

- de refuerzo de tensidén y calcular la probabilidad de falla corresandicnte. cara
que nuestra seleccidn se aproxime a la cantidad Optima de acero aplicaremos ini-

cialmente las recomendaciones dcl reglamento. Con un factor de capga de l.4,
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un factor de rcduccidn de esfuerzos de .8, um Lrazo de la fuorz
Jd = 6,95 x 45 = 42.08 cm, unu carga viva de 224 kg/mz y unz carg
ton, se obtiene -

vive total {83284 ¥16 + 3.6 %on * ¢ smivln a

Carga
fia ; e e
B Cargo muerta total: 9.0 L T 1
Cargz total: 13.4 - 8b ozdes) (o o
o 1

vomento méximo: 13.4 x 6.8 = 1C.0 ton m
Area de acero necesaria: 10.0 + (0.429 x 0.8 x 4) = 7.

6 vorillss No. 4 dan 7.62 cm® ko e

121
B resistente,

8 muerta de 9.8

30 cn2

Las variaciones en la resistencia del comcreto tendrdn una influencia des~

preciable en el momento resistente.

Cambiando la resistencia de]l concreto de

0.8 f; a £, j cambiard de 0.916 a 0.933. (Estos valores se cal%ularon de acuer=

do con las recomendaciones CEB para el ancho efectivo de patin d* una seccion

T€154} ) Ppor tanto tomeremos J = 0.92.

Con seis varillas No. 4, todas del mismo lote, la distribucidén de la funcién

de resistencis es normal con prowedio de 13.45 ton m y dispersidéa 0.413 ton m.

Sea Y = it - S el margen de seguridad aleatoria, donde R es
S la carga.
paréametros

2(Y) = () - E(5) = 13.74 - 8.60 = 5.14 ton m

a resistencia y

Je acverdo con nuestras hipétesis. Y tiene distribu¢idon normal con

o) = Jo2G0 + 02(S) = JO.170 + 0.526 = 0.835 ton m

La probabilidad de falla durante un afo cualquiera es igual

En tablas de distribucion normel se encuentra

dad igual a 3.64 x 16710,

dad de que Y € C,

1\“1 . .. . Y . I
Las probabilidades de fslla, junto con el costo inicial del

a8 la probabili-

esta probabili-

acero y la espe-

ranza del costo capitalizado de falla y de las utilidades, se muestran en la ta-

bla 4 pcra distintas cantidades de acero.

ecs 1-3.

Los resultndos se calculzron de las

e iR

TN e e
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T
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wl costo del acero longitudinal se calculd a partir de la hipo
este refuerzo se cortara de acuerdo con los requisitos del reglauen

fara llegar a la disposicidon elegida del refuerzo se verificéd
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}esis de que
to.

que se respe-

tan los porcentajes minimos y mhximos y se comprobaron las lonjitudes de anclcje

y los otros conceptos pertinentes. adewds, se Jesprecid la jrobabi

en secciones lejos del centro de la trabe.

La tabla 5 auestra practicameate el aismo resultado para los

6. Con fines jlustrativos, el vefuerzo adoptade consiste en 10 var

como se muestra en la fig «4. . agb b ¢ zaf

+4 Visefio por cortante. Se adoptarin las siguieates hipotesis si

5= Las dimensiones b’ y d son variables aleatorias independici

.puu = Para una resistencia de concreto y seccidn trosversal idudas

s~ ciom del comereto en el alwa tienc distrilucién normal, con

i por ciento mayor jue el valor nominal adoptido en 1& ref 1
PETEL ciente de variacids v, ijual a 0.30.

lided de falla

| casos ly

Fllas No. 3,

plificatorias:

tes.

} 18 contribu=

esparuanza 3¢

F, v enefi=

- La contribucion Je los patines es 14 por ciento de l» fuerzp cortants jue

o8
.wp:tomado el alm:®, o Iigsg e £ wm le & - i

- ia contcibucidn el acero longitulinri estd dai» en

5]

cor gl térmias corcespondiente en o formula le lu rer 1.2
sustituir las dimemsiones.nominaies y el drca ie ac-ro,
- La eavoivente del cortante de dai:2n0 2s c- se desci:ue om
¢larp de b m el érea tributaria e 16 m° definen u: table

;. usdoye lado memer mide 16 x 2/6 =+ 5,33 a; de ayui el liagcame e

E 3™ llega a este valor sustituyendo en t2/b'd el valor nomina

siones de la secciir tr:sversal, donds I es el esoesor de la losa.

se encueatzn 3 13 ref 133, ia scrtrilucidn ‘er patin no es vaa fr

<is5ticé de 1e fuerwa cortante .« .2ma 2l 2lza p2ro 2s peyuenc el g

duce esta sapotesis simglifisativa,

taoas OF

el art 8. il
ro de losa cu-

n ls fig 45,

1 de las dimen-
Esta capresion
L. .

@ccion determi-

rror yae intro-
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- £n una distancla iyual @ un peralte nominal a cada lado de tode seccibn

en que se corta acero loagitudinal, la capacidad del concketo en cortante
#  5e reduce en 30 sor ciento si la cantidad de acero que se corte es la mi-
tad del irea de acero mixima longitudinal en la vecindad de esta seccidn,
T#5%¥% 4y en forma proporcional cuando se interrumpen cantidades menores de re-
s i85 fyerzo. 3 o cndorq 8l goyn T e
- Las secciones criticas por cortante se encuentran a una distancia, de ca-

da apoyo, igual al peralte efectivo nominal. - 10f exime 4 D oemf

™ Con estas hipbtesis la esperanza de 1a fuerza cortante resistente en el con-

creto en la seccidn critica es 0.5 x 1.3 x 1.14 x 20.5 x 45.5 x ﬁﬁ = 10 000 kg.

Las esperanzas de las contribuciomes del concreto y del tcetk longitudinal a
la capacidad en cortante a lo largo del eje de la viga se mestrah en la fig 46.
Rl efecto que pueden tener Iss veriaciones en la resistencia del Foncrcto en la
distribucién del refuerzo en el slma se muestra en la fig 47, Sei ilustran dos
casos hipotéticos en que 1a resistencia del concreto se compara con la esperanza
de la fucrza cortante multiplicada por um factor de carga de 2. porcion infe-
rior define la relacidén entre la cantidad de refuerzo en el alma en distintos
puntos a lo largo del eje de la viga y la cantidad de refuerzo mecesario en el
extreno de la viga para obtener, en cada seccidnm, por lo menos el mismo factor de
seguridad que la seccibn critica inmediats al apoyo. Si la canti(lad de refuerzo
que se suministra se hace variar a lo largo del eje de la viga co‘ se indica con
1fnea punteada en la fig 47, se puede despreciar la probabilidad gde falla en cor-
tante en toda seccién lejana de los ajpoyos en comparaciém de la probabilidad de
falla en el spoyo. Por tanto se puede tomar la probabilidad de falla de la viga
como probabilidad de que falla un extremo. Uicha probabilided se‘ puede calcular
como lo suma de probabilidades de falla de cada extremo menos la Probabilidad de
la falla simultinea de awbos: = . . - L

Jlll del extremo

P(falla estructural) = P(falle del extremo izquierdo) + P(fi

A
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f | 6 derecho) - P(falla de aubos extremos) a0 lomyi slanntoib i an
L
% El iltino térmimo es igual a la probabilidad de ;ue uno .e los cxtrewos falle
; multiplicade por la'probabilid:d condicional de yue falle el otro pado que ha
@ fallado el primer extremo. o .

Para prohebilidades pe weiias de falls suponiendo ildependeuciL de los evem-
tos de falla en los apoyos, la probabilidad de falla es aproxicadamente igual a
la suma de probabilidades de falla de cads apoyo. Si por otra parte. hay corre-
lacion perfecta entre los eventos, puede conocerse de aniesuno ca;l modo de f:lla
sgté critico. La probabilidac corresjondiente es igual a la probn“bilid:d de fa-
*:1la en ese modo. Si ambos modos ocurren simmltanzamgmbe la probaliilidad de falla
de la estructurs es iguzl a la probabilidad de ua modo. Los casos reales se em-
cuentran entre esos dos casos extrenos. ; . ‘

Se supondra em este ejemplo que si falld -wwo de los-apeyes ha’y una probabi-
ll’dad de 0.5 que falle el otro. Si pg designa la probabilicad mmlnal de falla
de cada apoyo, la probebilidad de fella de la viga sera e e0ud. . o

ce ¥s i 2pg = 0.5pg = 1.5pg . 130 sl ob

7 'Se eligierom distintos espaciamieatos y diémetros del refwerzo trasversal,
de acuerdo con las limitaciomes expuwestss ea los arts 27 y 3l. distribuyeron

los estribos segam el diagrama de la fig 47, tomando ¢n cuenta los| efectos de

los cortes de varilla. Los costos correspomiientes del refuerzo trasveisal se

“ consignan en la tabla 6 jwato com las probabilidades de fall. respectives y los

" conce;-tos que i-iervlem en la atilidad.

La fig 48 suministra los espacismientos de los estribos a lo Pa:go de la wi-

't‘ para maa centidad dptims de refucrzo trasversal. .. . . "
J yue se repoo—

Uptinizacidn aproximads. Para splicar las curves de la ref

“Bucen en lzs flgs 49 y 4 se debe: . ... sl aa

- Calcular la derivada del increiento de la inversion de capital! ecn respec-

to a la fincidom de rosistenci®. Llanese x osta degivada ¥y = Ag =(3),

oo
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donde A es un valor numérico con el que se entra a las graficas y E(S)
-ssiwdl  es la esperanza de la carga.
»t = Suponer ywe la resistencia y la funcidn de fuerzas tiemem|distribuciomes

- gaussianas. Calcular la dispersién de sus diferencias.

= Calcular (g, que es un costo ficticio tal que si se uwultiplica por la
provabilidad de falla por unidad de tiempo (supuestamante‘constante) da
lugar a la esperanza del costo actualizado. Este puede obtenerse multi-
plicando el costo de falla por el coeficiente apropiado eq la tabla 9 de
la ref 3. El procedimiento supome que si la falla ocutreitendté verifi-
cativo durante un lapso fijo. Supondrewos que si la fallq tiene lugar
ocurre justamente 30 afios después de ejecutada la comstruccién o mo ocu-
- ¢+ rxe en lo absoluto.

Si se diseida por flexidn, o = 0.835 tom:'m, Ag * $3.93, Gy $34 500. En-
trando a la fig 49 con estos datos se obtiene unma esperanza 6pt!m§ de la resisten~
cia de 12.9 ton m, que es casi idéntica al resultado del anélisis‘mas refinado.

Procediendo en forma semejante para el diseio del refuerzo tﬁasversal. se
asignan a las fuerzas y @ las resistencias funciones de d!stribucﬂén gaussianas.
Se encuentra una esperanza de la resistencia optima de 25.7 ton, jue se compara
-imy bien con el resultado del anilisis mas refinado, 23.2 ton.

- oh
uiseiio de conformidad con un reglamento. La vi_: se ha diseqado también

rcetaado los re uisitos de 1= edicidn 1963 del reglamento re consﬁrucclones ACI,
Visefio Linite, en lo que toce 2 flexién y corte. La carga viva nﬂminal se fijo
en <50 kg/mz. tal como se estipula en los reglomentos de varias ciudades, y se
retuvo la kipotesis de nuestros primeros dos anélisis en cuanto o |13 forma de las
envolventes de fuerza cortante. .
T LYE
El disefio resultante se muestra en l2 fig 51. Ha de comparxarse con el con-

tenido de las figs 44 y 48, que se obtuvo de nuestros primeros anfilisis.

wiscusidn. Para hocer mas completo este anélisis debexfamos haber conside-

|
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lrado otros modos de falla -~ agrietamiento, deflexiones excesivas [ vibraciones,
!allal durante la construccidn, falla en compresién, torsiom y falla per adheren-
cia==veberfamos también haber considerado explfcitamente ccrgas excepcionalmente
elevadas y resistencias bejas causadas por eriores y sucesos simileres. Cabe su-
poner que el disefio no se hubiera visto afectado mayormente por estos conceptos
pero la presentacion hubiera sido mucho mas compleja, : & o L ang
Deberian estudiarse algunos otros conceptos sates de aceptar gl disciio de
esta viga: si es que conviene usar varillrs dobladas y disminuir ep nimero de es-
tribos cerca de los puntos de corte de bastones; qué limites impone el disefio a
las cergas vivas que puedan obrar durante la construccidn; si es vpntajosa la se-
leccibn de una f¢ distinta de la que elegimos para todo el sistemal de piso; lacon
traf'echa necesaria para mantemer las deflexiomes dentro de ciertos lfimites; etc.
~ la comparacion con el disefio limite segiin e} ACI-1963 muestral que, para este
-"Sjéq)lo en particnlar, los requisitos reglamentarios son demasiado| conservsdores
en flexidn y poco seguros en tensiom diagonal. R ke te v
Se ba visto que la optimizacidn explicita en un ejesplo sencillo puede im-
|:)lica: célculos\my extensos. Pero el enfoque presentado puede servir de gufa
fidedigna en reglamentos de disefio, en la modificecién de pricticas establecidas
de oficinas y em el disefio mismo de estructuras especiales.' @291 : “id
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TABLA 1.  HUNDIMIENTOS PERMISIBLES

Concepto que se limita y tipo de dafio L Limite Unida-]
[incrementolincremento[ total | des
mensual __{anual

Hundimiento méximo

Dofos a Tnsfalaciones en via peblica 10 30 cm

Dafos a edificios vecinos 1.2 4 10 cm

Inclinacién media

inclinacian visible —— — * %

Componente transversal excesiva de la aceleracién de

la gravedad —— — 0.2 | a**

Efectos en el funcionaniiento de maquinaria -— -—- 0.1 %

Dificultades en grias viajeras —— —_— 0.3 ] %

Distorsién angulor

Agrietamiento de aplanados de yeso 0.2 0.25 03] %

Agrietamiento de muros de bloque de concreto ligero 0.2 0.25 0.3 | %

Agrietamiento de muros de bloque de concreto de

peso normal 0.3 0.4 0.5 1] %

Agrietamiento de muros de tabique recocido 0.5 0.7 1.0 | %

Dafios peligrosos en estructuras de concreto reforzado 1.0 1.5 20| %

Falla de conexiones remachadas en estructuras de

acero --- --- 4.0 { %

o A gt b sswtie T bR r R Al e,

*  100%
100+ 3k

h = altura del edificio en metros

si h—=0, la inclinacién permisible —» 1%
si h= 50 m, inclinacién permisible = 0.4%
si h—»w , despiome permisible —s 33 cm

**a relacién entre el cortante de piso méximo y el peso del edificio artiba del nivel

considerado; generaimente es minimo en la base del edificio y es igual al coefi~
ciente de cortante en la base.

i

3

TABLA 2. GRADOS DE CONTROL DE CONCRETO
Tipo de operocién Coeficiente de variacién para diferentes grados de control
Excelente Bueno Regular Pobre

Variacién global:
Construccién en general |menos de 10| 10 a 15 15 a 20 més de 20
Control de laboratorio mencs de 5| 5a 7 7al0 mas de 10
Variocién entre ensayes:
Control de compo menos de 4| 4a 5 5a 6 mgs de 6
Control de laboratorio |menos de 3| 3 a 4 4a 5 més de 5
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LR L v TABLA 3. ESTRIBOS EN VIGAS
*  varillos lisos; todas las demés son vorillas corrugadas

Espaciomiento mdximo de estribos cuando no son necesarios por cortants o temién verticol ** o mayares
ESPACIAMIENTO, cm NOTAS
L | Dmox Awimey € ACERO GRADO ESTRUCTURAL ACERO GRADO DURO . ] .
f, 2 2300 kg/cm ‘)’ 2 4000 kg cmz )] Lc':s espacxumren'os. lupono'us conespor\del:l L] vn?al no expuestas
ca cm cm2 ka/m | g oof#0.5) # 3|4 o |#5°0]| sec(#2.5[# 3 £ 4 [#5°° d:rec'uman'e alo perie; .los espac tos inferiores o las
55 50 0 % directamente expuastas o la intemperie.
15 | 1s 3.4 35 1319 28 30 | 30 52| 30} 30 30 | 30 , o | ) .
55 ho i 30 30 T 10! 30 30 30 ) En todos los casos se consideron estribos de dos ramas.
20 | 15 | 4.3 35 |13 -19f 28 22 - 5 e b rrabotadk o
B 5 ) b5 i 3)~Poroonches de vigos que tos } y
25 15 5,4 35 73 P 19 P %8| 30 | 30 22 ?O 30} 30 30 l”pm:iumiemos en pvo‘p_o:cién inversa del t‘mcho y compruébense
0 " 6. 50 >0 7 PO i B0 5] 2 30 s, . 39/?:@# 20 30 | 30 os esfuerzos por flexion en las ramas horizontales.
35 | 20 50 20 i 130 15 30 55| 30 | 30 g 4 39{@, 30| 30 | 30 4) Para refuerzo del lecho superior A, mayor que (A ) ... silo
< 9.7 %5 5 55 e 5 T - viga no estd expuesta, extrapdlense los valores de la tabla,
40 | 20 | 10.8 s0 10; 75 ~%a] 30 | 30 17 % | 30| 30 30 disminuyendo los espaciamientas de los estribos de acuerdo con
= la expresion
16 o] s 0.,
w5 | 25 | 18,9 65 [ af2A3P 8] 30 | 30 P2AuPO%p] 30| 30 | 30 RN g
50 | 25 | 16.9 65 PP os| 30 | 3 2z 3102/.2 30130 | %0 ] o VTR0 A, A )
16 |2 0~ 4 o}
60 25 | 19.0 65 8 5/13 P 18 30 30 544 PO 22 30} 30 30 Para vigas directomente expuestos tomese como espaciamiento el
- T Py s Bo_ 1307 b 0 0 menor entre s' y el valor tabulade .
70 | 30 | 25.6] 82 B2 10000 Paa| 30 F245P079 2%, | 30 | 2 | .
- R P P 030, bs o 139" 5) Para peraltes que no estén en la tabla, interpblese linealmente .
S — | 80| 30 | 28.4 82 A e 58] aégiﬁ;/%zj, 30 130
Mu _~le2 30/ 3&&/7 3n 5 PO 7130 30 | 30 6) En vigas con refuerzo de compresion, el espaciamiento de estribos
90 30 | 31.9 82 72177111716 281 12 19, 27 estd gobernado también por los requisites para anillas en columnos.
14 2 B0~ 3y 30 p2.7B0 (30 30 | 30
100 30 50.0] 82 /i 11 1/b 28 g j? - 2:] 7) Pora trabes con h/b > 6, deberé suministrarse refuerzo longitudinal
13 2 o~ 130 30 15 07139~ 1 30 | 30 de acuerdo con la tablosiguiente . £l espaciamiento del acero lon=
120 | 30 | 55.0] 82 Lo e ee) T yo2L 19 27y T ] S
& S 5 3 e 5 ho 24 30,7 gitudinal no seré mayor de 30 cm.
ST 150 | 30 |es.0 82 7L éz_‘_’z&k 30 17 Plagls7eg] 0] 30 sy
- 20 1301 30 11 |23 | 30 | 30 '
200 | 30 | 90.0] 82 10 | 16| 728 ) SRS N D
b~ - P e S e
Q
‘ 6 | 13 {3%g] 30 7 | 14 | 30 | 30
| 250 30 |10o.0| 82 1 . - Area_de refuerzo longitudinal
300 | 30 h30.0] 82 g | 24 | 30 9 [ 26 | 30 b Trabes no axpuestas di~ Trobes expuestos directo
NOTACION em rectamente o la intemperie mente o !a intemperie
h = peralte total de lo viga < : 5)
b = ancho méximo de la viga ' . . © @ )
(A )z grea maxima de refuerzo en ol lecho superior : 1 0,38 h/b ! 0,22 b/b | 0,76 b/b | Q.44 h/b
q' = q - 0.8 (Ay)nax . 20 10.65 h/b | 0.37 h 1,30 h/b | 0,74 h
= carge pormisible durante el colado _ b 0:37.0/b 1130 B/ 7% 2/>
- ﬂ = diGmetro dei estribo en actavos de pulgada - —_— - 25 10,98 b/b | 0,56 b/b | 1,96 h/b | 1,12 b/d —
ls : “Pﬂ‘:i""::"m' roral ' ' | 30 | 1,35 B/b | 0,78 h/b [ 2,70 b/ [ 1,56 h/d
fH)) :::: gzudz :;r':“ . 35 | 1.78 b/b| 1.02 h/b| 3.5 h/b] 2,04 h/d
. sl by = esfuerzo de Fluencic del refuersg - . ... S L 40 | 2.24 h/bl 1.29 h/b| 4.48 h/b] 2,58 h/b
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TABLA 4. ANILLOS EN COLUMNAS CIRCULARES, CUADRADAS Y RECTANGULARES

A) a, 2 a,/10 ‘
B) s < 208, a |

ci = area del on*llo '
I} a a, = Grea de cada varilla o paquets de variila vertical
900 1,00 s = espaciamiento de anillos
1200 0475 P, = ditmetro de las varillas verticales o diémhetro de la
’1358 0,57 menor variila de un paquete
‘ 150 0.39 @ = angulo entre el anillo y la varilla longitudinal

fy s esfuerzo de fluencia del refuerzo

C) Espaciamiento de anillos cuando no esté regido por cortante, en cm

DIAMETRO| ACERO GRADO ESTRUCTURAL ACERO GRADO DRO

DE LADO f, 2 2300 kg/cmz f, 2 4000 kg/¢m?2

CORTO,cm

#2* #2251 #3 | #4 |#5 " #2% |#2.5 #3|lgas g5+

15 ) 732949 325 | 30 30 {3925 30 30 30 30
20 Po75[30 15 129255 30 30 {3997| 3035 30 30 30
25 [ 8[22132918] 30 | 30 |2844{39 53 30 || 30 | 30
30 8512247 3946 3958 30 [2245(3%499] 305 30 [ 30
15 2 € 11940 |128+74 |39 55| 30 22471 30 19 3075, 30 | 30
40 1% 18 3 25 13 30 3] 30 20 7ol 39 15 30 55|/ 30 30
a5 [O|"©5 234513025 30 |18 2874 3920 30 | 30
5o [19 1552247 39451 30 |12 9 26 13 30 19| 30 30
55 9 14 -7 20,/,]‘0 3C 18 30 59 16 8 24 Z0 30 18 30 30
60 | 2 (137512045 2245130 5,155 22 72[ 3094, 30 | 30
65 | 318 B0 30 5| 55| 2243 397|305 30
s0 |8~ 12— 18530463055 14| 244|397 3% ] 30
75 L8~ 12— 753945 3% 24| 3] 2970 3972|355 30
80 D105 2995302313 120951 287,397 30
o5 e L e e [ g A e [ T
% P N B A B E N RS
95 10 e S 30 1218 25395, 50
100 0hE e 300 1741255357 30

* Varillas lisas, todas las demés son varillas corrugadas
** o mayores

NOTAS ) oo™
1) El Grea y espaciamiento de anillos deben satisfacer simulténeomente las cond
2) El nomero minimo de varillas verticales en columnas circulares es seis
3) en ¢) los espaciamientos superiores corresponden a columnas no expuestas d

intemperie; los espaciamientos inferiores a los expuestos directamente a la i

ciones A, By C.

rectamente a la
ntemperie.
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TABLA 5. DISENO POR FLEXION

Caso | Refuerzo Esperanza de| Probabilidad de Esperanza de los | Costo del acero| Esperanza del costo
la resisten- | falla en un oMo beneficios actua=-| en délares de falla actualizada:
cia, ton m | dado lizados * en délares

) 614 13.74 3.64 x 10-10 9000 6.6 1.75 x 107
2 4ty 9.15 2.48 x 107! 1255 4.6 1.65 x 1073
3 504 11.44 2.25 x 1074 8951 5.8 1.072 x 10

P 843 10.24 1.79 x 1072 6222 5.0 5.93 x 1025

5 943 .52 1.17 x 1074 8973 5.4 5.63
s | 1073 12.80 8.23 x 10~ %000 6.0 3.96 x 1073

* Redondeados a délares

TABLA 6. DISERO POR CORTANTE

S

Caso | Espaciamiento de | Esperanzade| Probabilidad de ]Esperanza de los [Costo de los | Esperanza del costo
los estribos en | la resisten- | falla en un ofio |beneficios actua-|estribos en de falla actualizada,
el extremo cm |cia dodo lizados * délares en dblares

1 10t 238 | 1281078 9000 28 — | 2.77x10"
2 | s 19.10 . 1.08x 1073 8998 2.18 2.33 x 102
3 19 17.40 1.09 x IO-‘ 8976 1.9 2.35 x 103
4 22 16.40 3.78x 1074 8915 1.84 8.12 x 10°

* Redondeados a délares
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Fig. 24 Funcion de densidad de probabilidad para fatiga
( Segin 0O.A. Rascon)

.
ke




*’W‘IW‘W‘W’Q"WWW A

r(z)

25

20

R=0.6
k=0.0115

Asintdtico a
r{v)=43.4

18 :

B=0.1791

/

/

/

0.8

Fig. 25 Funcion de riesgo para fatiga
0. A. Rascon)

{ Segun

1O

1.2

ok

e,
g}

e
23

sl

i




\ |

Pr{v<v,) I
1.0 Viga presforzada
R=0.6 Nl
' K=0.0i15 A
B=0.1791 +
0.8
0.6 +
| [
‘ +
0.4 -
} +
0.2
+
! R=0.6 Nivel de carga
i comc fraccidn de la car-
o ga mazima 1
-
.4 06 08 1.0 1.2 1.4
0 B,
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