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NOTA PRELIXINAR

$e pretende en este curso curso desarrollar el sentido, 13 intuicidn y el -
criterio estructural del estudiante, haciendole ver cuales son los aspectos
basicos del diseio y qué decisiones son |as importantes. El tratamiento es-
general en el sentido de que las estructuras no se clasifican para su estu-
dio por los materiales de que estan hechas sino por su funcion. Esto facili
ta el estudio comparativo de las distintas aiternativas posibles para resol
ver un problema estructural dado y permite que el alumno adquiera cierto -
tentido de qué formas estructurales y qué ma‘eriales son convenientes en -
¢ada caso. Aungue no se hace énfasis en los aspectos de detalle del dimen -

. sionamiento se considera que el enfoque dado al curso proporcionara sufi -

cientes conocimientos a los alumnes para gue puedan establecer (as dimensio
nes generales de los elementos de una estructura con una aproximacion razo-
nable.

Evidentemente uno de los aspectos fundamentales del diseiic es el conacimien
to de las solicitaciones que actuan sobre las estructuras. Si este conoci -
miento es inadecuado resultan indtiles los refinamientos gue pueden fograr-
se en el anilisis y dimensionamiento. Por ello una gran parte del curso se-
dedica al estudio de }a estructura de las solicitaciones y de la cuantifi -
cacion de sus efectos sobre las estructuras.

Del analisis del proceso de diseio efectuado en el inciso 1.} se deduce la-
importancia de la eleccion de la forma o tipo estructural. Por fo tanto tam
bién se dedica bastante espacio a los problemas generales de estructuracion
y a un estudio funcional de fas formas estructurales basicas que integran -
las estructuras,

Los principios generales del disefio estructural se ilustran primero en el -
estudio de los sistemas de piso y techo. Después se analizan fos principa -
les tipos de estructuras clasificadas de acuerdo con sus caracteristicas --
funcionales (edificios de un piso, edificios de varios pisos, puentes, etc.)
Se concluye el curso con consideraciones generales sobre los detalles de -
unign entre eiementos estructurales.

Para la solucion de los diversos problemas de diseio que se plantean duran-
te el curso el alumno debera contar con comocimientos razonabtes de Mecani-
ca de los materiales y de analisis de estructuras; es decir, debera tener -
naciones del dimensionamiento de elementos estructurales hechos con Ios ma-
teriaies mas comunes y debera poder analizar cualquier estructura sencilla.

En los ejemplos gue se propangan durante el curso se procusara ilustrar
distintos ¢riterios de disefo, aungue en general los gque se aplicaran con
mas frecuencia seran los elasticos o de esfuerzos de trabajo y los de -
resistencia dltima. Puesto que no se trata de hacer una guia para el em -
pleo de los Reglamentos, se hara poco referencia a ellos. Sera tarea del-
estudiante el acostumbrarse a interpretarlos correctamente al resolver
probliemas de diseno.
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Estos spuntes tiemen por objeto cubrir el curso de Disedo Estructural
que se ofrece en la Facultad de Ingenieria, U.N.A.M. En los primeros tapi-
tulos se presentan las caracteristicas y medios para valuar las solicita -
ciones que actdan sobre las estructuras. Con estos antecedentes, se proce-
dera en el capitulo 3 a conocer los distintos elementos estructurales de -
que se dispone, cdmo se procede 2 su diseno y la manera en gue se pueden-
combinar estos elementos simples para formar estructuras mas complejas. Ef
alumno resolvera distintos problemas de estructuracion, ofreciendo varigs-

alternativas y seleccionando aquella que se considera aptima

En e! capitulo 4 se ofrecen algunas soluciones de cimentaciones y en-
el capitulo 5, se presentan distintas soluciones de juntas o conexiones ep

tre elementos de acero o de concreto,

Este curso requiers conocimientos sobre Mecdnicas de Materiales y Ani

lisis Estructural. El alumno debe estar en posibilidades de analizar y dimep

$ionar eiementos estructurales, en los problemas que se resuelvan a lo layr
go del curso,

Estas notas han sido preparadas con |a colaboracion del grupo de pro-
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1. INTRODUCCION

1.1 ;Qué es el disefio estructurel?

Es dificil contestar esta pregunta con una simple definicion, El-
praceso de disefio es complejo ¢ intervienen en | variables de diversa-
naturaleza. Quiza la mejor forma de definir esta actividad consista en-
intentar describir el proceso ¢reador que sigue el proyectista al dise-

fiar una estructura, et

A grandes rasgos, ol problema estriba en dar forma a una estructy
ra que cumpla una determinada funcion con un grado de seguridad razona-
ble y que en las condiciones normales de servicio ienga un comportamien
to adecuado. Ademas, cominmente deben cumplirse otros requisitos, tales
como el de mantener el costo dentro da !imites ecandmicas y el de satis
facer determinadas exigencias estéticas. Estas consideraciones hacen op
vio que ia solucidn al probiema de disefio no puede obtenerse mediante -
un proceso matematico rigido, donde se aplique rutinariamente un deter-

minado conjunto de reglas y formulas,

¢Qué puede considerarse como seguridad razomable, o como fesisten
cia adecuada? ;Qué requisitos debe satisfacer una estructura para consi
derar que su comportamiento hajo condiciones de servicio es satisfacto-
rio? ;Qué costo tendrd? ;Qué vida dtil deberd preverse? ;Es la estructy

ra sceptsble estéticamente? o

Esvas son l8s preguntas que e} proyectista tiene en mente al dise
iar une estructura, EI probiema no es senciilo, y en su solucidon el pro
yectista hace uwso de su intuicidn y sv experiencia, apoyando éstas en -
8l andlisis y la experimentacion. Se puede afirmar que los probiemas de
disefic no son nunca de solucion dnica, sino de solucién razonable. En -
efecto, la labor del ingeniero proyectista tiene tanto de arte como de-
disciplina cientifica, Indudabiemente of ingeniero debe aprovechar el -
cimuio de informacidn cientitica disponible, pero ademis tiens gue to -

mar en cuenta otros factores que estin fuera del campo de las matemati-

cas y de 1a fisica. EI proceso que sigue el proyectista sl resolver un-
probiema de diseio planteado en estos términos puede considerarse como-

un proceso ciclico de aproximaciones sucesivas

El problema surge inicialmente al plantearse una necesidad: la de
selyas un claro, como en 8l caso ge puentes: |a de encervar un espacio,
como sucede en edificios de diversas clases; |a de contener un empuje,-
como en el caso de muros de retencign, tanques y silos. En general, el-
diseiio de cualquier estructura implica la prevision de que ésta tenga -
la capacidad necesaria para soportar, con un margen de seguridad adecus
do, las solicitacionss 8 que puede estar sujeta ducente su vids Gtil, -
Debe aclararse gue la finalidad fundamental de las estructuras no es rg
sistir solicitaciones o cargas, sino cumplir alguna de las funciones --
que se acaban de resenar, Las cargas son males inevitables que no hay -

més remadio que tomar en cuents en el disefo. *

Ls cepscidad do una estructura para 7esistir un conjunto de soli-
citaciones depende con frecuencia de la resistencia a ia rotura de Jos-
slementos que la integran. En la determinacidn de la resistencia a la -
rotura de las estructuras es necesario tener en cuenta la forma en gue-
so aplican las solicitaciones, Asi en algunas estructuras pueden ser --
significativos los fendmenos de impecto y de fatiga. Ls forms de falia-
es también un aspecto importante que.debe tenerse en cuenta en el dise-
fio. Conviene evitar la posibiiidad de falla fragil, debiéndosa procurar
que las estiucturas cuenten con suficiente ductilidad para que puedan -
hacer frente @ situaciones no previstas en el célculo sin que |legue a-
producirse el colapso, Por otra parte las estructuras dictiles exhiben ds
formaciones importantes, cuando se exceden |as cargas de servicio prg -
vistas, que sifven de aviso, de manera que pueden hacerse las reparacio

nes necesarias antes de que se produzca una falla catastrofica.

En ocasiones pueden ser descisivos otros factores ajenos a los fe-
nomenos de rotura, tales como (s inestabilidad y of volteo, Existe ries
g0 de inestabilidad en estructuras muy esbeltas en las que !a falla se pue

d& presentar por efecto de) pandeo antes de que Jos esfuerzos alcancen-




los valores de falla. En algunas estructuras sujetas a fuerzas horizon-
tales importantes (viento, sismo, empujes de tierra), Ta tendencia de -
gstas a provocar el valteo respecto a la bese o algin punto intermedio-
puede ser una consideracign critica.

N9 basta, sin embargo, gque |a estructura tenga suficiente resis -
tencia, Como se dijo anteriormente, también es necesafio que su cempof-
tamiento en condiciones normales de servicio sea satisfactorio. Asi, por
ejempio, 18 estructura no debe deformarse exageradamente, debiendose e-
vitar tas flechas o contraflechas demasiado grandes.

La vibracién producida por maquinaria o por el paso de personas o
veliculos debe mantenerse dentro de !imites que no produzcan sensacions
de inseguridad, EI agrietamiento propio de las estructuras de concreto-
debe mantenerse dentro de |imites aceptables tanto desde el punto de -«
vista de apariencia como desde el de proteccién contra corrosion. En al
gunas estructyras como los puentes y los pavimentos de estructuras indus-
triales expuestas a los efectos de agentes corroSivos, puede Ser signi-
ficativa Ia reduccidon paulatina de secciones debida al desgaste. E des
gaste asi como los efectos del intempérismo son factores que afectan la
durabilidad de las estructurps, que es también uns consideracigén en el-
disefio.

No debe olvidarse que al intentar cumplir con los requisitos geng
reles, de resistencia y comportamiento resenadas, el proyectista debe -
tener en cuenta ciertas limitsciones econdémicas asi como determinadas -
exigencias estgticas.

Una vez planteado un problema estructural, supuestas unas solici-
taciones razonables y definidas las dimensiones generales, es necesario
ensayar diversas estructuraciones para reselverlo, Es en esta fase del-
disefo donde la intuicion y la experiencia del ingeniero desempeian un-
papel primordial, La eleccion del tipo de estructuracion es sin duda --
uno de los factores que mas afecta el costo de un proyecto. Los refina-
mientos posteriores en el dimensionamiento de secciones son de mucha me
nor importencia, B

La eleccign de una cierta forma estructural debe ir asociada a la
eleccion del material con que se piensa realizar la estructura, Al ha -
cer esta eleccion, el proyectista debe tener en cuenta las caracteristj
cas de la mano de obra y el equipo disponible, asi como también el prg-

cedimiento constructivo que mas se preste al caso.
. 8k

Después de elegir una estructuracidn tentativa se idealiza la es-
tructura para estudiar los efectos de ias solicitaciones a que puede -
sstar sujeta, [Esta idealizacion es necesaria porque el problema real es
siampre mas complejo que lo gue es practico analizar./Una idealizacion-
tipica, por ejemplo, consiste en la descomposicion de las estructuras -
espaciales en estructuras planas con objeto de simplificar su analisis.,
Otro tipo de idealizacion es ia que se efectda al considerar, para efec
tos de analisis, que los miembros que forman un marco estan concentra -
das en una finea, situada generalmente en su eje de gravedad. También -
se hacen idealizaciones en relacidn con las condiciones de apoyo de 8ig
mentos estructurales. Asi un apoyo se considerara articulado, empotrado,
o guiado aungque las condiciones fisicas reales no corresponderdn con =
precision el comportamiento ideal implicito en el apoyo escogido,

El analisis estructural implica un conocimiento de las solicita =
ciones que obran sobre la estructura y de las dimensiones de sus elemen
tos. Estos son imprecisos cuando se inicia el disefio, ya que solo se co
nocen en forma aproximada las dimensiones que tendran los elementos. Es
tas influyen tanto en e! valor del peso propio como en el comportamien-
to estructural del conjunto. En un proceso ciclico el proyectista va --
ajustando los datos iniciales a medida que va precisando el anglisis, -
Solamente en la fase final de este proceso hace un calculo numérico re-
lativamente refinado. EI grado de precision que trate de obtener en es-
te proceso depende de fa importancia de fa estructura y de fa posibifi-
dad de conocer las solicitaciones que obraran realmente sobre ella. Un-
vicio frecuente es el de tener un exceso de minuciosidad en casos en --
que la importancia del problema no lo amerita, en que el conocimiento -
de las solicitaciones es solamente aproximado, y :n que el ahorro gue -
pueda obtenerse gracias al refinamiento en el analisis no lo justifica.

La fase final del disedo consiste en la comunicacidn de los resul
tados del proceso descrito a las personas que van a ejecutar !a obra, -
La comunicacidn de los datos necesarios para la realizacion del disefio-
se hace mediante planos y especificaciones, Este aspecto final no debe-
descuidarse, puesto que el disponer de planos claros y sencillos, y de-
especificaciones concretas, evita errores y confusiones por parte de --
los constructores

Debe mencionarse, por Gltimo, la impartancia que tiene !a vigitan
cia del comportamiento de fa estructura tante durante la etapa construg
tiva como durante la vida de servicio de a estructura. Puede considerar




se que esta vigilancia, en cierta forma, también es parte de! proceso de
disefio, En algunos casos |a observacion del comportamiento puede poner -
de manifiesto fa necesidad de efectuar modificaciones o reparaciones de-
importancia. Un caso relativamente frecuente es el de edificios que de -
ben recimentarse por hundimiento o desplomes excesivos,

Como complemento de |8 descripcidgn de proceso de disefio que acaba-
de presentarse conviene hacer algunas observaciones acerca de sus finalj
dades. A primera vista podria parecer que la finalidad del disefio estrug
turat gs proyectar estructuras que no tallen, Sin embargo un poco de me-
ditacidn sobre el problema nos hard ver que esta manera de definir los -
objetivos del diseiio es poco realista, /las variables y parametros que de
ben considararse son de naturaleza aleatoria.jPor otra parte no es posi-
ble asignar |imites s los valores de estas variables de manera que pueda
uno confiar que jamas seran excedidos, Asi, por ejemplo, no es posible -
conocer la mayor intensidad que pueda alcanzar la carga viva 8 que pueda
estar sujeta una estructura durante su vida til. Er caso de scciones --
sismicas la prediccign del miximo efecto posible es ayn mas dificil. Con
sideraciones semejantes puedsn hacerse respecto al valor minimo que pue-
de tensr la resistencia de una nsttuclu:n.[§iempla existird cierta proba
bilidad de que se presente yna combinacign de parametros y variables tal
que se produzca |la falla de una sstructurazﬁin otras palabras, puede a--
firmarse que toda estructura acabaré por fallar, si no se demusle antes,
De acuerdo con estos razonamientos no puede considerarse que 6! pieposi-
to del otsefio estructural sea evitar das fallas, Wis acertado seria de -
cir que laymeta del disefio consiste en la optimizacign de (os parametrasy
de I8 estructura, haciendo maximo el cociente de los beneficios que de -
ollas pueden esperarse entre al costo capitalizado de Ia obra. El costo-
so obtendria con este fin como a suma dei costo inicial, el de operacion
y mantenimiento, el de daiic y el de falla, capitaiizados, tomando en - :
cuenta sus probabilidades respectivas, Este enfoque, que desde hace algu
nos aios 8std siendo objeto de amplios estudios, es probablemente el aas
acertado desde un punto de vista tedrico. Sin embargo es todavia de di -
ficil aplicacign en Ia mayoria de !os problemas de ingenieria civil, por
falta de informacidn adecuads respecto a la variabilided de las distintas
variables y pardmetros. Ademas implica la solucign de problemas dificiles
tales como ia influencia que en el costo de una falla pueden tenar |ds -
vidas humanas perdidas, el desprestigio de los que han intervenido en la
obra y otros factores, En los procedimientos de disafio actualmente en --
uso se busca un equilibrio mds bien cualitativo entre la seguridad y la-
economia, entre el costo inicial y {a probabilidad de ftalfa, E| grado de

seguridad que se acepta como adecuado suvele depender de la practica es
tablecida y de la tradicion, tales como estin reflejadas en los regla-

mentos de construccian,

1.2 Criterios de diseno .

En los cursos de Wecanica de tos Materiales (o en ios Comporta -
miento y Resistencia de Materiales) se establecieron métodos pare el -
dimensionamiento de elsmentos estructurales., (E! dimensionamiento pue-
de definirse como el proceso mediante el cual se determinan las dimen-

. siones y caracteristicas que deben tensr los elementos estructurales -

para cumplit una determinada funcién con un grado de seguridad razona-
ble y de manera que su comportamiento bajo condiciones de servicio sea
adecuado). Pira allo se estudiaron las caracteristicas accién-respues-
ta, entendiéndose por este concepto ias relaciones que existen entre -
las caracteristicas de un elemento y su respuesta ante una determineda
sccidn, En otras palebras, para poder dimensionar, necesitamos poder -
determinar como se va a comportar un elemento de caracteristicas dadas
ante una determinada accion. EI problema es semejante para una estruc-
. tura. Si s» conocen las relaciones

ACCION ‘RESPUESTA

|

CARACTERISTICAS

‘esrnucrunns DE CIERTAS

para todss las combinaciones posibles de ecciones y caracteristicas se
.tendrd una base racional para establecer métodos de dimensionamiento. -
El problema de 1a determinacidn de las relaciones accign-respuesta pa-
ra estructuras cualesquiers sujetas a toda |a gama posible de acciones
y combinaciones de.estas acciones, 8s insoluble debido al nimero infi-
nito de combinaciones que pusden presentarse. Esta situacignm ha hecho-
necesario el desarrollo de métodos mediante [os cuales pueda basarse -
ol estudio de una estructura en conjunto, basado en ef estudio del com
ghortamiento de sus distintas partes o elementos. Estos mitodos se esty
~dian en e curso de Andlisis Estructural. Por medio de ellos se pueden
.determinar las acciones internas (carga axial, fusrza cortante, momen-
to, torsidn) en cada uno de los miembros de una estructura resultantes
.de |8 aplicacion de las solicitaciones exteriores a la estructura to -
281, Esta consideracidn permite reducir el problema de la determina -
Lcidn de las caracteristicas accion-respuesta a dimensiones manejables,

a

Para establecer una base racional de dimensionamiento serd nece-
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sario, entonces, obtener las caracteristicas accidn-respuesta corres -
pondiaﬁtus a las acciones internas que actian mas frecuentemente sobre
Jos distintos elementos estructurales, Este problema es el gue intenta
resolver |a Mecénica de los Meteriales (o la Resistencia de Materiales)
Conocidas las caracteristicas accign-respuesta se puede delimitar sl -
rango de las solicitaciones bajo las cuales los elementos se comporta-
rén satisfactoriamente, E! problema puede representarse esquemitica -
mente de |la manera siguiente

ACCIONES CARACTER| STICAS RESPUESTAS
INTERIORES ' OEL ELEMENTD

Carga axial Propiedages del Deformacion

Flexion material o Agrietamiente
Cortante . Tamaio e Durdbiiidad
Torsidn . " Forma ik Yibracién

Restriccion

Las consideraciones anteriores .piantean el problema de dimensio=
namiento de una manera general, fn los incisos siguientes se describen
con mayor detalle algunos dé los criterios y métodos de dimensionemien
to mas cominmente utilizados en el disefio estructural.

1,2.1 Disefio por medio de modelos

Une manera muy directe de diseiar una estructura consiste an ha-

cer uyn modelo a escale natural y comprobar si es satisfactorio su com-
portamiento bajo combinaciones de solicitaciones que reproduzcan ague-
Itas a las que se supone estara sujeto el prototipo, Este procedimien-
to 8s el que probablemente se utilizo, mds o menos conscientemente, en
el diseio de muchas de les estructuras de I2 antigiiedad., La experien -
cia de generaciones sucesivas permitid ir desarrollando nyevas formas-
estructyrales y afinar sus dimensiones. Incluso hoy en dia las caractg
risticas dimensionales de muchos de los sistemas constructives tradi -
cionales estan basados en [a experiencia acumutada sobre el comporta «
miento de prototipos a escala natural, Asi el albadil que construye -=
una boveda catalana sabe a gque distancia deben quedar las vigas pare -
que no se rompan los ladrillos que formen la béveda, El uso de modelos
®s a veces el método mas indicado en el diseiio de elmentos estructura-
les de forma muy compieja que no son faciles de analizar por medio de

los modelos matematicos usueles. En olementos que van a fabricarse on-2y
gran nimefo puede también convenir este método por el refinamiento de-
dimensiones que es posible lograr, ya que la informacidon que Se puede- .
* obtener de ensayes a escala natural es lo més fidedigna posible-,,
jLos modelos matematicos reproducen los fendmenos fisicos reales tah Sgug
lo de una manera nproximndj;lEvidsntemahte las desventajas principales
del método son su costo y el tiempo necesario para obtener resultados,

Puede reducirse el alto costo implicado en el diseiio por medio =iz
de modelos, si éstos se hacen a una escala reducida. El comportamiento :,
del prototipo puede deducirse del comportamiento del modelo, teniandn-:ﬁ
en cuenta los principios de similitud que establiece la teoria de los -
modelos. Las solicitaciones aplicadas al modeio deben reproducir a es-
cala |ss solicitaciones a las que vaya a quedar sujeta 1a estructura -
real, Er algunos casos jos modelos se fabrican de materiales iguales &
los del prototipo, pero pueden emplearse materiates distintos siempre-
que sea posible diseilar e} modelo de manera que Su comportamiento sea-:é&
equivalente al del prototipo. EI empteo de modelos a escala, sobre to-:=
do cuando los materiales son diferentes, introduce incertidumbres que-
no existen en los modelos & escala natural. 1]

R A it
En #l proceso de diseiio por medio de modetos, entonces, se apli-’

can conjuntos de solicitaciones exteriores, representativas de aque --
Itas a las que el prototipo estard sujeto en la realidad, a un modelo-;
a escala de Ia estructura por diseinar, y se miden las respuestas del -
mismo. Para satisfacer la condicién de seguridad, el modelo debe fesig
tir solicitaciones a escala, un tanto mayores que las gque se estima, -
deberd soportar |a estructura bajo sus condiciones de servicio, Para -
satisfacer 1a condicidn de comportamiento satisfactorio bajo estas con
diciones de servicio, las respuestas del modelo a estas solicitaciones
deberdn estar comprendidas entre los valores considerados como Iimites
edmisibles. Si una de las condiciones no se satisface, se modifican --
las caracteristicas del modelo y se repite el proceso. Ef ensaye de mo
delos fisicos permite dimensionar estructuras,sin recurrir a los mode-
los matematicoes proporcionados por la Mecanica de Materiales. Evidente
mente puede prescindirse de |a obtencion de las acciones internas pro-

ducidas por fas solicitaciones exteriores. }
¥

o 1 ERR 1

1.2.2 Wétodo de los esfuerzos de trabajo, 4o

El empleo de modelos para el disefio de estructuras es evidente - °”

mente un procedimiento costoso cuya apiicacidn se justifica silo an de b




terminadas circunstancias, En general se recurre a procedimientos ana-
Viticos. Un procedimiento que ha sido muy usado es el que suele denomi
narse de esfuerzos de .trabajo. Consiste esenciaimente en 8l proceso si
guiente. Las acciones internas (cargas axiales, momentes, fuerzas cof-
tantes y torsionses) inducidas en los distintos elementos de las estruc
turas por las solicitaciones de servicio o trabajo que actian sobre és
tas se calculan por medio de un analisis elastico, Se determinan des -
pués tos esfuerzos producidos en tas distintas secciones por las accio
nes internas, por métodos también basados en hipotesis elasticas. Los-
esfuerzos de trabajo asi calculados, deben mantenerse por debajo de --
ciertos esfuerzos permisibles que se consideran aceptables, El método-
#s frazonable en estructuras de materiales con un comportamiento esen -
cialmente eldstico, Sin embargo, cuando los materiales son de naturale
za inelastica, como sucede con el concreto reforzado, el método tiene-
limitaciones obvias. Una critica frecuente es que no permite diseiar -
con un criterio uniforme de seguridad, puesto que el mantener una de -
terminada relacidn entre los esfuerzos de rotura y 1os permisibles no-
8s garantia de que exista la misma relacion entre las resistencias (l-
timas y las solicitaciones de trabajo.

1.2.3 Método Plistico o de resistencia dltima

Segin este enfoque, las acciones internas que las selicitaciones
externas producen sobre las estructuras se determinan por medio de un-
andlisis eldstico, como en el caso anterior, Los elementos de ta estruc
tura se dimensionan de tal manera que su resistencia a las diversas --
acciones de trabajo a las que pueden estar sujetas, sea igual a dichas
accionss multiplicadas por un factor de carga, de acuerdo con el grado
de seguridad deseado o especificado. En su mayoria, los reglamentos --
contempordneos de concrete reforzado se basan en criterios de este ti-
po. Algunos de ellos admiten ademis, como alternativa, |a aplicacign -
de los métodos eldsticos tradicionales. Puesto gue I2s métodos desarro
ilados durante Yos Gitimos ahos para determinar ia resistencia a dive:
s3s acciones de elementos estructurales de concreto reforzado son bas:
tante precisos, los criterios de resistencia ditima permiten tener una
idea bastante correcta de la seguridad a la falla de fas secciones de-
una estructura tomada individualmente EI dimensionamiento plastico no
requiere el uso de mgdulo de elasticidad, elimingndose asi Tas incertj
dumbres que se derivan de la gran variabilidad de este pardametro en el
concreto reforzado, Otra ventaja es que Jas resistencias no son afecta
das significativamente por los efectos de! tiempo, que tanto dificulign

ta aplicacidn de procedimientos elasticos. Los reglamentos de resisten-
cia y!tima contienen recomendaciones complementarias para garantizar un
comportamiento adecuado bajo condiciones de servicio. Este enfoque tam-
bién puede usarse pars el disefio de estructuras de acero. Su empleo pef
mite aprovechar la resistencia total de las secciones al tener en cuen-
ta su plastificacidn compteta. En el criterio aldstico, por el contra -
rio, se considera gue a capacidad resistente de una seccion se agota -
en cuanto las fibras extremas alcanzan el esfusrzo permisible de traba-
jo.

La terminologia cominmente utilizada para designar este criterio-
de diseio no es muy satisfactoria. El tgrmino “"pldstice™, por ejempto,-
@s un poco engahoso, puesto gque el procedimiento impiica un andlisis --
eldstico, limitandose el criterio plastico al dimensionamiento de seccio
nes propiamente dicho, Por otra parte se presta 8 confusion con al cri-
terio de diseio al timite, brevemente descrito en ei inciso Siguiente,-
en el que las hipdtesis plasticas se apiican tanto al andlisis como al-
dimensionamiento. De hecho algunos autores aplican el término “plastico™
al analisis al |imite, lo que no deja de aparecer razonable., A su vez -
el término “ditimo™ ha sido criticado con frecuencia y tiende a desapa-
recer en fas reglamentos recientes.

1.2.4 Wétodos basados en el analisis al limite

Los métodos plasticos descritos en la seccidn anterior presentan-
cierta contradiccign: mientras que la resistencia de las secciones indj
viduales se determina por metodos que tienen en cuenta la naturaleza --
inelastica de los materiales, las acciones internas producidas por }as-
solticitaciones se calculan con base en hipétesis eiasticas. Se Supone -
en estos métodos que una estructura agota su resi stencia, cuando cual -
quiera de las secciones de los elementos que la integran alcanza su ma-
xima capacidad de carga, Esto es cierto unicamente en el caso de estruc
luras hechas con materiales con un comportamiento elastico ideal. Como-
es sabido una estructura de un material elastoplastico, como lo son mu-
chos de los materiales de construccign, puede seguir admitiendo incrg -
mentos de carga, aun cuando alguna de sus secciones haya alcanzado su -
resistencia, puesto que la naturaleza ineldstica del material permite -
que la seccion siga deformandose sin tlegar a fallar, Las secciones que
se comportan en esta forma, reciben el nombre de articulaciones plasti-
cas. La estructura seguira tomando carga, mientras no aparezcan sufi ~-
cientes articulaciones plasticas para que se forme un mecanismo de co -
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lapso. No se aprovecha, por lo tanto, la reserva de energia que carac-
teriza a tas estructuras hiperestaticas de materiales con un comporta-
miento asimitable al elastopldstico, debido a los conocidos fenomenos-
de redistribucidn de momentos. Un criterio de diseio de uso cada vez -
mis fracuente consiste en determinar las acciones internas correspon -
dientes a la resistencia al colapso de !a estructura, La resistencia -
al colapso de la estructura debe ser lo suficientemente grande para ga
rantizar una seguridad adecuada, El dimensionamiento de las secciones-
se hace por el procedimiento descrito en el caso del metodo de diseno-
plastico o de resistencia Gltima, descrito en el inciso anterior,

El diseio basado en e} analisis al |imite se emplea con bastan-
te frecuencia en el calculo de estructuras de acero, sobre todo cuando
son relativamente sencillas, No es de facil aplicacidn en estructuras-
compiejas., Un aspecto que requiere especial atencion es el riesgo de -
que se presenten problemas de inestabilidad antes de que |legue a for-
marse el mecanismo de colapse. La aplicacion del método al disefio de -
estructuras de concreto reforzado implica mayores dificultades que en-
la estructuras de acero. Mientras que en el acero para efectos practi-
cos no existe limite a !a capacidad de rotacion de las secciones, con-

o dicion para que puedan ser gléctivas las articulaciones plasticas, en-
al concreto reforzado existen todavia incertidumbres en la cantidad de
rotacign que puede soportar una seccion sin que se presente una falla-
repentina. A pesar de esta dificultad, este enfogque se emplea ya, aun-
que con ciertas limitaciones, en el diseio de estructuras sencillas de
concreto reforzado, Ef método de las !ineas de fluencia usado para --
calcular |a capacidad de carga de losas de concreto reforzado es una -
aplicacign conocida.

1.2.5 Métodas Probabilisticos

Se ha indicado en incisos anteriofres, que tanto fas solicitacio-
nes que obran sobre las estructuras, como las resistencias de éstas, -
son cantidades en realidad de naturaleza aleatoria, que no pueden cal-
cularse por métodos deterministicos, como se supone en los criterios =
de disefio que acaban de reseiarse, Esta caracteristica de las cargas y
las resistencias. ha |levado a algunos investigadores a pensar en |a -
conveniencia de recurrir a métodos probabilisticos. Se dijo ya en el -
inciso 1.1 que las incertidumbres gue existea en las variables y para-
metros que deben considerarse hacen que exista siempre una cierta pne
bapilidad de que se presenten combinaciones de valores tales, gue las-
solicitaciones sean superiores a las resistencias, Para establecer ef-

10

disefo de las estructusas sobre bases racionales se ha sugerido quaL
se asigne a estas una resistencia nominal, tal que,auin considerando
ol intervalo de distribucion de los valores de la resistencia en --
torno al valor nominal, la combinacign de este intervalo de varia -
cion de las solicitaciones implique una probabilidad muy reducida -
de que !as solicitaciones excedan las resistencias. Esta probabili-
dad es evidentemente la suma de las probabilidades que corresponden
a todas las combinaciones de valores para las cuales la solicita --
cion es superior a la resistencia, Esta suma de probabilidades es in
dicativa del riesgo de que Ia estructura falle durante su vida, El-
riesgo de falla da una medida significativa del margen de seguridad
de la estructura. Puede entonces expresarse en términos economicos=
si se cuenta con los elementos necesarios para estimar el costo de-
las consecuencias de la falla de ta estructura. Sirve asi, junto --
con el precio de |a estructura, para escoger la sclucion optima des,
de el punto de vista econdmico. EI conocimiento del riesgo de falls .
puede servir para establecer racionalmente el cdlculo de las estrug ,
turas asignando a éstas un margen de seguridad correspondiente a su
importancia, Un enfoque como el descrito tiene evidentes atractivos
teoricos. Sin embargo existen todavia [imitaciones importantes a la -
aplicacidn practica de un criterio de este tipo. Por una parte toda
via no se tiene suficiente informacion sobre las variaciones tanto-
de Ias solicitaciones que deben considerarse como de las resistencias
de los materiales y de {as estructuras construidas con ellos. Por -
otra parte, el problema de asignar precios o valor a |as consecuen-
cias de una faila es de dificil solucidon. No obstante estas dificul
tades el enfoque tiene indudable interes y se han empezado a hacer-
proposiciones para formular recomendaciones de proyecto basadas ex-
clusivamente en conceptos probabilisticos, De hecho ciertos cuncep-:
tos probabilisticos ya han sido incorporados a algunos veglzmentos-"
en lo que se refiere a la evaluacidn de las caracteristicas resis =
tentes de los materiales, B

(Y]
1.3 Seguridad de las estructuras -
De las consideraciones sobre las finalidades del disefio se dedu .
ce que la primera condicion que debe satisfacer una estructura es -y
que sea lo suficiente resistente. En términos de las caracteristi -
tas accign-respuesta, se puede definir la resistencia de un elemen~
to estructural o de una estructura a una accion determinada como el
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yalor maximo gue dicha accign pueds alcanzar. Una vez oeterminada la rg
sistencia a una cierta accion, se compara sste valor maximo con el va -
lor correspondiente bajo las cargas de servicio, De esta comparaci 1 se
origina el concepto de factor de seguridac o factor de carga. De un mo-
de rudimentario éste puede definirse como el cociente entre la rasisten
cia y el valor estimado de la sccion correspondiente bajo las condicio-
nes g8 ssivicio, 2

El diseiio debe garantizar .que ta estructura tenga un facter de se
guridad razonable, Mediante este factor se trata de tomar en cuentw on-
ai disena tas incertidumbres scbre los efectos de ciertes scciones y so
bre los valores. usados en las etapas diversas del proceso, Entre lag -«
principales incertidumbres se pueden mencionar el desconecimiento de 1as
solicitaciones reates y su distribucion, la validez de las hipgtesis y-
simpliticaciones utilizadas en el analisis, la diferencia entre #l com-
portamiento real y el supuesto, la discrepancia entre los valores rea -
les de fas dimensiones y de (as propiedades de los materiales y las es-
pecificadas en ol disefo, y el riesgo de deterioro con 8l tiempo. La ma
nera de lograr una seguridad adecuada veria segun &} criterio utilizado
En el disefic por esfuerzos de trabajo no se excedanunes esfuerzos permisi
bles gqus son una fraccidn de los esfuarzos maximos que Seporta el mate-
vial utilizado, Las limitacionss de este criterio ya fueron analizadas-
En los matodos plasticos de dimensionamiento se procura que la resisten
cid de las distintas secciones internas producidas por tas solicitacio-
nes de trabajo en una cierta cantidad, Los reglamentos suelen dar g =-
glas para lograr la seguridad deseada.

Uno de los problemas més dificiles del diseio es el de establecer
el grado de seguridad conveniente. En la descripcion de los métodos pro
babitisticos de disefo se vio que su solucién requiere el conocimiento-
del riesgo de falia asi como ! costo de las comsecuencias del colapso-
en términos de posible psrdida de vidas y de costo de reparacion., Obvig
mente, el factor de seguridad de una presa debe ser mayor que el de una
bodega de chatarra. Un aspecto de Ia eleccion de factor de seguridad to
davia poco estudiado, es |a manera de tener en cuenta |2 influencia de:
la ductilidad, Si ‘dos estructuras son igualmente resistentes pero tie -
nen distinta ductilidad, parece natural considerar gus {2 mas duc\il—--
contara con un margen de seguridad mayor, Muchos reglamentos resuel-
ven al proyectists el problema de 1a eleccion de factor de soguridad fj
jando reglas faciles de apliicar, pero a veces simplistas, gue no le dan
mucha libertad para variar los criterios de seguridad de acuerdo con la
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importancia de |a estructura y los demds factores que intervienen,

1.4 Condiciones de sarvicio y timites telerables

Para garantizar que una estructura tenga un comportamiento acepta-
ble bajo condiciones de servicio, se comparan los valores de las res --
puestas (deformaciones, agrietamiento, durabilidad, vibracion), corres-
pondientes a las acciones estimadas, con ciertos Iimites prestablecidos
que Ia experiencia ha indicado son satisfactorios para el tipo de es --
tructuras de que se trata, EI problema es mas dificil que el de valuar~
la resistencia, ya que las deformaciones y el agriceamiento son funcion
las acciones reales que obran en la estructura, de Ia historia de carga
y de todas aguellas variables que influyen en 8l comportamiento, El es-
tablecer !imites razonebles para [as deformaciones y el agrietamiento -
para distintos tipas de estructuras es un problema ain mis complejo que
el de establecer un factor de seguridad razonable. Hasta la fecha, la -
mejor herramienta que posee el disefador para establecer limites de to-
lerancia es su experiencia con estructuras semejantes, actuando bajo --
condiciones similares,
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2. ACCIONES.
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Para el disefio de toda estructura es necesario considerar
todas las acciones que se supone van a actuar sobre élla,
durante su vida (til, para cierta probabilidad de falla.
Aparentemente es la etapa mis sencilla, sin embargo ofrece
el inconveniente de la incertidumbre que tiene su determi-

nacién.

[RH .

Conviene recordar que el disefio de una estructura es un pro
ceso de optimizacién en que intervienen una serie. de varia-
bles aleatorias, como son las acciones sobre la estructura.
2.1 TIPOS DE ACCIONES. MR LA

Las acciones se suelen clasificar segin la duracién con que

actlian sobre la estructura:

a) Acciones permanentes. Sl e B - kmll

Son aquéllas que obran en forma continua sobre la estruc-
tura. Tanto su localizacibn como magnitud no se modifican
con el tiempo. Entre las acciones permanentes se puede
considerar: el ;
- Carga muerta. Incluye el peso propio de la estructura
y el de todos aquellos elementos que actfian de manera
permanente sobre la misma. Tal es el caso de muros di-

visorios, fachadas, etc.au: S

b)

c)

- Empuje estdtico de tierras y liquidos.

- Desplazamientos impuestos a la estructura. No son las
deformaciones propias de la estructura originadas por
las acciones que se estdn mencionando. Se refiere a
los desplazamientos que se transmiten a la estructura
y que por si mismos ya constituyen una accién de tipo
permanente. Tal es el caso de los desplazamientos di-
ferenciales impuestos a la estructura por hundimientos

de distinta magnitud en el suelo.

Acciones variables. : .

- Carga viva. Se debe, fundamentalmente, al peso de per-
sonas, mobiliario, etc. ya que siendo cargas gravitacio=-
nales, sus caracteristicas mec&nicas pueden variar duran
te la utilizacibn de la estructura. Kyzauqued Tr.v €

- Efectos por cambios de temperatura y contracciones.

- Efectos de operacibén de maquinaria y equipo. La operacibn

de algunas miquinas o equipo origina acciones dinémicas

que merecen ser consideradas en algunos casos.

Acciones accidentales.

Las acciones accidentales se caracterizan porque se desco
noce el momento en el que van a actuar en el estructura.
La intensidad de estas acciones puede ser superior a cual
quier valor conocido. Representan un accidente en la vida

de las estructuras y su control queda fuera del proyectista.

o cetseed Ll
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Entre las principales acciones accidentales se pueden men- ]5
cionar las siguientes:
- Efectos por sismo. Son acciones dinfmicas originadas por

los sismos.

- Efectos por viento. Son acciones estiticas o dindmicas que
representan los efectos del viento sobre las estructuras.
Se han mencionado las principales, sin embargo en algunos ca-
sos pueden ocurrir otros tipos de acciones accidentales, como
explosiones, incendios, etc. Sus efectos se considerarin, pa-
ra evitar el colapso de la estructura, en caso de que se pre-

senten.
us .
2.2. CARGA MUERTA.

~ifaa 0 vk k 1

2.2.1. CARACTER ALEATORIO DE LA CARGA MUERTA.

Esta accibn incluye el peso propio de los elementos, estruc
turales © no, que van a actuar de manera permanente en la
construccibn. Tal es el caso del pesoc propic de trabes,mu-
ros, pisos, ete. Considera el peso de todos los materiales
que intervienen en la construccidn. Comprende tanto el peso
de la estructura en si, como todos los acabados, tales como
firmes, recubrimientos, plafones, muros, etc. En este con-
cepto se pueden tener variaciones muy importantes con res-
pecto a las cargas de disefio, debido fundamentalmente a va
riaciones en las dimensiones y por lo tanto en los volfime-
nes de materiales, o bien debido a modificaciones del proyecto
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que se traducen en la aplicacidn de cargas no consideradas
originalmente. En estos casos la cimentacién puede ser el
elemento estructural m&ds afectado de una construccidn. Algu-
nos autores describen las variaciones observadas en las me-
didas nominales de miembros estructurales. Por ejemplo en
distintas mediciones efectuadas en espesores reales de lo-
sas de concreto reforzado, se obtuvo que la diferencia en-
tre el peralte real y el de disefio, tenia un valor medio

de 0.6 cm., y una desviacidn estandard de 0.09 c¢m. Otras
veces, deformaciones excesivas de los sistemas de piso, ori-
ginan rellenos no considerados en el anflisis, con el obieto
de corregir niveles. Estos casos significan incrementos de
carga muerta. También existén variaciones en los pesos volu-
métricos de los materiales. Sus coeficientes de variacién
oscilan entre menos del 1% para concretos elaborados con los
mismos materiales y 16% para las rocas mis usuales, Ademds,
en todos los materiales hay que tener en cuenta el contenido

de humedad, para la determinacidn de la carga muerta.

En la tabl® 2.2.1. se proporcionan los pesos volumétricos de
algunos materiales usuales en la construccidn, segfin apare-
cen en el Reglamento de Construcciones del D.F. De los dos
valores anotados, debe tomarse aquel que produce las condi-
ciones més desfavorables en el disefio que no siempre corres-
ponde al mayor. Asi en el caso de elementos estructurales  se
tomard el valor mdximo y en el caso de un posible estado de
flotacién de una cimentacidén se tomard el valor menor; en el

andlisis por volteo de una estructura, la condicién mas des-




favorables se obtiene para valores minimos de los pesos

volumétricos; en algunos casos de columnas, el dimensio-

namiento se define por la condicibn de carga axi.i r°

i
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Tabla 2.2.1. Pesos volumétricos de algunos materiales.

MATERIAL PESO VOLUMETRICO (ton/m?)
MAXIMO MINIMO
I. Piedras naturales.
| - Arenisca (chilucas y canteras)
secas 2.45 1.75
saturadas 2.50 2.00
- Basaltos (piedra braza)
Secos 2.60 2.35
saturados 2.65 2.u45
granito 3.20 2.40
mirmol 2.60 2.55
Pizarras
secas 2.80 2.30
L 4
saturadas 2.85 2.35
- Tepetates
secos 1.60 0.75
saturados e 1.95 1.30
- Tezontles
Secos 1.25 0.63
saturados 1.55 1.15

MATERIAL *#%- ael PESO VOLUMETRICO (ton/m®)
MAXIMO MINIMO
redd
II. Suelos.
LR
Arena de grano de tamaflo .
uniforme.
secas 1.75 1.40
saturada 2.10 1.85
Arena bien graduada
seca 1.90 1.55
saturada ' 2.30 1.95
: . LYY B
Arcilla tipica del Valle de
México en su condicidén na- 7
tural 1.50 1.20
III. Piedras artificiales, con-
cretos y morteros.
Concreto simple con agre-
A
gados de peso normal 2.20 2.00
- Concreto reforzado 2.40 ¢ I 2.20 tad
Mortero de cal y arena 1.50 1.40 Tyt
Mortero de cemento y arena 2.10 1.90
Aplanado de yeso 1.50 1.10
Tabique macizo hecho a Y o
mano 1.50 1.30
N B
Tabique macizo prensado 2.20 e 1.60

Bloque hueco de concreto

intermedio (volumen neto) 1.70

Bloque thueco de concreto

ligero (volumen neto) 1.30

Bloque hueco de concreto

pesado (volumen neto) 2.20




MATERIAL PESO VOLUME=TRICO (ton/m3)
MAXIMO MINIMO
- Vidrio plano 3.10 v 2.80
IV. Madera.
- Caoba ? '
seca 0.65 0.55
saturada 1.00 0.70
R 3 E)
- Cedro
seco 0.55 0.40
saturado 0.70 0.50
f AN E ' N st
- Oyamel #b L
seco 0.40 0.30
: saturado 0.65 0.55
- Encino ®\: < =
s8eco 0.90 0.80
saturado 1.00 0.80
} - Pino PR (s
seco 0.65 0.u45
saturado 1.00 0.80

RECUBRIMIENTOS. :

Azulejo
Mosaico de pasta
B ¢ Granito de terrazo de 20 X 20
30 X 30
40 X 4o

Loseta asfdltica o vinilica

15
35

45
55
65

10

PESOS EN Kg/m?

(33
T Bfee w04
B eBlospin
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Con estos valores, se puede obtener la carga muerta o peso

de los distintos elementos gque intervienen en la construc-
cidn, multiplicando el peso volumdtrico mds adecuado’, de
acuerdo con el criterio antes citado, por el volumen del
material de que se trate. En algunos casos, como en los pi-
sos destinados a oficinas, es usual que se consideren muros
ligeros fdcilmente desmontables, que puedan adaptarse a
cualquier modificacidn <o su distribucidn en el piso. En
estas condiciones es dificil determinar la posicidén y carga
muerta de una manera exacta. Es preferible considerar una
carga equivalente aplicada uniformemente en toda la super-
ficie del piso. Si las divisiones son de madera, vidrio,
etc., una carga uniforme de 56 Kg/m2, por ejemplo, permi-
tiria considerar esta carga adiciomal.

e e
2.2.2. TOLERANCIAS.

Conociendo la variacidn que se tiene en la determinacidn de

la carga muerta, no es real 'suponer que se conservan los va
lores adoptados en la etapa de diseflo. Por esta razdn deben
permitirse ciertas variaciones en los valores de las dimen-
siones nominales, propiedades de los materiales, etc., en

tal forma que no se afecte de manera importante la carga
muerta de la estructuras: Estas variaciones o tolerancias de
penderdn de las consideraciones que se hayan hecho durante

el andlisis y dimensionamiento estructural, de los factores

de seguridad que se hayan tomado y de la probabilidad de falla

adoptada.

7




Como ;jemplo, se va a calcular la carga muerta con la que
hay que diseflar una losa de espesor "h", para una probabi-
lidad de 2% de que no se vaya a exceder el valor de "h".

Se puede admitir que la funcién de distribucidn del pesomm
unitario en el concreto asi como en otros materiales corres
ponde aproximadamente a una distribucién normal. Ademds se
va a suponer que los valores de la esperanza de la variable
y de la desviacibn estdndar correspondientes a la diferen-
cia entre el peralte real y el de diseflo son respectiva-
mente E(d)= 0.6 cm y@ (d)= 0.09. Valores que se han ob-

servado por medio de mediciones en estructuras.

La probabilidad de una variable aleatoria, el error en el
peralte de la losa, que sigue una distribucibén normal, se

puede expresar como:i

oT . P
. d = hicar ~ Prominal
uBat w
\
‘T[UEL s
P(d) = — | @ du = F(u)
(O 3 2
J of
ok
en donde:
ta
‘ = X = E(d)
' 0-(d)
Por lo tanto:
w‘ o o
0.98 = F(u)

-bs
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De las tablas de distribucibén normal se obtiene:

u = 2.056

X - E(d) - 5. 056

X = 0.6 + 2,056 x 0.09 = 0.79 cm.

Esta diferencia en el espesor del concreto equivale a un

peso adicional de

w = x 2,200 = 17.4 Kg/m?

Por lo tanto en el disefio de la estructura, al peso pro=-
pio tedrico, se agregaria una carga muerta adicional de
17.4 Kg/m2 , que corresponde al probable error en el es-
pesor de la losa. L 9
El articulo 224 del Reglamento de Construcciones para el
D.F. define por esta razbn, una carga adicional de 20 Kg/m2
en la determinacién de la carga muerta de losas coladas. en
el lugar y otra carga también adicional de 20 Kg/m? en el

caso de que se coloque algln piso o firme de mortero.



o e .

la carga viva de disefio es de 30 Kg/mz, ésta es adecuada
para el disefio de la l4mina de la cubierta, sin embargo
es excesiva para el diseflo de las armaduras principales o
de La cimentacibn, ya que es 1l6gico suponer que la carga
que puede estar aplicada en un punto dado de la cubierta,
no estard aplicada de manera uniforme en la totalidad del
techo. El mismo razonamiento se puede aplicar al cilculo
de la cimentacidn de “un edificio, ya que la carga viva
que se adopte para el cilculo de un elemento estructural,
es excesiva para la cimentacién ya que es raro que toda
la superficie tributaria de la misma, es decir todo el

edificio, esté cargado simultSneamente.
" B

2.3.2 TEORIA PROBABILISTICA. REDUCCION DE CARGA VIVA EN

EDIFICIOS.

Supongamos que se va a diseflar un elemento cuya estabili-
dad depende 88lo de la carga que obra en una superficie
de érea-A Se supone que todas las variables que inter-
vienen se conocen de manera deterministica, excepto la
magnitud de la carga viva que obra sobre la superficie.
Se supone ademds que la esperanza y la dispersién de la
carga viva en un elemento pequeflo de la superficie son in
dependientes de la localizacién del mismo y de las cargas

que obran en otros elementos. Si se divide el 8rea total

19

2,3 CARGA VIVA EN EDIFICIOS Y PUENTES.

2,3.1 VARIACION ESPACIAL Y TEMPORAL.

Cargas vivas, son aquellas cargas gravitacionales que obran

en una construccidén y que a diferencia de ias cargas muer- .

tas, no tienen el cardcter de permanente. Estas cargas son
esencialmente variables como pueden ser, el peso de las per
sonas que ocupan la construccidn, los muebles, equipo, mé-
quinas, mercancfas, etc. Como se puede apreciar una perso-
na no ocupa un lugar determinado dentro de una habitacién
o bien los objetos que se almacenan pueden variar de magni
tud y posicidén., En estas circunstancias es imposible el con
siderar una carga determinada y en un lugar dado, al mismo
tiempo que no es ni econdmico ni factible considerar to-
das las posibles condiciones de carga. En vista del caric-

ter aleatorio de este tipo de carga, se impone una solucidn

probabilistica para definir una carga uniforme que dentro de

ciertos mlrgenes de seguridad sea equivalente a la esperan
za de cargas, concentradas o repartidas aplicables en la
estructura.

t a ™ ]
Intuitivamente, podemos pensar que la carga viva depende
del destino que vaya a tener la construccidn y en el caso
de edificios también dependeri de la magnitud del &rea tri

butaria. Si pensamos en el techo de una fibrica, en el que




en una serie de elementos pequefios en comparacién con ’\ s

la distribucidn de probabilidades para la carga unitaria -4
que obra en cada elemento es aproximadamente logaritmico-
normal. Se va a establecer la siguiente nomenclatura:

2 o er L Lwgs i
A (m?) =---- Area total tributaria

W (Kg) ---- Carga viva total que
obra sobre la super-
ficie A "
w (Kg/mz) =W/p = carga viva uni-
»e . A
: taria.
* ceokw
E ---- Esperanza
o ---- Dispersién 1Y Fig.2.3.1 Superficie en la
que estd aplicada
ot ---- Variancia “oe #a la carga.
[ETCRRNNY S VI VRN SRS S ¢ e et B gl Bew FeREQl B
whic fta os. oe la a# o i
Suponiendo una variacién normal:, g- . PR EY 31 RE
PO -,
'
) E W) =AE€ (w) (2.3.1)
!
' La variancia de una suma de variables
'
t independientes es igual a la suma de
'
W
(D las variancias de las mismas:
- o W)
a ot (W) = Zorw) = A-ot(w)

. o (W) =VA .o (w) (2.3.2)
Fig. 2.3.2- Distribucién
Para una certeza aceptable de gque
de probabilidades de la
no vaya a ser excedido determinadc
carga.
valor de la carga de disefio, habri
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que definir una constante " e& " <cuyo valor dependerd de

las caracteristicas de la curva. Asf se tendr8 que:

¥

Y

Wp 2E(W) + ot-o (W) (2.3.3)

Esta desigualdad quiere decir que para una probabilidad dada

corresponder§ una carga total de disefio VJD , asociada a un

valor de carga unitaria «wp = ﬂ:_ Sustituyendo va-
lores.
De (2.3.3)

Wp 2 E (W) + = (W)

Sustituyendo los valores de (2.3.1) y (2.3.2)
Wp = A. E(w) + VA (@)

- o'(u)‘

Woz A E( fie T

Igualando:

¥= o o (W)

(Constante que depende de la

E (w) probabilidad permisible)
wY Ly . ,

s - Co v ’ = - suek i -b

Se obtiene: .
: T
5! w. -AE((“) [‘-l- -r—_—‘ 1skv
A RETY
pividiendo entre el &rea: S T . o

T Wy a [t+ ‘,‘K\ £ ()

en donde Wp es la carga unitaria de disefio y [\ , el frea

tributaria del elemento que se va a disefar.




2.3.3 REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES DEL D.F. 7Gx

El Reglamento de Construcciones del D.F. especifica dis-

tintos valores de la carga viva para edificios segfin su Y I
S

! bﬂv;destino y el &rea tributaria del elemento estructural que
se disefla, de acuerdo con la férmula general obtenida en

el punto anterior. el

i, .
o - T

Se especifican varios tipos de carga viva:

54T .M

v

a) La carga viva mixima (wp) se considera en el disefio

e’ de estructuras por carga gravitacional. Para casas-

habitacidén, oficinas, laboratorios, etc., el valor ‘131?"173

de la carga viva mixima es:

x93 .M.

: wnm = 120 + 420
‘ ,, N \I-A—
en donde A, es el 8rea tributaria del elemento que se analiza.
De manera semejante se especifica la carga viva mixima pa-
— ra otros tipos de edificios. En el caso, de azoteas en las {
(v que la influencia del 3rea tributaria en la intensidad de
= la carga, es menor, se especifica un solo valor que es in-
¥ .

dependiente del &rea tributaria.

‘d JR—

B SO
e El valor de la carga viva mdxima también se emplea en el
e disefio de cimentaciones, en la determinacién de asentamien-

tos inmediatos en los suelos.

b) La carga viva instanténea (W) se emplea en el dise-
fio de estructuras ante acciones accidentales. En el
andlisis por sismo o viento, el &rea tributaria es la
correspondiente a toda la estructura. Al aplicar las
férmulas anteriores se observa que la intensidad de la
carga viva tiende a estabilizarse para valores muy
grandes del &rea tributaria.

La carga viva instantdnea también se emplea cuando se
utilizan distribuciones de carga mids desfavorables que
las correspondientes a cargas repartidas en toda la

superficie.

¢) La carga viva media ( w ) se debe emplear en el cdl-
culo de asentamientos diferidos en suelos poco permea-
bles saturados. En estas condiciones los efectos por

hundimientos diferenciales son muy importantes.

En algunos casos como en estudios de flotacibn, accidn de
viento, volteo de estructuras, etc., es conveniente el ani
lisis con la posibilidad de que la intensidad de la carga
viva sea nula. Corresponde a la condicidn mé&s desfavora-

ble para la estabilidad de la estructura.

En el disefio de las estructuras también es necesario con-

siderar las cargas vivas que se pueden presentar de manera
temporal durante el proceso de construccidn. Tal es el ca-
so del peso de los materiales que se almacenan temporalmen

te durante la construccidn.
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En las vigas continuas sometidas a carga viva, es necesa-

CVa+CM CV+lm c" cn CV+CM em
rio considerar los distintos efectos originados por su 4
!

cambio de posicidn a lo largo de la viga. Por lo tanto
hay que dimensionar las vigas, a partir de la envolvente 15 T4 @

y ' m
de los elementos mecanicos, correspondientes a las dis- e {CV lo ~

B
tintas condiciones que se pueden presentar. En algunos Cwmc'w@{mLHHHHHH’HHHI.HH PRERFTRINEEEN

G.om __A‘___fcalo wm __’.\_ _ . eoem

casos es conveniente incrementar el factor de seguridad

para tomar en cuenta posibles combinaciones en la posi- Facrowves ¢ m 0
) : DsTRIBUCION

ién de 1 iva.
cidén de la carga viv _‘1.21\.. s
25T
' g .M. Fuex, e
Para ello se requiere analizar las siguientes condiciones /
de carga: - \
. : i LA 90" ™ -4 oTom L.
ie“‘ “517"\ aH =15V
1. Carga muerta mds carga viva en todos los claros. o , CV: Lo T/m /LCM:LVH /« v loT,
) .
2. Carga muerta mds carga viva en claros alternados. 0?bl¢loH® 343418433 = Esevens v - AERERIRE NRRRTEY
. Al ik . 43,94 - 4334T
Este andlisis proporciona valores maximos del mo- <
mento positivo en los claros en los que actda la _ DM, Fuex,
R To.AT
carga viva. T-w
3997 ™, {CM =15, Y-329T
3. Carga muerta mds carga viva en claros contiguos. , }'CH:LST/"‘ 123 /’{CV: 1. 6 T/ /,CM_-I.ST/M
) 1 Convicich @, LI P I A
Esta condicidn proporciona valores miximos del mo- Y
+3.62™" +4.09T™ 10T

mento negativo en los apoyos intermedios, a los —
L D.M. Fiix. P

claros en que actlia la carga viva. ) \/
. PP
CH: 1BV 23T _
/b{c K

Tom
L 1 axi d tas t dici d s V=10 T/m e N L TEINR
os valores madximos de estas tres condiciones se pueden
P Cormerdu B P ITT L T I U TV Lo LTI T b oo
combinar ara trazar una curva envolvente de momento + T W
s P - 69 30T +3.33T™
flexionante. En la siguiente figura se muestra el pro- D M. FLex. i

: ' e EnvoLvenrs

dimiento. B 247 -~ / -
cedimiento. I o ey N e + 184 /_éﬂ" +4-°5T"“\ “6a +7.84T-m
’
h‘ /m /H’

{,L'r/» -9.50Tm

Fig. 2.3.3 Carga viva en vigas continuas.

5




2.3.4 CARGA VIVA EN PUENTES. - 36 -
En los puentes para carreteras, las cargas vivas pueden
tener distinto origen, pero normalmente las cargas mis pe-

T sadas son producidas por camiones. Normas para puentes, es
pecifican que en el disefioc se considere una linea continua
de camiones y aplicada la carga de tal manera que produzca
las condiciones m&s desfavorables en la estructura. Por lo

: ‘ tanto, en el andlisis habri que obtener, distintas lineas

de influencia. Las cargas de camidn se especifican o desig-
nan por H, seguida de un nlmero que indica el peso total
del camién en toneladas de 2,000 libras. Por ejemplo H20-u44
indica una carga rodante debida a un camién de 20 ton. (sis
tema inglés), segiin las especificaciones de la AASHO del
afio 1944, La seleccién del tipo de carga, se hard de acuerdo

con las caracteristicas y destino del puente en estudio.

N : - —

L3I "

La carga total especificada, se distribuye en el caso de
camiones de dos ejes, suponiéndo que el eje delantero apli
ca 0.2 de la carga total, y el resto de la carga, 0.8W,

- el eje trasero. En la figura se indican las distancias en-

' ) tre los ejes del camidn.

Es usual la carga HS-15 que corresponde a la H-15 adiciona-
da de la de un semi-trailer (S). Esta carga se coloca en la
condicién més desfavorable para el disefio de cada elemento
estructural. Las normas piden que también, se analicen los
efectos producidos por una carga uniforme y una carga conce:l
trada que representan la accidén de una linea de camiones.
Para la H-10 estos valores son 480 Kg/m y 4,100 Kg. La

carga concentrada se emplea para calcular momentos. Para

23

.
vttr ~AQuarnieion
0.GOm

1.83m

H-10-L44- 4,000# 16,0004

Bpa £ o

H-15-44- 6,000# 24,000# o

R
H-20-44- 8,000# 32,000#

b

HS-15-44- 6,000# 24,000#
HS-20-44- 8,000# 32,000# . W= Peso total del camion.
Fig. 2.3.4 - Carga rodante en puentes. Carga tipo H.
la determinacidn de fuerza cortante, se usan valores ma- *

yores (0.85W). Para el dimensionamiento se seleccionardn

T
los valores mds desfavorables de los elementos mecinicos
que corresponden a cada una de las condiciones menciona-
das.
' e Y A3
‘3

Al pasar un vehiculo por un puente, se originan vibracio-
nes y acciones por la interaccidn entre vehiculo y estruc-
tura. Estos efectos dindmicos se incluyen en un factor por
impacto que depende del clarc del puente, velocidad del vehi

culo, rugosidad del pavimento, etc.

La férmula propuesta por la AASHO

B 50
L= L +125 €0.3

Longitud en que se aplica la carga, en piés.

[ o)
"

I = Factor de impacto. . : wic C Y

BTMT




Este factor indica el porcentaje de incremento de la carga

viva por concepto de ‘fimpacto.

En el caso de puentes para ferrocarril,

existen trenes de

carga y fdrmulas semejantes que se pueden encontrar en las

normas para disefio.

Ademéds del incremento en las cargas verticales por impacto,

los reglamentos recomiendan analizar los efectos de una

fuerza horizosrntal del 20% del peso delvehiculo, aproximada- !

mente, para representar las fuerzas que originan al frenar

el vehiculo. . . ¢

. . i

2.3.5 LINEAS DE INFLUENCIA.:

Los esfuerzos méximos en los elementos estructurales de
los puentes, dependen no sblo de la magnitud de las car-
gas, sino tambiédn de la posicidn de las cargas vivas en
la estructura. El1 andlisis ha de considerar, las distin-
tas posiciones posibles de los vehiculos y calcular los
elementos mecdnicos en la estructura, que corresponden a

la condicién mds desfavorable. Este estudio se puede rea

lizar por medio de las lineas de influencia.

La linea de influencia es una grafica que muestra la va-
riacién de distintos tipos de fuerzas tales como reac-

ciones, elementos meclnicos, etc. que se originan al ocu
par una fuerza unitaria, distintas posiciones sucesivas,

en la estructura.

— 1A

24

AN

Para trazar la linea de influencia que corresponde a de-

terminada fuerza interna o externa en una seccién de una

estructura,

se calculardn sus valores para distintas po-

siciones de la carga unitaria que se desplaza sobre la

estructura.

Con los valores obtenidos se dibujard la gré-

il

fica que corresponde a la linea de influencia que se estd

calculando.

RB > CESIEN VI )

LinEA Dt LHFLYRICIA

N - Re . )

' a el &
—_— |
a) 4 - = ‘
N |

vt R,

4 : .
M1 LingA Dt IHFWENLA
e

¥ 'R;
D V LI N
Liwea D inrioenus pue

183, iow (ELE}
L
<) +
| 1 X%p
d) + =
L-Xp
) -
1 -
B f -

Fig. 2.3.5 Lineas de

influencia.

L

Mem, Fuexionante Mp

LIHEA DY (MFLULHULA De
AT ConTanTt V)
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st a8l o
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w-~En la figura 2.3.5 se muestran diversas lineas de influen
cia en una viga isostdtica. En el caso d), la ordenada Ryps
representa la reaccién en A, cuando la carga unitaria se
encuentra aplicada en C.

De igual manera se pueden inter-

apretar los otros casos.

En la figura 2.3.6 se muestra una viga continua, que puede
‘ser representativa del caso de una estructura hiperestdti-

ca. Se desea encontrar la linea de influencia de un elemento

Fig. 2.3.6 Viga continua.

mecénico, por ejemplo la fuerza cortante en M. Se aplica

el método de las flexibilidades:

[ () [}

Se supone que sblamente actfia la carga externa unitaria

P = 1, y una redundante X, que es la fuerza cortante en M.

La expresifn anterior se reduce a:

X0

DXX

en donde DX representa la deformacidn en el punto en que

act@ia la redundante, producida por un valor unitario de 1la

X0

misma. D representa la deformacidén en un punto X,

de la viga, en donde se supone actda la redundante, produ-

cida por la carga unitaria P.

f

Aplicando el teorema de Maxwell-Betti:

fa
p*° - po% .
@
Por lo tanto :
ox
‘oo 2 |
pXX

o .2 .
D x’ es la deformacidn en un punto 0 de la viga, en donde

se suponea aplicada la carga unitaria P, producida por una
fuerza unitaria que actda segfin la redundante cuya linea
de influencia se desea obtener. {

“Lj ,

Mediante el resultado obtenido, basta con suponer una fuer

ey e

za unitaria, segln la redundante y aplicada en el mismo
punto. Se calculan las deformaciones en distintos puntos
de la viga y en aquél en que se encuentra aplicada la
fuerza unitaria.
terior, se obtienen distintos coeficientes con los que se
puede trazar la linea de influencia de una fuerza.

EERTEEL S raie y o,

o
La misma expresidén permite interpretar la linea de influen-
cia como proporcional a los desplazamientos que sufre la es
tructura cuando se somete @ una deformacidn unitaria de sig

no contrario al de la fuerza unitaria. Asi se puede apreciar

en la figura 2.3.6.

4
—_— . A

Sustituyendo valores en la expresidn an- i wE




3)

b)

<)

_ de la f6rmula general.
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En el siguiente ejemplo se obtendri la 1i

el cllculo numérico de las defo

Linga De lmrLoenean
e La Rercaon B

Livea pe [wpLuman
3¢ (a Reactidn Ry

Linea 3¢ [HEFLUENIA
PeL Momento Ve

Lineas de influencia en viga continua. e

an

nea de influencia

del momento flexionante Mc en una viga continua, mediante

rmaciones y la aplicaciém

<J

| S
; % “A ; +% 3
Diagrama "m" A >

Para Mc= 1

;
' |
‘ !
, t : !
i
"o ﬁ ° --;- -1.0 -3 -2.0 _ 1
3 : EL
i ! ‘
{
CARGA CONCEN :
= -3.0 -§.0 -9.0 -10.83 -8.0 -%.0 1
TRADA EQUIV. | : ! ‘_Ef
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Fig. 2.3.7

2.3.6 TRANSMISION DE CARGAS. . o ' 27

Para determinar las cargas muertas y vivas que actGan sobre
un elemento estructural, es necesario la obtencidn de las
dreas tributarias de los elementos estructurales. El pro-

cedimiento mis usual en losas apoyadas perimetralmente

consiste en trazar por cada una de las esquinas que forman

un tablero lineas a 45°y cada una de las cargas que actia
en el trifngulo o trapecio se aplica sobre la viga que

coincide con el lado correspondiente.
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8 wr, #
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/
/ W| \\
Apave 1t Lt |

Distribucidn de cargas en un tablero.
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e b AR geY ey s - . R

Estos cdlculos, son los iniciales para obtener las cargas
que actlan en cada tramo de viga y a partir de estos valo-
res, calcular los momentos de empotramiento y reacciones,
que a su vez servirfn para analizar los marcos o vigas con
tfnuas., Este proceso de transmitir cargas, partiendo del
elemento mas simple, como es la losa hasta llegar a la ci-
mentacidn, a través de las columnas, se denomina "bajar car

gas El proceso de cflculo se puede ordenar tal cémo apare

ce en el siguiente ejemplo.

Ejemplo 2,1- Edificio de oficinas
C&lculo de carga muerta y viva en cada uno de los

1’ elementos de la siguiente estructura.
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CARGAS MUERTAS.

28 Area tributaria

Carga viva
228 Kg/m2

T > oBs®

B &

100 Kg/m?

100 "

197 "

164 "

158 "

90 kg/m?> (1)

7Q " (1)
9

70 Kg/m2

P. TI PO AZOTEA
Losa 5.00,X 3.00 = 15 m?2
a de concreto de 10 cm.
0.10 X 2400 = 240 Kg/m? 240 Kg/m? viga vi y] 5+ c ¥
‘ga muerta adicional (Reglamento) 2Q " 20 " 2
‘me de mortero de cemento Trabe T1 5.25 X 2= 10.50 m
de 3 cm., 0.03 X 2000 = 60 " 9
.ga muerta adicional 20 " Trabe T? 2.25 X 4 + 5.25 X 2 = 19.50 m
aico de terrazo de 30 X * "
<t
30 cm. 55 " - 1 AZOTEA:
BRI S
-anado de yeso de 1.5 cm Losas, viga V1 y trabes Tl y T2
0.015 X 1650 = 25 " 25 "
.leno de tezontle de 15 - - ‘ Columna C1
cm. promedio 0.15 X 1000 = - —_— 160 "
N5 a N6
N TOTATL: 420 Kg/m2 4us Kg/m2 N4t a N5 : 30m?2
; ot {foe ' N3 a Nu 30 X 2 = 60 m?
30 propio viga VI 0.15 X 0.30 X 2400 = 110 Kg/m ' j ’ N2 a N3 30 X 3 = 90 m2
Trabe T1 0.20 X 0.50 X 2400 = 240 Kg/m - N1 a N2 30 X b =120 m2 P
5 #
Trabe T2 0.25 X 0.50 X 2400 = 300 Kg/m ’ | dese 4 No a N1 S o x5 =150 m2 - —<
\\
Columna €1 0.35 X 0.50 X 2400 = 420 Kg/m K
SR A R
- . s : b.- Para disefio sismico. 4
« CARGAS VIVAS:
CREE
. ™
' v f , PLANTA TIPO
- Para disefio de los elementos que se mencionan rh
* . AZOTEA
B - — <o ————- F R
PLANTA TIPO " : c
" . ——————— f*ﬁ c.- Para estimacién de asentamientos.
Carga viva mixima:Cm = 120 + 420 A-&' [P T weid o S
PLANTA TIPO .
[ . T
' ' AZOTEA
el

'l*w A

(1) Independiente del &rea tributaria,



c.

c.

c.

C.

Muerta

Viva

Muerta

Viva

j

¥

PARA ESTIMACION DE ASENTAMIENTOS.

[——

RESUMETN DE C ARGAS H
1 E f I .
. PLANTA TIPO AZOTEA ; Oy, 5.
DISENO POR CARGAS GRAVITACIONALES. c. M. 420 Kg/mz wus Kg/m2 K N
‘ c.v. 70 " 15 g .
. } — 2 —_ 2 . B
’ 490 Kg/m H 460 Kg/m ' 1
Carga muerta de la losa: 3 . ? .
; ! i ! ' ! ; b
i .
a‘#‘u,a !
PLANTA TIPO AZOTEA 7”*4~'ﬁ
! i i ANALTIGSTIS D E CARGAS
i ! .
Losas Viga Vi, Losas, vigas { I{ :
Trabe T1. Trabe T2 Columnas trabes, co- 1 ' } ' TABLA 1. 1. i ;
lumnas H
2 2 2 2 2 CARGA GRAVITACIONAL DISERC SISMICO ESTIMACION
420 Kg/m 420 Kg/m 420 Kg/m 420 Kg/m 445 Kg/m ; i DE ASENTA-
' ; ! MIENTOS
" 25 " 215 " 200 " (1) 100 " EMk
228 - 2 2 2 P H‘ELLMEHTO ., o~ MOMENTO DE EM- JREACCIONES | MOM., DE REACCIO
648 Kg/m2 670 Kg/m? 635 Kg/m 620 Kg/m“ (1) 545 Kg/m & POTRAMIENTO * EMP . NES. ™
C.M.380 Kg/m2 Ma Ma RBo [ R [Ma Mg | Ra [Ry|Ba | Ry
o AzoveA .
F 105x545 : 532 )
(g c.v.150 " M 1
2 |
530 Kg/m v . -
1 g/ . .3I - % z ™ 34 3.7 &\AT 295124956| 2.98 206" 2,697 2.49T
[1.) “x/m .
| :) ]
I
5m A
(1) de N3 a N5 [I.EOm ’ ,
(2) de NO a N3 .
™y, ;
PARA DISENO SISMICO. . ! :
; }.SJZT 1
PLANTA TIPO AZOTEA 4 . T r
R IERER 3.38™7 3,38™ 3.407(3.4673.22(3,22{ 3.37 337 (3,017 3.017
2 3
420 Kg/m2 w45 Kg/m 240 (g |m
wfi ¢ . P
30 i 70 ] ; f"‘"
2 2 1 ' by . :
510 Kg/m 515 Kg/m AN : 3
R
j i | ‘




30

- 50 -
CARGA GRAVITACIONAL DISERO SISMICO bSTIHACION
DE ASENTA-
FLemenro iIENTOS
HOH.DE EMP. REACCIONES MOM.DE EMP, REACCIONES
T2 o MalMa | R % | Ma [Ma [ Ra | R | Ba | e
4:5“ 15.4‘5 t
A r\l\;}?n .
M » G.od[6.08™ 6.49] 6.49"| 5™ 538™ 6.187| GIBT| B.GeT| B.ée
300 1C/m
G.om,
Peanta Tiro
lo5xp0z}04"
ydl ;|33 333 | 3.807|3.007| 2,987 2.97™ 2,957 2,957 | 2.857| 2857
gt , 11/
10 19/
T Bom
i
dob |A.04 | 40407 | 32277 3,237 3,273,237 [ 3137 | 3,37
o
286 !
]/ o et A,
RE1 110 | 710 [3.567 [2.567 533" 5357 6.08] 6.087| 5.957 | 5957
b Yook ) -
G.om

Para el cilculc de los momentos de empotramiento se emplearon

las siguientes férmulas:

ws P(L+B)
T /(,pf.\‘g/..) N
W TOTTITTTN o
"Lc' b rc; H:\%;LE-I;X
'8%.}

Estas condiciones de carga suelen presentarse en los casos
de losas apoyadas perimetralmente en trabes. Los valores
anteriores de los momentos de em: :tramiento, se pueden



.~ de manera aproximada, usando una carga equivalente
uniforme, por unidad de longitud de la trabe ¥y cuyo valor es

el siguiente:

) W = carga uniformemente

repartida por unidad

de superficie.
_ _A
m o= i
L . .

I
L 4

De manera aproximada la carga uniformemente repartida, equiva-

lente para el claro corto es:

y para el claro largo:

\,+L) b
( : qanv 'ZT.[‘B- —]

?IMJJA, J.JJJJJJJJJJJI&

L ﬁl

L, ¢
/ L4
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A partir de los valores de los momentos de empotramiento
T
calculados, se procede el andlisis de los marcos que forman

la estructura.

Para cada uno de los elementos estructurales se obtienen
los diagramas de momento flexionante, fuerza cortante y
fuerza normal correspondiente a cada una de las condiciones

de disefio: carga gravitacional” disefio por sismo,

2.4 TEMBLORES.

. 19 Dond !

2.4.1 ORIGEN DE LOS SISMOS.

Se conoce mis acerca de los efectos producidos por un temblor
que las causas que lo producen. Los temblores pueden tener en
tre otros un origen tectbnico o volc&nico. Seglin las teorfas
mis razonables, los temblores tectbfnicos se deben a una acu-
mulacifn de energfa de deformacién en los grandes bloques del
interior de la corteza terrestre, provocada

por distintas

causas, tales como contraccibn térmica, desplazamientos, etc.

AuTes st Sune

B e Sigme

Fig. 2.4.1 - Proceso de falla.




Las erupciones volcénicas pueden producir temblores; sin
embargo, la energia liberada es menor que en el caso de
los de origen tectdnico. En México, son raros los temblo-
res de origen volcdnico. El movimiento de la superficie
del terreno durante un sismo, es producido por las ondas

que se originan.

La mayoria de los temblores ocurren en zonas sismicas per-
fectamente definidas. Una de ellas es el cinturon Cicum-
Pacifico que forma un circulo casi continuo alrededor del
Océano Pacifico. Otra es la zona Alpes-Ciucaso-Himalaya,

también designada como Cinturdn Alpino (ver fig. 2.4.1Q

La Replblica Mexicana est§ situada en el cinturdn circum-
pacifico, por lo que los efectos por sismo adquieren espe-
cial importancia. Se han realizado estudios estadisticos
sobre la ocurrencia de temblores en la Repéiblica y asi se ha
obtenido la representacién de la figura 2.4.1b

tme
El movimiento producido por un temblor origina ondas de cuer
pe y ondas de superficie. Las ondas de cuerpo pueden ser a
su vez longitudinales y transversales. Las ondas longitudi-
nales, también designadas comc onedas P (primarias), son las
més rdpidas, ya que son las que primero se registran en los
sismbgrafos. Estas ondas de esfuerzo se producen por el mo-

vimiento de particulas en el sentido de propagacién de la

Cuando esta acumulacién de esfuerzos alcanza intensidades

grandes, se producen desligamientos sibitos a lo largo de
. [
fracturas preexistentes. i

La corteza terrestre falla, y los grandes bloques se acomo-

dan hasta aliviar los esfuerzos y deformaciones que exis-
tfan. En este proceso se desarrollan ondas que se propa-
gan en distintas direcciones, algunas a grandes distancias,
dependiendo de la energfa disibada. La acumulacién de ener-
gia puede ser un proceso lento y puede existir un largo pe-

riodo que terminari abruptamente cuando se alcance un estado

critico de esfuerzos, que provocari el disparo sfsmico.

Un sismo no consiste en la liberacién de energfa en un punto
determinado, sino mi&s bien a lo largo de una falla geolbgica
en una zona mis o menos extensa. Generalmente se origina a pro
fundidades de 10 a 50 Km. de la superficie, aunque algunos se
han originado a una profundidad de 600 Km. El punto o zona
donde se origina el sismo recibe el nombre de foco y el punto
sobre la superficie terrestre directamente encima del foco

se designa por epicentro. Por la misma explicacién que se ha

citado, se entiende que los macrosismos o temblores de gran

magnitud necesitardn de un lapso mayor de tiempo para produ- q
cirse, ya que requieren de una acumulacién mayor de energla.
También se entiende que en los lugares en que existen fallas

geol6gicas, la frecuencia de sismos serd mayor.
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Epitocos de tos mayares temblores ocurridos en el mundo

Fig. 2.4.1 a

durante el presente sigio (segin Gutemberg y Richter)
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onda, provocando esfuerzos normales en la roca. Las ondas
transversales, también llamadas ondas S (secundarias) son
mds lentas y ocasionan vibraciones en un plano normal a su
direccidn de propagacidn, originan oscilaciones y distorsio
nes, sin cambio de volumenn en las particulas que encuentran
en su trayectoria. Se denominan tambi&n de cortante para dis
tinguilas de las primeras o de compresidn. Debido a las dis-
tintas capas del subsuelo, tanto las ondas P, como las §, se
reflejan o refractan produciendo a su vez ondas de los dos
tipos. Una partfcula que se encuentre en el camino de una
onda transversal, puede oscilar en cualquier direccifn en

el plano normal al avance de la onda. Aungue son mds lentas

que las ondas P, pueden transmitir mds energfa, por lo que

son las que pueden producir mayor dafio a las estructuras.
Existen otros tipos de ondas pero los m&s importantes son
los citados. (f

¢ L
Cuando las ondas de cuerpo llegan a la superficie, se refle

jan y provocan las llamadas ondas de superficie.

La velocidad con gque se transmiten las ondas a través de la

corteza terrestre, depende de las propiedades mecdnicas del

medio.

2.4.2 MAGNITUD DE UN SISMO.

i
1

Todo sismo estd asociado con un gran desprendimiento de energla

+q,

PRSI




34 a lo largo de una superficie de falla. Esta energia bajo

la forma de ondas sismicas afecta grandes zonas de la su

(%) ‘
g‘g ! perficie terrestre en la que se producen movimientos del
o o X
% % L suelo. Es importante poder describir en formas cuantitati
RS ]
“ :;: va el tamafio o magnitud de un tgmblor.
o —i © o
e —'/—\ = %
! l:é %: La magnitud de un sismo se mide por la cantidad de energia
1: cindtica liberada por el disparo sismico. Sepide por me-
! dio del logaritmo de la m&xima amplitud, expresada en mi-
E lésimas de milimetros, en que las ondas se registrarian
s .
é % en sismémetros stindar especialmente disefiados para este
% § f‘ objeto, situados en una distancia epifocal de 100 Km. Se
; é f’ han desarrollado factores de conversidn que permiten calcu
é E' f?“:‘ lar magnitudes cuando la distancia entre el instrumento y
S = ) ,
; ;? = el epifoco difiere de 100 Km. Energia y magnitud pueden 1i o
y
§ ; garse por la exprresidn siguiente: "
= . Log1° E=11.8+1.5M4 (Gutemberg y Richter) ‘
< - .
o~ %
k) donde E es la energia en ergs, y M es la magnitud en la
w

escala de Richter. Esto quiere decir que en un temblor mo

derado, de magnitud 6 se liberan aproximadamente 1021 ergs.

»

2.4.3 INTENSIDAD DE UN SISMO.

Cuando no se tienen registros instrumentales del movimien

to del terreno, se puede describir la severidad de un sismo
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por los efectos en las construcciones que existen en una zona.

Asi se define la intensidad de un sismo. e

fhow

La intensidad de un temblor es la medida de la potencia des-
. e
tructiva de un sismo en un lugar dado., Varia con la distancia
Iv -
al foco, caracteristicas geolb6gicas de la zona, propiedades -

mecdnicas del suelo y nivel de aguas fredticas, entre otras.

Se han propuesto distintas escalas sismicas con objeto de me-

dir la intensidad de los temblores. La mi usual es la escala v -

de Mercalli modificada (MM) que tiene 12 divisiones. Puesto - ' o
que los grados de intensidad en este escala no se establecen ' ¢
de manera absoluta, sino con relacifn al comportamiento de las
estructuras, las intensidades que se asignan de acuerdo con -

| ella, se ven también influidas por el tipo y calidad de la -

construccibén en el lugar.

ESCALA DE INTENSIDAD SISMICA MERCALLI MODIFICADA (M.M.)
- . VvIiI -

I ~ Instrumental Se observari inicamente mediante

instrumentos especiales.

11 - Muy ligero Se siente solamente por personas ‘

que sSe encuentran en reposo abso-
" cefae w -

. luto. Los objetos suspendidos osci
7 . VIII -
lan ligeramente. .

Ligero Sentido por muchas personas, especial

au . oo

oY ad oy N |

Medio fuerte

Fuerte

Muy fuerte

Muy violento

Ruinoso

mente en los pisos altos de los edifi

cios. Se sienten vibraciones semejan-
tes a las de un camién. Puede estimar

se la duracidn.

Sentido por muchas personas en el inte
rior de los edificios y por algunas en

el exterior. No causa pénico.

Se siente en las habitaciones por todos
y por muches en el exterior de los edi-
ficios. Se rompen zlgunos vidrios y apa
rencen grietas en algunos recubrimien-

tos.

Se siente por todos. Produce dafios li-
geros en edificios pobremente construl

dos.

Dafios insignificantes en edificios bitn
disefiados y construidos. Dafios moderados
en edificios ordinarios bien comstrui-
dos. Dafios considerables en edificios

pobremente construidos o mal disefados.

Dafio ligero en estructuras construidas
especialmente para soportar sismos.

Dafios considerables en edificios ordi
narios. Tableros, muros y recubrimien

to pueden ser expulsados de estructu-




i)
ras reticulares. ~ 36 emplean los sismégrafos, disefiados para captar movimientos

fuertes a grandes distancias, y 1los acelerbgrafos,que se
IX - Desastroso Considerable dafio en estructuras espe

emplean para registrar movimientos fuertes de gran violen-
cialmente construidas para soportar

cia. La carencia de datos acerca de los sismos se debe a
temblores. Estructuras bien disefiadas

la carencia de estos aparatos y ademds que no siempre exis
se inclinan por dafics en la cimenta-

ten acelerogramas en la zona de intensidades elevadas cau-

cién. La tierra se agrieta notablemen

sadas por un sismo dado. Por ello, con el afén de deducir-a
te. Desplazamiento de vias férreas y

valores numéricos Gtiles para disefio, aiin a partir de in-

caminos,
i tensidades referidas a escalas subjetivas, del tipo de la
X - Catastréfico Destruidas muchas estructuras especial de Mercalli modificada,se han establecido correlaciones en-
mente disefladas. Grandes grietas en la tre los valores de intensidades en la mencionada escala ¥,
saebniiiraen v s tierra y deslizamientos ‘de montafas. Edi los valores de algunos pardmetros de las caracterfsticas del
ficios destrufdos incluyendo sus cimen- movimiento del terreno. La correlacidn que parece ser mis
CHL pomie s I taciones. ) congruente es la que liga intensidades en la escala de Mer-
PR § U - e ¥
. . calli modificada con velocidades midximas del terreno en
- XI - Catastrbfico Pocas estructuras o rningunas permanecen
cm/seg (v) como sigue.
en pie.
A
r XII - Catastréfico Destruccién completa. o I = log 14v/log2 (Esteva y Rosenblueth)
E BEZ-I =1l 2 eal 1 ;
. Esta escala, no dé valores numéricos para poder calcular las
L 2.4.4 ESTADISTICA DE TEMBLORES.
fuerzas que hay -que considerar en el caso de un disefio sis- P 1

mico, pero sirve como escala de comparacidén de las intensida

. Para realizar el disefio sismico, es necesario reglamentar
des de distintos sismos en diferentes lugares. No proporcio-

A los criterios de anilisis con base en estudios estadisticos .
na ninguna de las caracterfisticas con las cuales es posible

o dcerca de la sismicidad en la regifn de estudio. México, y
definir un movimiento de ese tipo, tales como la aceleracidn,

A en particular la zona sur, son regiones de alto grado de
velocidad o desplazamiento. Para registrar los sismas se

sismicidad, sin embargo la frecuencia de los temblores in~

Py @l
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tensos, no es la misma en todas las regiones. Desde este
punto de vista, se ve la necesidad de tener mapas en los
que se indique las regiones de riesgo sismico semejante, con
el fin de facilitar el disefic de las estructuras. Es una la-
bor dificil, ya que no siempre se cuenta con los datos nece-~

4,

sarios para poder construirlas.
ey o
La mejor manera de expresar el riesgo sismico en un sitio da-
) do es por medio de las llamadas curvas de frecuencia-intensidad
que expresan el nimero medio de veces por unidad de tiempo
intensidades sfsmicas mayores

(afio) que ocurren en el sitio

que algln valor de interés.

’

En la figura 2.4.2 se muestran curvas frecuencia-intensidad
1, para algunos puntos del pafis. Se emplean tanto velocidades
. como aceleraciones miximas del terreno comoc medidas de la

’;intensidad.

Los perfodos de recurrencia son los recfprocos de las frecuen-
cias medias de temblores con intensidades mayores que la que
interesa. Asf, en el caso de Santa Marfa Apasco, las acele-
raciones miximas del terreno exceden 100 cm/seg2 en prome-
dio cada 60 afios (perfodo de recurrencia). La frecuencia
media de aceleraciones mayores de 100 cm/seg2 es en este

caso 1/60 = 0.017 afio




La regionalizacién sfsmica de una zona, se realiza con .ase

en los siguientes grupos de datos:

- Sismicidad de la zona y de las zonas vecinas, medida por
la frecuencia de temblores de diversas magnitudes que se

originan, o por la energia liberada.

- Leyes de transmisién de las ondas sismicas, e influencia en
la intensidad de diversas variables, tales como la distan-

cia epifocal, profundidad del foco,tipo de terreno, etc.

- Datos directos sobre intensidades registradas en el lugar

de interés en caso de que existan.

T80

Con base en la informacién geolbgica y tectédnica del pafs, asf
como en los datos estadisticos sobre magnitudes e intensidades
registrados desde principios del siglo, se trazaron curvas de
iguales intensidades sismicas correspondientes a periodos de
recurrencia dados. A partir dr esas curvas se preparé la re-
gionalizacién de la Fig.

2.4,%,y las recomendaciones de di-

sefio de la tabla inserta (coeficientes y espectro de disefio).

2.4.5 ACELEROGRAMAS.

Para el disefio sismico de las estructuras, es fundamental co

nocer las caracteristicas de los distintos sismos que han

TABLA 2.

ESPECTROS PARA DISENQ SISMICO SOBRE

TERRENO FIRME
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ecurrido en un lugar determinado. Las caracteristicas del
rovimiento del suelo en un lugar se obtienen a partir de
los llamados acelerogramas, registrados en aparatos espe-

ciales conocidos como acelerdgrafos.

Un acelerograma es un registro continuo de las aceleraciones

del terreno como funcidn del tiempo durante un sismo.

Para conocer las caracteristicas del movimiento, es necesa-
rio conocer los acelerogramas de tres componentes ortogona-
les del desplazamiento del suelo en un punto: dos componen-

tes horizontales y una vertical.

Gracias a un extenso programa de colocacidn de instrumentos
para registro de movimientos fuertes ha sido posible obte-
ner una coleccidn de acelerogramas, como el de la Fig. 2.4.4
Por medio de integracibn numérica y no sin antes salvar al-
gunos problemas importantes relacionados con la lectura del
registro, con su precisifn y con los propios métodos de in-
tegracién numérica adoptados, es posible construir las dos
grificas inferiores de la misma figura, que representan la
historia de la velocidad y del desplazamiento del terreno.
El registro en cuestidn corresponde al temblor de El Centro,
California, E.U., del 18 de mayo de 1940. Pueden observarse
una aceleracidn m&xima del terreno mayor que 0.3 g. y una ve

locidad m&xima del terreno de 35 cm/seg. (es decir una in-
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Fig. 2.4.4 Movimiento del terreno durante el tembloc
de ¢! Centro, California, Mayo 1§ de 1940
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tensidad en la escala de Mercalli modificada igual a

log (14 X 35)/ log2 = 9.

Como se puede observar el acelerograma es una funcidn alea-
toria que se puede considerar formada por una secuencia ne
El 4drea bajo un impulso es una me-

peribédica de impulsos.

dida de la efectividad de las vibraciones. Por lo tanto la
amplitud es un Indice de la severidad del movimiento, aunque
ésta también depende de la duracidn-del impulso. Conforme '
aumenta la distancia del acelerSgrafo al foco, la amplitud

de las aceleraciones del terreno registradas va disminu-

yendo. ¥

Ul ‘s
R -

Los acelerogramas de que se dispone, correspondientes a -
sismos, son suficientes para describir las caracteristicas [
generales del movimiento tales como magnitud, aceleracibn, j
duracién, distancia a la falla, etc. A partir de esta in-
formacién se pueden idealizar las caracteristicas de un sis
mo, con un enfoque probabilfstico. Asf se pueden desarrollar
modelos matemfticos Gtiles en la simulacibén de temblores y
en la obtencidn de espectros de diseflo. De acuerdo con estas

caracteristicas los sismos intensos se pueden clasificar en

1. Temblores muy superficiales de epifoco cercano y de pe-
quefla magnitud registrados en suelos duros.

Son movimientos que esencialmente constan de una sacu-

2.

dida brusca. La duracién del movimiento perceptible al-
canza pocos segundos y su magnitud registrada varia en-
tre 5.3 y 6.5. Ejemplos: Agadir 1960, Skopje 1963,
Libia 1964, San Salvador 18965, Caracas 1967. pLRE
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Temblores superficiales que se origina
deradas y registrados en suelo duro.
mientos marcadamente irregulares, con

dios comprendidos entre 0.05 y 0.5 seg

sismo es de varias decenas de segundos
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en E1 Centro, 1940.
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3. Temblores intensos y distantes percibidos en suelos
blandos con comportamiento lineal. En este tipo de
temblor los perfodos predominantes son relativamente
largos y duran més due los anteriores. Ejemplo: México

D.F. 1957, Alaska 196u4.

Aetirmacion g

4. Temblores intensos y distantes percihidos en suelos blan
doa con comportamiento inelfstico (incluyendo licuacidn

del suelo en el caso de arenas). Ejemplo: Coatzacoalcos-

-0y

tre

Jaltipan 1959, Chile 1960, Alaska 196u4.
1 EETl t

Puesto que las estructuras reales no son infinitamente
rigidas sino deformables, sus respuestas al movimiento el
terreno no son instant&neas ni idénticas a él. Por el con-
trario, las respuestas de cada estructura a la excitacibn
definida por el movimiento de su base dependen tamhién de
las propiedades intrfnsecas de la estructura, expresadas

por medio de las formas y periodos de sus modos naturales

de vibracibn, de los coeficientes de amortiguamiento y su

distribucibén en la estructura, y de la forma de las leyes
carga-deformacién de sus distintos elementos, tanto en el
intervalo elistico como para niveles de respuestas mayores
a los que se necesitan para alcanzar los esfuerzos de fluen

cia en las diversas secciones criticas.

tasim: ~

Las respuestas sismicas dindmicas de estructuras compleias,
como la mayor parte de las que es necesario analizar en

la préctica, de comportamiento elé&stico o ineldstico, pue-
den predecirse o estimarse a partir de las respuestas de sis
temas simples, o de un grado de libertad, al mismo temblor.
Por eso es conveniente conocer la respuesta mixima de una es

tructura simple como la de la Fig. 2.4.5. -

N .~ . 98 eup ¥ aspl

Ce RN S E-L & ¢ PR ST ¥

2.4.6 SISTEMA SIMPLE.

7% yi B LBBGI "y ms ool?
Se estudiard la respuesta de una estructura simple o de un
grado de libertad® (Fig. 2.4.5) constituida por una masa,
un resorte y un amortiguador de tipo viscoso, a un temblor

definido por un acelerograma.
st s iofts eb samewt -
1 A s &1 avp enid ea aBirsmtotedb o had) av
'y T Tefetoam sre?  [se~il plaaiwaoy ‘n
* Se recomienda al lector que repase los conceptos bisicos
de dinfmica: modos de vibracién, perfodos naturales, amor

#d .tiguamiento, por ejemplo en el "Manual de Disefio Sismico"

por E. Rosenblueth y L. Esteva.




Se adoptari la siguiente notacidn: D oel oam
m = masa de la estructura, concentrada en el cabezal.
k = rigidez lineal (fuerza cortante/desplazamiento) del
marco.
:? = constante de amortiguamiento viscoso o lineal
% = desplazamiento del terreno
y = desplazamiento absoluto _de la masa
u = y - x= desplazamiento de la masa relativo a la base.

Se supone que la estructura esti sometida al movimiento del
suelo definido por un acelepograma, por lo que responderi
con un movimiento oscildtorio. Otras fuerzas que también ac-
tfian y que se oponen al movimiento son: " y " fuerza cortan-
te que se desarrolla en las columnas y que en el rango elis-~
tico es proporcional a su rigidez y al desplazamiento late-
ral de la estructura. Si no continfian los impulsos, se res-
tablecer8 la posicién de equilibrio mediante una fuerza

de amortiguamiento que es igual a un coeficiente de amorti-
guamiento por la velocidad de la masa en relacién al suelo.
Si la fuerza de amortiguamiento " g " es proporcional a la
velocidad de deformacién se dice que la estructura tiene un
amortiguamiento lineal. Para mantener en equilibrio el sis-
tema y de acuerdo con el principio de D'Alembert, serf ne-
cesario considerar una fuerza de inercia " I " proporcio-

nal a la aceleracidn de la masa con respecto al terrenc. La

ecuacifn de equilibrio se puede plantear asi: T e
* T
I+vVseR=o0 " 4
voartole T
Sustituyendo valores, se obtiene: AgT ek gasi
I=m.¥ . .1.8
V=k.u
‘-
R:?-ﬁ f x
X
m.y +?.ﬁ + ku = @ !
i 3

Restando m% de ambos miembros y considerando que i = -

mi + ?\'x + ku = - mx
Dividiendo entre " m " )
Cow oAl [ameT .#
) & . k o o
G + 0 o+ - x s ab

La solucibén de esta ecuacién diferencial depende de las con-
diciones iniciales. El caso m&s interesante en ingenierfa

sismica corresponde a las vibraciones libres.

Se dice que el sistema tiene oscilaciones libres, cuando el
movimiento del suelo es nulo y no existe fuerza externa apli
cada en el sistema. Puede tener amortiguamiento o né. La

ecuacibén diferencial del movimiento es: Lo s b

. asl

L q o+ 1;L i o+ k =0
SBALT m o Ty gog
Sustituyendo en esta ecuacién los conceptos de:

a) Frecuencia circular de la vibracién no amortiguada (w)
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Y = u - X = desplazamiento de la masa relativo al terreno

vibracidn{libre amortiguada)
residual

amplitud de la respuesta
en un instante dado

Naximo valor absoluto ’
de la respuesta durag
te el temblor

Fig. 2.4.86 movimiento del terreno y respuesta estructural
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A partir de este valor se puede definir la frecuencia (°f)

y el periodo ( T ) de la estructura: 1;
w
f =
S 27,-

{5\-‘!»8‘ d » :(!”*"

.1 _ 27

T2 =7
' :*‘/x..'u)

b) Amortiguamiento critico.
El amortiguamiento en las estructuras corresponde a la
existencia de fricciones internas, comportamiento ine-
listico, elementos no estructurales que dan lugar a pér
didas de energfa. Se opone al movimiento ¥y reduce la am

plitud de las oscilaciones. El llamado amortiguamiento

critico definido como Zl= 2“ km es el correspondien

te a un sistema en el que la masa, sin

a su posicidn de equilibrio después de

oscilar vuelve

un tiempo que se

considera infinito.

,f'*’-

En un sistema como el que se est} analizando, si el valor
de la constante de amortiguamiento ".7 " es mayor o igual
al amortiguamiento crfitico, el sistema no vibra después de
aplicarle un impulso a la masa. En las estructuras usuales
de edificios se puede suponer que el amortiguamiento es
0.10 del critico. La constante f? de la estructura repre-

senta un porcentaje del amortiguamiento crfitico.

v real (b 7cr1tico

LBG . RIS S v

R
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La ecuacidn diferencial se transforma en:

e ¢ X
u.,-s-l(&wu-*-w\‘-k:o
cuya solucidn general es:
_pwt .
u_(k): q_b [Asww'h*&““"k]
en donde:
' q
2z W -
w ! P ¥ id
. i3
A y B son constantes.
i B
2.4.7 ESPECTROS DE RESPUESTA.

ma

La Fig. 2.4.6 compara la historia del movimiento del terreno
con la de la respuesta estructural. Buena parte de los ace-
lerogramas de temblores intensos (con la excepcidn de los

de muy corta duracibn, comparables a un solo impulso brusco,
y de los que se registran a distancia moderada en mantos
compresibles de gran espesor, como en la arcilla blanda del
Valle de México) se caracterizan por su gran erraticidad,
que implica la superposicifn m&s o menos casual de ondas que
cubren un amplio rango de frecuencias de vibracién. La pre-
sencia del marco flexible filtra el movimiento, puesto que
la estructura responde con mayor amplitud a las ondas que
tienen perfodo préximo a su periodo natural. De ahf que la
respuesta sea mas regular que la excitacibn, y aunque diste
todavia de ser un movimiento perfodico, si se nota la ocu-
rrencia de un periodo dominante. Una vez que el movimiento

del terreno ha cesado la estructura continfa oscilando li-

bremente, y poco despues estas oscilaciones residuales se
hacen imperceptibles por la influencia del amortiguamiento.
s}

En algin instante durante el temblor, o pocos segundos des-
pués de que ha cesado, se alcanza el miximo valor absoluto
de la respuesta. Es para dicho valor para el que deberia
diseflarse la estructura que deseara mantenerse en el rango
de comportamiento elfstico ante_ tal temblor. Asi como en

la Fig. 2.4.6 se representa el desplazamiento de la masa con
respecto al terreno, también se estudian con frecuencia las
velocidades relativas o las aceleraciones absolutas de la

masa como expresiones alternativas de la respuesta sismica.

Supbngase ahora que para un temblor dado por su acelerogra-
ma, se obtienen gridficas de respuesta como la descrita para
divérsas estructuras de un grado de libertad, cada una ca-

racterizada por su periodo natural y por su amortiguamiento
expresado como fraccibn del critico (se verd adelante que
estos son los Gnicos parfmetros significativos), que se de-
termina el m&ximo absoluto como ordenada contra el perfodo
natural correspondiente, como abscisa. Si se unen los pun-
tos que corresponden al mismo amortiguamiento, se obtienen
grdficas como las de la fig. 2.4.7, que son los espectros

de respuesta elistica de un temblor dado, para los distin-

tos grados de amortiguamiento. A partir de estos valores se

puede conocer el esfuerzo miximo para diseflo en los distin-

4 B Doy e RLITAC I
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Wi

tos elementos de la estructura. El midximo esfuerzo a que se
ver§ sujeta serd funcidén de su rigidez ( k) y de su perio-
do de vibracién (T ). En general cuanto mayor sea la rigi-
dez del sistema, mayor seri el esfuerzo y menor el despla- T
zamiento, para un movimiento dado. Los espectros de la

fig. 2.4.7 son espectros de aceleraciones, De igual mane-

ra es posible trazar espectros de velocidades o de despla-

zamientos relativos para expresar respuestas estructurales.

(Ver fig. 2.4.8). }
T

2.4.8 DETERMINACION DE ESPECTROS DE RESPUESTA DE SISTEMAS

ELASTICOS.

La evaluacién de un sistema eldstico ante un acelerograma
como el de la fig. 2.4.4 implica descomponer dicho ace-
lerograma en una sucesién de impulsos elementales, encon-
trar la respuesta del sistema ante cada uno de dichos impul
s0s, y después superponer los efectos. Supéngase, de acuer-
do con la fig: 2.4.9, que la estructura se ehcuentra en re-
poso, Yy que en el instante k|ocurre un impulso concentra-
do en el intervalo E,*- d"- Esto ocasiona un incremen-
to en la velocidad del terreno, que varia de © , antes del
impulso, a X (kA'Atimmediatamente después de &1, y se
mantiene constante mientras no ocurra otro impulso gque la

haga alterarse. Inmediatamente después del impulso, la ve-

locidad de la masa (fig. 2.4.5) relativa al terreno serd

. & ihees &y W Wb LA I A
nimeldded ,cvp2 .y o

.
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Fig. 2.4.7 Espectro de aceleraciones. Temblor de E|
Centro, California, Nayo 18 de 1940 i}
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-x(t) dt s Yy a partir de ese instante vibrard libremente

con respectola €1 (también, mientras no ocurran nuevos im-
pulsos que alteren la velocidad constante del terreno). La
velocidad y desplazamiento relativo de la masa con respec-
to al terreno, en las condiciones anteriores, se muestran
en la parte inferior de la fig. 2.4.9, para un sistema amor

tiguado. Analiticamente, dichas grdficas se obtienen como

sigue. Por tratarse de una vibracidén libre que se inicia en t4

- e—Gw(t—tJ

A sen w'(t-t ) + cos w'(t-t )

donde w = 2 Tr/T , es perfodo natural, w' = y J 1 y F
es la fraccibép del amortiguamiento crftico. Las condicio-

nes iniciales son las sigulientes:

a = =¥ (ty)dt

Para  ¢st,, u =0

si ge imponen estas condiciones en la ecuacidn anterior,

se obtiene

ws - A -But-t)

o sen w'(t-t,)dt

en donde tot es el instante para el cual estamos valuando
la respuesta, y t, es el instante en el cual ocurrif el im-
pulso cuyo erecto se valla. Puesto que lo que interesa es
considerar los efectos de todos los impuisos del movimiento
del terreno ocurridos hasta el instante ¢t , debemos inte-

grar con respecto al tiempo, desde que se ipicid el!temblor,

s

nd . by

[ PRI | T TS
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VEL. EIPRTRAL ¢S, .inpersec

Condiciones iniciales
L% ent= r

-~ X dr ¥ _‘im
dr y=o0

(201 1

1.4.8 .giz v

Fig. 2.4.9 Respuesta de un sistema simple 2 un impuiseslTeAdd
unitario del movimiento del terreno
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Undamped naturoi period T, sec.

Fig. 2.4.10 Representacién de espectros en escala
Tri-logaritmica, EI Centro, Californis

Wayo 18 de 1940.
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hasta t :
t

PR -

X(ty) £ (t-t,)dt = - i, S

u(t) = -

(integral de superposicién o de Duhamel)
donde
t
8, = %(ty) e

0

wit-t,) sen w'(t-t,)

81 se determina el valor de u (t ) para diversos instan-
tes, el mdximo valor absoluto serd lo que definimos por es-
pectro de desplazamiento. Se ve claramente que dicha orde-
nada es funcidn del acelerograma, asi como del periodo na-
tural y del amortiguamiento de la estructura. A partir de la

frecuencia circular natural se pueden calcular los perfodos

2

naturales de vibracién sin amortiguamiento T =
w

T2 2T
w!

con amortiguamiento

Designando por S, , Sv

A SD » las ordenadas de los espec-

>
tros de aceleracibn, velocidades y desplazamientos para una
misma estructura ante un mismo temblor, son v&lidas aproxi-
madamente las siguientes relaciones

Sy = Ww'Sy = wt2 Sp
excepto para perfodos muy cortos (estructuras muy rigidas),
para los que SA tiende al valor absoluto de la mixima ace-

leracién del terreno durante el movimiento, independiente-

mente del valor de ;

OETHL. o atwe.

En la fig. 2.4.10 se muestra un espectro de respuesta en

escala logaritmica. En la misma gr&fica y dadas las rela-
ciones que existen entre SD’ Sv y SA’ se pueden incluir

las tres respuestas.

El espectro de respuesta correspondiente a un sistema el&s-

tico presenta las siguientes caracteristicas: Costei.

ol N b ]
1. El espectro para amortiguamiento nulo muestra numerosas

oscilaciones con m&ximos irregulares agudos.
5, > L1 by R ¥

2. Las oscilaciones generalmente disminuyen al aumentar

i el amortiguamiento. Y Y

4. Para perfodos grandes que corresponden a estructuras
con mucha masa y poca rigidez, el desplazamiento de la es
tructura tiende a acercarse al del terreno. Esto se com-
prende porque al actuar el sismo, la masa no tiene tiem-
po de moverse debido a la poca rigidez, y el desplaza-

miento del sistema corresponde al del terreno.

4. Para perfiodos pequefios que corresponden a estructuras
con poca masa y muy rigidas, las aceleraciones de la
estructura tienden a acercarse a los del terreno.

Fat Ior

5. Para amortiguamiento comprendido entre 0.05 y 0.1 del
critico, los m&ximos desplazamientos, velocidades y
aceleraciones son 1, 1.5 y 2 veces los correspondien-

tes al terreno.




ar net )

Los espectros de respuesta sirven para fijar criterios para ‘48
el diseflo de estructuras. Establecen reglas generales para
fijar los espectros correspondientes a probables sismos fu-
turos o aquellos de los que Se carece de informacidn. Para
sistemas eldsticos con amortiguamientos entre 5 y 10% del

critico, el espectro de respuesta en una grifica como la de

la fig. 2.4.10 se puede considerar limitado por:

a) Una linea de aceleracién, de magnitud igual al doble de
la m3xima aceleracibén del suelo.

b) Una linea de velocidad, de magnitud igual a 1.5 veces la
mixima velocidad del suelo.

c¢) Una linea de desplazamiento, de magnitud igual al despla-
zamiento del suelo.

Aplicacién: 1 & e

SupSngase que una estructura debe diseflarse para que se por

te eldsticamente durante el temblor cuyos espectros de res-

puesta se presentan en la representacién logarfitmica de la

Fig. 2.4.10. Supénganse que la masa es de 40 ton., que la

rigidez del resorte vale 10 ton/cm, y que el amortiguamien

to es 0.10 del critico.

El perfodo natural se obtiene de la expresidn:

T = 2|Nw/gk = 0.4 seg.

De la figura 2.4.10 se obtiene cnmo aceleracidn espectral
0.62 g, y como desplazamiento espectral 2.5 cm. Si se
calcula la fuerza lateral como el producto de la masa por

la aceleracién se obtiene:

eye ﬁ)ﬁ ;

v =40 T°% x 0,62 = 24,220

mientras que si se calcula como el producto del desplaza-

miento por la rigidez se obtiene: i wka
i ‘eb o
Ve 10 T/cm X 2.5 = 25 1B .. :
B o

2.4,9 ESPECTROS DE RESPUESTA DE SISTEMAS INELASTICOS.

FACTOR DE DUCTILIDAD.

Por ductilidad de .una estructura se entiende la capacidad

que tiene de sufrir deformaciones por encima del limite
kil
eldstico sin llegar a la falla. Esta se puede presentar por

la aparicién de grietas de tamafio grande, destruccidén de
elementos de albafiilerfa o la destruccidn parcial o total
de alglin elemento estructural.

ey e ¥

En la figura 2.4.11 se muestra la gréfica fuerza-deformacibr

¢

correspondiente a un sistema con comportamiento elfstico-

pléstico.
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El factor de ductilidad se define como la relacidn entre
la deformacidén mixima que sufre la estructura, sin llegar
a la falla y la deformacidn correspondiente al limite de

fluencia.

K tlwby . L8

-

Fig. 2.4.11 Relacién carga-deformacién.

El factor de ductilidad se puede expreaar de la siguiente

manera: " '
_ Gfm&x
/I = —;— Lo GBS A8
[ 2 YT y 'Y e - .

El factor de ductilidad depende del tipo de carga que se
aplique al elemento estructural y de la deformacién que

se utilice para definirlo.

En el caso de estructuras tipicas de edificios urbanos,
sujetas a solicitaciones sismicas, se define en funcién de

> que el factor de ductilidad requerido serfa

las deformaciones producidas por fuerzas transversales

entre dos pisos consecutivos.

El aprovechamiento de la ductilidad de las estructuras cons
tituye uno de los conceptos ésenciales de la ingenieria sis
mica moderna. Si una estructura dfictil de un grado de li-
bertad, como la que se muestra en la figura 2.4.14, se ve
sometida a un movimiento de su base, la midxima fuerza que
podrd desarrollarse en el elemento resistente estari acotada
por su capacidad lateral, Fy s independientemente de la inten

sidad del temblor. La deformacibn lateral ,6 méx en cambio,

81 ser8 funcibén de dicha intensidad.

Es claro que si se tomara F, igual a la fuerza lateral

y
causada por el temblor en cuestidn, sobre una estructura de
comportamiento ellstico, y con igual rigidez que la rigi-~
dez inicial de la estructura que interesa, se obtendria
igual a 1, y
por tanto la estructura serila segura, independientemente del
material de que estuviese constituida. No se adopta esta so-
lucibn en la pr8ctica por razones econémicas. En efecto, pa-
ra amortiguamientos de orden de 10%, la fig. 2.4.10 muestra
aceleraciones espectrales de 0.8 g para las que seria su-

mamente costoso diseflar, Por eso hay que disefiar para va-

e




lores menores de aceleracibén espectral y asegurarse en cam A partir de la gréfica esfuerzo-deformacién del concreto,

bio de que la solucibn propuesta posee -la ductilidad adecua se puede obtener la ductilidad de este material; asi se lle

da. ga a un valor aproximado de 3.5 si se admite la ruptura. Si

se considera como falla del concreto la aparicién de grie-

v

En algunos casos de estructuras hiperest8ticas, sometidas tas, entonces el valor del coeficiente de ductilidad es 1li-

a grandes esfuerzos, y en determinadas condiciones, se pro- geramente superior a la unidad. Para una falla a flexibn se

duce una redistribucién de momentos, mediante la aparicién pueden obtener factores de ductilidad de 4 o 5 o aiin mayo-

de articulaciones plisticas. res, si se toman precauciones especiales.

La gparicién de rétulas redistribuye los momentos en la es- En muros de tabique confinados adecuadamente mediante casti-
tructura original y al permitir glros y desplazamientos de llos y cadenas se alcanzan valores del factor de ductilidad
i
la estructura, absorbe gran cantidad de energfa. de 6 a 8, admitiendo el agrietamiento del tabique.
e . 51
. . . i ' ’
Se discute con frecuencia sobre las ventajas de tal o cual

Al considersrexclusivamente la

material por lo que respecta a su capacidad dfctil para ser .
grifica esfuerzo-deformacién del acero se llega a obtener

empleado en estructuras que deban construirse en zonas sis- . s .
un valor del coeficiente de ductilidad de 230. Sin embargo,

micas. La verdad es que, si bien el acero es como material .
tomando en cuenta que en una estructura hay que considerar

mis dfictil que el concreto, con fines de disefio sismico no . .
otros factores tales como pandeo, comportamiento de las unio-

presentan utilidad factores de ductilidad mayores que 6 a 8, .
nes, flechas excesivas en algunos elementos, etc., se llegan

puesto que para deformaciones mayores 1las fallas ocurren . R
a obtener valores experimentales de 6 a 16. En particular, en

por inestabilidad (efectos de esbeltez) y no por falta de e
el caso del acero. hay que considerar que la temperatura y la

ductilidad. Para el rango citado, las estructuras de con- . .
: velocidad de aplicacién de la carga modifican de manera

creto pueden ser satisfactorias si se tiene cuidado en la . . -
importante las caracteristicas de ductilidad de la estruc-
seleccibn del acero de refuerzo, asfcomo en los detalles de
tura. aYel . _ - Lo
disefio y construcciédn, la cantidad de estribos, las longi-
Ao T o

tudes de anclaje, etc. . .
En lo que antecede se ve la conveniencia de disefiar estruc- —

. U i tab . TR P L




turas dictiles, ya que tienen una mayor capacidad de ab-

4 . -
.sorcién : energia, pero hay que tener en cuenta que las

deformaciones excesivas pueden producir la falla o agrie-

tamiento de los elementos de relleno y por lo tanto modi-
ficar las condiciones originales de rigidez de la estruc-
tura. Ademds, en el caso de edificios colindantes, hay que
considerar las deformaciones de las estructuras con el fin

de evitar el impacto entre ambas.

En la actualidad el disefio sfsmico de estructuras, no se
realiza todavia sobre la base de absorcifn de energla, con
gsiderando la ductilidad de la estructura, pero tanto en el
andlisis estd&tico como en el dindmico se aplican coeficien
tes en los que estdn implfcitos la ductilidad estructural.
Por consiguiente, conviene tener presente este concepto y
la manera prictica en que se puede incrementar, con el fin
de obtener estructuras capaces de resistir los movimientos

sismicos.

En realidad las estructuras tienen un comportamiento inelés-

tico. Esto hace que absorban grandes cantidades de energia

y que aparentemente puedan soportar fuerzas sismicas de mayor

intensidad que para las que fueron calculadas. Entre las for

mas de comportamiento no lineal, el mds simple es el

elastopldstico, en el que a continuacidn de una relacidn
lineal entre esfuerzos y deformaciones sigue un comporta-
miento pléstico. El limite de fluencia se considera loca-

lizado en el punto de unién de ambas ramas (fig. 2.4.11).

nd

El c8lculo de la respuesta de sistemas ineldsticos es mds
diffcil que el de sistemas eldsticos. La fig. 2.4.12 mues-
tra el espectro de respuesta de un sistema de comportamien
to elasto-plistico. En esta grdfica la aceleracidn y la ve
locidad espectrales son las reales. El desplazamiento co-
rresponde al limite el&stico, por lo que para obtener el
desplazamiento miximo del sistema habri que multiplicarlo
por el factor de ductilidad de la estructura. En general el
espectro de respuesta para un sistema ineldstico muestra las
mismas caracteristicas que el de un sistema eldstico. En el
primer caso las gr&ficas se desplazan hacia abajo conforme
aumenta el factor de ductilidad. También se observa que los
efectos de la ductilidad y del amortiguamiento son pareci-

dos y en algunos cascs son aditives.,

Pz

.
1

gomo ejemplo se obtendrén los valores espectrales para:

a) Estructura con comportamiento eldstico. perfodo T = 1 seg.
y 10% del amortiguamiento critico. De la fig. 2.4.10 se ob-
tiene: Sv = 50 cm/seg, Sa = 0.33 g, SD = 8.12 cm. b) Estruc

tura de comportamiento elasto-pléstico, con el mismo perio-

do y amortiguamiento del caso anterior y con un factor de
ductilidad de 14: 4. De la fig. 2.4.15 se obtiene: Sy, = 15 cm/seg

8§ =0.1g; S, = 2.5 cm (eldstico); S, = 10 em (total) .

a D D

De todo lo anterior se puede concluir que las caracteristi-
cas de un espectro de respuesta para un sistema elasto-pldstico

se pueden obtener aproximadamente a partir del correspondiente




a un sistema elfistico del mismo perfodo y grado de amorti- ‘ 52
guamiento, dividiendo el valor de las ordenadas espectra-

les entre el factor de ductilidad.

i

o

w
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Fig. 2.4.12. Espectro de respuesta para sistemas elasto-plésticos
con 10% de amortiguamiento critico. Temblor El Cen-

tro 1940.

2.4.10 INFLUENCIA DEL SUELO DE CIMENTACION.

Es un hecho conocido que si una onda de esfuerzos se propa-
ga de un medio de médulo de elasticidad alto hacia otro(‘:eé-1
dulo de elasticidad bajo, los desplazamientos y aceleracio-
nes se amplifican. Observaciones realizadas durante movi-
mientos sismicos han indicado una mayor intensidad de los
sismos en terrenos blandos que en terreno firme. Tal fend-
meno fue claramente apreciable en tasos como el temblor

del 28 de julio de 1957 en la Ciudad de México, o el de
julio de 1967 en Caracas. En el caso de suelos blandos,
adem8s de los problemas ca.sados por vibraciones excesivas,.
intervienen otros parimetros que no son importantes en el
caso de un suelo rocoso. Por ejemplo, en suelo compresible
pueden ocurrir hundimientos o inclinaciones excesivas cau-
sadas por momento de volteo. En materiales granulares poco
compactos puede ocurrir licuefaccibn, efecto para el cual

es imposible disefiar ninguna cimentacién.

Es importante tomar en cuenta el periodo dominante del tem-
blor con el fin de evitar amplificaciones dinimicas excesi~
vas en estructuras. En suelos compresibles como el de la Cig

dad de México, el periodo dominante el alrededor de 2.5 seg.

L L3 [
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k En suelos firmes menor de 0.5 seg. | %

El Reglamento del D.F. toma en cuenta el tipo de suelo de
la cimentacidén y establece coeficientes distintos. Mas
adelante veremos cudles son estog valores.

»
Para un mismo tipo de témblor, una estructura en suelo blan
do vibra de manera distinta a una estructura en suelo ro
coso. En términos generales se puede decir que en suelos
blandos conviene construir estructuras rigidas y en suelos
duros estructuras flexibles con objeto de evitar los efec-
tos de resonancia. Estas ideas se volver8n a ver m&s adelante.

2.4.,11 ESPECTROS DE DISENO.

En general no es préctico’para fines de disefio, predecir el
comportamiento sismico de una estructura basindose en los
espectros de respuesta. Para el disefio sismico puede adop-
obtenido como la curva media o envol-

tarse un espectro

vente del tebrico.En una regifn con frecuentes temblores

® E]1 Reglamento del D.F. supone ordenadas espectrales méxi-
mas cubriendo el rango de 2.5 seg para tener en cuenta
que el alargamiento del periodo natural que se produ-
ciria en estructuras rigidas para temblores de inten-
sidad moderada o grande ocasionaria respuestas estruc-

turales mayores que las que se clasificarian empleando

las propiedades iniciales del sistema.

cuyas medias tienen diferentes caracteristicas, es razonable
trazar la curva media de cada uno de ellos, reducir todos a
L una intensidad comin, haciendo que el &rea bajo la curva del
espectro medio de velocidades sea la misma, y adoptar para
disefio la envolvente de todos los espectros medios reduci-
dos, multiplicada por un valor que tome en cuenta la inten-
! sidad esperada, las consecuencias de la falla de la estruc-

tura, su importancia, etec.

Dados los miximos valores absolutos de la aceleracidn, velo-
cid;d y desplazamiento del terreno durante un temblor, es
posible obtener las envolventes de los espectros de respues
ta para los distintos grados de amortiguamiento y de compor-
tamiento ineldstico. o
[

Designando por D
2T,

las ordenadas del espectro de desplazamien
to, por V = las del de seudo velocidades y por

A = —#;LD a Ias del de seudo aceleraciones, las ordenadas
de cada uno de estos espectros pueden leerse simultineamente

en el trazo logaritmico en cuatro direcciones (fig. 2.4.13)

donde se presente para un caso hipotético, lineas paralelas

a los ejes de referencia, con ordenadas iguales a los valo-
res miximos de la aceleracidn (0.36 g) velocidad (54 cm/s) y
desplazamiento del terreno (42 cm). Multiplicando estas or-
denadas por los factores de la tabla inserta se obtiene una
envolvente para el espectro de respuesta de estructuras linea

les con el amortiguamiento escogido. Asi multiplicando 42 cm,
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54 ¢m/s, 0.36 g por 1.8, 2.8 y 4.3 respectivamente, se ob-
tiene 75 em, 151 ¢m/s y 1.55 g, que son las ordenadas que

definen la envolvente con amortiguamiento igual a 0.02 del
critico. En la figura se observa también que para periodos
muy breves, menores de aproximadamente 0.05 seg, la acele-
racién espectral se toma igual a la mixima aceleracidn del

terreno, independientemente del amortiguamiento.

Los espectros elisticos de disefio, como los que aparecen en
la fig. 2.4%.13, sirven de base para la construccidn de espec
tros reducidos que tomen en cuenta la absorcibn de energia
por comportamiento ineldstico de estructuras dlctiles. Supo-
niendo que el andlisis eldstico se llevarsd a cabo segin la
pridctica convencional, es decir, empleando las aceleraciones
espectrales en combinacibn con un andlisis eldstico, las or-
denadas de los tramos de aceleracibn y velocidad constantes
del espectro reducido deben obtenerse multiplicando las del

espectro elfistico original por unas constantes Ca y C._, res-

v

pectivamente. Para amortiguamiento comprendido entre 0.02 y

0.10, estas constantes pueden tomarse iguales a 1/Q donde Q

es el factor de ductilidad. Tomando Q = 4.0, que serfa un

valor aceptable para cierto tipo de estructuras segin el

Reglamento del D. F., el factor reductor es 0.25, que

aplicado a las ordenadas del espectro elistico, conduce a
los valores 0.39 g y 37.8 cm/s. Por supuesto, para periodos
muy cortos las aceleraciones espectrales que corresponden a

valores moderados del factor de ductilidad tienden a la ace- -




leracién m&xima del terreno y tienen una cota que es fun-

cién de la capacidad lateral de la estructura.

2.4.12 CLASIFICACION DE LAS CONSTRUCCIONES EN EL REGLA-

MENTO DEL D.F.

En el Reglamento del D.F. y con fines de disefio sismico,
se clasifican los edificios por el tipo-de suelc en el que
se encuentran cimentados, por su destino y por su tipo de
estructuracién.

El Reglamento del D. F. considera zonas, segfin el espesor de

la capa de terreno compresible.

I. Se consideran los siguientes tipos de suelos: 1) sue-
los compresibles hasta H <3 m de profundidad; 2) sue-
los compresibles para una profundidad de 3 m S H < 20 m;

3) suelos compresibles para una profundidad H 220 m.

II. Los edificios por su destino se clasifican en: e

Grupo A - Estructuras que son especialmente importantes
a raiz de un sismo o que en caso de falla cau
sarian pérdidas importantes. Tal es el caso
de edificios gubernamentales y de servicios
piblicos, edificios cuyo funcionamiento es
importante a raiz de un temblor, aquellos

cuyo contenido es de gran valor y los que

oo LY TN VR : 'S [
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Grupo B -

Grupo C -

tienen frecuente aglomeracidn de personas.
Por ejemplo: subestaciones eléctricas, cen-
trales telefénicas, hospitales, escuelas,

estadios etc.

Construccidm para la habitacidn privada o de

uso pGblico, donde no existe frecuente aglo-
meracién de personas y en donde la falla de

la estructura ocasionaria pérdidas de magni-

tud intermedia, cercas de altura mayor de 2.50 m
¥ aquellas cuya falla puede poner en peligro
otras construcciones. Por ejemplo: plantas in-
dustriales, edificios de oficinas y habitacidn,

etc.

Construcciones aisladas cuya falla implica un
costo minimo. Por ejemplo: bardas, con altu-
ra menor de 2.50 m, bodegas provisionales,

etc. Estas construcciones no requieren dise-

flo sismico.

e IR L

IITI., Poer su estructuracidn:

Tipo 1 -

Se incluyen en este tipo aquellas estructu-
~
ras en que las fuerzas laterales se resisten
en cada nivel mediante marcos continuos, contra

venteados o no, por diafragmas o muros o por

combinaciones de diversos sistemas como los




2.%.19 ESPECTRO DE DISERO. REGLAMENTO DEL D.F. Para los edificios del grupo B se especifican los siguientes
sk | ’ valores:
1w

El Reglamento de Construcciones para el D.F. recomienda
el espectro de disefio que se muestra en la figura 2.4.14 - - ZONA c
en el que las ordenadas espectrales que se indican tienen .

I (Terreno firme) 0.16
en cuenta los efectos de amortiguamiento. . em

[ II (Terreno de transicién) 0.20 ) S —
III (Terreno compresible) 0.24

.gx mencionados. Incluye edificios, na.es ind's a 4

triales, etc. También incluye chimeneas,

torres, bardas y péndulos invertidos en que ¢
el 50% o mds de su masa se encuentre en el

extremo superior y que tengan un solo elemen

to resistente en la direccidén del andlisis. e . 3

Comprende las estructuras cuya respuesta di-

[ 28 3

|
[
|
|
|
|
|
T1P0 DE suELO | a, JEX JE>

namica estd definida prdcticamente por la de —»> ¥
£ T (seg)
su modo natural de vibracidn. .
ZONA I 0.03 0.3 .8 1/2
ZONA II 0.045 0.5 2.0 2/3 .
Tipo 2 - Comprende los tanques para almacenamiento, ZONA III 0.06 0.8 3.3 1 %
en los cuales hay que considerar las osci- 1
. laciones propias de los liquidos almacenados. -
Fig. 2.4.14 Espectros de disefio para el D.F. S . §
o
ik A qealbire bl e b e e P wlewd S ety GRS WL
Tipo 3 - Muros de retencidn.
El coeficiente sismico "c" que aparece en el espectro de
Tipo 4 - Comprende las estructuras que no puedan cla- disefio se define como el coeficiente entre la fuerza cor-

sificarse en alguno de los tipos anteriores. tante en la base de la estructura

incluyendo la carga viva especific

y el peso de la misma,

ada por el reglamento. L

Para las construcciones del grupo

A, los valores anteriores




se multiplicardn por 1.3 Para los del grupo C no se re-

quiere disefio sismico.

Para considerar la influencia de la ductilidad de la cons-
truccidén los valores de:.las ordenadas espectrales se afec-
taridn del factor %, exclusivamente para el cdlculo de los
elementos mecdnicos en la estructura. Para el cdlculo de de
formaciones en la estructura se usarin los valores del coe-
ficiente sismico tal como han sido especificados. Si el pe-
riodo de la estructura es mayor que Ti’ Q' serd igual al

valor Q de la ductilidad de la estructura.

En caso contrarjo Q' = 1 + (Q - 1) T/T1

El factor de ductilidad "Q" depende de las caracteristicas

de la estructura en la direccidn en que se estd analizando.

VALORES DEL FACTOR "Q" DE DUCTILIDAD

57

Caso Tipo de es- Requisitos Factor de
tructuracién ductilidad
Q)
1 1 La resistencia es suministrada en 6.0

todos los niveles exclusivamente
por marcos no contraventeados de
concreto reforzado o de acero con

zona de fluencia definida y se cum

plan las siguientes condiciones:

‘a) Las vigas y columnas de acero
satisfacen los requisitos corres-
pondientes a secciones compactas
de acuerdo con los criterios fija-
dos por el®D.F. y sus juntas puge
den admitir rotaciones importantes

antes de fallar.

b) Las columnas de concreto son zun
chadas o poseen estribos que propor

cionen un confinamiento equivalente.

¢) Los miembros sujetos a condicio
nes de carga que pueden provocar

fallas frdgiles como fuerza cortan
te, torsidn, pandeoc por compresién

axial, etc., se disefian con un fac-
tor de carga de 1.4 en lugar de 1.1
especificado para cargas accidenta-

les.

d) Se satisfacen las limitaciones que

se fijan para articulaciones plésti-

cas en miembros de concreto, por el
R.D.F.

tisfacerse en los extremos de vigas

Dichas limitaciones deben sa-

o columnas o en los lugares donde se
formarian las articulaciones plésti-
cas que se requeririan para que cada
marco alcanzara un mecanismo de co-

lapso en cada piso o entrepiso si la
fuerza lateral fuera suficientemente

elevada.

e) El minimo cocdente de la capaci-
dad resistente de un entrepiso, en-
tre la accién de disefio, no diferird

en mis del 20% del promedio de dichos
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cocientes para todos los entrepi-

sos.,

La resistencia en todos los nive- 4.0
les es suministrada exclusivamente

por marcos no contraventeados de

concreto, madera © acero con o sin

zona de fluencia definido, asi como
y 1 La resistencia a fuerzas laterales es 1.5
por marcos contraventeados o con .
R suministrada en todos los niveles por
muros de concreto, en los que la ca : -, : . 1
. . - : muros de mamposteria de piezas huecas
pacidad de los marcos sin contar mu

e

. confinadas o con refuerzo interior que |
ros o contravientos sea cuando me- .
satisfacen las limitaciones fijadas por
nos 25% del total. E1l minimo cocien .
s - el Departamento del D.F. o por combina-
te de la capacidad resistente de un
s - ciones de dichos muros con elementos
entrepiso, entre la accidn de dise-
" como los descritos para el caso 1.3.
fio, no diferird en méds de 35% del

promedio de dichos cocientes para

todos los entrepisos. 3 .
S 1 a k- Estructuras de cualquier tipo cuya re- 1.0

sistencia & fuerzas laterales sea sumi

nistrada al menos parcialmente por

La resistencia a fuerzas laterales 2.0 . . elementos o materiales diferentes de

|
es suministrada por marcos o colum los arriba especificados, a menos que
nas de concreto reforzado, madera se haga un estudio que demuestre, a sa
© acero contraventeados o no o mu- ’ . tisfacc}én del Departamento del D.F., ’ i
ros de concreto, que no cumplen en ) que ,se puede emplear un valor mas alto
algln entrepiso lo especificado pa que el que aqui se especifica.

ra los casos .1l y 2 de esta tabla,

o por muros de mamposteria de pie-
zas macizas confinadas por casti- , . » B [N :
llos, dalas, columnas © trabes de
concreto reforzado o de acero que -

satisfacen los requisitos de las

Normas Té&cnicas del Reglamento del
D.F.
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2.4.13
NATURALES.
Una estructura de varios niveles se puede ;dealizar como
un conjunto de masas ligadas entre si por las columnas, re-
presentadas por su rigidez y cuya masa es despreciable. El
nimero de grados de libertad de la estructura es el nimero
de datos que es necesario fijar para definir una configura-
cibn cualquiera del sistema. Cada masa tiene tres grados de
libertad que corresponden a dos desplazamientos en las di-
recciones XX, YY y un posible desplazamiento angular al-
rededor del eje . Al despreciar las deformaciones axiales
en las columnas y los giros por torsién, el niimero de grados

de libertad se reduce a un desplazamiento lineal por cada una

de las masas.

Ante la accibn de un impulso y suponiendo que no existe amor

tiguamiento, la estructura vibrard libremente. El vector des

v" ““
m. —y
'—_:_—_:; ™,
¢ .
m, Ma
m, M
m. 9. £
m,
i »

Fig. 2.4.15 Estructura con varios grados de libertad.
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plazamiento de las masas con respecto a su posicibén de equi
librio se puede expresar como el producto de un escalar, que
es funcién del tiempo, por un vector funcién de la masa con
siderada. A los diferentes modos de vibrar se les designa

como modos naturales y al conjunto de desplazamientos que
configuran un modo se conoce como forma del modo. ) iu'
En las estructuras con varios grados de libertad se preaen-
tan fuerzas semejantes a las que 8se presentan en estructuras

simples. Para cada una de las masas se puedei establecer la

siguiente ecuacicn de equilibrio: 5
Hi.ﬁj +Z.Fij uj +Zkij-uj = P;
] ]
El significade de los términog es el siguiente:
sfanew Mj; = Masa en cada uno de los niveles " § "
uj,ﬁj,ﬁj = Desplazamiento, velocidad y aceleracibn de
las masas.
Fij = Coeficiente de amortiguamiento en el nivel " i "

que corresponde a un desplazamiento unitario del

aiver " j "

By i

k4 = Rigidez lineal del nivel " i " correspondiente

al desplazamiento unitario del nivel " ] "

Pi = Fuerza cortante en el nivel "1 "




e

El estado de equilibrio de todo el sistema se puade expresar

en forma matricial,

L3

60

[H]{‘G} +[ﬂ{u} + [k]{ul - {P} R

Matriz de masas del sistema

[] -
BECEUE

[f1-

Vectores de desplazamiento, velocidad y aceleracién
del sistema.

Matriz de coeficientes de amortiguamiento.

Los términos "ﬁij", tienen las caracteristicas men-
cionadas con anterioridad.

Matriz de rigideces del sistema. Los términos de la

[]-
matriz son los valores "kij" ya mencionados.
r
La ecuacién anterior se puede simplificar en el caso de vi-

P; = 0.

i Ademds para una primera’

braciones libres ya que
solucién se pueden despreciar los efectos por amortiguamiento ya
que el perfodo de las estructuras no amortiguadas es sensi-

blemente igual al de las estructuras con amortiguamiento
cuando €£0.2. Por lo tanto la ecuacidn anterior se redu-

ce a:

cleo0d s oy
[}{e} + (](4) - o 12
Como ya se ha mencionado la estructura vibra segin un modo
natural de tal manera que el desplazamiento de cada una de
sus masas se puede expresar como el producto de una fun-

cién de la masa considerada por una funcibn del tiempo:

{u (] 8.0

- Ty

= Vector de coordenadas que corresponde a la forma del

modo.

= Funcidn escalar que depende del tiempo.zs gt

o
Subindice que representa el orden del modo.

R

. ) sk ousmde
Sustituyendo en la filtima expresién:

a1eb eh
ob [M:\{Zn} 6.(t) +[k]{2n} B () =0 3 ab
., (2.4.1)
-1
-8 crr {Zn}en(t) +[M] [k]e"(t) =0 e
EEY [T XS -1 L] ¢ LA .8 3 [eb qohaber
Por lo tanto:
ve = el . loo
(t) + w2, = .
‘g BEr~ Toq “tt en n en(t) 0 S pyec (2.%.2)
LYY B
La solucibdn general de esta ecuaciédn es:
On - sen wolt-t,) .
nomB sTaixe om syp b omé e el omr (2.4.2)
and
- en donde " w, " es una constante del sistema, independiente

del tiempo.

o . [

los valores de (2.4.2),
b ps
+ (3} 9nte) = 0 |

M {zn [-u%. alt)
[ded (-9 ace0] \
-[ M]{u'} L [k]{u} . N

Sustituyendoc en la ecuacién (2.4.1)

se obtiene: v x

)

Y 1.3 aolgav - e L e
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Se plantea, para "n" masas, un sistema de "n" ecuaciones

con "n" incégnitas, @stas son los desplazamientos u, siem
2 .

pre que se conozca el valor de LA Al conjunto ordenado

de valores u; se le conoce como forma del modo correspon

diente a cada valor de LA Simplificando se obtiene

-[H]Hn2 + [k] = 0

Esta ecuacibn matricial admite soluciones distintas de la

trivial s6lo cuando : TETUTO, 3 ae

NISHOPY B

Las aoluciones de este sistema proporcionan los "n'" valo-~
res de w2 que corresponden a los distintos periodos natu-
rales de vibracién. A partir de cada valor de w y susti-
tuyendo en las ecuaciones anteriores, se obtienen los des-
plazamientos u para cada modo. En algunos casos serd ne-
cesario considerar el amortiguamiento de la estructura, asi

como posibles deformaciones del suelo.

Al primer modo, o fundamental, corresponde el valor miximo
del periodo. Se caracteriza porque la configuracibn del
modo no presenta ningfin punto de inflexidn. Al pasar al

20. y 3er. modo de vibrar, el periodo decrece y el nimero
de puntos de inflexidn aumenta a uno y dos respectivamente.
De manera semejante se puede generalizar para una estruc-

tura con "n" masas y "n" modos de vibrar.

Las principales propiedades de los modos naturales de

JUUSOU S v

vibracifn son:

a) Ortogonalidad de los modos con respecto a las masas. Se

puede demostrar que:

Z Hiuir' ujg = 0 Si r ¥ s
1 .
en donde wugj,. w;, Tepresentan las amplitudes de la
masa ™ i " correspondientes a los modos naturales " p "
" "
yoos = C abi

b) El valor
EEEAEEE 1 T 127 & L KU
2 o
FALTER T S
i
en donde N , e8 una constante arbitraria, cuyo valor de-

pende de la escala del modo. Para un valor unitario de
la constante se dice que el modo se ha normalizado con

respecto a las masas.

2.4.14 METODOS ITERATIVOS PARA EL CALCULO DE LOS MODOS
NATURALES. . T
4 ™
La solucibn directa del sistema de ecuaciones planteado en
el punto anterior reasulta complicada. Es mis ripido resol-
ver el problema por alg(in m&todo iterativo. El método de
N.M. Newmark para calcular el modo fundamental de una es-

tructura consiste en el siguiente proceso:

1. Se supone la forma del modo, o conjunto de deformacio-

nes " y " de la estructura.
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2. Se calculan las fuerzas de inercia para cada una de_las

masas y que corresponden a la conriguracidn anterior,

por medio de la expresién: T h
[ YV s CTY Hv)
v o+ 1 LM
n N Fj = L. u2u° * S
g i

Como se desconoce el valor de la frecuencia circular
natural " w ", las fuerzas de inercia se calcularén en

funcidn de w2 . . .

d
3. A partir de las fuerzas de inercia Fi , y por condicio-
nes de equilibrio sumando las fuerzas de inercia, se
calcularin las fuerzas en los resortes, en funcidn de
la frecuencia circular: ——QT—

w
presentan los valores positivos por ( e Fw— )

En el ejemplo se re

4. Conocidas las fuerzas en los resortes asi como su rigi-

dez, se pueden obtener las deformaciones y los despla-

zamientos de las masas, N 4

A= — w=2Zb

k

5. La solucién propuesta es la correcta si la deformacién

n

obtenida finalmente u " es igual a la supuesta origi

2. Pero uf esti en funcidén de w2:y's -3

nalmente: ug= u'w 5
w

El valor de w2 para cada masa se obtiene despejando

A, oy

A P Y .
i a es correcta, se obtendri el

Si la.

mismo valor de " w2 " en todas las masas. En caso contra-
rio se procederid a efectuar un nuevo ciclo a partir de los

resultados obtenidos en la iteracidn anterior.
& sYom'b

2

a = [ o}

Aplicacién.

Calcular el periodo natural de vibracidn de la siguientesd -—

estructura: Y [P Bav o
Wy do"
(1]
’ kentrepisoa = 30 T/cm
Whs 60!
~olsvy "g sle o> PR PO P
IIsa v . kentrepiso2 = 40 T/cm
-
sl W, = 6o creg K Lot
-8 . 3y
senci kentrepiso1 = 50 T/cm
-0 1. »oE
?J" J»

Firg. 2.4.16 Estructura de tres grados de libertad.

Las rigideces de entrepiso se pueden obtener a partir de
las férmulas de Wilbur y suponiendo previamente las seccio
nes de los elementos estructurales. En la tabla 1 se mues-
tra el proceso indicado en el punto anterior,y asi se ob-
tiene que la forma del modo es 0.39, 0.76, 1.0. La fre-

cuencia circular natural obtenida es w2= 173. A partir r
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de este valor se calcula el perfodo natural de la estruc-

tura:

13.1 rad/seg

W

Eu\k ob

Fiig

i

0.48 seg.

T

2
13.1

P 3
b

i
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i
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2.4.1%5 METODOS ITERATIVOS PARA EL CALCULO DE LOS MODOS, fuerza de inercia de la filtima masa, es decir si se ve
SUPERLORES. - rifica lacondicifn de frontera en la Gltima nasa- La
5 ; i, JT forma que asi se obtiene, corresponde a un modo natu-
Uno de los métodos iterativos mds usados para obtener las ca ral de vibracibn. En el caso de obtener un residuo,
: +
racteristicas de los modos superiores, es el llamado método ! % se procede de nuevo con otro valor supuesto de W
de Holzer. El procedimiento es como sigue: | . GoT , 40T
i Wt . ,6‘: O Reswvo
G O——z
"
1. Se supone arbitrariamente un valor de w? ,» mayor que el Ko {e Lo1% ~0.6l0
del modo fundamental que ya ha sido obtenido por cual- ! 800 | A ‘.0 e.01% -1.636 -29.0
> «— —_— 1.0 #— ——— ~49.| —»p
quier otro procedimiento. ) PR . . .- 3 s So.1 -19.9
; v E o : ;o (O F,-u')r 49.0 ©. :
@ [ E ‘ i . 3
!
s s s s . .82 -0,
2. Se supone, también arbitrariamente, la amplitud del movi-~ A Lo o818 o-3%3
: : [ ‘-0 SO ¢ R L B
miento de la primera masa a partir del apoyo. i i 9%0 Q » %o < — —G.9 —o -— -’23, —p ~\3.2
) . i . o i ] | « ° Ld j ) ‘ . i ¥ §6.9 4%}.0 ~36.3
3. Se calculan la fuerza en el primer resorte ( Q =Ak )y 3 “ Lo 0.663 1233
la fuerza de inercia en la primera masa (F = ‘;—w2 u), oo A .o ~0.333 —_— . ~1.94
en funcibn del desplazamiento y de la frecuencia circu- ! Q —p b0  a— &— ~-13.3 ~—>» 4— ~5HB.2 —> =Ll
lar, que son valores spuestos. i i { é l s e1.3 449 =53}
. : “ & : P ( A .o -2.37% 43
e . | ! o | ' o ’ ' ‘A . 3.435
. ] ; ! 3000 - e ~3.326 —  __ +9%%8
4. Aplicando condiciones de equilibrio, se calculan la fuer- Q
‘ —_— %0 < -— =133 — — 4+ 294 -0
za en el siguiente resorte (Qi = Qi_l-f‘i) su deformacidn a Fla 183. -4} 914
Q . P »
; (\; = —kll Ju, la amplitud de la siguiente masa (Ai=ui_1 +A : A \ Lo -.53% 43.026
. -] -3.5% ——— .
El proceso continfia hasta llegar a la Giltima masa. 2500 8 > +4.6o
: Q —>» 50 < 44— —103 —» 5 L4138 « -168
F? ‘53 —ZAl.o 3.6
§. La frecuencia supuesta es correcta si se satisface el .
°. | vy .o -0.95 o513
equilibrio entre la fuerza en el Gltimo resorte y la 3 ! A ‘.o =195 414613
' Tl T oveog ) «— -1 4
o oo — - ———y — + 4 -~ —— o
: o, o ‘ (3] 28 —t22 a4
. . { e ’ .
i . i




Los residuos se utilizan para corregir mediante proporcio-
nes los valores supuestos. A partir de las frecuencias cip
culares obtenidas, se calculan los periodos de vibracibn

de cada modo:

W 21100 (rad)2 ; U‘=33.2(rad) s Tp= I® - 0,189 seq

seg gs— 33.2
LN .
e} =2100 fraa)? ;  wy=us.9fraa) 5 , Ty= H = 0.137 seq.
seg seg o ’

Las configuraciones de cada uno de los modos son las siguientes:

BEAF LN “

Ta:aC Wys doT ) 408 o1}
LEL WeaeT -0.9%
I
- W,z 60T =1 Juo
”w 4 .
hoP R . P . k8T

& 65

Como se puede apreciar en las figuras, el orden del modo

corresponde al nfimero de puntos de inflexidn que presente

la estructura deformada. TN Lgas.

2.4.16 COMBINACION DE MODOS NATURALES. CALCULO DE LOS COE
FICIENTES DE PARTICIPACION.

(X

Una vez encontrados los distintos modos de vibrar que tiene

una estructura, después de haberla idealizado en la forma

m&s conveniente (es suficiente con conocer 3 modos como

méximo o aquéllos cuyos perfodos sean 2 0.4 sur-

ge el problema de calcular la forma en que se combinan &s-

tos para conocer el comportamiento probable de la estructu

ra ante una excitacién especifica.

Al excitar un edificio cada modo responde como un sistema
independiente de un grado de libertad. La respuesta total
del edificio serd la combinacifén de las respuestas indepen
dientes de cada uno de los modos, multiplicadas por un fac
tor adecuado. A dicho factor se le da el nombre de coefi-
ciente de participacidn.

C&nsiderando el desplazamiento relativo de la masa i con
respecto a la base de la estructura como la suma de parti-

cipaciones al desplazamiento de cada modo j, tenemos

PSS




Hultiﬁllcando por “M;.uip ambos miembros de la ecuacidn
en donde: : T ; ; T )
. ¢ . ot y o anterior: . col aon
ayr fg e : Y
u;(t) = Desplazamiento relativo a la base de la masa i = Cj.u” eMpeugp = My ougn R
j

en el instante "¢ ",

4
Cj = Coeficiente de participacibn que define la
escala a la que interviene el modo " j " en el
movimiento.
ujj = Desplazamiento de la masa "i " en el modo o,

SD(j) = Funcién que expresa la variacién con respecto al

tiempo de la participacién del modo " i ". Repre
a8
senta el desplazamiento relativo a la base, en
Thrutlee
A el tiempo " t ') de un sistema simple con un pe-
riodo natural igual al del modo " i,

.
Para determinar el valor del coeficiente de participacibn o

un modo cualquiera " m " se supondri que la base sufre un in
cremento de velocidad "v ", La velocidad de las masas rela-

tivas a la base ser4:
. »b ORI

caob. Tod
pero:

ni

Formando términos semejantes para cada una de las masas y su-

mando, se obtiene: . ] L n

z ch.uij.ui.uim =2 M, uin
i

1
PR iz “ij‘"i‘“im} ‘Z”i'“im <}
i i i

Por la propiedad de ortogonalidad: T T

para j # m

% xij Hf'u" = Q

Por lo tanto:

«T
’ nom~ ety Toh :g“’ r -
cu? _ . !
z Cn Yim' My C zl My Yiam !
J i ;
o g Mi uip ' ;
M "z , u? Tos - W ..L.... : ..!
i i m ; )
El desplazamiento final de una masa " { " es:
o A i ; '
Zy,
i ! e Yo ----(2)
Q uj(t) = Z 5 “ij'SD(tj') <
. i 3 21- M; ui- i
Aplicacién. \ f \ ? §
: i

4

En la estructura de la figura 2.4.16, calcular los coeficien il

tes de participacibn de cada uno de los modos.



Las caracteristicas que se han obtenido para cada uno de los

modos son:

-
% M O0ODO
1 2 3
T, = Perfodo natural 0.48 seg 0.189 seg 0.137 seg
X, . 0.39 1.00 1.00
i3
. 0.76 0.67 - 0.95
2j
X . 1.00 - 1.27 0.52
33
T T
Mi= 60 M, =60 M, = uoT

Los coeficientes de participacibn para cada uno de los modos

serdn: a1 B Soarte 1 ¥
Z Hi uim R R BEE-3 1:T 3% T
C = -—i—-—————-
m
z Kl ugm
i
¢y = 60 X 0.39 + 60 X 0.76 + 40 X 100 — = 1.30.
60 X 0.392 + 60 X 0.762 + 40 X 1.0
S
. . .67 -1, h '
“e, 60 X 1,00 + 60 X 0.6 ; 40(~1.27) 5 = 0.326 :
60 X 1.002 + 60 X 0.672 + ug X 1.27 :
i 4 H
———n-%
cy = 60 X 1.00 + 60 X (-0.95) + 40 X 0.52 0.191 !

60 X

En la figura

cién de cada

1.002 + 60 X 0.952.+ 40 X 0.52°2
v (L i
2.4.17 se presenta esquemiticamente la contribu

uno de los modos al desplazamiento relativo entre

67

el primer nivel y el terreno (el cual es proporcional a la
fuerza cortante en el primer entrepiso). Cada una de estas

contribuciones constituye uno de los sumandos.

' i ﬁ* *{idt
t‘ - — .. i'——._.—
. . ///'~ e "
m 5 t ' 4
WAR
! L, //I\Q\N‘,r e -
:;;ni;ua /’\ /-\v 22N - el
. Vawe T ©
Respuryra & AN ,/\ — T
ToTAL V

Fig. 2.u4.17 Respuesta de cada modo a un impulso concentrado

del movimiento del terreno.

Cada una es una vibracién libre amortiguada y cada una al-
canza su mdximo en un instante distinto. La superposicién

de las tres curvas da lugar a una funcién irregular, en la

cual puede resultar diffcil identificar a primera vista las

— o Aas o am




frecuencias naturales de cada una de las componentes de

durante el temblor de disefio, debido a la contribucién del

la respuesta.

2.4.,17 RESPUESTA DE ESTRUCTURAS.

Lomo se ha mencionado, el desplazamiento de una masa cu@l -

quiera "i" en un tiempo "t" se puede expresar como:

u,(t) = chj Ui SD(tj)
El m&ximo valor absoluto del m-&simo sumando de esta ecua-
cibn es cmruim'S(tm), y ocurre en el instante t, La mid-

xima contribucidn k-&simo sumando vale Ck uik-SD(tk) y

ocurre en el instante tk' En general, tm ;& t es decir

k*
los méximos absolutos de cada uno de los modos no ocurri-
rin simult&neamente., Si asi fuera el miximo valor absoluto

de uj; se obtendria simplemente como ZE u... Como no es

1]
asi y basados en estudios de teoria de probabilidades, se
: : : P 2 \1/2 ;
recomienda estimar dicho mdximo como: - uij . La mis-

ma conclusibén es aplicable a cualquier respuesta o elementc
mecdnico R, que sea proporcional a los desplazamientos o

deformaciones.

Resumiendo lo anterior, en estructuras de varios grados de

libertad, el valor de disefio que se adopte para un elemento
U 221/2 X

mecanico puede obtenerse como Rj s» siendo Rj el m4-

ximo valor absoluto que dicho elemento mecdnico alcanza

modo l . Dicha contribucién, R} se calcula como CS‘E-sp(%)
» en donde S»(\p es la ordenada del
espectro de desplazamientos para el perfodo del j-&simo

modo, '3 es el elemento mecdnico de interés cuando se toma~——
. O L &
el modo a una escala arbitraria, y C) es el factor de par- 3

. P

ticipacién que corresponde a la misma escala. v

Aplicacién. v )

vo ot ! X

Considérese la estructura de la figura 2.4.16 y calcfilense —
las fuerzas cortantes dindmicas para disefio de cada uno de
sus entrepisos. A continuacién se muestra la secuela de
célculo para dicho problema, incluyendo un espectro especi-’a
ficado de disefio, el cual se supone corresponde al amorti-

guamiento que posee la estructura en cuestidn.

oL MODOS

") N
' 1 2 3

T 0.48 seg 0.189 seg 0.137 seg
Ky=30 T/cm ¥ : .

C: 1.30 0.326 0.191
K,=40 T/cm x“" 0.39 1.00 1.00

Xl* 0.76 0.67 -0.95
K.:SO T/cm

+ apm e X,} 1.00 (0 -1.27 . 0.52 _ = S
»r Jy




Si se supone que la construccidn corresponde al grupo B

con estructuracién tipo 1, ductilidad Q =

69

4 ylocaliza-

da en la zona de transicién, el espectro de diseflo, es

el que sigue: ]
5. | :
3 s
¢zoRo” 7= 2 (2]
oot | | _t 0.2 X T
Q, )
s oﬁ45+bl-0£4ﬂ3%l.“. B —
2 0.045+0.31T ‘[
4
0| | T sl all ofocliid
0.5 2.0 T(veq)
BEuE . nigmwe wbasinogrequs
.eobhom

Estas ofdenadas hay que dividirlas por concepto de duct’-

lidad, por los siguientes factores:

Q' =Q si T DT, e
i T +
Q' = 1 + Q - 1] - 8i
[e-2]7, *
A Y O 3.¢ U

El espectro de disefio reducido es el siguiente:

ab wi ayn v TE

BT I ¥

aoT 8L.°T

‘bastrogn? (d

«h sobo:l

‘3

Ordenadas espectrales

para cada perlodo

2 - a1
T = Wl
SA HJ SD(tj)
0.48 seg 48.9 cm/se32 g
0.188 46.0 "
0.137 v 45.5 " 17 P Y

Célculo del desplazamiento méximo de cada masa en cada modo

) : -
'a partir de la exprésion

(XY ot

. o8, (1) s,(t.) ' (t. 2
- A A j
u,. = C.X,.8(t,)=c¢, x, A1 .. = ). - R
13759 Tag So00y) 2 6y Ky gt e Xy g ogxyy s, ()~
2 T
=) :
PR SN Ty - M ] >°l
2 . aol8b awii
u11 = 1,30 X 0,39 X 48,9 X iﬂ;ﬁé%—-= 0.145 ¢
21r)
(0.48)°
u21 = 1.30 X 0.76 X 48,9 ¥ -~2:2¥8) 0.282 i
- 2 - -
— (QTT) PrSSE—
(0.48)°
u31 = 1.30 X 1.00 X 48.9 X ——4——3—— = 0.371
(21 ,
. ’ [y ¢
. v ,
14
(0.183)2 ——
u12 = 0.326 X 1.00 X 46.0 X ———;—3——— = 0.01386
(21D
D 'g - 2
u2z = 0.326 X 0.67 X 46.0 X _12;1222_ = 0.0091 t

2
(2 )

t
-~

Ugy 2 0.326 X (-1.27) X 46.0 X

(0.189)2
2
(2 )

==0.0172

P




v v ——

Ld

w0 el
I _ (p.137)2 — 70 HODO ENTREPISO CORTANTE (Ton?)
Uyg = 0.191 X 1.00 X u5.5 X a2 0.00413 - .
(2m) ’
. - 3 [0.00215 + 0.00392] X 30 = 0.18
Uy = 0.191 X (-0.95) x 5.5 L&137)7 . 5059, 3
2 . . 2 [0.00392 + 0.00413] X 40 = 0.32
(2T 5
‘ L4
2 -
. 1 %o 0.00413 X 50 = 0.21
gy = 0191 X (0.52) X 5.5 x {137 . g go545  FE ™~
(2T
Llos desplazamientos reales de la estructura se obtienen mul- Célculo de las fuerzas cortantes de disefio: IO :
tiplicando los valores anteriores por el factor de ductili-
dad Q. Las fuerzas cortantes sismicas en cada entrepiso a) Superponiendo segln la suma de valores absolutos de los
s u .
tt
se calculan a partir de los valores anteriores multipli- modos.
~ ~ toub wbh u
cando la rigidez de entrepiso por el desplazamiento rela- '
tivo de los dos niveles que lo limitan: . _ X 0¢ Ty ENTREPISO FUERZA CORTANTE
« b owd
3 2.67 + 0.79 + 0.18 = 3.64 Ton.
") ot o= - "
MODO ENTREPISO CORTANTE (Ton) 2 R .48 + 0.18 + 0.32 = 5.98
1 7.25 + 0.68 + 0.21 = 8.14 "
3 N [0.371 - o.2s2]x 30 = 2.67 . Ctaew oNasth en o
[ .
1
2 k'282 - o.1u5]x 40 = 5.u48 b) Suponiendo segin la rafz cuadrada de la suma de cua-
1 0.145 X 50 = 7.25 drados de las contribuciones modales. .
: ™~ 180
S b ‘
ENTREPISO FUERZA CORTANTE
3 [0.0172 + 0.0091] X 30 = 0.79
2 : 3 (2.672 + 0.79% + 0.189)Y/2 = 2,79 Ton.
2 10.0091 - 010138] X 40 = 0.18
2 ts.u8? + 0.18% + 0.32%)*/? = 5.49 Ton.
1 0.0136 X 50 = 0.68 ) .
A »
1 (7.252 + 0.882 + 0.212)1/2 = 7.28 Ton.
e = P el e
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2.4.18 CRITERIOS DE ANALISIS,

cales sea soportada por muros ligados entre si mediante

e
4 losa corrida. S T
Todas las estructuras se analizar&n, suponiendo que el sismo o <
- s s 2) Que existan al menos dos muros perimetrales de carga pa-
actfia seglin dos direcciones ortogonales, que deben coincidir
L. ralelos o que formen entre si un 4ngulo no mayor de 20°,
con las de los marcos principales. Aquellas estructuras que
; . PN estando cada muro ligado por las losas antes citadas en
tengan planta irregular pueden requerir anflisis en otra di-
. - . - s “" una longitud de por menos 50% de la dimensidn del edifi-
reccién adicional. La estructura se disefiari para resistir pAn
: . . ———— cio medida en la direccidn de dichos muros. Los muros de-
las fuerzas por sismo, en cada una de las direcciones sefla-
¢ ben ser de concreto, mamposteria de piezas macizas o hue-
ladas, por separado. En los elementos estructurales, las sec- ——
. . . . . - cas que satisfagan las Normas Té&cnicas del D.D.F.
cciones criticas se dimensionarén para resistir la suma vec- s

ahtorial de los efectos gravitacionales, los de una componente

st del movimiento sismico y 0.3 de los de la otra componente.

L .
En estructuras con altura superior a 60 m es necesario el L
empleo del anilisis dinfmico ya descrito. El Reglamento de ER

~-u
Construcciones permite despreciar aquellos modos naturales
~LL

con perfodo menor de 0.4 seg pero.en ningin caso podrén

considerarse menos de 3 modos. También se permite despre-
a

ciar el efecto dindmico torsional que resulte de excentri-

cidades calculadas estiticamente.

Para estructuras con alturas inferiores a los 60 m se po-

drd aplicar el método estdtico de andlisis sfsmico que se

iy s N SLTGE Sk - a%. -
describiri posteriormente. “ ?

[T ‘ eDgos W, ¢ app sol

El método simplificado de andlisis sismico es aplicable a

construcciones del tipo 1 que cumplan con las siguientes

restricciones: . ‘o

1) Que en cada planta al menos el 75% de las cargas verti-

3) Que la relacibn de largo a ancho de la planta del edifi-
cio no sea mayor que 2 a menos que para fines de and-
lisis sismico se pueda suponer dividida dicha planta en

Ix
tramos independientes cuya relacién de largo a ancho sa

-

tisfaga esta restriccidn.

4) La relacién de altura a dimensidén minima de la base no
debe exceder de 1.5 m y la altura del edificio no de-

be ser mayor de 13 m. L 2 AN

Segiin este procedimiento, la resistencia de cada elemento a q
la fuerza sfsmica, se Supone proporcional a la resistencia

al corte de dicho elemento, de acuerdo con los esfuerzos
permisibles correspondientes a los materiales de los muros \
Se hace caso omiso de los desplazamientos horizontales, tor .
siones, momentos de volteo y lnicamente se consideran las
fuerzas cortantes, en cada piso. En el caso de muros cuya
relacién de altura entre pisos, h, a longitud L, exceda 1.33

el esfuerzo admisible se reducird afectdndolo del coeficiente

(1.33 L/h)2.

-

A




Para emplear el método simplificado de andlisis, se reco-

o

72

y con objeto de que su comportamiento sea adecuado en rela-

miendan los siguientes coeficientes sismicos reducidos por

ductilidad. .
. . o fe ma

MURO DE PIEZAS MACIZAS

MURO DE PIEZAS HUECAS

ZONA ALTURA DE LA CONSTRUCCION ALTURA DE LA CONSTRUCCION
:g“sz +€HS m. T4H€13 m. H{Y m. Um LHLm Tm<{H 13m
P am
I 0.06 0.08 0.08 0.07 0.11 0.11
II 0.07 0.08 0.10 0.08 0.11 0.13
III - 0.07 0.09 0.10 0.08 0.10 T 0.12
82:d &. 8D &, ) 5 b sb . ~91 sd
-oh C + 6l ¢y s 1. ef xq mdab
*
2.4,21 ANALISIS ESTATICO. t et , sea
El anflisis dindmico descrito antes puede ser demasiado com- 2

plicado para determinado tipo de estructuras, en las que no
se justifique un andlisis de esta naturaleza. Un criterio sim
plificado de andlisis es el llamado andlisis estdtico; se ha

partido de una comparacidn de las resistencias requeridas por

diversas estructuras, ante la presencia de fuerzas horizontales

.

* Una exposicién m&s detallada se encuentra en "Disefio Sismico

de Edificios", por Rosenblueth y L. Esteva.

b

L

cién con sismos de diversa intensidad. Mediante la observa-
cifén del comportamiento de distintas estructuras se ha lle-
gado a proponer una distribucibén de fuerzas laterales tal
que su efecto en cada piso es aproximadamente equivalente

VR

a los efectos dinfmicos de un sismo.
Pr LoBe. L3 B Lre weg ~out s

Las fuerzas equivalentes consideradas en un anflisis est&-
tico no tienen relacibn directa con el comportamiento de

la estructura ante un sismo. El objeto que se persigue, es

el de obtener una estructura con determinada resistencia late
ral, capaz de resistir un movimiento sismico sin sufrir da-
fios estructurales importantes. Ea un disefio conservador pa-
ra edificios regulares sin cambios bruscos en la distribu-
cidén de masas, rigideces, etc. D4 una distribucidn adecua-
da de cortantes en el caso de estructuras en las que la con

tribucibn del modo fundamental de vibracién representa un

porcentaje elevado de la respuesta m&xima de todos los pisos.

PRVIVEFEVE VSN NN § 2 PER RS S M N e L

En el anflisis estftico, para calcular las fuerzas cortantes
de disefio a diferentes niveles de un edificio se supondri un
conjunto de fuerzas horizontales que actdan en los puntos en
los que se suponen concentradas las masas de la estructura.
Cada una de las fuerzas se obtieﬁe con el producto del pe-
50 de la masa correspondiente, por un coeficiente que varia
linealmente desde un valor nulo en la base o nivel a partir _
del cual las deformaciones de la estructura puedan ser

apreciables, hasta un miximo en el extremo superior, de




"
tal modo que la relacibn V/W en la base sea igual a“C/Q

“_w
pero no menor que a, .

Vamos a suponer una estructura de varios niveles a la que

vamos a aplicar el criterio de anflisis sismico estdtico.
. [ 1 oy
——y 4
F. w. i
) [} al
—_— ‘[.
W ’
H

chas -— >

ol E

J. Jy - g / L T Al e 2

RN
La fuerza aplicada en un pise cualquiera i, es IS
h; -
= = 1
Fi = '1'ai = wl. 7
% X .“
La fuerza cortante en .la base es
h.
v =£Fi = a Zbl -5
i=1
S c -
V== —€W
Q
en donde i
n
V=2
0 i=1 . B ) R |

Igualando . ;
n R . . ; : o
a I
v-H Z w.hy
, i=1 - ]
P L - T T » i
o o, bt
’ . . i ag
!, i Tooe
k4 "
- Jm—— !
3V S a v 1
g CRR AR .
. , “
w.h
F, = iy

-
™M
=
PR
[

(T A . %

El Reglamento de construcciones permite reducciones en el .o =
valor de la fuerza cortante calculada por este procedi- ,

miento, si se toma en cuenta el valor aproximado del pe-

LIyed
rfodo fundamental de la estructura. Para ello se propone »I9,
calcular el perfodo de vibracién T, de la siguiente ma-
nera” . -

V w X A
N 2
. X 2 [ IR *
T=6.3 |1 —
€ i i
Hi = Peso de la masa en el nivel "i"
P. _ - : e . P
i = Fuerza que acta en el nivel '"i' seglin el método
estético.
x; = Desplazamiento de la masa "wi" producido por el sis-
tema P,
i.
Una vez calculado. el valor de T y segln su situacidn en el
espectro de diseffo, se aplicarédn diversos coeficientes para Gh

o

avgoms . mae




Lod

-

calcular las fuerzas por sismo aplicadas en la estructura. 32

pesos a la altura de desplante del elemento cuando se va- -

T4T <y >N
11 e .
Me se Peamire R T =[kh+Kih ]-q- Wi
g cidn AL VALOR PP C K < TWe [I‘.]"
Swii LT

W1 Zv
k\ IO.B"{‘-(;,:_:) ]ZE_\II:T\'

Sy T&T

cl-. [Go'\'(c‘q

° T T Teg)

Para el c8lculo de las deformaciones de la estructura
no deben reducirse los coeficientes sismicos, por con- : s

cepto de ductilidad. e

P P SR ie ABladXabinl ukolx
. S a

A fin de tomar en cuenta problemas de amplificacidén di-

namica concentrada, se pide que la estabilidad de tan=~

ques o cualquier elemento cuya estructuracidn difiera
radicalmente de la del resto de la construccidn, anun-

cios, parapetos, tinacos, etc., se verifique suponiendo .
que estdn sometidos a una aceleracidn que le correspon-
deria si se apoyara directamente sobre el suelo, multi-

plicada por:

O Py

S

en donde C' es el factor por el que se multiplican los

luan las fuerzas laterales por—sismos
~;

Momento de volteo. ‘- ' ol co v * e : Y

Es necesario revisar las condiciones de estabilidad en que
se encuentra una estructura y tomar las provisiones necesa-
rias en lo referente al volteo de la misma debido a las
fuerzas sismicas. En este andlisis, se supone que la estruc
tura estd empotrada en el suelo mientras que estd libre en
21 otro extremo a semejanza de una viga en volado. Teniendo
en cuenta los valores conservadores de las fuerzas sismicas
¢ .tenidas a partir del método estdtico, es conveniente redu
¢ir el valor del momento de volteo obtenido a partir de es-
tas fuerzas. El Reglamento permite, reducir el momento de
volteo calculado, multiplicdndolo por el coeficiente(o.a +0.2Z)

h.

siendo 2 = ———&—— | pero no debe ser menor que el producto

H

total
de la fuerza cortante en el nivel que se analiza por la dis-
tancia al centro de gravedad de las masas gue se hallan arri

ba del nivel considerado.

a9 - 4 sl s wlm caoa cul osd

Excentricidad.
)A

4%

En general en un nivel cualquiera, no coincidiré la resultan

.'!i; a ¥

te de las fuerzas producidas por el sismo con la resultante

de las fuerzas resistentes del entrepiso. La fuerza sismica

actia en el cerntro de gravedad de las masas de cada piso

mientras que la fuerza resistente pasa por el centro de tor-




sidén o centroide de rigidez de los elemen... .esistentes
en el sentido del sismo. Esto produce un par de torsién
de magnitud igual al producto de la fuerza cortante por
su distancia al centro de torsidn o punto por el que debe
pasar la fuerza sismica con objeto de que el movimiento
relativo entre dos niveles, sea de traslacidn exclusiva-

mente. El centro de torsibén se puede definir por medio

- de las siguientes expresiones:

W tary-
2R, Xy i
X - & 1y 1
CcT ZRiy
ZR. Y
v = 1X 1
CcT lex
Riy = Rigidez de cada elemento resistente del entrepiso,
orientados segln el eje Y. |
Rix = Rigidez de cada elemento resistente del entrepiso,
orientado seglin el eje X.
.
AN
La excentricidad de disefio que especifica el reglamento
o v
se define como:
pras?ats ;. ad

( @ disefio), = 1.5 @ calculada + 0.1 L

(e diseﬂo)2 = @ calculada - 0.1 L

L = Mixima dimensién del piso medida en la direccién nor-

¢ mal a la fuerza por gismo. R Lo

sacdate . 1) BE o IEE

75

S8e analizard con el valor de la excentricidad de disefio

que produzca efectos mis desfavorables, en cada uno de

los elementos resistentes que forman la estructura. oy
Gea v [ 1Y)
PENDULOS INVERTIDOS. _— I.". Bw 4T h 85 wh a7 aam
83. N Y71
Por péndulo invertido se entiende una estructura en la que i o»

el 50% o mds de su masa se encuentre en el extremo superior Ady

y tenga una columna en la direccibn que se analiza. Se di-

sefiardn por carga vertical,fuerza lateral por sismo y se 109
tendrin en cuenta las aceleraciones verticales de la masa ' !3#k . [
superior asociados al giro de dicha masa con respecto a un Lx o :
eje horizontal normal a la direccifn del an@lisis y que pa “ab
sa por el punto de unién entre la masa y la columna. Estas n
aceleraciones son equivalentes a un par aplicado en el ex- LA 1
tremo superior de la columna y cuyo valor es anr dppisui ob |
Bunad ad .oBigEiZde pbo. eb aeb. YR I TH )A aslus’ ) n
u-1svr 2 ob el
B L
= 3 W
V¥V = Fuerza cortante aplicada en la masa.
N £ TE RO
L radio de giro de la masa con respecto al eje especi- CRI
ficado.
. g
A = giro del extremo superior de la colummna por la accifn o
de la fuerza horizontal. .

X = desplazamiento lateral del extremo de la columna. ) g




2.4.20 DISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE SISMICA.

76

Una vez obtenida la fuerza cortante en cada entrepiso, es ng

cesario distribuirla entre los elementos resistentes que for

man parte de la estructura en el sentido en que actfia la A8

fuerza sismica. Esta distribucibn se hace proporcionalmente

a la rigidez de entrepiso de los marcos y dems elementos ¥

resistentes. -8
A

Por rigidez de entrepiso de una estructura se entiende la re

laci8n entre la fuerza cortante que actia en dicho entrepiso bas?

y la deformacibén que sufre. Este valor no es independiente [EE1]
del sistema de fuerzas, por lo que su determinacién no es L]
ficil. Una forma de proceder es por medio de aproximaciones g sa
sucesivas, suponiendo una distribucién inicial, determinan- -iess

do fuerzas cortantes y aefqrﬁaciones y a partir de estos valo =t

res calcular de nuevo la rigidez de cada entrepiso. En marcos
ordinarios de edificios, las rigideces calculadas a partir

de hipbtesis simplificatorias, tales como las férmulas de

Wilbur, son satisfactorias. En el caso de ciertos marcos, muros,
contravientos, es indispensable tener en cuenta la variacién 4
. -°1

de la rigidez con la carga.

La fuerza cortante por sismo aplicada en cada uno de los ele-
[

mentos resistentes se obtiene como la suma de la fuerza cor-
b

tante directa y la que le corresponde al considerar los efec-

tos producidos por el par de torsibn. . R ek -

‘Bte
Para ddstribuir la fuerza cortante directa entre cada urno

me

de los marcos orientadbs en la misma direccidn, se
que todos ellos se desplazan la misma magnitud, debido a
A

la rigidez de la losa de entrepiso que los liga.
1 sl mssq

teu o h sy ok ~hAer 2 sLev
albe —9" T &b o TasE
G al
—— |
|
t
I
-4
i Ti)y
. v —=t . S
2iqe i . 1 i R .A‘lj
! Vix Ve R :
.l / $e “
i W&y
\
! '/p
doe [ Reras oe nriix
!
] A wa oo’ s
! .
/
/ u‘
[ J‘ &0 unge 'J [NY -3 ¥4 P s Bd
7 RN foaw
La fuerza resistente que se desarrolla en el entrepiso de un
marco es proporcional a la rigidez lateral del mismo
i 9
vie ® R Ay
todos

La suma de las fuerzas cortantes que se desarrolilau en




los marcos y en el mismo entrepiso, es igual a la fuer:za

77

Las fuerzas cortantes por torsifn que se desarrollan en los

cortante externa. v B . elementos resistentes son: ®
] ’ i‘i B T - r aat i > s I
vx = Zvix =zkix = z‘ix Px“l' = Rix Ax
¥ oy iv 'e- Ca.
2l v T
v
X i3 = R. A . -
= M yT iy y & A
am 3 b TR 26 { nEe se ] + SRR S
ZEX ! [1 K ¥ Ra
| 2ttt} yee
Al aceptar que los desplazamientos son muy pequefios, las
Por lo tanto la fuerza cortante directa en un entrepiso y . .
ecuaciones anteriores se reducen a:
en cada marco es para cada direccién
B.owowt an #eixifzc.
= = x
R, . CLL IS FxT Rix A cos & Rix A r &% &l otar’-ol et
v, = ix v iiasxgme = MOR
ix ZRix x A & wbiaoe Losie . 19170 sosuse aol v tres ‘
o R B F.=R,. Dsenef = kR, A%
o . i ok yT iy iy r
. e - J L
Para obtener la fuerza cortante por torsibn, se supone T oyi® € LRy S RS T
o " xi”
L
que todos los marcoa reaistentes giran el mismo &ngulo 9, pero A‘ = r.9
\
, ia . {
slrededor del c-ntro de torsidn. e e e, Aty .wylb 51 ns 2o (7 RONTER RS -, v
) por lo tanto . .
&r 8 1y j a” R By - .
i -~ ’ —— . ’ T
L1
P
. . . =
Gl T fr y For Riygx
. _J }' . Ty . ne A
AIQ — ,
s R SR - o od El momento de cada una de las fuerzas resistentes con resa-
% 8 L "~ . -
L x i i pecto al centro de torsidn es: ERRCIREY ERER P
. L , -ﬂ 4
2
b = =
H HFx PxT y Rix g v
El par de torsifn se calcula como: t *'.wmi’ a1 9t Tde '
: P
_ \ o . ero xR, B K 2
‘L & : ; iy
' : e =

A~

l 7

voowk srapid

!
vch

es la excentrididad de disefio.

’ "-"ﬁ_t =
en donde QD
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8ién externo sea igual a la suma de momentos con respecto . tiy

Para que haya equilibrio es necesario que el momento de tor y para un marco paralelo al eje Y-

ztiy yi-r M
Ty

Vy +

al centro de torsidn, de todas las fuerzas internas-

v, = :
= zgiy Z[‘ixmq_ﬂ}i- Riy xiTzl

HT = zRixg-yz + zRi}',e'xz - ‘ -
S[Zkix 2 2y, ]

M . s .

B- - ;
ZRix y2 + ZRix x2

Ejemplo explicativo.

A continuacién se calculardn las fuerzas cortantes sismicas

LA en cada uno de los elementos resistentes de la estructura

de la figura, utilizando el método estdtico. Se supondrd que
se trata de una construccifén del grupo B, con estructuracio-
nes tipo 1 localizada en un terreno que corresponde a la

Por lo tanto la fuerza cortante por torsibn un m PP
P en un marco zona de alta compresibilidad. . "

ser§ para los marcos orientados en la direccibn X W;r 457 Y xt
.- .
M &0-\
Fer = Rix ¥ ® - 2 : 2 iy’ Y Wy tldo! 20 sxTeul £f 1de ¢ -4
1S 5 . 3
ZRlx y i-ley x L
[~ NP Y aleq 30m P O L o ¢ 2
Wiz ldol fomb ou1ls Y

y para los marcos orientados en la direccién Y

vsc af aeg
4.0m !
M 1
= T ‘% »-
F = R, x . L - 4
yT SR 2 2 iy . ‘ 35 E
.. Y tLR. X "‘B
‘1x Z iy by F.om @ Joom © @ |
‘ , T Mugo Dt CoMCREYO ®
: )| 4] 1
x, y = Coordenadas, con respecto al centro d¢ torsidn del 1 Y 1 { cho YV
) _ 21:151/"‘ Rz A0 Yiau
elemento resistente que se analiza. T
5.0m 'L(l’: 317*- AL 2 AT 0w A T /‘-R_,:B Vo /CQ =4r/~a
Mo = Par de torsidén de disefio en la direccidn que se estd 4 q7=4 7
. T,
analizando. |, L & R,:“T/M @ L \2,‘:2 Lo .
Por superposicibn de loc dos valores anteriores de obtiene Siom Y vF LA AR
s 00Vim
la fuerza cortante en un marco paralelo al eje X - Q, 6 R 51/.“
L =y Lo ) (D = "3
4 - A —> )

Rix Rix Y4iT

Planta la. y 2a. Planta 2a.

v - ——Y + — M
ix x 2 2 TX
Z Rix Z[Rix Yir * Riy "iT]

VI



En la planta se indjican las rigideces dé¢ entrepiso de cada
uno de los elementos resistentes.
Por su estructuracidn la construccibn pertenece al tipo 1,

en ambas direcciones.

Los valores de los coeficientes sismicos que corresponden

son: P
Tipo de Es Caso Coeficiente Coeficiente a, Observaciones
tructura-~ sismico "C" de Ductili-
cidn dad "Q"
Direccifn X 1 2 0.24 4.0 0.06 Cumple con las
AATE . condiciones Qe
I : ductilidad |
¥ : ;
v , by
Direccidn Y ' 1 T T T B 0.06 Cumple con las
+ . [ ’ I} >
i C. condiciones de
ik . ot . % ‘ﬁ N ductilidad

; . 3.0 l63 ¢

En cada uno de los pisos se calcularin los centroides de las
cargas de cada entrepiso que bajanlas columnas. Por estos

puntos pasardn las fuerzas concentradas debidas a sismo. Con

.
fines prlcticos se supondri que ya han sido calculados y que ‘

sus valores son los siguientes:

= UNIVEL X Y bl el

o LEY-C I TR v &
3 3.5 m 5.0 m
2 6.2 m 4.5 m - x
1 6.2 m 4.5

“ACULTAD BE gz -

e e e e m . o

La relacién A en la base debe ser igual a £ pero no menor

W Q
que a . En este caso: _ U )
C _ 0.24 _ -
T % = 0.06 a,
T }
v = C W = 0.06 X 325 = 19.50 Ton en ambas
base

direcciones.
suTiie

=513137
0%

A continuacifn se calcularia la fuerza cortante en cada entre-
piso segin el método estdtico. Se calculard también la defor-
macibén en cada nivel suponiendo que se trata de un edificio
que se idealiza como una viga de cortante. Asi, se puede su-

poner que el desplazamiento relativo entre los dos niveles

que limitan un entrepiso se obtiene dividiendo la fuerza cor

tante en el entrepiso entre la rigidez lateral del mismo.

amE e aAsamwm

Direccién | Direccibn
Nivel entrepisﬂ hi (m)} Wi (Ton "ihi F, (Ton) V, (Ton) Vi/kxx(cm) Vi/ky Y (em)
P
3 10.0 45 450 4.40 0.27 3.44
3 2 4.40 0.03 c.u0
2 7.0 140 980 9.60 0.24 3.04
2 . e 14.00 0.10 1.27
1 4.0 140 560 5.50 0.14 1.77
1 19.50 0.14 1.77
325 1990

En el anflisis sismicc estdtico, el Reglamento del D.F. per-
mite reducir las fuerzas cortantes obtenidas,siempre que se

tome en cuenta el valor aproximado del periodo fundamental




de vibracién de la estructura. E1l citado Reglamento propo-

Las fuerzas sismicas obtenidas, pasan por los centroides

fié la siguiente fdrmular

Sustituyendo valores en cada una de las direcciones:
VO Y %ﬁ

g = 981 cm/seg2

2
wixi = 45 X‘0.272 + 140 X 0.2‘02 + 140 X 0.1142 = 14.08"
3 o
! rixi = 4.4 X 0.27 + 9.60 X 0.24% + 5.5 X 0.14 = 4.26
b
2 2 2 2
"iYi = 45 X 3.44° 4+ 140 X 3.04° + 140 X 1.77° = 2264.94
FiYi = 4.4 X 3.44 + 9.6 X 3.04 + 5.5 X 0.14 = 45.09
* : N 1/2
. ) 14.08
L Tx = 6.3 [ 81 X “.2J = 0.37 seg. e ——

2]

1/2
. 2264.94 .
Ty = 6.3 { S5 = 1.43 seg.

En el primer caso el coeficiente de reduccidn es:

ao + (c-ao) % 0.06 + (0.24-0.08) g':g
G F q == e 37 - 0-06
1+ (1) 5755

que es el valor que se habia considerado. En el segundo caso
no hay reduccién de "C" por ser T2 » Ty> T,. Por lo tanto
no se permite la reduccidn del coeficiente sismico en nin-

guna de las dos direcciones.

dé cargas de cada entrepiso, gue sonw datos del problema.
En cada entrepiso la fuerza cortante (V) se obtiene como
la suma de fuerzas sismicas aplicadas en los niveles arri
ba del entrepiso que se analiza., Al variar la magnitud y
posicidén de cada fuerza en cada nive;, también variari la .
posicién de la fuerza cortante.

Par calcular la posicidn de la fuerza cortante se tomarén
momentos de las fuerzas con respecto a los ejes y a partir
de este valor se obtendrd la posicidén de la resultante o

fuerza cortante. Este procedimiento se lleva a cabo en la

siguiente tabla:

Pg§I$TON F. CORTANTE POSICION DE LA F. CORTANTE
i
?‘};;gg ix l:.iy X Y Vx vy FixY FixY l:.iy_ FiyY Yv ?v

4.40[4.408 3.50(5.00 22.00 15.40

3 4.u0f 4.40 22.00 15.40(3.50] 5.0
9.60| 9.601 6.20] 4.50 43.20 59.52

2 14.00| 14.00 65.20 74.92|5.35 4.66
5.50] 5.5001 6.20] 4.50 24.75 34.10

1 19.50{ 19.50 89.95 109.0215.59 4.61

Conociendo la magnitud y posicidn de la fuerza cortante en
cada entrepiso, se procede a distribuirla entre los marcos

resistentes.




Distribucidn de la fuerza cortante por sismo entre los ele- 81 En este caso el signo negativo indica que la fuerza cor-
ot - .
mentos resistentes del entrepiso 2. taute pasa al lado contrario del centro de torsidn y por
I e : T
—_— - lo tanto se han de sumar el esfuerzo directo y el esfuerzo
et
Sentido X-X 3, N por torsibn. !
sentido X-X . et ‘”,}
— . . @ 1; 9
. . oo k R . Co i .
(1) (2)  (3) (4) (s) (6) (1) (8) (9) (10) (11) ’ : * et
. b ﬂ'}
- CT Q ' 3
CENTRO DE TORSION EFECTOS DE V EFECTOS DE V _—_'—‘L‘“— 54 2 “
X AT ® o, ™
Vs 14 i
EJE Rix Yi Riin YiT RixYCT Rix‘CTz DIRECTOj TORSION | TOTAL] TORSION G
1 TH Iy
d
. b oraem
1| 60 0 0 ~5.54]-332.40 | 1840.0 6.04 3.07 | 9.11 6.41 L aBlesss 0 sl ﬁ
Lz 5:55”\
2 4 5.0 20.0 -0.54]~ 2.16 1.2 Q.u1l 0.02 0.43 0.0% @ ® @
3 ] 75 |10.0 | 750.0 4.46| 334.56 | 1490.0 7.55 0.16 | 0.57 6.46 . we : T
+— EHTREPISe 2
139 770.0 0 3331.2 | 14.00 . — e ULDY biom (b
-_— e a1 . ‘
s - ol a8 ~ ¢ iTcH & #l
aup ..’Eentldo Y1 A
 wesima 8 o7 ok ;
A partir de las columnas (u4) y (2) se calcula la posicién
. . .. CENTRO DE TORSION EFECTOS DE V, EFECTOS DE V
del centro de torsibén y la excentricidad con respecto & i X
' 2
N : éste, del centroide i del cortante. L ) EJE Riy Xy Riyxi XCT RiyxCT RiyxCT DIRECTO | TORSION | TOTAL | TORSION
= _ 170 _ w7 N
Yer = 73g = 55+ ¢ A 3 Q 0 [-7.64 {-22.92 68.76 3.82 0.4y 4.26 0.21
. i B 4 7 28 -0.64 {- 2.56 10.24 5.09 Q.05 S.14 0.02
@_.,, = 5:5% - 4.66 = 0.88 m
C 4 14 56 6.36 25.44 101.76 5.09 0.09 5.00 Q.24
{edisem]l = 1.5@Q_ ;.. % 0.1L = 1.5 X 0,88 X 0.1 X 10 = 2.32 m 11 o 180.76 5.0

{ —_— —_—

ot
= - N = .88 = 1,0 = -0.12 m
[cdiseﬂo]2 2<:a1c. 0.1L ¢




.

= _ 84 48 82 sde

xCT =47 ¢ 7.64% . - Los momentos de torsidn que se utilizardn para obtener
“ . .
e fuerza cortante por torsién en cada marco son: i
e 0.4 |m v i
calc. = 7.64% - 5,35 = 2,29 m.
i ol EXCENTRIC. DESFAVORABLE MOMENTO DE TORSION
C.- ] =1.5@ + 0.1L = _ ’ .
diseflo cale. -
[ ! —— q 165w EJE 1.5 Qcalc.+ cacc. Q:alc. 2acc. Por Vx Por Vy
.6l
= 1.5 X 2.29 + 0.1 X 14 = 4.8% m. h o
s
535w l} - B !
a3 '
4 Ce 1 2.32 m . —_— 32.48 T-m 67.78 T-m
= - = - = T ' ’ .
[Qdiseﬁo] Ccale' 0.1L = 2.29 - 1.40 = 0.89 m. 4.0 -
2 g 2 2.32 = —_— 32.48 T-m 67.786 T-m
., !
3 —_— -0.12 m - 1.68 T-m 67.76 T-m ;
Las columnas (6) y (7) permiten calcular el momento de
V&
inercia polar que se utiliza en la férmula de torsién. A . 4.84 i B — 32.48 T-m 67.76 T-m
b0 L T !
. : | T £
" - I B 4.84% . — ; 32.48 T-m 67.76 T-m
2 2 ) 2.0 ; -
RixYCT + RinCT * 3331.2 + 180.76 = 3511.96 [ — : 0.89 m 32.48 T-m 12.46 T-m

Las columnas de la (8) a la (11) contienen los valores

de la fuerza cortante en los elementos resistentes que De la misma manera-sé procede para obtcner la fuerza cor-

s
son el resultado de aplicar las férmulas: tante en los otros entrepisos.
1ad
) (3 . .
Rix R, Y ‘ z ! o i
F, = __z 81.5 + ix CT " i g ’ 3er. Entrepiso.
R 2 2 T
ix Z[RixYCT * Riy¥er ] . .
¥ i Sentido X-X " : Sentido Y-Y
R, R. X
L ‘ Fy - 1Y s55.8 + iy CT M ;
: b R, Y 2+ R, x ? T
iy z ix CT iy“crt ] EFECTOS DE Vx EFECTOS DE Vy
i
‘& i EJE DIRECTOC | TORSIONTOTAL EJE | DIRECTO {TORSION|TOTAL
\’ - »Ai N
' 1 2.00 0.35 2.35 A 1.89 0.02 1.91
r .
- 2 0.12 0.12 B 2.51 2.51
3 2.28 0.16 2.44

4.40 4.40



Estos valores se han obtenido a partir de la siguiente ta-

bla de momentos de torsidn y previo c8lculo del centro de

>8 83

MOMENTOS DE TORSION

EJE 1. 5galC+ Qace, dcalc- Qacc v, vy
torsidn CT(4.0, 5.33)
1 1.5X0.93+1.0=2.40 _ 46.8 87.36
MOMENTOS DE TORSION
2 2.40 —_— 46.8 87.36
EXC. DESFAVORABLE HOM. DE TORSION ; 3 ' -0.07 1.37 87.36
/ O\Q#CT
. - 0,
EJE 1 SQcalc."’qacc ecalc. Qacc vx Vy ©.50 _'_\hl ths] oA m
2™ A 1.5X2.05+1.4=4,48 _— 46.8 87.36 1945 0.39
. g N . . — Am
novaw
17 . — G
1 1.5X0.33+1.0=1.50 _— 6.60 6.38 B .48 46.8 87.36 1Allm
2 1.50 6.60 6.38 . g.T [ _— 0.65 46.8 12.68 -~
M L = e gl
3 —_ 0.33-1.0=-0.67 -2.95 6.38 L L ©.33m T
1o Y { 3.7
A 1.5X0.50+0.7=1.45 6.60 6.38 Los marcoes se calcularan para los valores m3ximo de las
B 0.5-0.7 =-0.2 6.60 -0.88 ha oL sotaete fuerzas cortantes gue se han obtenido. Asi por ejemplo,
— o para los marcos A y B las fuerzas por sismo son:
. 7.60 . . S
e ¢ ® Bl
T
o= lado 1937 25T
ier. ENTREPISO. LAl -
- T
SENTIDO Y-Y Vo 191 Vyz 2817
SENTIDO X-X -
2357 2.637
i, -
EFECTOS DE Vx
- T
I Var e V,:5.147
EJE DIRECTO | TORSION ¢ TOTAL EJE DIRECTO | TORSION | TOTAL ‘-(03‘ 2 O\T
_— —
1 8.42 4.43 12.858 A 5.32 0.587 5.89 -
i \I ) T
2 0.56 0.03 0.59 B 7.09 0.06 7.15 ‘ 125,89 V,:1.1987
3 10.52 0.13 10.65 c 7.09 0.09 7.00
, ,
7 . 7 Az #,
19.50 19.50 .

- W ___awm




Del andlisis de los marcos por sismo Se obtendr&n los si- - Una forma de estimar los efectos de esbeltez (*) consiste

guientes valoress: en—multiplicar los desplazamientos deentrepiso y los mo=
mentos por cargas laterales zue actlan en los extremos de
a) Desplazamiento de la estructura debido a sismo. Los va- las columnas por un factor de amplificacidn:
— o & lores de las deformaciones obtenidas a partir de las
fuerzas anteriores, habrd que multiplicarlos por la F.A., = 1 o
1 - 1.2 —
ductilidad Q. hv
' . P N -
- wowé
b) Los elementos mecinicos, momento flexionante, fuerza £ e D = Desplazamiento relativo de entrepiso
cortante y fuerza normal. h = altura del entrepiso
b Qb ’ W s carga gravitacional a nivel del entrepiso
4 $
" ' V = Fuerza cortante en el entrepiso
s 2.4.21 ANALISIS PORESBELTEZ. ' .
. |
L L Los momentos en los extremos de las trabes que concurren
Algunas veces se requiere calcular los efectos por esbel- - r - . .
] \ al nudo se incrementarin proporcionalmente a sus rigide-
; ’ """ tez o de segundo orden en estructuras sometidas a fuer-
~ ces angulares, de tal manera que se satisfaga la condi-

zas laterales. Se entiende por andlisis de segundo orden . , R
cibén de equilibrio en el nudo.

aquél que toma en cuenta la accidn de las fuerzas exte-
riores sobre la estructura deformada.

48 T'V

- El Reglamento de las CGonstrucciones obliga a considerar : .

, efectos de segundo orden cuando
N Y - e P
A N : ‘
. i : i W i
Deformacidn: total de un entrepiso> 0.008 Fuerza cortante en el entrepiso i
Altura del entrepiso Fzas.gravitacionales arriba del entrepiso I ¢ {
) SELC -

— - - - . (%) E. Rosenblueth -"Efectos de esbeltez en edificios".-_ i,ﬁ, _

i

Revista Ingenierfa - Enero de 1965.

e . U - —— - —_



2.4.22 DIMENSIONAMIENTO DE LA ESTRUCTURA.

Los llamados marcos principales son los que resisten las
fuerzas gravitacionales y accidentales, y las transmiten
a la cimentacién. Los elementos estructurales tales como
trabes y columnas hay que dimensionarlos para resistir los
elementos mecdnicos que resultan de superponer los corres-
pondientes a diferentes condiciones de carga. Los andlisis
por carga vertical y por sismo se realizan por separado ob
teniendo los diagramas de cada elemento mecdnico. La razén

de este proceso es que los factores de carga recomendables,

son distintos para cada condicién de carga.

Aplicacidén a trabges principales. . LI

Obtener los diagramas de momento flexionante y fuerza cortan
te de la siguiente trabe que pertenece a un marco principal.
son los que se han obtenido en

Los momentos en los apoyos

el andlisis de los marcos. 2%/

.,»—(A LU gy o
N e gom______ _JuT

Caraa Vegtican

P

A [
19T {
( A ~ 4 s‘)‘ﬁ""'
< b 4
2.267 - .57

aMRI: S : L

e e - - [

- 161 -

85 Los diagramas de momento y fuerza cortante en cada caso son

CARGA VERTICAL

AT

Factor de carga = 1.4
Valores miximos:
(Hq)-= 1.4X10= 1% T-m

= {1oT-m (M‘,)+= 1.4 X6 = 8.4 T-m

Pwm.e

W= 1.4%12= 16.8 T

Diagrama correspondiente
a un cambio de sentido
de la fuerza sismca.

v
was” || T seee
v -
2-2‘5'___-___ ------ ~J
CARGA VERTICAL MAS S Q o P
18-10:-8%1 [ |+ +l L
n.F. Factor de carga = 1.1

18 +lo 2287

28 Y-™

Valores mdximos

1242.2%
= V4.5

(My)_ = 1.1X28=3p.8 T-m

: : (My), = 1.1X8 = 8.8 T-m
Hrm\m\ﬁs\ e

& 1" 1as Vo = 1.1 x14.25=15.5 T




En el punto A

s los valores de los elementos mecinicos de

L}

diséfico son:

(Mo)_ =

{ Mu),,,

Vo =

Tan importante

riacibén de los

———

para distribui

30.8 T-m
el
8.8 T-m W
Y
¥
15.7 Ton, . 1 T

como los valores m&ximos obtenidos, es la va-
elementos mec8nicos a lo largo de la trabe,

r adecuadamente el refuerzo.

s

"oy
b Ejemplo de columnas.
i Como resultado del anidlisis de la estructura, bajo diferentes
‘ condiciones de carga, se obtienen los siguientes valores de

los elementos mec&nicos aplicados en la columna AC, de la

misma estructura del caso anterior

doT ’
4 : 47 b4
. /

| T-m

CARGA VERTICAL

= pd

SISMO EN DIRECCION Y-Y

7/ -+ ‘o'!'-m
SISMO EN DIRECCION X-X

Los elementos mecdnicos por sismo pueden cambiar de senti-
do, segin la direccidn en que actden las fuerzas sismicas.
Se supone que los valores anteriores involucran los incre-

mentos de momento por esbeltez.

El Reglamento recomienda que la estructura se disefle suman
do vectorialmente en cada seccibn critica, los efectos pro
ducidos por las cargas gravitacionales, los de una compo-

nente del movimiento del terreno y 0.3 de los efectos pro-

ducidos por la otra componente. Para el diseflo se supondré

la condicidén m&s desfavorable de los siguientes: !‘““"i“*"“ ]
e R < . ot i
AoT Y 7y
/ T 'i’." CARGA VERTICAL
(‘ >} F.C. = 1.4 _
A
| T i
< ‘o.*dsyos?n3: A4 oY

b (6.

7R
\'s_',s .\31""0 CARGA VERTICAL MAS SISMO

EN LA DIRECCION Y-Y

/lr.mdo-'bn.\o 4™ F.C. = 1.1



‘En caso de que se omita este cllculo, la separacién seri

Ao+3+03xd: 4427

CARGA VERTICAL MAS SISM -
- - EN DIRECCION X-X ... cuando menos de 0.006 H (Zona I), 0.007 H (Zona II) y
sa
/\ F.C. = 1.1 0.008 H (Zona III), pero nunca menor de 5 cm. DA
—¥— \
- . Sk
. 5%-03;8:?.Y )
l f;/ | "" Estos desplazamientos se han calculado a partir de los coe
l+lo= T Wi
- ficientes sismicos especificados pero sin reducir por con-
. vty
- ' cepto de ductilidad.
ag -
2.4.2 DESPLAZAMIENTOS. ' X

No siempre seri necesario respetar la holgura proveniente

" del cilculo. Dependiendo del costo de suministrarla y las

El Reglamento limita los desplazamientos horizontales de la # consecuencias de choques entre los cuerpos o elementos en

estructura y especifica que el desplazamiento i i- 3 i
q P relativo méxi cuestibn, podri justificarse reducirla. Tos choques entre

mo entre dos pisos no excederd 0.008 veces la dif i -
erencia de cuerpos de un mismo edificio, cuyas los2; se hallen a igua

elevaciones correspondiente, salvo donde los elementos bk«
’ que no - les niveles a ambos lados de una junta de dilatacisn, pue-

forman parte integrante de la estructura estén 1i ados en sbe
& den provocar simples dafios locales fdciles de reparar.

forma tal que no sufran dafios por las deformaciones de ésta. ; i
Esto es sobre todo cierto si se provee un empaque adecuado

En este Gltimo caso se modificari el valor anterior a BN ;
que amortigue los impactos, como madera blanda o ciertos

0.016 veces la diferencia de elevaciones.
tipos de hule resistentes al intemperismo, al igual que
las guirnaldas que se usan como defensas de muelles y ma-

v Para evitar choques entre construcciones colindantes se de- : 2 .
lecones: o bien empaques como el cartdén, si se trata de

be dejar las holguras necesarias entre éllas. &
la holgura que debe dejarse entre la estructura y un ele-
mento no estructural.

Esta separacidn no ser& menor de: o et ; s

'
En otras ocasiones, como el caso de la holgura a déjar en-

Z0NA I - separacidn = 0.001 H + desplazamiento horizontal acumulado : i
tre una columna y descanso de escalera, las consecuencias
ZONA II - separacidén = 0.0015 H + desplazamiento horizontal acumulado -0 i
del impacto pueden ser sumamente serias. Allf procederd
ZONA III - separacidn = 0.002 H + desplazamiento horizontal acumulado

un criterio especialmente conservador al definir el juego

H= Altura de la estructura. ) necesario.




En ciertas condiciones podr&n obtenerse ventajas de ligas,

entre cuerpos de una estructura, que acoten la tensién mé&-

ejemplo, mucho se ha insistido en las virtudes de des-

membrar las plantas L, T, U y andlogas, en bloques rec-

xima que puede transmitirse. Para tal fin pueden emplearse
barras de acero de grado estructural que a la manera de
los tirantes diagonales en tanques elevados metdlicos, im-
pidan deformaciones importantes ante sismos moderados y

absorban energia plisticamente ante los m&s intensos, requi

riendo ser sustituidos o apretados ocasionalmente.

Sin embargo, en la mayor parte de los casos en que se deci-
da suministrar una liga en vez de una holgura, la liga debe
proveer un anclaje franco y adecuado. De lo contrario se
condena la construccidn a sufrir dafios en los puntos de li-
ga insuficiente. Asi sucede, por ejemplo, cuando un muro di
visorio, que se supone colaborard con la estructura, queda
no mds que presentado sin un empaque y un anclaje efectivos:
es seguro que en su perimetro se seflalard la junta con la
estructura y se daflardn los acabados y revestimientos afn

con sismos de corta intensidad.

Este mismo principio 8$e aplica al anclaje de revestimientos
en fachadas. Se trata de detalles en los qQue el sobre disefio
exagerado raras veces serd objetable.

Generalmente la ubicaci8n de juntas entre los cuerpos de un
edificio estd dictada por consideraciones que no son de in-
genieria sismica. Cuando lo son, en la mayoria de los casos
es muy evidente la necesidad de suministrarlas. Pero en

ciertas condiciones la situacidn no estd bien definida.Por

s

tanguI;;es (Fig. 2.4.18). Indiscutiblemente esta medida
puede simplificar el andlisisjen muchas ocasiones puede
eliminar problemas serios de torsién que se presentarian
de insistir en la construccién monolitica. Pero no vale
una generalizacidn absoluta en este sentido. Por ejemplo,
si el proyecto obliga a columnas esbeltas o trabes reba-

jadas y exige la colocacibn de muros ciegos en algunos

A s ik e
s TIBO Y b EY)
B - om
¥ [ B
n o t

Fig. 2.4.18 Juntas en una planta en U.

tui ot s

tramos de los ejes A y C de la Fig. 2.%.18,més no los
permite en el eje B, la presencia de juntas en este eje
crea problemas de torsidn dificiles de resolver, mientras

la ausencia de tales juntas redunda en una solucién ven-

tajosa alin para edificios de moderada o gran altura.

Andlogamente, cuando la irregularidad del proyecto o la ne
cesidad de extensos patios de luz estrangula una losa que‘l

liga entre si a dos cuerpos importantes (como en la.. ... i




figura 2.4.19), se ocurre desligar introduciendo una junta
donde se indica en la figura. Mis no siempre seri esta la
solucidn Sptima. Conviene excepto en los casos obvios, es-
tudiar la posibilidad de omitir 1la junta, analizar los
desplazamientos de ambos cuerpos, cuantificar las fuerzas
que se requieren por compatibilidad de las deformaciones

_y diseflar y reforzar la losa para que transmita dichas fuer
zas actuando como diafragma horizontal.

P

Frecuentemente una junta de dilatacién se provee entre dos
cuerpos de rigideces comparables cuyas losas se hallan a
los mismos niveles. Las consecuencias de impacto se ven
menguadas entonces a dafios locales, y cabe un criterio poco
conservador en la cuantificacién de la abertura que se nece
sita y de las precauciones a tomar en la junta. Generalmente
8n otros casos no puede escaparse de la solucidn consistente
en suministrar una abertura muy amplia.

2.4.24 PROTECCION DE ELEMENTOS NO ESTRUCTURALES.

La necesidad de proteger elementos no estructurales, ais-
lindolos parcialmente, esti supeditada a la magnitud de las
deformaciones estructurales para las que se desea disefiar y
@ la deformabilidad de los elementos en sf. La primera va-
riable es funcién de las deformaciones que se preveen en la
estructura ante cada posible intensidad sismica y de las
consecuencias, principalmente de orden ecdéndmico, que in-"

volucran los dafios que intenta evitar. El yeso que cubre los

muros de una vivienda popular ameritard criterios bastante
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menos conservadores que el m&rmol del cubo de elevadores en wp
el edificio de una compafifa de seguros. o
El segundo factor - la deformabilidad - 1lleva a tratamientos
dis{mbolos segiin los materiales qQue se utilicen. Para fines
précticos el vidrio de ventanas puede suponerse indeformable
y procederse como si se destruyera al verse obligado a se-
guir las deformaciones de la mangueterfa, por pequefias que
estas sean. Las deformaciones que causan dafios visibles en
canceles, expresadas comoc valores de?&(desplazamiento late~
ral/altura del miembro), se miden en porcientos para las di-
visiones de papel de las casas japonesas tradicionales y los
canceles de madera de las oficinas de occidente; dificilmente
pasan de 0.004 en muros de tabique recocido, y de la mitad de

este valor para el yeso y ciertos bloques ligeros.
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Fig. 2.4.19 Junta en una losa estrangulada.
‘A la luz de consideraciones como estas se decide sobre la con
veniencia de proveer holguras entre la estructura y los elemen
tos que no forman parte de ella, asi como sobre el espesor de

esas holguras. Si la decisibn es en favor de que el elemento

el wilae s aad: i




-

quede holgado, se derivan ventajas de colocarlo desplazado =#=

respecto a las columnas, pues asi sSlo ha menester holgura

¢) Muro apoyado en su base y guiado arriba mediante soleras

o ldminas que se anclan en la losa, ofreciendo resisten-

en un borde.
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Firg. 2.4,20 Junta a desnivel con empaques y tirantes. L4
b~ b

Son variadas las soluciones que permiten el deslizamiento re-

lativo entre un borde y la losa mis préxima. En la fig. 2.4.21

se ilustran algunos: L L &My as ermc 21 ..f . piY

a) Muro empotrado en su base y libre arriba, con refuerzo em ,

. castillos, o refuerzo-interior si consta de bloques huecos.

alb wae s 81

b) Muro empotrado en su base, libre arriba, recubierto con
e

aplanados reforzados con una malla de acero.

omlge

cia apreciable al desplazamiento lateral y despreciable

al longitudinal. Y &l

d) Muro apoyado en su base y guiado arriba mediante un canal,

canaleta o par de 4ngulos ligados 2 la losa. ; g,

oA

e) Muro de precolados ligeros reforzados, colgante de una

articulacibén superior y guiado, sin apoyarse, en su ex-

tremo inferior mediante un canal. NPV
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Fig. 2.4.,21 Holgura aeantre muros y losa. 4019%4T0% R

Si el detalle superior del muro no puede ocultarse sobre un
plafén, puede requerir un tapajuntas. En ese caso, asi como
en los que ilustran las figs. 2.4.21 (d) y (e), conviene ad-~
ministrar un empaque lubricado para impedir que la losa, ca-=
nal o tapajuntas vaya a golpear contra el muro. Puede cum-

plir los requisitos un cartén asfdltico engrasado o material
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similar, m8s debe exluirse el empleo de mortero pobre con es-

te fin, ya que al verse confinado ofrece resistencia a exce-

T ™ e
siva y desvirtGa la solucién.
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Fig. 2.4.22 Holguras entre vidrio y manguete.

Cuando no es posible que el mufo o cancel se halle desplazado
respecto al pafio de columnas, sus aristas verticales también
requieren holgura. Esta deber§ generalmente ocultarse de ma~-
nera adecuada.

DiToday o - B TR S ra
Afin cuando un tablero de muro se empaque contra los marcos
estructurales, puede lograrse proteccién satisfactoria de su
revestimiento. Por razones econdmicas tal prictica suele jus-
tificarse., Por ejemplo, si el revestimiento es vitreo o pé-
treo, y se coloca en grandes placas, &stas se anclarin con
dispositivos met4licos a un muro de mamposterfa. El muro en
sf puede quedar en condiciones tales que su agrietamiento
no implique colapso; para ello bastar4 anclarlo Y reforzario,

en su interior o en uno de sus aplanados, de manera adecuada.

9

Y el revestimiento no necesitari reflejar las grietas del
muro si entre placa y placa se deja una junta de generoso
espesor, rellena de material deformado, impermeable y resis
tente al intemperismo.

i4
Los vidrios de ventanas pueden protegerse en su liga con los
manguetes, en la mangueterfa misma o en la unibn de &sta con

la estructura.
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Fig. 2.4.23 Holguras entre manguete y estructura. b

Puede optarse por eliminar las holguras mencionadas y utili-
zar marcos rigidos. La proteccidén debe entonces suministrarse
permitiendo desplazamiento entre el marco de ventana y la es-
tructura. En ciertas estructuras metfilicas se ha acudido in-
cluso al empleo de resortes entre estructura y marco (fig.

La solucién es cara pero permite desplazamientos

2.4.238 (a))

laterales excepcionalmente amplios sin causar dafio alguno,

atne " Comt

En la fig. 2.4.23 (b) se ilustra otro tipo de solucién. En &l

el marco de ventanerfa se liga rigidamente a una losa mientras




en la o las siguientes se ancla mediante dispositivos que

la accibn de fuerzas principalmente horizontales, se po-

Y
le impiden movimiento perpendicular a la fachada-pero se drén presentar fallas de cimentacién. Emn el caso de una
lo permiten paralelamente a ella. i i i -
p 1% ella inE et oReilen ot ae estructura flexible las acciones que llegan a la cimenta .
¢cién estdn amortiguadas por el comportamiento de la es-

El ingenio del proyectista desconoce limites en la solucién
de detalles de esta indole. Importa s8lo la conciencia de

que ciertos elementos han de protegerse aisldndolos como

mis convenga y todos han de anclarse debidamente.

2.4.25 RECOMENDACIONES SOBRE ESTRUCTURACION.

a) Rigidez y ductilidad de estructuras. he
Al seleccionar los elementos de soporte, muros y columnas,
y su posicibn en el edificio, hay que establecer qué& tan
rigida ante fuerzas horizontales se desea la estructura
del edificio. Un criterio puede ser el de disefiar una es-
tructura que absorba energifa a través de su capacidad de

deformacién. Otro criterio serd el disefiar una estructura

~iL}
‘1 rigida capaz de resistir las fuerzas sismicas o de viento
o que se presenten, sin sufrir gran'des deformaciones.
‘ 'Al fijar el grado de rigidez deseable en una estructura,
hay que analizar el problema en conjunto con la cimenta-
cibén. Una estructura muy rigida requerird de un suelo y
una cimentacién capaces de desarrollar las fuerzas de em-
-~——e-w-- potramiento obtenidos en el cflculo. De otra manera ante
R

tructura.

Existen dos razones mis por las que la ductilidad ocupa
el lugar primero entre los factores a considerar en di-
sefio sismico. Una es gque, como consecuencia de la natu-
raleza errftica de los temblores (en contraposicién con
lo que ocurre en pruebas de impacto), dentro de un amplio
rango/las deformaciones de uma estructura ineldstica son.!t1
del mismo orden que las de una estructura eldstica andlo

ga a ella, siempre que ambas tengan igual masa, amortigui

miento, rigidez
estructuras con

toplidstica (B),

inicial y rigidez en la descarga. Las
un grado de libertad, eldstica (A) y ela®

cuyas relaciones carga-deformacibn se re-

a
presentan en la fig. 2.4.24 tendrin pricticamente los
mismos desplazamientos laterales, en promedio, ante la abA
accibn de sismos. Segilin esta consideracién, la resisten-”z.
cia juega, ante la ductilidad, un papel afin menor. e

~ at
1
La segunda razdn que subraya la importancia de la duetili
dad en disefio sismico descansa en la maturaleza impredeci
ble de las intensidades y caracteristicas detalladas de
los sismos futuros. Al no poderse establecer un limite

4

superior pa?gk}a péxim; intensidad sism;ca posible, una Y
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estructura estara en posicifn ventajosa si es capaz de re
sistir movimientos mucho m&s intensos que aquellos para

los que fué disefiada, aunque para ello necesite sufrir
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Fig. 2.4.24 Relaciones carga-deformacién. . ;

daflos. Con referencia a la fig. 2.4.24 supbngase que la

estructura el&stica, A, resiste precisamente movimien-

tos que le producen un desplazamiento lateral Xy ¥ des-

pués falla fr&gilmente. Ante estos sismos el comporta-

miento de la estructura A serd mejor que el de B, que

por exceder su limite eldstico quizis muestre pequefios dax

Pero ante sismos que en la estructura B produzcan

fios.

un desplazamiento X, mayor que Xl la estructura A ha-
brd fallado totalmente mientras B s&lo habr§ sido dafia-
da en grado m&s o menos serio. -4 .
Tai . . L e PXTE . o
El razonamiento anterior es v&lido para magnitudes de -
hasta unas cuatro veces mayores que la correspondiente al

limite el8stico X o © 2un mayores. Se concluye que una

b)

estructura déctil con resistencia de la cuarta parte que ¥r*
una fr&gil puede sobrevivir sismos mds intensos que ésta, '

siempre que posea la suficiente ductilidad.

La cuantificacifén de la ductilidad es materia afin poco es-

tudiada. Se han propuesto, es cierto, métodos sistemdticos

de disefio que se basan enel tratamiento cuantitativo de EA
la energia requerida para provocar una falla. Pero el es-
tado del desarrollo de esos métodos dista de colocarlos en
RN DY

posicibn de aplicabilidad general. 3 21386l

v 3b adloqobe !

L1G ¥ w0y L% oaw o af

Considerando la posibilidad de sismos de intensidad supe- 1®a
rior a la prevista, las estructuras m&s dfctiles tendrdn

mayor reserva para resistirlos que las de tipo mids frigil

* afin cuando hayan sido disefladas con los mismos factores de

seguridad. Se concluye que disefios en todo comparables,

que cumplan estrictamente con lo que seflala el reglamento
serdn preferibles las estructuras fabricadas con materia-

les diictiles que las de materiales frégiles.

Han recibido poca atencién las consecuencias del sobredisefio

de partes de una estructura. Considérese, por ejemplo,

el caso de un edificio en que todos los entrepisos, menos

uno, son capaces de resistir fuerzas cortantes varias

veces superiores a las que marca el reglamento. Al

ocurrir sismos de intensidad excepcional sucederd que las
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fuerzas cortantes de los entrepisos que est&n sobredisefia=
dos se verdn limitadas por la que hace fluir al entrepiso

que no lo est&§. La totalidad de absorcién de energfa por
deformacién ineldstica deberd tomar lugar en esa planta, a

la cual se exigird un coeficiente de ductilidad muy supe-
rior que el requerido en caso de que los dem&s entrepisos .pyy

colaboraran en la absorcién. L — T

Los resultados de andlisis din&micos que suponen comporta=-..
miento eldstico pueden ser engafiosos en estos casos. Por
ejemplo, la adopcidén de una estructuracidén en el que el pri
mer entrepiso posee una flexibilidad muy superior a la de

los dem&s (la llamada estructuracién de planta baja flexi-
ble) trae consigo una disminucién (en general no muy cuan~
tiosa) de las fuerzas cortantes que han de resistirse. Los
resultados de un anflisds din&mico convencional serdn enton
ces realistas dentro del rango el&stico, pero solamente lo
serin fuera de €1 si las resistencias en las diversas plan
tas guardan una relacién sensiblemente constante con 1los ge¢
requerimientos del andlisis., Si, en cambio, el exceso en
rigidez de las plantas superiores va en ellas acompafiado

de un exceso en las fuerzas necesarias para causar la
fluencia de la estructura, el disefio s§lo ser§ satisfac-
torio si la planta baja posee una capacidad excepcional-

mente amplia para ceder pl&sticamente.

Se corre el riesgo de exagerar la importancia de la ductili-

dad cuando se ignora la posibilidad de que se acumule el

dafio que causa una serie de temblores. Si é&stos ocurren

en répida sucesidén, no habrd tiempo de reparacidn. En
igualdad de condiciones, la estructura que no ha salido Eas
del rango eldstico habrd sufrido menores dafios durante

los primeros que la que haya efectuado varias excursiones

'

fuera de dicho rango. . .
\ A

. O

°
Se logra la compatibilidad de los criterios expuestos em-

pleando, por ejemplo, soluciones como la que describe el

siguiente parrafo.

¢ X

Defensas escalonadas, Blume ha seflalado las ventajas de la '7
solucidn que consiste en permitir conscientemente la fa-
lla de elementos relativamente frégiles ante sismos de mg .:
derada intensidad, dejando intacto un esqueleto sumamente
flexible y dfictil para resistir sismos de mayor violencia 31

y movimientos subsecuentes. o spul

it edug
Los elementos fr8giles pueden ser, por ejemplo, muros divi-
sorios de mamposteria poco resistente. Ante sismos modera=~ gy
dos los muros tomarin casi la totalidad de las cargas late
rales. Se satisfar8n asi los requisitos de tranquilidad y co
modidad de los ocupantes. Ante movimientos mayores estos mu-
ros fallardn, y la mayor flexibilidad del sistema de marcos
remanentes los hari capaces de tomar sismos de gran inten-
sidad. Incluso cabe pensar en mis de dos sistemas resisten

tes. . %,

—— e e —— e
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Conviene en este tipo de disefio aprovechar, como elementos
condenados a la falla, muros revestidos de materiales poco
costosos y diseflados de tal manera Que, al fallar, no invo-
lucren peligro para los ocupantes.

i
Es importante que la falla de los elementos de la primera
defensa (los muros divisorios en el ejemplo mencionado) no
modifique radicalmente la posicidn de centro de torsidn.
‘De lo contrario los marcos no cumplirian su funcidn satis-

factoriamente. et

Es tambi&n importante que los detalles de unidn entre los
diversos sistemas resistentes permitan ia fécil reposicién

de los que primero fallen.
q P ' /

En general resultan preferibles las estructuras tipo 1 con
signadas en el Reglamento del D.F., y dentro de éstas, los
sistemas de marcos sin contravientos ni muros, o con gran
nfimero de ellos, que los que poseen s5lo una o dos crujias
rigidizadas. De esta manera para su estabilidad, no se hace
necesario confiar en un niimero reducido de elementos re-
sistentes.

TUP BERAANY Ll de B o1 S
De dos estructuras igualmente costosas y resistentes se
elegird la mds dfictil. Este criterio no necesariamente de-
termina los materiales estructurales. En estructuras de
acero o de concreto puede lograrse pricticamente la ducti-
lidad que se desee, o puede por descuido, proyectarse una

estructura frdgil e inadecuada.

En estructuras metdlicas la ductilidad se logra evitando
fallas por pandeo ineldstico (que puede ir acompafiado de
‘una disminucidn importante en capacidad después de alcan
¢gar la carga mdxima) y cuidando especialmente las cone-
xiones. Estas pueden ser tales que cedan plasticamente
permitiendo grandes rotaciones; entonces tendrid poca im-
portancia si sus momentos resistentes son mayores o meno
res que los de los miembros a los que ligan, o pueden sa
fisfactoriamente emplearse conexiones poco dfictiles, pero
entonces es necesario que su capacidad sea suficientemente
elevada en relacién con la de los miembros a los que conec
tan para asegurar que en ellos se formardn articulaciones

plésticas sin alcanzarse la resistencia de las conexiones.

En estructuras de concreto reforzado tiene importancia que
ol porcentaje de refuerzo de tensién que se emplee en sec-
“Tpiones criticas sea suficientemente grande como para ase-
gurar el agrietamiento del concreto en tensién ante car-
“4gas menores que las que provocan la fluencia del acero. Es
w833 anmbisn importante que el porcentaje neto (el de tensién
‘menos el de compresidn) sea suficientemente bajo como para
asegurar una amplia excursibn del acero en el intervalo
pldstico antes de que pueda fallar el concreto en compre-
‘#ién. Y es de importancia capital que los factores de se-
guridad correspondientes a fallas de tipo frdgil (adheren
¢ia , compresidén del concreto sin confinar y cortante en
secciones poco reforzadas por tensibén diagonal) sea sufi-

cientemente mayor que las correspondientes a fallas de
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tipo dfictil (flexién por falla del acero en tensidn) como
para que estas ocurran sin permitir que se presenten aque-
llas. Mucho se logran con traslapes generosos y empleo de
zunchos y estribos prdéximos. B I E- Yo . n
- <% e ET.) 11 H
En las de mamposteria en enmarcamiento de tableros de muro
dentro de elementos de concreto o acero y el refuerzo de
los tableros mismos, permite se alcance la carga lateral
méxima y afin con agrietamiento extenso de los muros, se
conserve ésta sin disminucién apreciable dentro de mirge-

nes amplios.

Una vez elegido el material debe decidirse si fundamental-
mente se resistirdn las cargas laterales mediante marcos,
muros o contravientos. Los primeros permiten mayor ducti-
1idad que los segundos y estos, que los contravientos in-
clinados. Entre los (ltimos, el tipoc que se presenta en

la figura 2.4.25 (a) es capaz de un coeficiente de ducti-
lidad superior al de la figura 2.4.25 (b). Presenta ademis,
en estructuras de concreto, ventajas en cuanto a su eje-
cucién mds rdpida y »a menor posibilidad de error en la
obra. Sin embargo, aqui como en casi todas las alterna-
tivas que se abren al proyectista, se paga un precio por
la ductilidad en cantidad de materiales y ese precio no

siempre se justifica.

Son muchos los factores que intervienen en la decisién

sobre estructuracidn. Si el proyecto arquitectdnico lo
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permite y generalizando quizds en exceso, se dird que en

edifieios usuales de apartamientos u oficinas se preferi
ré la solucién a base de contravientos inclinados del ti
po de la figura 2.4%.25 (b) en edificios bajos, como has
ta de 6 pisos; los de la figura 2.4%.25 (a) hasta unos

10 pisos; el empleo de muros de concreto reforzado hasta
15 o 20 pisos, y el de parcos de concreto o metdlicos,

desligando los muros, para alturas mayores. Estas tenden-

cias obedecen a las siguientes causas: vi 3
" Lt

eb ac! 3
. oy
.
er? “yr B i
(a) 1Y)
[ Y PL]

Fig. 2.4.25 Contravientos inclinadoes.
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1) En edificios altos las fuerzas que se pide a.los
contravientos que sean capaces de resistir llevan a
on piezas tan anchas que se dificulta su anclaje. Por

otra parte la diferencia en cantidad de materiales

con un muro de concreto reforzado llega a ser tan

obra. propio de los contravientos. N
ERO 1 3 EUS EE

. - o — e — e

pequefia que no se justifica ya el exceso en mano de o




2) La eficiencia de contravientos y muros se reduce al
aumentar la altura del edificio, por efecto de varia
cidén en longitud de las columnas que delimitan las
crujias donde estos elementos se colocan. La reduc-

cidn en eficiencia obedece al momento de volteo.

3) El momento de volteo acarrea problemas inconvenientes
en cimentacidn al concentrarse en un niimero limitado

de crujias cuando se utilizan contravientos o muros.

4) Los giros de los muros y tableros tontraventeados al

deformarse ante cargas laterales inducen momentos y
cortantes en las trabes que inciden en ellos. Dichos
elementos mecdnicos llegar a ser excesivos en el caso
de muros y tableros contraventeados esbeltos de varios
pisos de alto. Es cierto que se pueden aliviar los es-
fuerzos permitiendo la formacién de articulaciones

i plésticas en esas trabes y diseflando para tales condi

| ciones. Pero las complicaciones de disefio pueden alcan

‘gar magnitudes indeseables en edificios muy altos.

¢) Distribucibén de muros y contravientos.
oy
Cuidando que las torsiones que se introduzcan sean pe-
quefias, la distribucidn de muros y contravientos tiene
generalmente poca importancia en edificios bajos. En

los de altura moderada debe prestarse atencién espe-

cial a los momentos de volteo 8i el nfimero de tableros

rigidos por entrepiso es pequefio. Resultard inconve-
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niente por este motivo que de un mismo marco se apro-
o

veche solamente un entreje en todos los entrepisos

para colocar contravientos o muros cuando el proyecto

-arquitectdnico permita una distribucién mas variada.

Considérese el ejemplo que se consigna en 'la fig.2.4.26,
8i no se suministraran contravientos y las rigideces dé
los elementos que constituyen el marco fueran precisa-
mente las necesarias para validar la solucibn del méto
do del portal, la totalidad del momento de volteo seria
resistida por las columnas A y G. Sin considerar
reduccién del momento de volteo, la columna A veria
su carga axial disminuida en 21 toneladas y la G aumen
tada en otro tanto, al nivel 0, ante las cargas late-

rales que muestra la figura.

8i se suministraran cruces de San Andrés como contra-
vientos solamente en el entreeje AB figura 2.4.26(a)
y estos elementos fueran incomparablemente méds rigi-
dos que el marco con el mismo criterio, la columna A
disminuiria su carga y la B aumentaria en 125 Ton.

En cambio, con la distribucién de diagonales que se re-
presentan en la figura 2.4%.26 (b), si las de compresiédn
son, digase 4 veces mds rigidas que las de tensién, los
cambios en carga axial serian solamente de 20 Ton. en

G, -20 Ton

en B, +5 Ton en Fy -5Ton en A. =

R

s . . . 219N
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Con frecuencia el proyecto arquitectdnico se presta para
distribuir los tableros rigidos en planos verticales di-
ferentes, a la vez que en distintas crujfas. La solucidn
puede ser conveniente, pero exige revisar la capacidad
de las losas para transmitir cortantes de importancia

en sus propios planos. Puede ademfs estar limitada en

su aplicacibén porque las deformaciones de las losas an-
te estos esfuerzos sean del mismo orden que las de los

contravientos o muros, o alin mayores y demeritan la

eficiencia de los elementos rigidizantes.
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Formas especiales de muros.
sdlote D B od

Ciertos edificios altos crean serios dilemas por el
siguiente motivo: las limitaciones arquitectdnicas en *
dimensiones y peralte de los miembros estructurales
pueden impedir una solucién a base de marcos sin mu-

ros ni contravientos, que satisfaga limitaciones ra-

zonables de desplazamientos permisibles, pero las po-
cas ubicaciones posibles para los muros que puedan con
tribuir sensiblemente a la rigidez los permiten sola-
mente de proporciones sumamente esbeltas. En estas con
diciones la rigidez de los muros es determinante. Dado
que sus deformaciones se deberdn fundamentalmente a
flexibén, un aumento en momento de inercia puede resol-
ver el problema. Sea que se suministre la seccidn de
la figura 2.4.27 (a) o (b), se logra un sustancioso

aumento en momento de inercia.
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Fig. 2.4.27 TFormas especiales de muro.
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Simetria del proyecto. R
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Con frecuencia se mira la torsién cual un tabd en inge-
nieria sismica. No debe ser asi. Es posible aunque la-
borioso diseflar satisfactoriamente en presencia de
torsiones importantes tomindolas en cuenta. Ello no
quita que en casi todos los casos se justifique un es-
tudio y adaptacién de, las rigideces para disminuir la

torsidn.

Pero alin si la torsidn calculada es nula o despreciable,
existen proyectos que dejan graves dudas en cuanto a
las rigideces relativas al cdlculo. Esto ocurre cuando

las rigideces elevadas, provenientes de ciertos elemen-

e e - . —— L




tos estructurales en un extremo del edificio, se contra-

restan mediante elementos muy disimbolos en otro extremo.

Son poco dignos de confianza los valores de rigidez rela-
tiva (calculados con el rigor que sea) en un edificio en
el que, por ejemplo, la rigidez elevada de un muro cie-
go de tabique en una colincdancia se contrarresta median
‘te marcos de acero muy rigidos en la fachada opuesta. La

misma no linealidad del comportamiento, prdcticamente

- asegura la presencia de torsiones de magnitud variable,

funcidén de la amplitud de oscilacién, aunque el cdlculo
convencional indique se se ha logrado eliminar totalmente
la torsién. Por dichas incertidumbres y discrepancias

puede ser preferible aislar el muro ciego y adoptar una

estructura mds flexible en esa direccién. vEART 63
W, * q
En muchos casos vale la pena intentar medidas andlogas, ‘

que tiendan a distribuciones simétricas no s8lo de rigi-
deces sino estructurales. Conviene que un muro de tabique
sumamente rigido se contrarreste mediante muros también
de tabique; que los contravientos encuentren su contma-
partida en.contravientos de forma semejante; y asf suce-

sivamente. i3

Las ventajas de eliminar la torsién y lograr estructura- i
ciones sensiblemente simétricas son tanto mayores cuanto

mis alto sea el edificio. Ello obedece a tres causas T
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principales: Ty eaThraeq BIa. 0 01 (® Bu.  keleasev

1) En estructuras bajas las dimensiones de los miembros

son en general m&s uniformes (por gobernar emn no con-
tados casos las dimensiones minimas), y las rigideces
pueden variarse mis fdcilmente a voluntad (esto debido

a las menores dimensiones).

Para acotar las amplificaciones dindmicas exageradas de
la torsidn estdtica, se necesita que tengan lugar defor
maciones apreciables fuera del intervalo elfstico. Si
de por si las deformaciones son ya importantes como en
un edificio alto, el exigir que se multipliquen por un
factor muy superior a la unidad las suele llevar a va-
lores excesivos. q & AT PR B

R Tiau eb o . olile no - T
En igualdad de circunstancias los edificios altos son
mds flexibles que los bajos. De aqul que absorban me-
nor energia en el intervalo pldstico antes de alcanzar
oscilaciones importantes. Dicha absorcibn de energla
es el factor mis importante que tiende a limitar las
fuertes amplificaciones dindmicas de la torsién. Por
consiguiente, cdlculos dindmicos basados en la hipéte-
sis de comportamiento lineal estardn mds cerca de ser
aplicables a edificios de muchos pisos que a los de
pocos. Dichos cdlculos predicen factores elevados de

amplificacidén dindmica en torsidn.

La atencidn que se preste a la simetrfa estructural

debe ser, por tanto, funcién creciente de la altura

del edificio. . A
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f) Uniformidad de estructuracién.

El empleo de claros muy desiguales en un mismo marco
ocasiona fuerzas cortantes y momentos flexionantes

elevados en las trabes de los claros muy cortos. Es-
tos elementos mecdnicos pueden alcanzar valores exce-
sivos en edificios altos e incluso provocar variacio-
nes inconvenientes en la carga axial de las columnas

adyacentes, variaciones que a su vez repercuten hasta

en el disefio de la cimentacién.

En edificios bajos estos efectos pueden ser insignifi-

cantes. Por ello el grado de uniformidad que es desea-

ble en los edificios altos puede ser objetable en los *

bajos s8i obliga a desaprovechar las ubicaciones de co-
lumnas que el proyecto arquitectSnico deja en forma
accidental e irregular. Por ejemplo, en la planta de
la fig. 2.4.29 correspondiente a una estructura forma
da por marcos de concreto, las columnas 2, 2' y 3 del
eje C' y 2' del D, que la disposicién de muros de
servicios permite que se coloquen, serfan deseableﬁ’
para reducir claros en un edificfo de 2 pisos y quizis
en uno de 5.

Las mismas serfan objetables en un edifi

cio de 20 pisos y probablemente tambi&n en uno de 8.

A pesar de lo expuesto, por diversas razones pueden

justificarse columnas en puntos que ocasionen marcadas

g)

desigualdades en los claros de uno o mis marcos de un

edificio alto. Conviene entonces disminuir la rigidez

de las trabes que las ligan, principalmente reduciendo

©E .
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Fig. 2.4.2g8 Estructuracidn en claros desiguales. © &l
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su peralte, como en la fig. 2.4.29 Si la situacién - Cran

prevalece en las @ltimas plantas de un edificio muy
alto, la reduccidn en rigidez que impondrfa un buen
disefio por cargas laterales puede verse eliminada por
limitaciones de flecha ante cargas verticales. Proce-~
de entonces diseflar con articulaciones plésticas en
los apoyos de los elementos en cuestién.

ST R !

Plantas alargadas.

Los edificios de planta sumamente alargada, presentan

problemas suigeneris de estructuracibén, sobre todo

cuando en ellos tratan de aprovecharse muros trans- - o

versales. Por ejemplo, podrfa pensarse que la solu- S-=iizg.
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o cibn de la fig. 2.4.30 (a) es satisfactori., pues el ]o' En cambio una solucidn andloga en edificios de planta sensi

muro E introduce torsiones que aparentemente serdn blemente cuadrada (fig. 2.4.30 (b) puede ser plenamente sa
resistidas por los 1 y 3. Pero con las dimensiones tisfactoria si el nfimero de pisos del edificio no es excesi
que a escala muestra la figura, la eficacia de los mu- vo y si los fenémenos derivados de la torsidén se toman en
ros longitudinales es en verdad pequefla para movimien cuenta en el andlisis.

tos transversales. En rigor la planta girarfa como

muestra la flecha, arqueada, con bien poco participa- En el ejemplo de la fig. 2.4.30 (a) conviene desligar el
cién de los muros, tanto longitudinales como trans- muro E del resto de la estructura y disefiar &sta como mar-
versales. cos paralelos en la direccién transversal. Por el contrario,

en el ejemplo de la fig. 2.4.30 (b) el muro puede ser Gtil
Esta desventaja se veri incrementada por las deforma- si se liga al resto de la estructura y ancla en ella.

ciones que sufrird la losa en su propio plano. La am~-
plificacién din&mica de la torsidn acentuari afin mis “ ) Otro tipo de problema que es usual en plantas alargadas se

el feribmeno. El saldo seri que el marco del eje A se & ilustra en la fig. 2.4.30 (c). Aquf se han aprovechado los

hallari en condiciones m&s desfavorables que si se muros de cabecera para resistir fuerzas transversales. En

edificios bajos esta solucidn puede ser poco eficiente. Las

L1 el o9l i

. “ ; ‘
et | l ’ l [\1 deformaciones de la losa en su propio plano, con las dimen-

siones a escala que muestra la figura, generalmente serfan

I I tales que el marco € se verfa sujeto a una fuerza cortante

. apenas inferior a la que tendrfa de haberse omitido los muros.
Cisvacion
En una planta afin mis alargada, el beneficio derivado de los

- muros, en cuanto a reducir las fuerzas cortantes en la mayoria

Fig. 2.4.28 Reduccibn de peralte en claro corto. de los marcos transversales, ser§ despreciable; en esas con- ¥

diciones, el afdn de aprovechar los muros de cabecera, esencial

hubiera omitido el muro E. mente sblo habri producido una estructura mis frigil y expues-

Yol ta sin que por ello se haya logrado una resistencia muy superior.

ol Lo
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Fig. 2.4.30 Plantas alargadas.

En edificios de varios pisos la solucibn de la fig: 2.4.30(c) g
serd aln mas objetable, pues, si alguna efectividad poseen
los muros de cabecera, indudablemente concentrardn en ci- 2
mentacién los efectos del momento de volteo y causarén
problemas difficiles de resolver.

~ Tooet e Iu
Todas las objeciones esgrimidas desaparecerian en el caso 22 i&
de la figura 2.4.30 (c) si se aprovecharan varios muros in=-

teriores transversales adem8s de los dos extremos. wqid on
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2.5.1 DESCRIPCION CUALITATIVA DE LOS CONCEPTOS FUNDA-

MENTALES.

Esencialmente el viento es aire en movimiento y .al igual

que cualquier otro fluldo, produce distintas presiones F“
sobre los objetos que se le interponen. Y

Cuando un s8lido estd colocado en la corriente de un

fluido, las particulas de este Gltimo desvian su camino

y pasan rozando la superficie del sélido. Si la velocidad

es muy pequefia, las trayectorias de las particulas envuel-

ven préicticamente al sélido. Al aumentar la velocidad del

aire, sus particulas envuelven al sblido en la cara.de bar-

lovento, mientras que en la zona de sotav 71to las particu-
las sé separan violentamente, creandoc una serie de altera-
ciones que se traducen en cambios de velocidad y por lo

tanto de presidn con el tiempo.

Todas las fuerzas debidas al viento son dinimicas en el sen
tido de que son producidas por un flufdo en movimiento. Ba-
jo determinadas circunstancias un cuerpo sumergido en un
fluido con velocidad constante experimenta fuerzas que se
podrian llamar est&ticas. En la realidad, no suele presen-
tarce este fendmeno, ya que como se ha explicado, general-
mente existen variaciones en la velocidad del fluifdo o bien
se presentan determinadas caracteristicas locales o de geo-
metrfa de la estructura que producen variaciones en el tiem=-
po de las presiones ejercidas sobre el sdlido. Estas varia-
ciones pueden ser tanto en la magnitud como en la ley de
distribucién de fuerzas. i
En algunos casos, bastard con representar la accién del vien
to como una fuerza estdtica de determinadas caracteristicas
En otros casos esto no serd suficiente y habrd que tomar en
cuenta, ademds, los efectos dindmicos producidos en el

sdlido, por una fuerza que es funcién del tiempo.

ks

En algunas formas estructurales se podrdn predecir los efec T

tos dindmicos del viento, pero en otras serd necesario rea-
lizar pruebas experimentales con modelos fisicos, en un tinel

de viento.



2.5.2 Estadfstica de vientos.

Para establecer recomendaciones para el diseflo de estructu-
ras es necesario contar con datos sobre las maximas veloci-
dades anticipadas y la frecuencia con que pueden presentar-
se. Esta informacidén se obtiene haciendo estudios de los re
gistros de velocidades proporcionados por anembégrafos. Para
estandarizar la informacién las velocidades suelen referir-
se a una altura de 10 m. Como los anemdgrafos pueden estar

instalados a distintas alturas es necesario hacer ajustes -

de acuerdo con las leyes de variacién del viento con la al-

tura.

En la fig. 2.5.} se muestra un registro tipico de velocida-
des instantfneas registradas por medio de unanembgrafo. Se
observa que las velocidades del viento pasan de un méximo
en ciclos de varias horas de duracidn. Ademis hay oscilacio
nes en la intensidad con amplitudes de 6m.s a 20 m.s, con
duraciones de unos cuantos segundos. Estas oscilaciones re-

ciben el nombre de "ridfagas'.

Las r&ifagas tienen duraciones de varios
segundos y amplitudes de 6 a 20 m s.

Las ratagas tienen duiaciones de -
NS ¥arios segundos y amplitudes de -
6 220 nfs.
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Fig. 2.5.} Registro de un anembgrafo mostrando la viariacidn
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|sgtacas en Estados Unidos de America. Cuantil de 1% VYelocidades en millas/hr.

Fig. 3.5.2

de la velocidad instantédnea del viento con el tiempo.
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Otro procedimiento de obtener informacidn sobre viento que

ha sido -propuesto por Davenport, consiste en determinar -

V = Velocidad bdsica (Km/hr)

Zo = 10 m.

las velocidades a alturas bajas a partir de la velocidad =
ded viento de gradiente y de las caracterfsticas de la ru-

gosidad del terreno.

Para describir las caracteristicas del viento es frecuente
recurrir al concepto de "velocidad media”. Si la velocidad
‘media se refiere a periodos de diez minutos, come es comin,
Aa relacidén entre la velocidad instanténea y la media es -

del orden de 1.9.

Velocidades de disefio. ’ ) - - R

Velocidad bésica.

La teorfa y la experiencia concuerdan al afirmar que cuande
actfia una corriente de aire paralelamente a la superficie -
rugosa del terreno, la friccidn entre ambos medios hace que
la velocidad del viento se reduzca en la vecindad de la su-
perficie de contacto, hasta ser nula a una distancia infini
tamente pequefia de ella. Si se miden velocidades medias de

viento a alturas diversas, a lo largo de una vertical, se -
observa que a medida que la .altura aumenta, la velocidad me
dia varia mlds lentamente, hasta que puede considerarse cons

tante. La velocidad del viento por encima de esa altura se

denomina "velocidad gradiente'.

La altura de la zona de perturbacidn varia con la configura-
cidén del terreno, giendo valores representativos 00 m. para
zonas muy accidentadas, como el centro de alguna ciudad impo
tante, y 300 m. para terreno muy plano, como a la orilla del
mar. Entre el nivel del terreno y la altura a la que se pre-
senta la velocidad gradiente, la velocidad media durante un
temporal varia de acuerdo con una ley que puede representar-

se por la ecuacidn.

Vi = vl 2z \* (2.5.1)
isefio \Zo
En donde:
VDiSeﬁO=velOCidad de disefio a una altura "z" sobre el -

terreno (km./hr.)

r

~ = Coeficiente que depende de la topografia (tabla 2.5.2)

La velocidad bdsica se obtiene:

En donde:

Vo = Velocidad
K, = Factor de

K, = Factor de

La velociad de

de recurrencia

Vo= Ky Kp Vo (2.5.2)
eyt
regional S
topografia
tiempo de recurrencia. L .

.

disefio de viento, que corresponde a un tiempo

especificado 'y a las alturas de interé&s para

la estructura en cuestidn, puede obtenerse a partir de la

velocidad gradiente para el mismo tiempo de recurrencia,

empleando las ecuaciones anteriores, para una altura dada

de la zona de perturbacién. Este criterio tiene la ventaja

que basta especificar una misma velocidad gradiente para

zonas muy vastas, y proponer valores de alturas de pertur-

bacibn y leyes

de variacidn de la velocidad con la altura,

en funcidn de la configuracidén del terreno.

i P

Este criterio ha sido adoptado en las recomendaciones de di-

versos paises.

En el manual sobre viento de la Comisifn Fe-

deral de Electricidad se ha optado por proponer los valores

de la velocidad regional, o valores que a la altura de 10 m




tendrian un tiempo de recurrencia de 60 afios. Si la confi-
guracidn del terreno fuese equivalente a campo abierto, los
factores K, y O de la tabla 2.5.2 modifican la velocidad

de 10 m de acuerdo con la configuracidn local y la altura

La adopcidn del factor K, (tabla 2.5.3) para obtener velo-

2
cidades para otros tiempos de recurrencia supone que la pro
porcidn entre vientos de distintas velocidades es constante,
independientemente de la localizacidn geogrd&fica. Aunque tal
hipétesis no es precisa, las incongruencias que provienen

de aceptarlo son poco significativas.

En vista de que no es posible fijar una cota a la velocidad
de viento que puede ocurrir en un lugar, la velocidad b&asica
de disefioc es aquella que tiene una cierta probabilidad de

/

no ser sobrepasada por la mixima velocidad que ocurra en un
periodo prefijado. La seleccién de dicha probabilidad cons-
tituye un problema de decisién que compara estructuras dise-
fladas para diversas velocidades, sus respectivos costos ini-

ciales y los costos de posibles fallas, ligados a las proba-

bilidades correspondientes.

Los datos estadisticos individuales que reportan los obser
vatorios no son velocidades instantédneas, sino velocidades
medias durante intervalos de medicidén que pueden variar en-
Si se obtiene dicha

tre unos cuantos minutos y varias horas.

velocidad media para un gran niimero de intervalos de igual

-+ 105
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loagitud durante el periodo para el cual se quiere calcular

la probabilidad de falla, al miximo de dichos valores se le
llamari velocidad midxima, en el sentido del pirrafo anterior.

RN SV

Su significado no serd preciso si nqse especifica el inter-
valo de medicidn asociado a ella. - -

| ] i
Los datos que se empleen para diseflo estructural deben corres
ponder a intervalos de medicidén suficientemente cortos para
permitir observar las mdximas velocidades de rdfagas en tempo
rales intensos, pero a la vez suficientemente largos para que
tomen en cuenta masas de aire capaces de envolver la estrug-
tura y poder ejercer empujes significativos sobre ella. Aten
diendo a las dimensiones ordinarias de las estructura: civi-
les conviene tomar como velocidad bdsica la determinada con
un intervalo de medicidén de un minuto y que corresponda al pe
riodo de recurrencia de interés. Un criterio alternativo que
conduce prdcticamente a los mismos resultados es el que se ba

sa en velocidades de masas de viento de una milla de ldngitud.

Los valores que presenta la tabla 2.5.1 se obtuvieron estadis
ticamente. Debido a la heterogeneidad y a los diversos grados
de confianza que merecian los datos estadisticos, se simpli-
ficé substancialmente el mapa inicial. Las velocidades que
presenta son representativas de las que ocurren en terreno
plano, con periodos de recurrencia de 60 afios e intervalos
de medicidn del orden de varios minutos. Se supuso que las
velocidades bésicas para otros periodos de recurrencia pueden

obtenerse multiplicando las de la tabla 2.5.1 por el factor

K, (table, 2.5.3) que varia seglin el tipo de estructura.

La simplificacidn introduce errores poco significativos.
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Velocidades horarias
medias maximas. !
i
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Variacién de la velocidad del viento con la

altura en la Torre Eiffel.

Las leyes de variacidn que se especifican en la tabla 2.5.2
(K1 v o ) se basan en observaciones en lugares con diversas

configuraciones topogrdficas y ante vientos de distintas ve-

locidades. Por simplicidad, las leyes de variacidn propuestas -

se hacen derender Unicamente de la topografia, a pesar de que

también se ven significativamente afectadas por los valores

de las velocidades. Por ejemplo, es bien conocido que los hi
racanes se caracterizan por velocidad prdcticamente constan-
te con la altura.

Tabla 2.5.1 Valores de la velocidad Regional para la Repi-

blica Mexicana.

(Periodo de recurrencia = 60 afies: intervalos .

de medicidn: 15 seg.)

Zona vy (km/h)
a) Mesa central 140
b) Zona costera (faja de 150 Xm de
ancho a lo largo de cada costa)
Peninsulas de Baja California y ; - T
de Yucatan . 170
c¢) Valle de México 100
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Tabla 2.5.2 Efectos de la
des de disefio.

Topografia sobre las velocida

Topografia

2

Estructuras
poco sensi-
bles a rifa
gas cortas

[

ibles a rafagas
jcortas (tipos 2
y 3)

‘Estructuras sensi

|
|
i

Muy accidentada, como
en el centro de ciuda
des importantes.

Zonas arboladas, lome
rios, barrios residen
ciales o industriales.

tampo abierto, terreno
plano.

¥romont?rios

(tipo 1).

o

0.015

0.035

10,085

o.lo

K, = factor de topografia,

ver 1.3.1.2

= exponente en la ley de variacién con la altura.

Tabla 2.5.3 Factores de tiempo de recurrencia.

Clasificacidn de los

edificios (por su destino)

Valor del coeficiente

X2

Grupo A (Edificios Guberna
mentales y de ser-
vicio plblico, hos
pitales y con fre-
cuencia aglomera--
cidén de personas).

Grupo B (Construcciones de
habitacidn priva-

da).

Grupo C (Construcciones
aisladas no conte-
nidas en los grupos

anteriores).

No se requiere disefio -

por viento.

UV R §




2.5.4 EFECTOS DEL VIENTO.

Para el disefilo de estructuras sometidas a la accidn del
viento, es necesario considerar los siguientes efectos:

AT

a) Empujes y succiones estiticas. ¢ <

La forma y dimensiones, ademd3s de las caracteristicas din4-
micas de las estructuras, determinan la naturaleza de las
posibles solicitaciones debidas a viento. Ante viento soste
nido con velocidad constante las presiones y succiones esti
ticas constituyen la parte mds importante de los efectos en
estructuras poco flexibles y con periodos naturales de vibra
cidn cortos (no mayores de 2 seg.). La distribucidn de di-
chas presiones sobre las superficies expuestas a viento de-
penden de la geometria, y pueden determinarse experimental-
mente a partir de pruebas sobre modelos en tidnel de viento.
tetla nak L
La magnitud de la fuerza por unidad de superficie que ejerce

el viento sobre una estructura, se puede expresar por:

107

Si se consideran dos puntos, uno sobre la estructura y

otro punto sumergido en el fluido, pero que no estd afec

- tado por la presencia del obstdculo, se pueden obtener +

&,
e P=_V2__e 3.
. 2 g F oy
en donde: I wly o
P = Presibn s éa v
V = Velocidad del viento .
o #

g = Aceleracidn de la gravedad - -
{? = Peso volumdtrico del aire, que es funcidn de la altura ——————————

sobre el nivel del mar del punto en el que se obtenga

la presién.

las presiones ligadas a estos puntos, aplicando el prin- [ 318

cipio de Bernoulli o de conservacién de la energia

. v2 V02
et P+ — = + [ ¢
T P 75
. il
. a
en ‘donde:
P, V = Presibén estditica y velocidad del viento sobre un

punto de la estructura.
Po, Vo = Presibn estdtica y velocidad del viento sobre un punto

alejado de la estructura.

R T [ L
P o - Y& g _ V&
® 2g e 2g

2

wan o~ ogalP - PO)[;?:%—C1= i- %— s ay

Coeficiente de presibn:

L. Ji s E
El coeficiente de presién expresa que el cambio de presién
entre un punto sobre la estructura y otro dentro de la co-

rriente uniforme del viento, varia con el cuadrado de la N
L3

relacidn de velocidades entre ambos puntos. También se
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puede demostrar que este coeficiente de presién varla con las
.aracteristicas del fluido, y con el llamado nimero de Reynolds
que es funcién de la velocidad del viento, de las dimensiones

de la estructura y de la viscasidad del fluido.

Si por algiin procedimiento empirico se hubiera determinado la
distribucién en la estructura de los coeficientes de presibnm,

el valor de la fuerza aplicado en un punto seria:

P=2c¢C —ji— v g ) » : o

p 2g °
3

b) Empujes dindmicos paralelos y transversales al flujo prin-

cipal causado por la turbulencia. L Bae

Las fluctuaciones en la velocidad del viento ocasionan vibra-
ciones en las estructuras. La accibn del viento persistente
puede idealizarse como la superposiciém de un gran nimero

de excitaciones armdnicas estacionarias de diferente fre-
cuencia y amplitud. La respuesta mixima de una estructura de
periodo natural y amortiguamiento dados a una cualquiera de
las componentes arménicas estacionarias de la velocidad, puede

obtenerse a partir de las férmulas de Dinémica.

Si existe en proporcidn importante un componente de dicha
velocidad que tenga una frecuencia préxima a la natural de
la estructura, puedenproducirse oscilaciones importantes.
Cuando el amortiguamiento es bajo,-la amplificacién din&mi-

ca resulta excesiva y se pueden presentar amplitudés objeta
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bles de vibraci8n a pesar de que haya diferencias signi-

ficativas entre el periodo de la estructura y el dominan

te del viento.

Del andlisis espectral de registros de velocidades de --
viento se deduce que los periodos mds peligrosos estdn -
comprendidos entre 2 y 100 seg. Para fines practicos, ha v
blaremos en lo sucesivo de periodos mayores de 2 seg., -
ya que el extremo ‘superior se encuentra muy por encima -

de los que pueden esperarse en estructuras civiles.

c) Vibraciones causadas por vdértices alternantes transver

sales al flujo.

Las perturbaciones que algunos cuerpos ocasionan en el -
flujo del aire se manifiestah en forma de vértices que -
se generan periddicamenté y que viajan a lo largo de la
estela turbulenta, causando empujes dindmicos. El caso -
mis tfpico es el que se preésenta cuando el viento incide

normalmente al eje de un cuerpo prismdtico o cilindrico.

Entonces se producen remolinos o vdrtices cilindricos, -
con eje paralelo al del cuerpo y que se desprenden altepr
nadamente a cada lado del mismo. Sus ejes se desplazan a
lo largo de la estela, presentando sentidos opuestos de

giro, seglin se trate de vértices a uno u otro costado del

obstéculo. fig. 2.5.4
Separacion de lo

vena de oire o C__'___ C_____C___

Velocidad de propogacicn
de vortices us0.88v h=0,28%

i
N o NN ¢ SN S
c R

Fig. 2.5.8% Vértices de von Karman.
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El resultado de esta perturbacidn es la generacién de fuer
zas peribédicas de sentido alternante, que actian transver-

salmente sobre el cuerpo.

El fendmeno ha sido causa de vibraciones excesivas de chi-
meneas con periodos naturales prdximos a los de la vorticidad
y se ha reconocido como uno de los factores que intervinieron
en el colapso del puente colgante de Tacoma Narrows.

-8 3 ’ I T

-d) Inestabilidad aeroeldstica.

- aab

Al actuar el viento sobre una estructura ocasiona desplaza-
-mientos de la misma, tanto en la direccién del viento como
normalmente al mismo. La velocidad relativa entre el viento
y la estructure varia en magnitud y direccidn como funcidn
del tiempo, alterdndose el &ngulo de incidencia. Para cier-
tas formas de cuerpos y ciertas direcciones de viento puede
ocurrir que, actuando con un nuevb &ngulo de incidencia, el
viento ocasione fuerzas o desplazamientos mayores en la di-
‘reccién transversal, que ésto dé lugar a nuevos cambios en

el dngulo de incidencia y que el fendmenmo dontinfie hasta al-
canzarse deformaciones excesivas y eventudlmente el colapso
de la estructura. Estos problemas pueden presentarse, por
ejemplo, en cables de lineas de transmisién o en antenas pa

rabSlicas de torres de microonadas. Las pruebas en tfinel de

‘viento, para distintos fngulos de incidencia, permiten esta-

blecer si una forma dada puede ofrecer problemas de estabili

v Qg

dad aerodinfmica.
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‘0tro fenbmeno importante que puede ocasionar vibraciones pe
ligrosas de estructuras flexibles en el designado como "ale
teo" (flutter). Cuando el viento incide con un &ngulo de ata
que muy bajo sobre grandes dreas planas o de muy baja curva-
tura, puede excitar simultineamente vibraciones simétricas y

antisimétricas, o bien vibraciones de flexién y de torsién.

Las deformaciones correspondientes a un modo de vibracién au
mentan los efectos del viento sobre el otro. Si dichos modos
tienen periodos préximos entre si, se acoplan y la amplitud
aumenta ciclo tras ciclo. El fendmeno es tipico de cubier-

tas colgantes con curvatura pequefia y de puentes colgantes.

2.5.5 CLASIFICACION DE LAS ESTRUCTURAS. i

‘o) ARLERIT AERGATANL Sh SaAecLim o Sehgdnes pervorre

Las estructuras se pueden clasificar por su destino y por las

caracteristicas de su respuesta ante la accién del viento.

De acuerdc con su destino las construcciones se clasifican
igual que para el caso de disefio sismico, teniendo en cuenta
la importancia y las consecuencias de una falla. Por su desti

no las construcciones pueden pertenecer a los grupos A,B o C.

Seglin los efectos que el viento produce en las construccios
nes, el Reglamento de Construcciones para el D.F. las clasi

fica en los siguientes tipos:

a) Estructuras tipo 1.

De acuerdo con algunas observaciones sobre rdfagas y su efec

to en estructuras se concluye que para que una ridfaga actiie




en forma efectiva debe ser capaz de recorrer aproximadamente
ocho veces la dimensibén de la estructura en la direccidn del
viento. Para estructuras de 20 m de profundidad paralela al
viento, esto conduce a-basar el disefio en la r&faga de maxi-
ma velocidad con duracibén no menor de 20 seg. La designacién
de las. estructuras que pertenecen al tipo 1 se basé en tener

en cuenta sus dimensiones ordinarias y en la brevedad de sus

perifodos fundamentales. Ejemplos:

1) Edificios de habitacidn u oficinas con altura menor de
60 m o perfodo natural menor de 2 seg.

2) Bodegas, naves industriales, auditorios, construcciones
cerradas techadas con sistemas de cubiertas rigidas (ar
maduras, losas, cascarones) que Sea capaz de tomar las

cargas por viento sim que varfe su geometria.

3) Puentes formados por losas, trabes, armaduras o arcos.

b) Estructuras tipo 2’”r

Estructuras cuya esbeltez o dimensiones reducidas en su sec-
cién transversal, las hacen especialmente sensibles a las
rifagas de corta duracidn y cuyos periodos naturales lar-
gos favorecen la ocurrencia de oscilaciones importantes.
Comprende los edificios con pericdo fundamental mayor de

y relacién de esbeltez mayor

2 seg y altura mayor de 60 m

de 5. Ejemplos: torres de transmisidn, tanques elevados,

. ~ . . T
bardas, anuncios y en general las estructuras que presen-

tan una dimensidn muy corta paralela a la direccién del

viento.

c) Estructuras tipo 3.

P L 28 . k4
Estructuras semejantes a las del fipo 2, y que ademds, la 
forma de su seccibn transversal favorece la generacibén pe-
riédica de vértices o remolinos de ejes paralelos a la ha-
yor dimensién de la estructura. Estos v8rtices pueden oca-
sionar fuerzas transversales peribdicas, susceptibles de
sufrir amplificacidén dindmica excesiva. .Ejemplos: estruc-
turas aproximadamente cilindricas, como chimeneas, lineas

de transmisibén, torres, etc.

“6 ot A RETRE Y3 eyt
d) Estructuras tipo 4.
whnsuras y

Se incluyen en este tipo estructuras que ofrecen problemas
aerodinfmicos especiales, diffciles de cuantificar por mo;
dios analiticos. Su disefio por viento usualmente reguiere

pruebas representativas en tfinel de viento. b

LT - wi

Se incluyen en este tipo las cubiertas colgantes. Son es-

tructuras flexibles, de gran superficie y de baja curvatu-
ra, sobre las que incide el viento con &ngulos de atague

pequefios y que puede provocar vibraciones excesivas.



2.5.6 CRITERIOS GENERALES DE ANALISIS. -
TAnto el Reglamento de Construcciones para el D.F., como el
Manual de Disefio de Obras Civiles de la C.F.E., contienen
recomendaciones bastante completas para el disefio de estruc

turas sujetas a la accidn del viento.

En el disefio de construcciones no es necesario considerar
la accibn simulténea de viento y sismo, ni de viento y car-

ga viva con la distribucibn mds desfavorable.

Los edificios se analizan suponiendo que el viento puede ac-
tuar por lo menos segfin dos direcciones perpendiculares en-
tre si. Se eligen las direcciones que representan las condi-

ciones mis desfavorables para la estabilidad de la estructura.

Se consideran los mismos factores de carga y esfuerzos per-

misibles que los especificados para el disefio sismico.

En este andlisis se simplifica el problema al pedir revisién
en sdlo dos direcciones, si bien con ello se pueden producir
errores pequefios del lado de la inseguridad para &ngulos de
incidencia comprendidos entre ciertos limites. Se supone que
tales imprecisiones quedarén cuﬁertas por los factores de
seguridad y de carga y por la magnitud de las presiones es-

pecificadas. De no ser asf, el anflisis se complicarifa en

En rigor, los esfuerzos permisibles y factores de carga en
disefio por viento deberian diferir de los que se marcan pa-
ra disefio sismico en vista de la mayor duracidn de aplica-
cibén de los efectos del viento. Sin embargo, tal multiplici
dad de esfuerzos admisibles complicaria injustificadamente
el disefio y se ha preferido especificar los mismos esfuerzos.
La prictica parece acertada al menos mientras no se disponga
: de mayores conocimientos sobre. criterios de falla de los ma
- teriales estructurales y las estructuras ante cargas repe-

tidas de duracién corta y moderada.

ou.Debe verificarse la seguridad contra volteo. Para ello deben
suponerse nulas las cargas vivas y estimar los pesos pro-

pios con los valores minimos de los pesos volumétricos de

X'los materiales. El factor de seguridad contra volteo debe
ser por lo menos de 1.5. . . LERH

8 Imove LA B EETTA
Las presiones interiores suelen afectar principalmente a las
cubiertas ligeras y a los muros y ventanas perimetrales. Es
evidente la necesidad de revisar su estabilidad ante la ac-
cibn combinada de presiones interiores y succiones exterio-
'res. También pueden verse afectadas desfavorablemente las
divisiones interiores, sobre todo cuando no portan otra car-
ga que su peso propio, son ligeras y separan eptre si recin-

tos que se comunican con el exterior.

s E

exceso.

. [

Es conveniente que en el disefic se tomen Integras—tas presio-

nes de viento, sin reducirlas confiando en la proteccién que-




puedieranr suministrar los edificios o anuncios existentes en

tipo de estructuras basta con considerar empujes estiticos.

la proximidad del inmueble que se considera, pues aquellos
pueden ser derribados con anterioridad a ésta, dejindola ex=
puesta. Esta limitacidn es vdlida aln tratindose de edificios
propiedad de un s8lo duefio. Los criterios de cdlculo que se
especifican para disefio sismico no permiten aprovechar algu-
nos beneficios derivados -de posibles redistribuciones de
fuerzas laterales entre marcos o muros paralelos causadas por
absorcifn de energia ante cargas repetidas. Tal posicidn obe-~
dece a falta de informacidn sobre fendmenos de esta indole.
En disefio para resistir presiones de viento, las redistribu-
ciones mencionadas no ocurren en una escala apreciable, ya que
en la mayorfia de los casos los empujes de viento se aplican
con la velocidad del orden de la de una carga estdtica y no
se absorbe una cantidad importante de energia en ciclos alter
nados de carga y descarga. Por tanto en disefio para resistir-
presiones de viento se justifica un mayor rigor analitico que

en disefio contra temblores. ... .: S

CALCULO DE LAS FUERZAS POR VIENTOQ.

El cdlculo de las fuerzas por viento se funda en las siguienm

tes consideraciones. LT 1N

- . . ) A

Estructuras tipo 1.

.Se toman las velocidades de disefio que se derivan de consi-

derar la velocidad bdsica dada por la ec. 2.5.2 y la ley de

variacidén con la altura dada por la ee. 2.5.1. Para este

Estructuras tipo 2.

En este tipo de estructuras se han de considerar e¢fectos e8
tdticos y los dindmicos causados por turbulencia.

o7
Se multiplican las velocidades de disefio calculadas como pa
ra estructuras del tipo 1, por un factor de rdfaga. Este

factor estd involucrado en los valores de K dados para

1’ 53
estructuras de los tipos 2 y 3 en la tabla 2.5.2. Toma en
cuenta el incremento de efectos estdticos de rd&fagas tan
cortas como de 2 seg, como la posible amplificacién dindmica
para dichas estructuras caracterizadas por periodos natura-

les moderadamente largos.

Estructuras tipo 3.
Deben diseflarse con los criterios fijados para las estructgk.
ras del tipo 2, pero ademfs, se deben revisar para resistir

las fuerzas transversales causadas por los vé6rtices alter-

nantea. Mot &€& ofli:. oo apld P
b LRl ‘xaf sl # ' : - *NONde
Estructuras tipo 4a&lf ~als s ok B33
b9 ToC ok , i '
Los anflisis tomarin en cuenta las caracteristicas de ra P

turbulencia y los efectos dinimicos originados por el vieg_,_ig

to, pero en ninglin caso serdn menores a los especificados

para las estructuras del tipo 1.
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EMPUJES ESTATICOS. .« @ . se supondrd una velocidad de 110 Km/hr a una altura de
.~ «s-:.-40 m sobre la cima del promontorio. Para construccio c
Los efectos de viento se toman equivalentes a los de una . nes del grupo A se incrementardn en 15% las velocida-
fuerza distribuida sobre el drea expuesta. Esta fuerza se a des mencionadas. Las construcciones del grupo C no re-
supone perpendicular a la superficie sobre la que actla y quieren diseflo por viento.

6] gu valor por unidad de &rea se calcula por medio de la ecua

cibn: isl:.:2. La velocidad del viento para disefio serd propercional
Bt I e A a. a la raiz cfibica de la altura sobre el terreno.
R o ooitned wd o pos 0,008 GEVZ | ( 2.5.3 ) Teen -

3. La presibén del viento se calculari por medic de la ecua-

FI . en donde: . . CENGT Cae o o ¢idn:
BRI ’ ~obpwr. oo sInemefoslsiYuas ves o8 sbauq ndiosn: s riad
C = Coeficiente de empuje (8in dimensiones) : 2
. P = 0.0055 ¢ V (e
Lo p = presidén o succibén debida al viento (Kg/m2) R . FE '
2 V = Velocidad de disefioc (XKm/hr) %. La fuerza resultante de la accidn del viento actuard
8-h . excentricamente con respecto al centroide del &rea ex-
G = on Factor de reduccidn de densidad de la atmésfera,
Save . . . ' " puesta:
- . a la altura h (Km) sobre el nivel del mar. .
) @Bl s w o ‘ ~ikdbqes 1.0 Le¢ s1sq . “~ yarra1eYer 2sg0les
2 - tetd eco i L A
¢ vod o . :{.3.8.9 » saflv}d ez1dt b ottex para %(2: v
- Cuando C es positivo, sa trata de un empuje sobre el &rea o
+
expuesta; cuando es negativo, se trata de succibn. (Los va- ’ . 2
! g : ndtetmo’ 94 Ry = b OSSL + 0.Q5L
lores de los coeficientes de empuje que deben usarse se de- N R
~ttu med . . . BUE 9k } L
finen posteriormente). ) o N _ para T> 2: e
ue 85 - Lign 3. ¢l TBARMIsial BIGy wE:. P T- A '
ks . ¢ Tr H (Y Q. = p __IB" T iV
El Reglamento de Construccifnes para el D.F. establece las [ x .
we ot v 7 A Ambos cd%0S:
- siguientes normas: o A € =1 o.o058
] ta | Cx y
ﬁ{{ ps ¢ it il
et i‘ - : +
1. La velocidad del viento a 10 m de altura no serf menor 4 = punto de aplicacidn de la

fuerza por viento.
de 80 Km/hr. Para construcciones del grupo B en prom&orio A




e Al pedir que se tomen en cuenta simult&neamente las miximas

excentricidades accidentales en direccién tanto vertical co

err
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Area expuesta. L

mo horizontal se yerra un poco del lado conservador, cosa
que se justifica por la simplicidad que asi se introduce en

el anidlisis.

Las implicaciones de la excentricidad accidental son especial
mente de tomarse en cuenta en estructuras soportadas por un
solo apoyo (o linea de apoyos aproximadamente centrados, como
ocasionalmente se estila en anuncios).

B
Esta especificacién puede no ser suficientemente conservado-
ra para estructuras con perfodos naturales muy largos. Para
ellas es necesario tener en cuenta la posible amplificacién

dinémica.

A continuacién se expondrén comparativamente las especifi-
caiones referentes a viento, para el D.F. y para la Rep@bli-

ca Mexicana (Manual de Disefio de Obras Civiles ~ C.E.E.):

Reglamento de Construc]
ciones para el D\F.
cidad.

Nagual de la Comisidn
Federal de Electri-

Velocidad regional (Vo) De 80 Km/hr a 110 Km/hr

Vélocidad béasica vp = k1 k2 Vo
N oY
Velociad de disefio a una 1/3 bl
v o= |-B v v =l vy
altura h D ho o D 10 B
Presidén estdtica del vientJ p = 0.0055 ¢ VD2 p = 0.0048 G c V

_ . . _ 8-h
[c = coeficiente de empuj% G = 3-oh

De 100Km/hr a 170Km/hr

El 8rea "expuesta" sobre la que se supone actfia el viento,eg

como sigue:

a) En superficies planas llenas, el &rea total de la superfi-

!_L'trl'

cie.
b) En construcciones tipo torre de seccidn circular o aproxi-
(¢ madamente circular, la proyeccién vertical de la construc-

¢ibn.

c) En estructuras reticulares rales como armaduras, el 20%
del Sdrea limitada por las aristas exteriores de las ar-
maduras.

d) En techos ¢con forma de diente de sierra, la totalidad del
§rea del primer diente y la mitad del &rea para cada uno

de los demds dientes.

caroledn

e) En techos formados por superficies cilindricas, la proyec
' 15

ci6én vertical de la superficie, salvo que la succidn ver-
»3d Is tical se valuara tomando el §rea de la proyeccién horizon
- ;

tal del techo.

~av #od) . OV, gep baswpy [ spgxe

b B8 cruany redet s . et v

Estas definiciones de &reas expuestas son las que deben uti-
lizarse para determinar las condiciones mis desfavorables en
sl o lo que respecta a las fuerzas laterales para ¢l disefio de
la estructura de soporte de la cubierta de un edificio, es
decir, marcos, columnas o muros. Las condiciones mis desfa-
vorables de la accién del viento sobre los miembros de la

cubierta, anclajes, disefio local de tableros, etc., se ob-

tienen aplicando sobre las §reas afectadas, la presidn o



e

succién del viento calculada.

Coeficiente de empuje. o . .

A continuacién se muestran algunos ejemplos sobre la forma
en que varian los coeficientes C de la férmula anterior. To
dos estos coeficientes provienen de aproximaciones conserva-
doras a los valores experimentales que mediante expresiones
més complicadas pueden representarse corn mayor precisién.
Cuantificando el error como un porcentaje del valor mis pre
ciso de C, s6lo se introducirfan errores inadmisibles en la

proximidad de C = 0 para techos inclinados; sin embargo,

ese intervalo estd cubierto por el requisito de que en nin-

V o gln caso se tome C menor que 0.4%, con lo cual de hecho se
cubren condiciones de exposicibn al viento ante una mayor 4i
versidad de configuraciones topogrdficas en la vecindad de
la estructura, en comparacidén con lo que es posible esperar
de una serie de ensayes en tiinel de viento. Por consiguiente
cabe adelantar que las expresiones aproximadas propuestas,
en conjuncidén con los limites inferiores que se estipulan
para el coeficiente C, dardn resultados m&s adecuados para
disefioc que expresiones que sean més precisas al juzgarlas
en comparacién con los resultados experimentales disponi-

bles. .

Las figuras 2.5.5 y 2.5.6 muestran en forma giéfica las
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A

C=-0.68 (succidn sobre
pared de sotavento)

-0.40

°
C=

Succidn colgylada con o3
votores de Cindicodos

—..Corte tronsversol
{Efecto sn paredes y techo
del viento ocluondo en
direccion longitudinal dei
aditiciol

Corte longitudinal &

23 5 ]
“).

a

2.5.5 Distribucién del coeficiente de empuje. Edifi-

Fig.

B . cios de planta y elevacidn rectangulares.
N )

an

o,

oo m—
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Presiones interiores.

i e | e g e A

Cuando existen aberturas en los muros exteriores de una cons

truccién, se presenta un fiujo importante de aire a través

de la estructura que produce presiones interiores adiciona-

les a las exteriores que se han estudiado.
LLE L5

Cuando el porcentaje de aberturas del edificio, en la pared

‘ L}
quue se analiza, sea mayor que el 30%, el Reglamento del D.F.

recomienda considerar presiones interiores iguales a las que

resultan de suponer valores de C = 0.8 del lada de barloven

del lado de sotavento o a un lado, valores que

to. o C -0.8

f—r———————————— digtribucicnes de presiomes propuestas en estos incisos:

se combinardn con la presién exterior de viento ya ¢alculado.




a)Viento narmal a los generatrices
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. Zona de sotovents —
{ Zoma centrol v
Zona de borlovento ,;'0
Q

direccidn
del viento

K suceidn calcylada en los
3 volores de’C" indicados en
C=-0.68 1,5H . el corte transversal
C=0.73
8
C=-0.68 m
7

Corte longitudinal

Corte transversal i

VALORES DE [
SUPERFICIE DE BARLOVENTO
] zZ 0O N A S

de borlovento cantrat |de sotavenio SOTAVENTO .

SUPERFICIE
DE

8 <658°

D/ <03 |=1 354D -1+0,00710 -0 & +0.0\80

o ? -0.68
: Diy=lo |V L0385 0.9%5935 0,5,‘“35 o
» ) > 65° 0.75 075 0.75 ~0.68
e -
b) Viento porafelo a las generatrices: c=0.4
Cs-0,68 (succidn sobre pored de
sotavento
il F - s
‘ Corte transversal
T Fig. 2.5.€ Cubiertas de dos aguas .

Luz o el porcentaje de aberturas (n) sea menor del 30%

se tomard el mds desfavorable de los siguientes valores: _#i
1. Abertura del lado de barlovento: v Ce
TLOBE oW = n 1 [ _ _n R
[ 0.8 30 0.3 11 30 W TROE
TR LT T

18V ewp e

2. Abertura del lado de sotavento o a un costado i

w

Ll
guidlie e e P83 la
Las presiones interiores no deben considerarse para el anéd-
ligis de la estabilidad del conjunto de la estructura. Si
el porcentaje de aberturas es cercano al 100%, no pueden g
generalizarse las condiciones anteriores, ya que pueden u

ocurrir empujes importantes, tanto exteriores como inte- sev

riores, distintos a los citados.3ids7sg: a8 M%a 1180 sl
N . el .otiwiv eb [ewndY ge aeyssns eh 6iT0E ab
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A continuacién se van a analizar los distintos efectos pro-
ducidos por viento, en una construccién de un piso, que po-
dria ser una fibrica o industria. Estas naves se caracteri-
zan por su poca altura y por la ligereza de sur cubiertas,

cuya funcidén es la de proteger de la intemperie, el espacio
interior. Por estas caracteristicas, las fuerzas debidas a

sismo, generalmente pierden importancia, en comparacién con

las producidas por el viento.




NdVe de 15m x 60m. La estructura estad formada por armaduras de acero de dos aguas
apoyadas sobre columnas de concreto, a una separacion entre sy de 10 m. Este

tipo de estructura tiene la ventaja de ofrecer una facil eliminacidn delagua
) !

@ ®\6m=60m, .

a
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Fig. 2.5.9 ¢orte y planta de ia estructura
del ejemplo

de Iluvia, ligereza de la cubierta, rapidez de montaje y economia.

La cubierts propiamente dicha, esta formada por lamina de asbesto cemento -
apoyada, en largueros metalicos de 10 m, de claro gue unen las armadutas, =
El peso de este tipo de cubierta se puede estimar en:

Peso de la Idmina 0.0 K/al
Peso de largueros 25.0 "
Peso de ias armaduras ... 15,0 "

hlm e vl

En esta relacion el peso de los largueros y armaduras, se ha repartido e«
entre toda la superficie (til de la planta. Se supone que |a construccidn -
se localiza en el Valle de México y se van a apficat las recomendaciones -
del manual de Disedio de |a C.F.E.

El viento, al actuar sobre esta estructura, produciri distintos efectos so -
bre cada uno de sus elementos, asi como el conjunto. La accion mas importan-
te es en la cubierta, en donde |2 |igereza de su peso favorece |as fuerzas -

81 117

_tipos de syjecian o apoyo.

prende el estudio de los esfuerzos en los distintos miembros asi como de los
Chi .

Po¢ lo que respecta 3 los muros perimetrales que cierran la comstruccicn es-
taran sometidos a presiones o succiones con tendencia a producir el volteo -
o I8 rotura de este elemento.

Wuy importante en el anaiisis es la forma de estructurar la cubierta, para -
que se repartan de manera uniforme 1as fuerzas horizontales entre todos lose
marcos y que por lo tanto se comporte como un conjunto.

'.Priloramentu se obtendran las fuerzas o presiones exteriores producidas pore
-

ol viento,

1
i

- Determinacidn de la velocidad de diseno o

Yelocidad regional %= 100 Km/hr.

Factor d2 topografia: k, = 0.8 (estructura tipo | en zona industrial)
9 »Exponente de variacion con Ia altura: =0.075

Factor de tiempo de recufrencia: kg = 1.0

Yelocidad basica = kI k2 Yo = 100x08 = 80 km/hr. -
- LR A B L 4

"orreccion por la altura: v, =&(%‘ =18 %

{1
woeriem
« Fuerza debida al viento: y .
p=0.0048 6L
on donde G_B +h .
8+ 2h : L2

$i aceptamos una aitura sobre el nivel del mar de h=2.2 km.

-
"
o
+
b
~
"
e
=
~
w
A

8+ 4.4

o P=0.0088 x 0.023 x 78 C=2hl0C Ky />

. En una estructurs de sste tipo, la distribucion de los coeficientes -
de presign es la siguiente;

de succign. Estas fuerzas habra que analizarlas, en toda la cubierta, tan
to en las armadufas, como en tos largueros y en la lamina. E| analisis com -
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Se van a obtenar fas presiones que corresponden a los cpeficientes anterio-

res y se considerardn &quellas que producen efectos mas desfavorables en un
marco intermedio.
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En los marcos extremos se obtiene una condicidn mas desfavorable al apli «
car los coeficientes correspondientes al segundo ceso. =

Se va a suponer que la estructuracion estad formada por armeduras cada i0m.,
que se encusntran simplemente apoyadas sobre columnas de concreto, Estes ae

e ——— e —_—— e~ — .

e s
Cada una ds las armaduras interiores se disefiard para la condicién mas des-
fevorable resultante de aplicar la carga muertay viva y ia accidental debj
da al viento,

- Wmpgrke = #0 vs,-\\
387 255 @vivee = S50
Wy =12

- a7 39T rz=120 w
AT g
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5.0 m
Puvbes = Seléxi2013.87
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Las fuarzas que se qbtionmen cada miembro, producidas por carga muerta y-
carga vive son:

[T ] [

Foerzat en don,
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Para el snilisis do las fuerzas por viento, las cargas uniformes obtenidas
on la figure se transforman en cargas de nudo, multiplicando estos va-
lores por el drea tributaria respectiva, Los valores asi obtenidos se pro-
yectan en dos direcciones ortogonales.

Por ejemplo en &l nudo 2:
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En la siguiente figura las fuerzas internas en las barras estan dentro -
de los parentesis.
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Ademas de estas presiones producidas por (a accion directa del viento habra
que considerar las presionas interiores, producidas por el viento que pens-
tra por las aberturas de fachadas. Estas se cbtienen a partir de {a misma -
férmula anterior en el que el cosficiente es + 0.3 psra un caso como el prg
sente, en e que se estima una fachada “cerrada”. Las presiones interiores-
80 sumaran a las exteriofes, con objeto de calcular las condiciones mas -
desfavorables en |a estabilidad de los alementos de 1a cubierta,

En oste caso se obtendrd una succign uniforme de

' = 2 = 2
gy P = 0-004810.923183%x0.3 = 10,25 kgh

- LIRT Vi

Las fuerzas adicionales en fa armedura son:
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Las fuerzas en los miembros de |a armadura producidas por las diferentes soli
citaciones estudiadas son:

vVIENTO
7 MIEMBRO  CARGA MUERTA  CARGA MUERTA  PRESION PRESION CARGA MUERTA +
+ CARGA YIVA EXTERIOR INTERIOR F. DE VIENTO
-9 - 17,60 (ton) - 24.1(ton) + 4,05 + 1,37 - 8.58 \
11-10 +13.4 " +22.9 " - 3.92 - 1.2 +8.22
9-10 - .2 BRI N R +0.80 +0.24 - 118
9-8 - 14,0 " - 40" + 4,30 T 1. 44 . - 8.28
10-8 + 4.0 "+ 6.86 " - 1.4 -0.43 ™ +2.23
8-7 - 21m - At + 0,87 +0.30 - 1.50
3-8 - 10.6 " - 18,15 " +3.21 + L1 - 6.28
1-6 + 3.4 " + 555" - 1,03 -0.35 +1.86
1-5 + 8,35 " +14.35 " - 218 -0.712 +5.45

Para ol diseio de cada uno de los miembros, se escogeran las condiciones de -
esfuerzo més desfavorables, Se puede epreciar que corresponde a la combinacidn de -
carga muerta y carga viva. En la armadura, los efectos por succidn producen una --
disminucion de las fuerzas internas,

Los apoyos de |a armadura, se disefiardn de tal manera que puedan desarroliar
las fuerzas, tanto por carga vertical como por vients, gue se han obtenido en el --
andlisis anterior,

Los largueros o vigas que unen las armaduras y sobre las gque se apoya la cu -
bierta p[npiamente dicha se disefiaran para la condicien de carga gue produzca na --

yores esfuerzos. Si se adopta una separacidn entre largueros de 1,58 m. las cargas~

. OTEY .58 = 87 1,
seran: 25058 39 ,3/"

NIRRT 16G + CARGA MUERTA Y CARGA ¥IVA
En este caso no se consi--
dera el peso propio supues

ty (nﬁkg/mz) e 1as armady
ras.

to.0

952234 158 2 53 lig .
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Fuerza de viento

Fara el primer larguero del 1ado derecho, la carga de viento es mayor 40.4 Kg/m?, aup
que tiene la mitad del area tributaria

Rya= 0:545T
Rypzvo




Este fusrza de succign corresponds al valor maximo obtenide para una zond in-

La otra alternativa seria el considerar la comhinacion de carga muerta (87k/m)

termedia. Asi los fargueros, se disefaran para una carga total de 186 Kg/m- -

Jvad z.oied el g A E PP BRI 1 SRR TR

Cada parsja de estos contraviemfes, S8 catcutardn comn recidisndo ef empujs

nor vientn de una asmaduia.
©re 18,1x10%X2.5 = 450 kg.

y la carga por viento ( 37Kg/m)
- ok e/
16 .
. Y /m ka/\, P 15.0m.
R J— bl - 5.4
. g s -t
‘ - -8
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4] R 4 g . . it 2.8.1 Soliciteciones debidas a cambios '“IHT@fﬂffffn
Existen ciertas sgiicitac.ones gue no $0n dropiamente iuerzas, -
L?s muros perimetrales, deben calcularse actuando sobre ellos la presign del R las cuates, al igual qua stas, ofipinan accrones infarnas (morents, carga -
b vieato ya obtenida.. n este caso se considara la proyeccisn de la-cubierta - ,:: axial, fusiza cortante y torsiomy es 1as estructuras, Salicitaciones dv esta -
] sobre un plano vertical. ‘ naturaleza, son por ejempio,’ las cambiss volumtiices, que se ceben a dos cau-
g . -~ €1 muro asi come su cimentaciia so sas’luvdanenlzles: {as tarnaclcnar i3 temperatur3 y 1a contraccion. 1as Farac-
—p -nr » , ) . pro- teristicas de estos fendmenos y su efecto sobre 1as estructuras se estudian en
ﬂ-l\lg/m yectara como sometido a la accion de - & los incisos siguientes:
I las tuerzas indicadas
b -

En los tramos de muro intermedios en los
que no haya interaccion entre la armadu-
ra y el muro, no se considerara la ac -
cign del viento que actde sobre la pro -
yeccidn de la cubierta,

Un efecto que puede presentarss, es el dedplazamiento relativo de unas arma-
duras con respecto a otras, debido a que el viento actde en una parte de la-
cubierta o bien debido a efectos de rafaga. Para resistir estos efectos, cop
viene contraventear en sentido horizontal todas las armaduras o marcos trans-
versales, de manera que trabajen formando un conjunto.

I

7.8.2 Efectos de !as vesiacionss de temparatura,

Biovataes

Casi todes los wedwrieies se Hilatan cuando s eleva su lemperatura y -
sa contraen Quando son eniriades. Denlru de un intervaio de tesperatura nasug+¢
amplio esta dilatacion o contraccion as proporcional a la variacidn térmica. -
La proporcionalidad se exprasa pos medio del cosficients de sxpansion termica-
tineg! (&), que seo define como ei cambic de Jongitud que sufse una barre -
cuando su tempeistuca varia en un grado. €l coeficients térmico del acaro as -

aproximadaments 0.000 0124/C%, E1 del concreto simple varia entre 0.000 006/C°
y 0.000 613/C%, Puede observarse gque los valores son bastants parecidos. Para-

slactos de diseio es comin tomar un valor promedio de 0.00C 01/C® tanto para -
toncreto simple como para concreto referzado. Ei coeficiente térmico de Ia me-
dera, sn ol sentido paraislo a tas fibres, oscila entrs 0.000 0037/€%. y  ~ee
0.000 0054/C°:

Si se permite Ia tibre dilatacion o contraccidn de tedas las tibras de un cung
po ol cembio de temperalura no origina esfuprzos del cuespo. Sin embargo cuan-

T ¥
e 7‘5.42



do el elemento esta restringide o cuando existe un gradiente de temperatura,-
es decir, cuando ta temperatura varia de un punto del cuerpo a otro, se pie -
sentan esfuerzos denominados esfuerzos térmicos,

£n un miembio rects la presencia de un gradiente de temperatusa produce cuiva
tura, ademis de afargamiento o acortamiento, adn cuando no existan restriccig

nes. Una cosa seme,ante sucede en cualquier miembro estructural

La evaluacion de los efectos de las variaciones térmicas sobre (as estructy -
ras es un problema complejo, a continuacign se mencionan algunos de los factg

o

Influye mucho ja temperatura predominante en el momento de realizarse |a es -

res involucrades en él.

tfuctura; no es o mismo constiuir en una gpoca de temperatura c2lida que en-
una §poca fria o en una época de temperatura media.

Por otra parte te que interesa para efectos de calculo no s |2 temperatura =
ambiente sino fa distribucion de la temperatura dentro del efemento estructu-
ral. En algunos materiales, como el concreto el calor se transmite con relatj
va dificultad. Significa esto que fa variacion de temperatura en el intesior-
de un elemento de grandes proporciones puede ser bastante menor que |a de
ambients. Esto se tiene en cuenta en algunos reglamentos haciende depender
dal espesa del elemento el intervalo de temperatura que debe considerarse. -
Asi en un efemento de poco espesor se considerara una variacion mayer que en-
uno de gran tamafo. Una recomendacidon tipica indica que para elementos de me-
nos de 15 cm. se toma una variacion de 0.8 t, siendo % (a variacidén de i3 tep
peratura ambiente. Para piezas mayoses de 15 cm. se dan valores de I/Z tyg -
1/4 t,,

Es importante tambien la forma y grado de exposicidn. Por ejemplo el techo de
un edificio estara expuesto por el lado superior directamente a la accign de-
las variaciones de |a temperatura ambiente, mieniras que las temperaturas en-
ol lado inferior seran menores. Por otra las losas, trabes y columnas que gug
den dentro del edificio estaran sujetas a vatiaciones, gucho menores que las-
exteriores. En los elementos de !a fachada expuestos por un lado a variaciones
extremas y por 8l otro a una temperatura casi uniforme, pueden presentarse pro
biemas serios debido a los efectos de los gradientes de temperatufa lo mismo -
que en el caso de ios eiementos de techo,

v ot}

o
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Filculo de esfuerzas térmicas en elsmentos con festricciones 3 fa deformacign

Como se dijo anteriormente, cuando existe restriccion a la libre dilatacicn y-

contraccion de un elemento estructural, y esto sucede en todas las estructuras N
4 hiperestaticas, la variacion de temperatura puede producir efectos a veces dei

mismo orden que los debidow 2 otras solicitaciones. Para determinar estos efec

tos se puede considerar en el caicuio,qus.se imponen a los elementos de la 8s-

tructura deformaciones iguaies a los que estos tendrian, si pudieran dilatarse

o tontrasise libremente,

Considerese, par ejemplo, un elemsnts recto festringido sujeto a una variacion-

térmica. Ef esfuarzo debido a la variacidn puede expresarse por medio de Iz
scuacion.,

f t=E ey
sn donde

fya esfuerzo térmico

" babit E = mddulo de slesticidad

8, F (ty - ty®= deformacién unitaria correspondiante 2 (a -
variacion de temperatura ty= 15, dentro del
8lemento en estudio.

s
o = coeficiente térmico
bty = temperaturas inicial y final respectivamente
La fusrza total sers
ek
Fi=Af,

donde A es ) drea de |a seccidn det elemento.

La dificultad principal en célculos de este tipo ieside en ia correcta 8leccion-
de} valor de la variacion de temperatura dentro del elemento y de lgs efactos -

A KT G e (= AT B P T

de los gradientes de temperatura, cuando éStes existen.




En estructuras de concreto puede ser importante la rapidez de varigcién de-
la temperatura y la influencia del flujo plastico. Cuando se trata de una-.

tad principal consiste en la eleccion correcta del intervalo de temperatura
que debe considerarse, que dependerd, entre otras cosas, del grado de expo-

sicign del miembro en estudio, que puede varias segin ia posicidn de éste -

veriacidn de temperature que se registra en un plazo targo de tiempo 1a ngs
turaleza pléstica del concreto tiende a aliviar los esfuerzos térmicos. -«
Una manera de tener en cuenta la influencia del flujo piéstico consiste en-

vatiai el modulo de elasticidad utilizado en los calcules. Asi se emplea:i. 53
rian valores altos para cambios de temperatura rapidos y valores hajos para L]
cambios lentos. Algunos proyectistas, por ejemplo, toman valores del modufo o
de elasticidad del concreto iguales a un tercio de los que se usarian para- o
analizar efectos de corta duracign, Estas reducciones son excesivas cuando-

se estan estudiando los efectos de veriacidn del dia a la noche que se rea- ’

liza en un tiempo demasiado corto para que se deje sentir la influencia de-
los reacomodos plasticos
FIRTY

Algunes ilustraciones de los efectos de la temperatura

L)

8) Yige de acero artiguiana. cn Bus extremos y sujeta une carga uniforme
Si la viga de la fig. | sufre un aumento de temperatura apaiecersn unas

feacciones p r en sus extremos al no poder alargarse |ibremente, originane "
esfuerzos uniformes de compr@@ion. Pueden también ser, significativos los «
esfuerzos de flexion producidos por la excenticidad de P t respecto al cen
tro de fa seccion correspondiente al centro del claro. Esta excentricidad se
debe a la de flexion de [a viga (A), ocasionada por la carga uniforme.
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Fig. 2.8.1 Efecto de variacion de temperatura en una viga
con articuiaciones fijas en ambos extremos
1311 W1 asient &4

b) Narcos
Los efectos de |a temperatura en marcos rigidos se iluStran en la fig. 2.6.2
Los acortamientos o alargamientos de los distintos miembros, correspondien - *
tes a un cambio de temperatura dado, pueden calcularse faciimente, como s «

t
indica en |as #igs. 2a. y 2b, Las acciones internas producidas por estas de-
formaciones longitudinales, puedan daterminarse por cualquiera de los méto - b

Ty T W

dos de analisis elastico usuales. Como se indicG anteriosmente, la dificul -N'1;

en {a estructura. En algunos casos son importantes los efectos de los gra -
dientes de temperatura que pueden presenterse en ciertos mismbros.
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2 b) Se supone la misma varia- 2¢) Se supone igusl variacién r
cién en los dos niveles. térmice en los tres niveles, &
B ]
Fig. 242 Efectos variaciones térmicas en marcos. Lam N
K te
©) Arcos o

Los sfectos térmicos en arcos son casi siempre de importancia y deben -




.

considerarse en el analisis con cuidado

" En un arco articulade una elevacion de |a temperatura levanterd e clave -
mientras gque un descenso |a hard bajar (fig. 2,8.3)

Tewperatusa alte
Temperatura originai
Temperatura Baja

‘\‘\‘/,,L,,—

Fig. 2.8.3 Efectos de tempareture
en un arco brticulade
En arcos doblemente empotrados se acords (a iongitud del arco y la clave baja.
' Esto produce momentos positivos en la clave y momentos negativos en los arrap
‘ ques. Una elevacion de temperatura produce efectos contrarjos

" d) Domos ”

Los efectos de la temperatura en domos son semsjantes & los descritos para
arcos, En domos que contienen algin tipo de vidrieria para iluminacion es ne-
cesario predecir los movimientos probables con el fin de detaliar I8 herreria
con holgusas adecuadas

“ Los domos son sspeciaimente sensibles a (as veriacionas da temperetura a lo
. ¢ largo del dia, EI andlisis de los efectos térmicos es complicado porque el ca-
lentamiento del domo es desigual, por la posicion variable del sol. La estruc-
tura tiende a dilatarse en direccion de la fuente de calor (Fig 2.6.4)yiln caso~
tipico donde se preseatan problemas térmicos de esta clase es el Palacio de -
los Deportes. Para determinar los efectos de un calentamiento desigual se recy
Trié @ un modele 2 escala.

a—, _Fuente de

Fig. 2.8.4 Efecto del calentamiento
desigual en un dome.

e) Elementos estrécfurales de dos materiales con coeficientes térmicos diferen

. tes., "

[FT N

A veces se emplean materiales con coeficientes térmicos distintos para for -

W8T un elemento estructural. Las variaciones de temperatura provocaran esfuer -
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208 de tension en ung de los materiales y esfuerzos de compresion en 8l -

—otro, asi como la curvatura del elemanto

EEE- L

Hay algunas estructuras en |as que ol efecto de la temperatura es un
prnhlema_fundamental. €sto sucede por ejempio. en el caso de los reactores-
fucteaies y las chimeneas de grandes dimensiones

2.6.3 Efectos de la centraccign

Algunos materieles, en perticular e concreto, ciertos tipos de mam -
posteria y la madera, estan sujetos al tenomeno de contiaccion. Estos mate-
riales disminuyen de volumen en determinadas condiciones independendiente -
mente de lgs descensos de temperatura y de |a accion de |as gargas externas
Los efectos de la contraccion a veces son mas importantes en las estructu -
res de concreto que los debidos a las variaciones de temperatura, Existe -
cierta analogia entre la contraccion y la temperatura. Asi, es frecuente sy
pones que {a contraccion equivale 8 un descenso de temperatura

La deformecion unitaria del concreto simple dehida al fencmeno de contrac -
cion varia hastante con VoS tipos de concieto. Se citan valores gue van dese
de 0.0002 a 0.0001. Debe recordarse que |a contraccign es funcidn del tiempo
tendiendo 2 estabilizarse con la edad,

La presencia del refuerzo en las estructuras de concreto reforzado presenta
problemas espaciales. Las varillas impiden |a libsre deformacidn del concre-
to por contraccion, lo que produce esfuerzos de tensign en el concreto y de
‘tompresign en acero. Ef esfuerzo de tension puede !legar a ser suficients -
para agrietar el concreto, Aunque pareceria entonces que el refuerzo favo -
rece al agrietamiento también es cierto que la presencia del acero restrin-
go su desariollo después de su iniciacion,

Una distribucidn no unitorme del refuerzo en una pieza de concreto reforza~
do produce curvatura debido a contracciones diferenciales. Se debe a que -
las varillas restringen la contraccidn en fas partes proximas a ellas.

También pueden presentarse problemas de contraccion diferencial debido a -

condiciones de humedad amhiente distintas en I3s superficies opuestas de -
elementos estructurales, Un probleme tipice, por ejempto, es al de los pavj

e
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mentcs, donde existen condiciones muy distintas en la superficie
expuesta de las que corresponden a la superficie en tontecto con

el terreno, Esto motiva complejos estados de esfuerzo.

Para tener en cuenta el efecto de la contraccidn es fracuente -=
que se apliquen recomendaciones de tipo empirico. Por ejemplo en
algunos lugares se asimila la contraccidn a un descenso de tempe
ratura de unos 15° centfgrados. En las normas francesas se propo
ne el uso de un coeficiente de contraccidn que varia de 0,0002 a

0.0003 en regiones hdmedas, y de 0,0004 a 0,0005, en regiones se
cas, Mara el célculo de esfuerzos se recomienda que se empleen =

valores bajos del mddulo de elasticidad del concreto, para tenex
en cuenta la influencia de las caracterf{sticas pldsticas que de-
jan sentirse debido a la lentitud de los fendmenos de contraccidne

Este tipo de ragla simplista tiene evidentemente muchas limitae~
ciones dada la complejidad real del problema. Cuando se intente e
evaluar los efectos de ia contraccidn en une estructura de conee
creto reforzado debe recordarse que influyen los siguientes fac-
tores:

a) Cuando el concreto se cuela en etapss la contracciédn no =
se presenta con la misma intensidad simulténeamente. Un ejemplo
t{pico es el de la construccién de un gran puente en arcec en don
de las etapas de colado se efectdan con espaciamientos importanc
tese La contraccidn del primer coladc aerd casi cuando se esté -
colando la Jltima porcién del puente

b) El esfuerzo restringe los efectos de le contraccién -

c) La contraccién es un fendmeno lento que tiende a estabili
zarse, -
et

Esta caracteristica es aprovechada por algunos fabricantes de a=
concreto de productos estructurales precolados que los almacenan
durante cierto tiempo antes de utilizarlos. As{ se logra que loas
efectos de contracciédn queden reducidos a un mfnimo cuando loa

elementos estructurales son montados,

2+604+s flgunag_consideraciones sobre el tratemiento de los cam==

bigs_velupéizicaes sn.gl disefio_estructural

De los incisos anteriores se deduce la complejidad de los
problemas relacionados con los efectos sobre las estructuras de
la temperatura y la contraccién por su naturaleza aleatoria, aun
cuando se consideran indepen-=

P s S IEPRTIPRL T

dientemente,

En estructuras de concrete reforzado fes des fenémenos pueden presentarss

simul taneamente, sumandose sus efectos en unas ocasiones y restandose en-
otras. Influyen también la edad puesto que de ella depende el grado de -
contraccion, y |a fapidez con que se realiza la variacion térmica, por e

comportamiento plastico del concreto. Dadas estas condiciones es dificile
establecer métodos de diseno deterministicos gue tengan en cuenta todas -
las variabies que intervienen en el prohlema. Tampoco es suficiente la -

informacidn disponible para justificar el pianteo de métodos probabilist
cos. Asi el proyectista se ve obligado a tener en cuenta estos fendmenose
de una manera empirica con base en su experiencia y las recomendaciones =
simplistas de algunos reglamentos que deben tomaise con reservas,

Afortunadamente los efectos de los cambios volumétricos no suelen afectar
la resistencia Gitima de las estructuras si éstas son suficientemente dig
tiles, Podria afirmarse, gue mas importante gue intentar evaluar las ac «
ciones internas provocadas por los efectos de temperatura y contraccion
es detatiar las estructuras de manera que se aseguie un comportamiento =
ductil que proporcigne reservas de resistencia para situaciones desfavorg

bles no previstas en los cdlculos,

Wy “1iapy s oo n3 ree

Por otra parte el comportamiento de las estructuras bajo condiciones de -
servicio puede ser afectado seriamente. Los cambios de dimensiones pueden-
producir dafios que aunque no pongan en peligro a la estructura implican -
reparaciones costosas, Esto justifica que en el disefio de toda estructura-
de importancia se tenga en cuenta los posibles efectos de estas solicita -
ciones.

Los efectos de la temperatura y la contraccion sobse una estructura son -
tanto mas importantes cuando mayor su rigidez, Desde este punto de vista -
es deseable hacer las estructuras flexibles, o que puede estar en contra-
diccion con {as otras condiciones de funcionamiento que exigen rigidez. En
estructuras sujetas a variaciones fuertes de temperatura y cargas poco im-
poftantes deben buscarse soluciones flexibles, €n el caso contrario, la fj
gidez serd la propiedad deseada.

Los efectos de temperatura y contraccion pueden reducirse por medio de jup
tas razonabiemente distribuidas o por medio de apeyos que permitan el |i -
bre desplazamiento de los elementos estructuréies. En los puentes, por -
ejemplo, es frecuente eliminar estos efectos por medio de dispositivos a -
veces complicados que permiten la |ibre contraccion o dilatacion de la -



estructura, En estructuras de edificios suele considerarse gue no es nece- ]25 i ! que puedan ocasionarse a edificios vecinos

sario tomar en cuenta los efectos de los cambios volumétricos en el calcu- i
lo si se proporcionan juntas a dis:an’cia que varian entre 50 y 00 metros, TABLA | HUMDIMIENTOS PERMISIBLES

segin los distintos reglamentes.

isié i i i ; ’ : Limite Unida-
La decision de usar jyntas t?ebe estudiarse con E:uniado. Las juntas son ca-’ o Concento que se (imita y tipo de daio. .
tas y presentan problemas mas serios que los dafios que la estructura habria ) Inctemento {ncrements Total es.
sufrido por efectos volumétricos si se hubiera construido sin ellas, aun - mensual Anual.

sin haberlos tenido en cuenta en el calculo.

En estructuras de concrate reforzado es prudente seguif las recomendaciones

. i . Dafos a instalaciones en via publica 3 10 30 cm,
de los reglamentos respecto a [os armados minimos que deben utilizarse siem . . A "
. . - A i i R .
pre en previstdn de los efectos de los cambios volumétsicos, Danos a editicios vecinos z
LR
2.6.5 Asentamientos difsrenciales Inclinacion media
Cuando las distintas partes de una estiuctura hiperestatica se ven - inclinacién visible o o . K

sujetas a hundimientos diferentes se :inducen en eila acciones internas que- Componente tiansversal excesiva de |2 acsleracion

pueden ser de impoftancia. Casi siempre los hunJimientos diferenciales se - : de la gravedad. o o - 0.2 e+
efectian con relativa lentitud, de manera que para evaluar su efecto en |as 2 BAYEE.. EF"“)S en el funm’unamento de maquinaria o o 0.1 4
o estructuras deben considerarse modulos de slasticidad bajos, que tengan :n- N Dificultades en gruas viajeras YIRS - - 0.3 5
cuenta los efectos del f!ujo plastico del concieto. Al estudiar les tipos - v 3
de movimientos producidos por el asentamiento de las estructuras suelen dig Distorsidn angular "
tinguirse tres clases: el asentamiento maximo, el dasplome y la distorsidn
anguiar.(Fig. 5) en el diseno es necesario lograr no solamente que la estrug L Agrietamieato de aplanados de yeso 0.2 0.25 0.3 %
Agrietamienio de muros de blogue de concretn figerq D.2 0.25 0.3 %
Agrietamiento de muros de blogue de concreto de peso
e noimat 0.3 0.4 05 \
Agrietamiento de muros de tabigue recocido 0.5 0.7 1.0 %
Danos peiigrosos en estructuras de concreto reforzado ] 1.5 20 %
Inclinacion media Falta de conexignes remachadas en estructuras de acero .- .e- 4.0 %
¢
L' Distorsion angulas . . ' rol
Asentamiento ¥ 100+ 3n
maxime, .
Fig. 2.8.5 Efectos de los hundimientos = altura del edificio en metros.
tura resista las acciones internas debidas a asentamiento sino que eslos - ' si h— 0. la inclinacion permisibte 1%
movimientos se mantengan dentro de |fmites razonables. La dificultad ests - ' Sih 50 m, inclinacion permisible = 0.4 %
on dsfinic estos Iimites razonables, En la tabla se sugieren algunos valo - si h ~oC desplome permisible 33 cm.
: { Au8 pusden servir de orientacion. En fa eleccion de |imites de- )
“an considerarse los danos que pusdan sufrir los acabados y los dafios ’ + [ Relacign entre el cortante de piso maximo y el peso del edificio arriba del nivel considerado;

generalmente es minimo en (3 base del edificio y es igual al coeficiente de coitante en )a base.
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2 6.8 Solicitaciones diversas asociadas a los proceuim:enios de fauiicacivi

y construccion de las estructuras y sus elementos

Estuerzos residuales

i
Las piezas estructurales de acero van sujetas a distintas acciones du -
rante su fabricacién y manejo que crean en ellas io gue suelen |lamarse "es -
fuerzos residuales”, Estos esfuerzos residuales existen dentio de elementos - -
aun cuando no actua sobie ellos fuerza exterior alguna Son semejantes a los -
producides por las solicitaciones externas o por !as variaciones termicas y -
por o tanto pueden sumarse a ellas si son del mismo sentide
tos esfuerzos residuales se deben a deformaciones pldsticas diferenciales entre
las diferentes partes de un elemento. Fundamentaimente |as causas principales -
de los esfuer>ns residuales son el enfriamiento irreguiar de (os perfiles des -
pues de laminados las deformaciones permanentes ocasionadas por cargas exterio- an
res, la soldaoura, el endurecido en frio o caliente y otras operaciones a fos - #ad
que someten los elementos de acero durante su fahricacion y construccion.
iy
Los elementos de aluminio también pueden contener esfuerzes residuales, H
2.6.7 Solicitaciones se entan durante el transporte y el montaje de - "q
estructuras pretabricadas
S A RLERLATR g
Durante su fabricacion, transporte y montaje es comun que los elementos - i

prefabricados se vean sujetos a condiciones de carga distintas de las que existj
tan en la estructura teiminada. Estas solicitaciones deben tenerse en cuenta en-
el diseno. A veces Ias maniobras a las que pueden quedar sujetos los elementos -

prefabricados pueden ser hruscas. Por lo tanto las cargas estaticas deben incre-
mentarse con algun coeficiente de impacto. Tambien es necesario prever los esta-
dos de esfuerzo gue pueden existi) antes de realizadas las conexiones que dan
continuidad a la estructura

oy
Un caso muy vlustrativo es el de los pilotos de concreto, cuyo armado estd deter
minado fundamentaimente por las solicitaciones que se presentan durante su trang
porte e hincado.

En el montaje de estructuras de acero es frecuente tener que tecusirii a maniobras
que crean esfuerzos a veces importantes. Esto sucede cuando por alguna razgn las-
tnierancias no se han respetado con precision y es necesario forzar el elemento -
al mantarlo,

. bR 'I 26

__ 2.6.8 Soliciiacinnes accidentales que se presentan durante ias distintas etapas cons

"l

auctivas de los edificios

E! proyectista debe tener en cuenta el procedimiento constructivo, ya gue du -
rante la construccion pueden presentarse selicitaciones de 'mportancia que despues -
desaparecen. Por eyemplo, puede haber partes de una estructura de concreto que estan *
sujetos al paso de camiones de carga en cierta etapa de su construccion. En los edi-

ficios gue se construyen con gruas, torre fijadas a la estructura, es necesario te -

ner en cuenta los esfuerzos gue estas produciran.

Un ejemplo en el que el procedimiento constructive ¢nfluye importantemente en- 3
el dimensionamiento, es el de {os puentes construidos en voladizo. En estos puentes
la estructura debe ser capaz de soportar su pese propio en cantiiever, mientras no - .
se realiza la unign entre los voladizos

2.6.9 Otros factores que influyen en el dimensionamiento estructural

Las solicitaciones que se han estudiado hasta ahora, producen todas ellas de -
formaciones en [as estrutlyras y por lo tanto acciones internas, En el dimensiona -
miento puede influir tambien acciones de otra naturaleza., Por ejemplo puede ser nece
sario tener en cuenta el posipte desgaste bajo la accion de vehiculos o los efectos-
de ciertas substancias que tienden a desintegrar los pisos como sucede en [0S rastros
y en otras instalaciones industriales.

ANALISIS DE MARCOS SUJETOS A FUERZAS LATERALES I N

En los problemas sobre diseio estructural, es usual el amalisis de marcos, so-
metidos a fuerzas taterales, asi como !a obtencion de {a rigidez de los mismos, Ade-
mas de ias soluciones ya estudiadas en el curso de Analisis Estructural, es intere -
sante conocer algunas soluciones aproximadas gue permiten un analisis rapido y prac-
tico de la estructura. Mediante una solucion aproximada, es posible obtener de una -
manera rapida, secciones geométricas preliminares de los distintos elementos estruc-
turates o bien, permiten reatizar un analisis previo para conocer valores aproxima -
dos de los efementos mecanicos. En general estos procedimientos no dan resuftados sa —
tisfactorios para analisis definitives. \\

En el analisis estructural de un marco, es necesario partir de una solucion --
inicial aproximada, en la cual se suponen |as secciones de los elementos estructura-
les y asi poder calcular los momentos de inercia y coeficientes de ropmtes, P'Lgidez,

A partir de esta suposicidn, se procederd a analizar ta estructura por tanteos
hasta que la solucion del problema coincida aproximadamente con las secciones supues T B

tas.
O . 'L



En los procedimientos aproximados de analisis de estructuras hiperestaticas,-
se supone }a posicion de {os puntos de infiexian y la distribucion de 12 fuerza cor-
tante lateral entre los elementos resistentes de un entrepiso, Asi ef analisis se rg
duce a un procedimiento isostatico oe equilibrio de fuerzas, La diferencia entre los
distintos metodos que se van a desciibir a continuacion consiste principalmente en -
consideraciones sobre ta posicion de los puntos de inflexion y sohie &l criterio que
debe seguirse para distribuir la fuerza cortante, 4

A continuacion se describiran los principales metodos para el amalisis aproxi
mado de marcos.

. e . ol

Metodo del portal.
Se basa en tas siguientes hipotesis:

t) Los puntos de inflexian en trabes y columnas se encuentran en sus puntos medios

2) La fuerza cortante en cada una de |as columnas exteriores de un piso, es igual a-
la mitad de |a que corresponde a cada columna interior.,

El proceso de calculo puede resumirse en los siguientes pasos:

1) Beterminacion de la fuerza cortante de cada entrepiso -
2) Obtencign de la fuesza cortante en cada columna, de acuerdo con la hipotesis 2

3) Calculo de les momentos flexionantes en los extremos de |as cofumnas, teniendo en
cugnta I3 hipotesis 1.

-

Obtencion de fos momentos en Ios extremos de las trabes, equilibrande los momen -

. tos de 1as columnas en cada nudo. Para ello es necesario comenzar en nudos que ten
gan una sola trabe y proseguir, recordando que los momentos en oS extremos de --
una misma trabe son iguales entre si. i

5) Obtencion de las cortantes en las trabes a partir de los momentos en sus extremos

B) Obtencion de las fuerzas axiales en las cofumnas a partir de las cortantes en |as

trabes.
Ejemplo: s g
toT
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Método del voladizo.

Se susle utilizar este método para el analisis preliminar de marcos esbel-

tos. Las hipétesis que se hacen son semejantss a las del método anterior:

1) Los puntos de inflexign de trabes y columnas se ancuentran en sus puntos medios, -

]

-~

-

]

~

En el caso de que las columnas se encuentren articuladas, ol punto de inflexidn =
56 encuentia en sebepade. & articvlacwh.

La fuerza axial en ceda columna de un mismo entrepiso es proporcional a su seccidn
transversal y a su distancia al centro de gravedad de !as columnas del marco en el
entrepiso considerado. En ocasiones se suponen todas las columnas de igual seg ==
cign transversat y se calculan las cargas axiales como directamente proporcionales
a sus distancias al centro de gravedad del marco.

Los pasos a seguir Se resumen a continuacign:

Considerando el edificio como un voladizo, se determinan jos momentos de las fuer-
zas exteriores con respecto a secciones horizontales que pasen per los punt- e -
inflexion de las columnas en cada entrepise.

Los momentos asi calculados se utilizan pera obtener las fuerzas axiales, en . ;==
columnas, aplicando la hipgtesis 2. > «r -

A partir de las fuerzas axiales en las columnas, se obtienen |as cortantes sn 1as-
trabes.

4) So determinan los momentos en trabes y columnas, aplicando la hipdtesis 1,
Ejemplo:’
207 " : e
o) meme) e A
g d -
0 Y 4
Am
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Suposiciones:
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Fuerzas axiales en |as columnas:
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Rigidez de entrepiso

Para distribuir las fuerzas cortantes horizontales entre los elementos que re-
sisten fuerzas latersies, es necesario calcular la rigidez, en cualquier entrepiso,-
de todos !os marcos o mures resistentes en que puede descomponerse el edificio.

La rigidez dg entrepiso es la relacign que existe entre la fuerza cortante re-
sistida por un marco, muro o contreviento en un entrepiso y el desplazamiento harj -
zontal relstivo entre los dos niveles consecutivos. La rigidez asi definida no es in
dependiente del sistema de fuerzas |aterales. Por lo tanto, para calcularia con rj -
gor, debe conocerse tal sistema con anterioridad, lo cual en general no es posible.

En marcos ordinarios de edificios, el empleo de sistemas de cargas que no son-
estrictamente proporcionales al definitiva de anafisis, introduce errores de poca im
portancia, y usualmente las rigideces calculadas a partir de hipotesis simplificato-
rias sobre la forma del sistema de fuerzas |aterales son satisfacterias. En muros, -
contra vientos y cieros marcos es indispensable temer en cuenta |2 variacion de la -

carga lateral.

s, obon v oinsizth

Farmulas de Wilbur ! — g

Formuias de Wilbur
En el caso de marcos regulares, formadus por :,ths de seccign constante, la -

determinacion de 12 rigidez de entrepiso, pueds hacerse a partir de las formulas - «
aproximadas de Wilbur, Las hipgtesis que se hacen en este caso son ias siguientes:

1 - Llos giros en todos los nudos de un nivel y de los dos niveles adyacentes son i~

guales, excepto en el nivel de desplante, en donde puede suponerse empotramian-
to o articulacign, segin el caso.

2 - Lh fuerza cortante en los dos entrepisos adyscentes al que interess, son igue -
les a la de éste.

Sea un entrepiso cualquiara de un marce,
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° m,n,0 = Niveles consecutivos de abajo hacia arriba €}
ho = Altura del entrepiso "n"
ken = Rigidez relativa (1/h) de fas columnas del entrepise "n"

kyn = Rigidez relativa (I/1) de las trabes superiores del entrepiso

r n

kin = Rigidez relativa de las trabes inferiores del entrepiso “n®

R, = Rigidez del entrepiso

¥, = Fuerza cortante en el entrepiso "n" "
T

Fp = Fuerza exterior en el nival "n"
Aistando un nudo cualquiera > He
FL L] FTi )

hed
B S h 2
} {’ﬁ ~ A b} 9b
Y

Qh h% L BVEE

[ LIRS o)

'
0B iEh ] R BE +— ¥,

Este nudo, el momento debido a los cortantes debe ser igual al momento flexio-
nante en las trabes. Sustituyendo este Ultimo valor dado por |as ecuaciones pendien-~
tes deformacion, se tiene:

e .

-
Fo’ho  n',bn ] X1 '
ot T = LT, (B 400+ (B, 4 6] e
Efectuando Ia suma para todos los nudos del entrepiso: & ,‘
Fo'ho  Fnihn Yo.ho  Y¥n hn -
[T +77 1= "7+ 77 =15EK,
_ Yoho + ¥nhn b pd
W ———
24EZK
tn . .‘ ¥
Procediendo de 1a misma manera para el nivel "a" :L
_J¥n.hn + V¥m.hm ——
% =TT ES K,

En cada entrepiso se puede establecer una ecuacign de equilibrio entre la fuer

za cortante exterior y 1a suma de fuerzas cartantes internas en las columnas, produ-
cidos por ios desplazamientos y giros en los mismos. La fuerza cortante en las coium
nas se va a obtener a partir de |as ecuaciones de pendiente-deformacion, teniendo en
cuenta la hipgtesis 1t

. 2E Foho + Fnhn  Fnhn + Fmhm o
T Wt Ik A [T, f T EK, Il R
¢
A partir de esta ecuacion se puede encontrar |a rigidez del entrepiso: l
- . -i:—- Vo VTeAJ
" 00Ty h2 Yohgt¥nhn 5 ¥nhn + b
i ‘—lﬁﬂ AL Ll
ﬂh}c; 12Esken "™+ GG E shtn N
Por la hipotesis 2:
0 NE TR G i i
YorWn=a [R2 alni wriy fo 2]
X 4BE b gt
n= e o ho + hn _fn ¥ h
n m_ho +hn hn +hn
L RS> ST ¥ 7] ] M T S
En el caso: LT J
ho = hn = hm ;
Tait
- UE TEM
kn = 7 T 1
e 2 + +
28 LS, o > s> sl
T BTN
Ds manera semejante se puede obtener: T
. i
Ter, Entrepiso: - Touky : Tyt
o= 4BE ' ~
[ 1 1] (Cotumnas empotradds en cimentacign) -
o h, ﬁgIc”Hu 51] ‘,_I
' o t oo
24 E !

1

i
X = T 48 E
1 2, e + Da+hy ; iz
N h, [WME _']th: (Columnss empotradas en cimentacign)
: (EX X2
. K= 48E
ch 2 fhz  ha+hs  2h:i ¥h -
- h, (nc: +.£2—lt_zi+ -f;"—’] (Columnas articuladas en cimentacign) .

X (Cotumas articuladas en cimentacign)

I | T | TR Y
! hx [ﬂd* ﬁn’]

20. Entrepise




21

2.2

2.3

2.4

2.5

2.8

2.1

2.9

.18

REFERENCIAS

E. Rosenblueth, Seguridad y disedig estructural, (Cap, 18 de Ingenierie del
concreto Reforzado editado por Boris Bresler), Editorial -
Facul tad de Ingenieria, UNAN., 1968

E. Rosenbiueth, Folleto compiementario- Carga muerta, cargs viva, viento.«
Ediciones Ingenieria, UNAM, 1982

E. Rosendlusth y L. Esteva, Folleto complementario; Disefio sismico de edi-
ficios Ediciones Ingeniaria, UNAN.. 1882
gt 4
Comisidn Federal de Electricidad, Manual de diseiio_de Obras Civiles, Sec =
cign B, Solicitaciones (astituto de ingenieria UNAK., 1088

Norris, Hansen y otros autores, Structural design for dynamic loads, Nc. »
Braw-Kill Engineering Series, 1958

Den Hartog, J.P., Mechanical Vitrations, Wc Graw Hill, 1958
5
Oickey, W.L. ¥ Woodruff, G.B,, Yibrations of stee) siacks, Transactions -
ASCE., Yol. 121, 1956

Dockstader, E.A., Swiger, W.F, B Creland E. Resonant Yibrations of Steel «
Stacks, Transactions, ASCE, Yol. 121, 1856

Rogers, 6.L., An Introduction te the Dynamics of Framed Structures . J. -
Wiley, 1850

Biume, Wewmark y Corning, Design of Nultistory Reinforced Concrete Buildings
for Earthquake Motions, Portland Cement Association, 1961

M. Rodriguez Cuevas, Aplicacion de !a estadistica de extremos a |a determins-
cion de velocidades del viento para disefios estructurejes.-
Revista Ingenieria, Yol. 34, No. 4, 1064

131

-3¢ 81 1 ‘ fuyoamy -

3.1

L N}

moy v
ot
st

- el
.
~it

JLRTTES

e A

b
3.
3

33
B 3.

o [ T
CCAPITULO 3
' ty
3 ESTRUCTURACION "
Conceplos Seneisles
M
Elementos Estructurales
3.2.1 Elementos Sujetos a Tensidn. Tansores
te nd
3,2.2 Elementos Sujetos a Compresion. Columnas y Muros o
3,2.3 Elementos Sujetos a Flexidn, Yigas .r 4 f
3.2.4 Ammaduras TR Ak e srin}
Wiee . aeh o - And0 9 ued adeuoshs
3.2.5 Arcos y Cables W
G2 I 1L T IETIAT T
3.2,6 Placas y Losas
A KRNI [T TN N i
3.2.1 L& Nembrena ST o 205nsmia ol ob tew
oy en e omar a w“ - ‘
3.2.8 Estructuras Laminares
2.2.8 Estiuctuias Plegades Simrrantt pyR mbmel 3
3.2.10 Mures de Contencidn
3.2.11 Marcos y Porticos
3 Sistemas de Piso
b g b h hN
4 Cubiertas Especiales
5 Construcciones de un Piso 11y
6 Edificios
Batiegs A0) vy B TN inited fg
7 Puentes pr T k




3 ESTRUCTURACION-

Como ya se habia mencionado en el capitulo 1, la estructura genera]
mente cumple un fin utilitario para el hombre. Su objeto puede ser limitar of
un espacio, como es el caso de los distintos tipos de edificios, la unign o=
comunicacion, da dos puntos, cerrar unacuenca.y fosmat un almacenamiento natus
tal de agua, etc. Las estructuras, al cumplir con o) objeto para el que hane
sido disenadas, van a estar sometidas a distintas solicitaciones, 1as cuales

e deben soportar con determinado grado de seguridad.

En ! proceso de estructuracign, se escoge el material mis adecuado para cong
truir la estructura y se disponen los materiales o elementos estructuraies da
tal manera que se obtenga una solucidn dptima dentro de las fronteras fijadas

8)

prablema, LA BT ] RT3 ]

Entre los factores que intervienen en la determinacidn de la estructura més -
adecuada hay que considerar los siguientes

f
Proyecto arquitecténico. Este a su vez, esté regido entre otros factores,-
por la funcionalidad de 1a construccidn. En @l proyecto arquitectonico se-
fijaran dimensiones generales minimas, alturas o desniveles, distribucio -
nes de los elementos, etc. como correspondientes e un funcionamiento dpti~
mo de la construccion, pof lo que el disedo estructural tendrd que adaptay
se para tomar en cuenta estas condicionss,

El proyecto arquitectonico también considerara la posible solucion estruc-
tural, con objeto de gue sea realizable dentro de ciertas condiciones dptj
mas. Asj por ejemplo, los claros de Jos elementos estructurales se conser-
varan dentro de cierto rango, se admitiran ciertas secciones preliminares,
se buscaran condiciones de estabilidad de la estructurs, ete, En aqueltog
tas0s, en gue una supuesta estetica, adopte partidoes o soluciones no adecua
dos desde el punte de vista estructural, se requerird de un estudio cuidadg
so que puede Ilegar incluso a la modificacion de la solucion arquitectdni-
ca.

A veces no existird el proyecto arquitectonico y la solucidn estructural -
serd la adoptada, teniendo en cuenta aspectos estéticos y funcionales,

Solicitaciones, Como se ha visto en los capitulos anteriores, las soficita
ciones dependen fundamentalmente del destino de fa construccicn, de {a zo-

na geografica en la que esta localizada la estructura, etc, El tipo, magni-

tud y distribucion de las solicitaciones definiran, en muchos casos, los mg
teriales, !a distribucion de elementos y 1a forma estructural, Por ejemplo-
las dimensiones de las vigas principales de un puente, estaran definidas -
por ta magnitud de las cargas que actjpan y el claro. En condiciones norma -

les,. se pueden suponer vigas de concreto de determinada seccion. Si los es-

fuerzos obtenidos, son muy grandes, habra que pensar en modificar los claros
iniciales, en usar otros materiales, como concreto presforzado, emplear ar-
maduras o arcos de acero.
o

En ! disefo de Ia estructura se buscara el equilibrio entre fuerzas exter-
nas e internas de tal manera que se obtenga una estructura resistente a las
solicitaciones establecidas, Esto quiere decir que tanto tas fuerzas inter=
nas, como las deformaciones se conservaran dentro de ciertos valores, Tam -
bién sera importante comprobar la estabilidad del conjunto. Una estructura-

ademas de resistir ias fuerzas a que se encuentra sometida, tendra que es = !
tar en condiciones estebles por lo que habra que evitar desplazamientos, «
volteos, etc. por efecto del conjunto de fuerzas actuantes,

t)

0)

E

en
se

“
Economia. Teniendo en cuenta todos los factores que intervienen en el prg
yecto estructural, habra que optimizar la solucidn. Considerando los dis-
tintos materiales estructurales, posibies dimensiones de los claros, pla«
20 de ejecucion, etc, y estableciendo |as consecuencias de una posible fg
Ila, se podra obtener una solucign optima, para una cierta probabilidad «
de resistencia.

Solucion constructiva, La solucidn estructural por adoptar, tendrd que ser
facilmente realizable dentro de les |imitacionss propias que existan para-
la obtencion de materiales, disponibilidad de maquiraria y obra de mano, -
velocidad de ejecucion, etc, etc. Muchos son los proyectos que a pesar de-
cumplir con las condiciones de los puntos anteriores, no han podido reali-
zarse o simplemente lo han encarecido por no haber tomado en cuenta el prg
ceso constructivo. Por ejemplo, en una estructura para edificio, las colum
nas y vigas pueden dimensionarse de tal manera que se obtengan secciongs -
minimas para resistir las solicitaciones supuestas. Esta solucion puede - -
suponer innumerables secciones de los elementos estructurales en un mismo-
piso de la estructura, De este modo; aunque se sconomice en materiales, se
encarece el proyecto por concepto de mano de obra y de cimbra en general,

diseio de una estructura, se facilitard, si sl proyectista, {lega a sentir
qué forma se va a comportar 1a estructura, estableciendo |a manera en que-
transmiten las fuerzas entre los distintos elementos que fo forman. Para -

esto yhede ayudar el conocimiento de {as deformaciones que va a sufrir la es-




tructura proyectada, ya que todos los miembros sufsen deformaciones mas o me-
nos grandes. A partit de! estado de -deformacion supuesto, es posible deducir-
{as fuerzas internas que van a actuar sobre |a estructura

Generalmente se supone, que el diseio estructura) debe estar dirigido a 12 de
tinicion de una estructura, que a manera de esqueleto, constituye el slemento
mas importante de una construccion, Es cierto que es muy importante, pero tam
bién lo son los distintos muros, elementos de relleno y albadileria, que for-
man parte del conjunto. Para el propietario de un edificio, es importante el-
que no falle la estructura, pero tambien lo es, que no se destruyan los dis -
tintos acabados de |2 misma. Por esta razén, es necesario proyectar }a liga -
en condiciones de seguridad, de la estructura con Ios demis elementos que fof
man parte de la construccidn

A continvacidn se verdn las caracter{sticas de los distintes elementos estruc-
turales y la manera en que intervienen en el proceso de estructuracin.

Al desarrollar el proceso de estructuracion, inicialmente se estudiaran -
las caractaristicas principales de los elementss estructutales y (o manesa en-
que participan, en la formacign de una estructura mas compleja. las estructu -
ras estdn formadas por una serie de elementos mas simpies, gque ya &n Conjunto-
comunican propiedades de resistencias, rigidez, etc. a la estructura, La labor
del proyectista, consiste en seleccionar estos elementos estructurales y combj
narlos entre si eficientemente, para constituir una estructura éptima. Una ata
pa posterior Sera el dimensionamiento de los miembros o elementos, a partir -
del comportamiento.de la estructura bajo Ia accign de solicitaciones ya defi -
nidas.

En el presente desarrollo se presentard |a manera de seleccionar los elementos~
estructurales y asi se vers que un factor muy importante en ia seleccion, es 8l
tipo y la magnitud det esfuerzo a que se encuentra sometido. Indirectaments [a-
selgccion esta afectada por [as caracteristicas de las solicitaciones y, por la-
geometria de la estructura, considerada como un conjunto. Es evidente, por ejen
plo, que un cable no podra ser elegido como elemento estructural capaz de sopor
tar esfuarzos de compre 8idn.

3.2.1
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Elementos sujeios 2 tension. Yensores

Los tensores son elementoS gque tiabajan fundamentalmentie a temsidn, aun -
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cuando se encuentra sometido a tension, ya que puede desarrollar esfuerzos wuy
altos. Otros materiales tales como el concreto, pueden soportar esfuerzos de -
tension muy bajos. por lo gue su eficiencia como tensores es menor. En la fig
3.2.1, se muestran algunes ejempios, en los que los tensores estan sometidos a

IO
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Fig. 3.2.1

Distintes ejemplos de tensores

fuerzas aziales de tensidn.

Los tensores presentan dos problemas importantes:
- 8) Anclaje
Para que el tensor pueda desa:rvoi!ar toda su cepacidad, es necesario que -
osté perfectamente ancledo, de tal wanera que el apoyo pueda desarrollar toda-
la fuerza transmitida,

1

En el ejemplo de {8 fig. 3.2.1 (a) el anclaje se reduce al disede de ung junta-
que pueda soportar la fuerza W, suponiendo. que el elemento scportante es lo su-
ficientementa resistente, 4,5 &'

El caso (b) corresponde a una torre de sadio. Los cables o tiranies gue sujetan
la torre, le transmiten una componente horizontel y otra verticel. Las componep
tes horizontales se pueden anuiar, colocando cables orientades- segin tres direg
ciones. Las componentes verticales se transmiten a la cimentacion incrementando
fos esfuerzos verticales en la torre. Los anclajes de los cables en el suelo dg
ben absorber |as fuerzas transmitidas por los cables

que en algunos casos estas fuerzas podrdn estar combinadas con flexiéa, E} acets ———————————En—tos—otros casus, d& 17 Risma figura, la misma estructura formada por los maf

poT Sus propias caracteristicas mecanicas, es el material que mejor se comporta-

cos, sirve de anclaje a los contravientos que deben contrarrestar cualquier.

PSS RS




fuerza horizontal apiicada o desarrolleda e |a estructura. Si los marcos son
de concreto, la longitud de ios anclajes sera la necesaria para desafrollar -
por adherencia las fuerzas aplicadas 8 los tensores.

Si a estructura es de acero le conexion de los tensores con e! marco tendrd-
que absorber las fuerzas que le transmitan,

Los contravientos, en un marco, restringen su desplazamiento lateral incremen
tando por lo tanto su rigidez. €n la fig. 3.2.2, se indica |a forma de obte -

ner la rigidez de estos elementos, La rigidez total de {a estructura serd |a-
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Fig. 3.2.2 Rigidez de un marco con contraviento

suma de la correspondiente al marco formado por trabes y columnas y la rigi-
dez del contraviento,
9 g
K = K marco + K tensor

La contribucidn det tensor a la rigidez lateral es: 4 a3

K tansor =JE’_=, I cosd= I noszq= [(l( tensor) alial] cosza(

(A_‘ St
oS
y it
En donde i_ es el coeficiente de rigidez dei tensor, a fuerza axial, ; 4!
13 o [ M
_T = (K tensor ) axial = EA
'Y L -

Como este tensor no puede desariollar esfuerzos de compresion, habra que coe
locar otro tensor en posicidn simétrica para el caso de que cambie de senti-
do ta fuerza exterior, '

Otra alternativa al problema anterior, seria colocar elementes a compresidn,-

por ejempio de concreto. L& solucion seria semejante a le obtenida, ou
b) Rigidez transversal
Los tensores también presentan el inconveniente de la falta de rigidez trang :‘
versal. En la figura 3.2.1 a se puede apreciar que transversalmente al plano de ;;
la figura, hay |ibertad de desplazamiento. Esto puede ser importante en algunos 3
cesos. Asi fuerzas producidas por viento, actuando normales al plano de ia tigy -
ra, pueden producir efectos dinamicos sobre el tensor. En los otros casos, mos-
trados en fa misma figura, tiene menos importancia la falta de rigidez transveg
sal de los tirantes. "
b
Los reglamentos, generaimente limitan la relacion de esbeltez, de elementos a -
tensién, que forman parte de armaduras o estructuras de acero, a un valor méxi i
mo de 240 a 300. Con esta limitacion se da rigidez al miembro, en condicionss -
de trabajo y durante el proceso de montaje,
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Fig. 3.2.3 Mnclajes y uniones de miemhros a tensicn T 0o ugit
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En el diseno de piezas a tensidon es muy importante considerar el drea neta de P
le seccion, que es la parte que sfectivamente estd desarrollando esfuerzes, -
Esta se obtendrd consideranda posibles |ineas de falla, de la seccion y obte~ ... .;
niendo el drea neta en cada caso.
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o Linea de fatla k=2 [

i . Sr
e e ; Linea de falla AC=hyp — 9 4 4 j%

A

] (Férmula empirica)

?\ O 4 y ‘
< H ~ < G 7 ‘AB- Ay = Area do la seccidn, '

T t : { sagin fas secciones AB o AC

5" s _,‘ At = Area de |as perforacionss

Fig. 3.2.4 Obtencidn del area neta en un pecfil de acers

Hay que cuidar !2 union entre distintos elementos a tensidn, con el fin de
que efectivamente transmitan las fuarzas actuantes, evitando cambios brus-
cos de direccion que pueden producir la falla del material (Fig. 3.2.3 ¢).
Ea caso de que se presenten excentricidedes, habra que considerar sus efeg
tos en el diseiio de las piezas.

En el proyecto de tensoies, es muy importante, determinar el alargamisnto-
de ta pieza, ya que de éste, dependers la geometria final del slemento y -
de |a que puseden derivar algunos esfusrzos secundarios en ia estructura.

La seleccion de un tensor, estard detarminada, sobre todo, por {a posibilj
dad o confiabilidad del anclaje. En algunos casos, cuandec se ancla en &l -
suelo, se ha logrado poi medio de un volumen de material (muerto), por -
ajemplo concreto, cuyo peso es el necesario para desarsollar la tensidn an
sl miembro. .
[ T : 1
Los tensores formados, ya sea por perfiles estructuraies o cables, pueden -
impedir desplazemientos en la direccion del elemento. Tienen cierta flexihbj
lidad en esta direccidn, ya que variaciones en la magnitud de la carga, prg
ducen modificacionss apreciahles en el estado de deformacidn que a su vez -
se traduce en oscilacionss importantes. En direccion perpendicular a la del
tensor, no tienen ninguna rigidez, por {o que en |a estabilidad general de-
la estructura, se tendrd que suministrar {os elementos necesarios pars pro-

at [

3.2.2 FElementos sujetos a compr@ 8ion, Columnas y muros

Un elemento estructural sometido a una fuerza de compresion, puede -
fatlar al alcanzar el estuerzo de ruptura, ya sea como esflierzo directo o -
como una combinacion de esfuerzes. Tambien puede faliar per pandeo de la -
pisza, si 8l esfuerzo de compresion en Ia misma, alcanza el valor correspop
diente a Ja carga critica. En este caso la falla de |a pieza puede |legar -
8 ser elastica, si los esfusrzos que se presentan son inferiores al [{mite-

elastica. o
En Mecanica de Materiales se estudig la forma de falla de una columna esbe]
ta, si la carga axial excede ol valor dado por la formuia de Euler:
2
Pop =0l E | , g m——
CR " . 5
2 A (3.2.1) .
(kL)
s :
LIRS §
t
wFIE T E e e :
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/
N, / / N Ay
or donde —
e
Pc. Fop = Carga y estuerzo critico por pandeo
»

E = Wédulo de Elasticidad. Se madifica si ia falla es ineldstica,
1, €= Momento de inercia y radio de giro minimos, da la seccion,

KL = Longitud efectiva de fa columna, teniendo en cuenta las ras -
triccion en los apoyos
sl g P

- %= Relacion de esbeltez ( r ) N

La fdrmula expresa que }a carga critica, es independiente de la resistencia
del material peio es funcign del mdduio elastico y de la relacion de esbeltez.
Para que un miembro a compresion sea eficiente, requiere ademas de un valor -
aito del midulo de elasticidad, una relacién de esbeliez pequefia,

poicionarla. R I [
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Cuando el elemento alcanza ia carga o el esfuerzo dado par las ecuaciones ante
viores, el miembro se deforma, adoptando una configuracion sinusoidal. Las for




mulas empieadas en el dimensionamiento de columnas, son férmulas semiempiricas
basadas en los principios sefnalados

Se conocen como columnas |os elementos estructurales en los que la solicitacion
predominante es una fuerza de compresion. Pueden adoptar distintas formas, se -
gin as caracteristicas del proyecto, Generalmente son de seccidn rectangular o
circular y de eje vertical, La columna da idea de soporte o de apoyo en una es-
tructura, justamente por estar destinada a recibir entre otras, las cargas ver- "
ticales o gravitacionales que actian sobre efla y transmitirlas a la cimenta -
cion.
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Los puntales son miembros inclinados, sometidos a fuerzas de compresion. En -
este tipo de piezas, ademds de los efectos piopios dg la fuerza axial, hay que
considerar los efectos por fiexion debidos al peso propio del elemento. En la-

figura 3.2.5 (b), se supuso el elemento articulado en la cimentacidn con objes .
W

R

ohnoh ne

Fig. 3.2.5 Elementos a compresidn

to de anular el momento en la unidn con el suelo.

Los miembros sometidos a compresidn pueden ser de madera, mamposteria, concreto

o0 acero. La madera, junto con las mamposterias de piedras naturales, fueron los
primefos materieles usados en fa construccign de eiementos a compresion. Muchas

20

han sido Ias columnas de mamposteria que se han construido, debido a los gran-

des esfuerzos de compresion que puaden resistir. Su uso se ha restringido por-

el alto costo de obtencidn y elahoracion de estos materiales, asi como la poca
resistencia a la tension que puedan soportar. £n una estructura, es rafe encop
trar yna columna sometida a un esfuerzo de compresion uniforme. Generalmente -
la fuerza axial de compresion estd acompafiada de un momento flexionante en una
o dos direcciones, Esto puede producir esfuerzos de tensign en algunos puntos-
de la seccion transversal. Pos su escasa resistencia a tensign as poco recomep
dable usar una columna de mamposteria,

e A
El acero permite desarroliar por igual esfuerzos de tensidn o compresgicn, por
lo que es muy usado en la construccion de elementos a compresion. Sin embargo-
debido a las altas resistencias unitarias alcanzadas con nuevos tipos de acefo
en el disefic se suelen ohtener secciones muy esheltas en las que es facil gue-
rija el pandec, ya sea como elemento aislado o del conjunto del cual forman -
paste. @rrar B0 (1.4 QY WA SIeM SENE lab o ‘el » g

El concreto armado prasenta la ventaja de poderse adaptar a cualquier forma -
junto con resistencias altas a |a compresion y a tension. Ademas es raro que -
en este tipo de material, para proyectos normales, se |leguen a presentar es -

fuerzos criticos por pandes.,yun g, //(/ (¥3/m)
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Fig. 3.2.8 Muros o diafragmas "
El diafragma o muro, es un caso paiticular de columna a [a gue muchas veces suse
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tituye con ventaja. Los materiales mas usados son concreto armado, tabique y
block hueco de distintas medidas, EI muro de tabique rojo de arcilla, tiene-
una ductilidad de 4 a 6, anle fuerzas l|aterales siendo por lo tanto mayor -
que en el caso del biogue hueco de cemento en 8l que se presenta agrietamien
tos de tipo fragil. Estas piezas se vnen entre si, para formai el muvo, por-
medio de mortero de cemento o de cal.

El tipo de solicitacion mas frecuente en un muro, es |a cerga vertical uni -
formemente repartida, (Fig. 3.2.6-b). Siempre es conveniente que ias cargas-
verticales, se repartan sobre el muro por medio de una trabe rigida, para -
svitar concentraciones de esfuerzos y agrietamientos. Si se trata de una caf
ga concentrada y grande, probablemente sea mas conveniente trensmitirla di -
rectamente poi medio de castillos o columnas

En un muro sometido a fuerzas laterales, se presentan (Fig. 3.2.8) lineas de
tensidn diagonal con una inclinacion de 45% aprowimadamente. E) muto faliard
8l formarse grietas inclinadas que siguen las direcciones de tensidn maxima.
Una vez que aparecen las primeras grietas, la cepacidad resistente del muro~
disminuye de manera importante, Si suponemos que la carga actia por ciclos,-
como ocurse en el caso de un sismo, Se pueds suponer que dependiendo de su -
intensidad, después da dos o tres ciclos en que aparecen las primeras grie -
tas, la resistencia del muro y por lo tanto su rigidez, disminuyen. La resig
tencia al cortante de muros de mamposteria sometidos a cargas accidentales,~
se puede estimar como

~ ( tm = Esfuerzo permisible a la compresicn-
vy=0.7Y fm on mufos de mamposteria )

En esta formula se desprecian los efectos de |a carga vertical, que en realj
dad incrementa la resistencia del muro, al aumentar Ia friccion entre el mof
tero y !a mamposteria. Es evidente que en aste caso de solicitacion lataral-
@s necesario un moitero resistente,

El comportamiento del muro ante fuerza fateral se mejora si se le limite o -
contina por medio de marcos de acero o de concreto, que impiden la falla por
tension diagonal, en ia zona cercana a las esquinas. En este caso el agrieta
sisnto del muro, se produce en la zona interiof del maico, de manera semejap
te al caso 2nterior, pero con un aumento en is ductilidad del ‘muro que puede
flegar a alcanzar valores de 4 o mayores. Sin |a estructura perimetral, le -
falla del muro se presenta con caracter fragi! sobre todo si estd construido
con block hueco de concreto. Las pruebas realizadas en muros con distintos -
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mure. Sin embargo es recomendable confinar [0S muros con una estructura de
concreto, que puede estar formada por un conjunto de castillos o columnas-
y por cadenas, dalas o trapes, lo que aumenta su ductilidad, al mismo =~
tiempo que reduce los efectos por pandec. Los elementos verticales en mam-
posterias deben estar cojocados 2 una separacion no mayos de 7y im. veces-
gl espesor del muro y también en los extremos e intersecciones. Ademas es-
tardn perfectamente anclades a la estructura para evitar valteos, desplaza
mientos o separaciones relativas,

Para obtener ia rigidez del muro y conocer en que forms contribuye a dar reg
sistencia a la estructura, bastars con aplicar la definicion de rigidez, sy
poniendo que el muro se comporta como una viga. En la figura 3.2.7 se pre -
sentan las condiciones de deformacion de un muro con diferentes tipos de -
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L Fig. 3.2.7 Desplazamientos en mures

Asi o) muto de 13 tig. (b) tendrd una rigidez lateral igual a
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Las aberturas tales como ventanas, puertas, etc. reducen la rigidez, por lo -
que habré que calcularla segdn un plano que contenga la seccion minima del -

tipos de refuerzes, tanto vertieales como horizontales, incorporados al muro
demuestran qus estos no influyen de manera importante e la resistencia del-
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En la obtencidn de fuerzas normales y tangenciales en los marcos que con-

interesante ver que la resistencia a flexion depende, ademas del material,

finan el muro, se puede suponer gue este se comporta como un puntual, so- del momento de inemcia de |a seccion transversal con respecto a unos ejes 1
metido a compresién y admitiendo que antes de que aparezca la primera - centroidaies y principales. De esta manera, cuanto mayor sea ol peralte -
grieta, se desarrolia un elemento a compresion (fig. 3.2.8) de fa seccion, mayor sera su momento de inercia y por lo tanto tendra une
mejor comportamiento a flexion.
Fara que trabajen en conjunto el muro y |a estructura es necesario que se
desarrolten fuerzas cortantes y normales concentratlas en los extremos de- En este tipo de elementos, son muy importantes [as deformaciones produci-
I3 diagonal principal del muro (Fig. 3.2.7). Estas fuerzas hay gque considg: das por flexion y en menor grado por esfuerzo cortante. En {os miembros - !
rarlas en el disefio del marco, ya que de otra manera pueden hacerle fallar. sometidos e esfuerzos directos axiales, se tiemen deformaciones pequefas-
comparadas con fas que existen en flexion. En general estas deformaciones
dependen del tipo de apoye, del momento de inercia de ta seccion, de fa -
distribucion de la carga, etc. En el proyecto de vigas, deben limitarse -
las deformaciones por flexion y asi en el Reglamento del O.F., se reco -
AN L "’c":.grﬁ'l.'fé o miendan velores maximos de la fecha de 0.5 cm. + L/500 en donde L, es la-
i % N \ “./ distanciz entre puntos de infiexion. Estos efectos pueden reducirse si - i
I‘)’ )\\ durante le construccion se deja al miembro una pequefia contraflecha, t
i %
K Eunuw A Commetion , En |2 zona de compresign, las fibras comprimidas, se comportan de manera- ;
i ' § i , semejante a una columna, por [o gque también se pueden presentar los efec-
LL‘ j ' tos de pandeo. La falle se produce cuando el estfuerzo por compresidn, al- '
Fig. 3.2.8 Acciones de los muros sobra la estruc(url.m‘ canza el valor que corresponde al esfuerzo critico de fiambee. En ese mo-
mento la pieza se flexiona generalmente en e! sentido en el gue tiene me-
g ST e . R ) )
3.2.3 Elamentos sujetos a flexion. Vigas A nor rigidez, es decir perpendicular al pleno de Ias cargas (Fig. 3.2.10).” o
¢
aw Les vigas o trabes son elementos estructureles que estin sometidos- o0 igeas sl 8 4 p %) ’-‘ Ve
fundamentaimente, a flexidn, bajo la accidn de cargas perpendiculares a su o -
eje. Es rarg encontrar un elemento sometido a flexign pura, més bien se - Vo ra vl we ot wtee ol
encusntran combinaciones de fiexidon y fuerza cortante, p 0 hiher
i o By 'k
@l [ 1
Debido al momento flexionante que actda en una seccidn cualguiera de la vi st p | [P,
ga, se desarrolla en'la misma, una zona de compr& ®idn y una de tension. -
Los esfuerzos correspondientes se obtienen a partir de las fgrmulas de Me- o
canica de Materiales. De manera semejante se pueden obtener los esfuerzos- . .1#:‘\
cortantes producidos por una fuerza cortante o por un par de torsign. Es -- i_ Ty ‘;.7_
1N
i !4,1
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Fig. 3.2.8 VYiga rectangular sometida 2 ftexidn
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Fig. 3.2.10 Pandeo en vigas.,
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En las vigas,determinado tipo de deformaciones pueden favorecer los efectos
por pandeo. Por ejemplo, fuerzas laterales aplicadas en {a zona de compre -
sion, o bien cargas horizontales, o verticales que no pasan por el centro -
de torsion de la seccion. Este tipo de soliciitsciones produce un giro en la
ssccion que finalmente provoca e flambeo del elemewto. Este élitimo se co -
noce como pandeo (ateral por torsién. Hay formutas empiricas gue permiten -
obtener los esfuerzos de compresion reducidos por concepto de pandeo, en -

) i
u-«-—«‘--’:

elementos de acero y de concreto. )

para reducit los sfectos por pandeo, se pusde considerar alguna de las si-
guientes soluciones:

a) Dar soporte lateral a la zona de compresign, pudiendo ser continuo o
an puntos al ternados

b) Empieo de una seccion en cajon

t) En ol caso de perfiles abiertos de acare, aplicacidn de un recubri -
miento de concreto a Ja seccidn,
B2 ANT LA TRE L
En el caso de secciones rectengulares de concreto, no Se necesite revisar
por pandeo si fa relacidn de longitud de la pieza entre apoyos laterales
8l ancho de la seccidn es menor de 56 y la relacidn altura de la seccidn-
sl ancho de la misma os menor de 4

§i se aisla un elemento contenido en el a!ma de la vige, en un punto cer-

cano a los apoyos y se indican los esfuerzos a que se encuentra sometido-

en sus caras, se ohtiene un estado de esfuerzo semejante al que aparecs -

en la fig. 3.2.12. Este estado de esfuerzo es semejante a unas fuerzas de

tension y compresion que actdan en planos inclinados. Como se ve en la -

! “ figura, en una direccion existe tension diagonal pura y en un plano per -
k pendicular se desarrollan esfuerzos de compresign

S R Tl S TE
(TR IRy
TR,
» ""

o (d)

Fig. 3.2.11 Soports lateral en vigas

€n el caso de una seccidn de concreto, con poca resistencia a la tension -
puede agrietarse pos tension diagonal si no se refuerza convenientemente.-
Si la seccidn es metdlica, los esfuerzes diagonales de compresion pueden -
producir el pandeo local de la piaca del alma. Estes efectos se pueden evj
tar coiocando atiesadores que comuniquen rigidez al aima.
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Fig. 3.2.12 Esfuerzos principales en vigas TR §

Un caso particular son {as vigas diafragmas o de pesalte muy grande-
comparado con la |ongitud entre apoyos da la pieza. Se consideran dia -
fragmes cusndo ia velacion peraite/claro es menoy o igual de 4. En este
tipo de elemento, ademas de los efectos ya citados anteriormente, puede
presentarse el pandeo on el plano de las cargas. En estas vigas, tiens-
mucha importancia los efectos debidos ai esfuerzo cortante. En el pra -
yecto de estos elementos hay que colocar soporte (ateral, sobre todo en
los extremos de |12 pieza, pava evitar Ja falla por pandeo

Las variables que intervienen en el diseio de vigas son fundamentaimen-
te:

8) La carga, que diticilmente se puede medificar, ya que depende
principaiments, del destino de la construccion.

b) El claro de la viga, que dentro de ciertos |imites se podrd va -
tiar durante |a dtapa de estructuracion.




c)

1)

€l material empleado. A pavtir de! tipo de esfuerzes que se desarrg

sistan a tension, esfuerzos semejantes a los de compresion, o bien~
emplear combinaciones de materiales para obtener un resul tado semse
jante. En estas condiciones se encuentra la madera, acero, aluminis
y el concreto reforzado

La forma y dimensiones de |a seccion. €n una viga la seccion puedee

Wi
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Ilan en ias vigas, 4 vo la necesidad de emplear materiales que rse—  sarrojiar e fuerza necesaria,

viga de concreto reforzado, siempre que el alambre de presfuerzo pueda de-

& 2

3

it —___]

— s — e — — ————— —

adoptar distintes formas, pero en general se escogerd !a seccion »
con mayor momento de inercia, siempre que se respeten fas |imitacig
nes por pandeo y las restricciones propias de la funcionalidad de =
ja estructura. ta seccidn asi escogida sera |a mis resistents a =
flexidn.

La seccidn rectangular o cuadrada que puede construirse en madera =

o concreto, tiene esas caracteristicas. La seccion cuadrada aunque=
menos eficiente a flexion, es una-seccion muy conveniente cuando la
pieze ademas, estd sometida a torsion. En acero se pueden construir
seccionss semejantes como son las seccioned en cajon, ya Sea cuadrg
das o rectangutares, pero huecas. En estas hay que cuidar el pandes
local de las placas, que forman }a seccion.

Buscando obtener una seccidn mucho mis eficiente qus las citadas,
se |lega a obtener la seccion | o H, muy usada en los perfiles co «
merciales de acero, En ellas, se disponen dos areas, de tensidn y -
de compresicn respectivamente, lo mis alejadas posible de) centroide
de la seccidn y que son las que van a desarrollar fos esfuerzos por-
flexién, Ambas zonas, estin unidas por une placa, el alma, que absof
be los esfuerzos cortentes, Buscando propiedades semejantes se han -~
desarra dado secciones T, C, etc.

Al usar Ia seccion de concreto armado sobre tode si sus dimensiones-
son grandes, se ocurre tratar de anular los esfuerzos de tensidr y -
tas grietas que se producen, haciendo trabajar practicamente toda la
seccign a compresion. Asi se desarrolid el concreto presforzado en -
el que al miembro, se le apiica una fuerza de compresign excéntrica,
al estirar un alambre de acero previamente colocado. Esta fuerza de-
comprension produce esfuerzos contrarios a los producidos por las -
solicitaciones. €l resuttado final es (fig. 3.2.13) una ssceidn cu -
yos esfuerzos son de compresion, en casi toda la seccion de con -
creto. Asi para una misma seccion y calidad de! concreto, se puede -
desarrollar un momento resistente mucho mayo: que en ef caso de una-

}4'... .

a

Fig. 3.2.13

Yiga de concreto presforzado

Esta solucidn seria correcte si 8l momento fi®xionante fuera constante a-
to largo de la viga. En realidad sl momento veria con el tipo de carga, -
condiciones de los apoyos, etc. por lo que para obtenar condiciones de s
fuerzo semejantes en todas las secciones, habrd que modificar 1a posiciom
de la fuerza P. También se pueden presentar ciertos problemas, cuande |a-
carga viva 8s muy grande comparada cen }a carga muerta, En este caso el -
estado de esfuerzos creado por el presfuerzo, antes de la aplicacion de -
|a carga viva, pueds ser mis desfavoreble que la condicidn final, En el -
proyecto, habrd que tomar en cuents todas las condiciones de carga y el -
orden en que ectian.

Al mantener constente la seccion a lo Jargo de la viga, se obtiene un -
mienbro poco econémico, ya que Jos elementos mecanices con respecto a los
cuales se ha realizado el disefio, varian con |2 seccion. Por lo tanto |a-
seccion resistente serg correcta para un punto del elemento estructural -
y en los demas estara excedida. En el caso de secciones de concreto refof
zado, adn manteniendo las dimensiones externas de la seccion, se puede mg
dificar el porcentaje de acero § por lo tanto [iegar a obtener un diseiio-
més equi}ibrado. Una solucion a este problema consiste en disefiar vigas -
ccr secuion variable pero con resistencia constante. Si el disefio estd -
regido por fiexion, se busca una variacién de la seccion gue se adapte a-
1a variacion del momento flexionante a lo largo de la pieza. Las viges -
acarteladas (fig. 3.2.14) podran desarrolias un momento mayor en los apg
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VIGAS ACARTILAPAS

; Fig.1.2.14-a VYigas de seccidn variable 2
yos que en &f ce tro de las mismas, por lo que serén apropiadas cuande
se requiera det .minada rigidez en los apayos y no se disponga de espg
cio &n }a estroctura para ia construccion de una seccion uniforme

Finalmente, en la seccion compuesta, se aprovechan las caracteristices-
de materiales distintos, Asi, se puede proyectar una seccidn en que la-
zona de compresion sea de concreto y la de tensidn esté formada por un-
perfil comarcial de acers. Desde luego es necesario, qus ambos elemen -
tos estén unidos correctamente de tal manera que puedan transmitirse los
esfuerzos cortantes que se desarrollan en a superficie de contacto y -
que la variacion de las deformacionss en la seccion compuesta see |i -
neal, Esto puede tograise por medio de comsctores de acero unidos de -
tal sanera que puedan transmitir el esfuerzo cortants

fonreron, ) -

. rreed —“1(" ’- :

‘ Fig. 3.2.14 -t Seccidn compuesta

El tipo de apoyo es importante en el diseiio de los miembros a flexidns
Al proyectar un apoyo, se tendrs Is seguridad de gue los materiales son -
cacaces de desarrollar tas fuerzas supuestas en ol andlisis., Cuendo se-

- Wine P thrh @howes. o ccne "

trata de un apoyo simple ya sea en concreto, mamposteria o cualquier otio
material se evitaran los esfuerzos de compresidn altes que pudieran prody
cir Ja faila por aplastamiento, tanto del apoyo en si como de la zona de-
la viga que se encuentra en contacto con el soporte. Si una viga, sd en -
cuentra empatrada en otra viga, 2 ta cyal transmite um par de torsidn, el
momento no correspondera a un empotramiento perfecto, sino el dehido a un
giro limitado del extremo de la viga. Este giro se puede obtener igualan-
do deformaciones (fig. 3.2.15), En caso de que la viga se encuentre empo-
trada en on muro, el grado de empotramiento se puede obtener de la misma-
manera y verificando que las fuerzas en el apoyo no vayan a producir la -
falla del muro.

Atendiendo a! nimero de incdgnitas en (oS apoyos. las vigas pueden ser -
isostaticas o hiperestdticas. En general 12 viga isostatica presenta mayg
tes deformaciones y por |o tanto una menor rigidez que la hiperestatica.-
Los efectos producidos por algunes tipas de seiicitaciones, los ahsorben-
de manera distinta. Por ejemplo. fos cambios volumétricos ex una viga -—
isostatica se transforman en dilataciones y movimientos que no afectan el
estado de esfuerzos en fa viga. ya que alguno de sus apoyos se pueden -
desplazar |ibremente. En camhio en una viga hiperestatica este tipo de so
licitacion se transforma en reacciones gue impiden los desplazamientos de
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Fig. 3.2.15 Empotramiento de vigas

Y2 viga en los apoyos y por {o tanto en un incremento de los esfuerzos. --

que pueden agrietar o hacer fallar la viga. Sin que sea una regla generai

se puede aceptar que las vigas hiperestaticas son preferiblies a las isos-

taticas ya que presentan una mayor rigidez. En una viga hiperestatica
cuzndo el momento flexionante en una seccion alcanza determipade valos de




o

bido a un incremento de 1a carga. se produce un giro o se ferma una articy
{acign plastica. manteniendo constante la magnitud de! momento resisiente,

de la seccion. La formacion de estas articulaciones plasticas en una es
tructura hiperestatica permite una redistribucion de los momentos en la v
ga y por lo tanto una adaptacion a ias nuevas condiciones de carga. Sin em
bargo habra ccasiones en gue seran convenientes fos elementos isostaticos
como en vigas de puentes en los que se quiera evitar fos estuerzes por hun
dimientos diferenciales, cambios volumétricos, ete. Justamente la Ilamada
viga Gerber trata de transformar una viga continua en una seiie de vigas

isostaticas. a
2t
I >, ST ) -
A A A A I
. Fig. 3.2.16 Viga Gerber o
wi

3.2.4 Armaduras

Para claros grandes, la viga de alma llena dej'a de ser economica
debido a la magnitud que alcanza la carga muerta. Las secciones que se
obtienen son tales, que el peso propic de la viga es el factor mas impor.
tante que interviene en su diseno. fn estos casos pueden utifizarse con
ventaja tas armaduras, Son elementos estructurales formados por un conjun
to de barras articuladas en sus extremos y unidas de tal manera que se
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Fig. 3.2.17 Fuerzas interiores en armaduras N

forma un conjunto de triangulos practicamente indeformables. Todas {as «
fuerzas exteriores, desarrollan fuerzas axiales interiores, en las ba =
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rras gue foiman fa aimadura. Aungue generaimente 1as barras que forman !9
aimadura. se consideran y analizan como aiticuladas en sus extremos es d

1

ficil ilegar a construitlas en estas condiciones. ya que las uniones solda
das o remachadas que son ias usuales rigidizan la junta y desairollan mo
mentos flexionantes que en ia mayoria de {os casos se suelen despreciar

Asy ios efectos debidos al memento de flexion se transmiten como tension y
compiesion 2 ias cuerdas :nferior y superior de {a armaduia. Las barras
verticales y diagonales transmiten la fueiza cortante. Ademas el alma de
fas armaduras se encuentra parcialmente hueca. reduciendo pos lo tanto el-
peso propio de 1a pieza.

Su principal caracterrstica es ia triangulacian y asi formando mecanismos. -
se van transmitiendo las fuerzas que recibe, hasta los apoyes. En cada nudo
tas fuerzas exteriores se mantienen en equilibrio junto con las fuerzas in-
ternas. proprrcionadas por las basras que concurren al mismo punto. T
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fig. 3.2.18 Algunos tipos de Armaduras
~+ avepe vk opgit

En ta fig. 3.2.18. aparecen algunas formas usuales de armaduras. La magni-
tud de fas fuerzas que actuan en los cordones extremos superior e inferior
son funcion del peralte de la pieza, Ura forma aproximada de obtener estas

fuerzas consiste en dividir el moments fiexionante en una seccion, entre -
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: ¢l peralte de {2 armadura, Asi se obtiene el momento resistente como desa,

rroilado exclusivamente por las cuerdas extremas

En realidad en los casos mostrados, la armadura se comporta come una viga-
de alma flena en Ia que la transmision de fuerzas internas se realiza a -
través de las barras trianguladas

Por 1a misma naturaleza de |as fuerzas internas que se desarrollan, se ve-
la importancia que adquiere el efecto de pandeo en los miembros sometidos-
8 compresidn. Se procurara que la relacion de esbeltez de estas piezas se-
conserve dentro de ciertos valoses. Eri los miembros a tensidn, una excesi-
va flexibilidad de estos, produce vibraciones excesivas y deformaciones no
recomendabies, principalmente en las etapas iniciales del montaje. Ef re -
glamento de la A[SC recomienda relaciones maximas de esbeltez de 200 para-
miembros a compresion y de 240 para miembros a tension

_Con 12 simple triangulacidon se asegura la rigidez de la astructura formada-

y que |as deformaciones de esta, sean pequedas y producidas por los incre -
sentos de longitud en cede una de fas barras, sometidas a fusyza axial. fs-
recomendable que al proyectar una armadura, los angulos se conserven cefca-
nos a 45° o §0° y que las dimensiones de las piezas, sean semejantes, De
no ser asi, las fuerzas en-las barras pueden alcanzar valores altos, o bien
las deformaciones, proposcionales a fa longitud de los miembros, al ser de-
siguales pueden provocar desplazamientos asimétricos en fa estructura

La direccion de tas diagonales, tiene cierta importancia, ya que de ésta -
depende el tipo de esfuerzo a que se encuentra sometida la pieza. En la -

'lig. 3.2.19, la armadura (c) sometida a carge vertical tieme las diagonales

sometidas a tensidn. Em cambio la armadura (d), sometida al mismo tipc de -
solicitacion tiene |as diagonales trabajando a compresion. En el ejemplo -
citado, las piezas a compresion, en las que los esfuerzos por pandeo son -
mis importantes, son mas cortas en el caso (c) que en el (d), por 1o que en -
of primer caso se obtendria una relacidn de esbeltez mas pequeiia y probable -
mente un disefio mas econdmico.

El material gue iniciaimenta e uso en la construccion de armaduras fue la -
madera con |as uniones clavadas o atorniliadas. Al aumentar el tamaiio de los
claros, los esfuerzos que se desarfollan no pueden ser resistidos por !a ma-
dera. Ademas existen |imitaciones para |a obtencicn de determinadas dimensip
nes.
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- truccién de la soldadura, simpiificé la construccion de las uniones y del-
trabajo en la obra. La construccidn de armaduras de concreto, se dificulta
por la fabricacion de moides, pero principalmente por ias bajas resisten -
cias que alcanza el concreto a tension. Ultimamente se han desarrollado ar-
maduras de tipo mixto en que los elementos a compresion son de concreto y-
los de tensidn son de acero en forma de pertfiles comerciaies. Estos tienen-
la ventaja de que se pueden prefabricar con lo que se f.cilita el proceso-
eonstructivo. También conviene mencionar armaduras de concreto prefabrica-
das, en las que a la cuerda inferior se le apiica una fuerza de presfuerzo
de manera semejante al caso de una viga de concreto presfgrzado

€n el disefio de armaduras, se gupane que todas las fuerzas estin aplicadas
on los nudos y que éstos a su -vez son articulaciones. En Ia figura 3.2.10-
(b) al aplicar una carga en una posicidn intermedia entre dos nudos, origj

Fig. 3.2.19 Efectes secundarios en armaduras .- i

na esfuerzos de flexion adicionales a los directos que actdan en los miem
bros de la armadura. £n el caso (c), al ser el nudo rigido, trata de con-
servar constante el angulo original de la armadura, ain despues de la de-
formacion. Esto provoca esfuerzos secundarios de flexidn en fa barra no -
considerados en el disefio original, Estos iltimos efectos pueden ser des-
preciables, si se logra que los ejes de todas las piezas que concurren a-
un nudo, coincidan efectivamente en un punto

Un tipo de asmadura especial muy usada en estructuras de concreto, es )a-
Ilamada viga Yierendell. No tiene elementos diagonales que completen la -
triangulacion, sind elementos horizontales y verticales, exclusivamente,-

Asi se recurric a Tas armaduras de acero con perfiles comerciales cuyos extrg
mos podian ser atornilladas o remachadas. Posteriormente la facilidad de cong

lo que facilita su construccion en concreto. €| equilibrio en los nudes, -
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se obtiene por los elementos mecanicos, fuerzas cortantes, normales y mo-
mantos fiexionantes, que se desartollan en cada una de las barras que -
constituyen |a estructura, Es muy usada en construcciones de edificios, -
ya gue los claros que deja, se adaptan perfectamente para la colocacion -
de ventanas o puertas. En su construccion hay que tener en cuenta, que no

). w( Itq,,)

En la Fig. 3.2,21, so ilustra 12 manera en que se forma y se comporta una -

estructura espacial plana de acero.

3
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Fig. 3.2,20 Yiga Yierende!!

puede trabajar mas que en conjunto y hasta el momento en que estd comp | e~
ta, por lo tanto no se podrd descimbrar ninguna de sus paftes en tanto no
esté terminada toda fa estructura,

Las armaduras tienen una utilizacion muy clara, cuando se busca salvar -
ciaros grandes, como bourfe en puentes, cubjertas especiales, etc. Sin ep
bargo también tiene mucha utilizacidn en sistemas de piso, sustituyendo a
las vigas de concreto y cuando se busca
tructuratas.

i ligereza de (os eiementos es -

LT “ “
Nedisnte 12 combinacion de )as armaduras planas, se obtiensn estructuras-
espaciales, en las que los elemantos estan orientados segin dos o mas di-
recciones,
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Una estructura como |a descrita, puede calcularse por alguno de los wétodos

"matriciales de analisis estructural, por ejemplo, obteniendo los coeficiena

T tas de influencia, sobre los distintos nudos de la estructura, producidos -
it

" por diversas posiciones de una carga unitaria,
KL

Finalmente conviene mencionar que |a misme reticula triangulada que origi -
nan |as armaduras, se puede utilizar an la construccion de cascafones, cipy
las, estructuras plegadas, etc. (Fig. 3.2.21). En sstas estructuras, las -

-
fueazas en |as barras, se pueden obtener a partitr de los esfuerzos de mem -
vit- brana, calculados por la teoria general que se vera mis adelante. Las fuere
": as internas en fas barras, son [as necesarias para mantener en equilibrice-
"' los esfuerzos obtenidos. El probtema que presenta este tipo de estructuras,
: os el diseiic de la junta, demanera, que se pueda fabricar a escala indus- -
trial,
NI
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LEAIY i Fig. 3.2.23 Linea funicular en el cable y el arco It
Fig. 3.2.22 Estructura laminar formada por une reticula de barras. i
4. Para que tas fuerzas internas sean axiales, es necesario que el cable o -
- ow 32.5 Arcos y Cables ik (R B stco, adopte la figura geométrica de-fa |inea funicular de ias cargas. Si P
-a o ol eje de |a pieza no coincide con la linea de presiones, se obtendran - :
Y lTantu el f’ah“’ somo el arco, son elementos estructurales con un com- esfuerzos adicionales por flexidn proporcionales a la distancia eatre {a-
ez portamiento semejante en sus extremos, Se disefian para soportar un sistema- finea funicular y el eje del arco. En la Fig, 3.2.23 se indican algunos - .

de cargas., contenidas en su plano. En ambas estructuras las fuerzas inter- casos particulares de Ia linea funicular. Asi se puede observar que puede

nas son axialis. de tensign en el caso del cable y de compresign en 8l arco. ———————adoptar una finea quebrada, catenaria, etc. En estos ejemplos !a posicion
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final del cable, coincide con la linea funicular de las cargas. Si se modi-
ficap Jas cargas, cambiara |2 posicion del cable y por lo tanto el funicu -

Corumun,

lat/Debido a su extrema flexihilidad, no existe momento flexionante en nin-
guna seccign, ya que en caso de que lo hubiera, el cable se desplazaria -
hasta que la resultante de las fuerzas fuera axial con el citado cabie

$i un cable con determinada figura geométrica, hipotéticamente se volteara-
sin deformarse, conservando el mismo sistema de cargas, se obtendria un ar-
co. El arco se caracteriza porgue para un sistema de cargas, se obtiene un-
funicuiar semejante al del cable, pero con la diferencia de que tode el -
miembro se encuentra sometido a compresion. Para que el arco pueda iesisti
este estado de esfuerzos, es necesario que tenga cierta rigidez, Al cambiar
el sistema de cargas, se modifica |2 }inea funicular y como el arco no pue-
de adaptar su eje, ya que significaria modificar su geometria, se produci -
ran esfuerzos adicionales por flexion.Tanto el cabie como el-arco, son es «
tructuras muy eficientes ya que trabajan a esfuerzos axiales exclusivamente
pero para esto es necesario que su forma geométrica se adopte al funiculaie
de! sistema de cergas.

Ambos sistemas t.unsmiten fuerzas horizontales y verticales a los apoyos. -

En particuler |a componenete horizontal, es ia mas dificil de transmitir a=

un spoyo de tal manefa que garentice su inmovilidad. Esta componente se pug

de obtener a partir de ta definicion de momento fiexionante (Fig. 3.2.24).-

La seaccion horizontal varia con la carga, el claro de la piezay la flechs

misma del arco o cable, En la misma figura se indican algunas maneras de tg

mar esta components. P

Los cables, por fas mismas consideraciones que se hicieron en el caso dé ios
tensores, se fabrican de aceio de seccion simple circular o mediante una com
binacion de alambres formando torones de seccion mayor. Las estructuras for-
madas por cables colgantes presentan ef inconveniente de su gran flexibili -
dad. Llas fuerzas de succion producidas por viento, cargas moviles o la varig
cidn en la magnitud de las cargas, produce vibraciones, deformaciones varia-
bles o desplazamientos laterales de importancia. En la Fig. 3.2.25 se indi -
can estos sfectos y algunas formas de reducirlos. Estas soluciones sobre to-
do las correspondientes a cahles de curvatura opuesta, en las que cada uno -
de ellos trabaja independientemente entre si, para cambios en el sentido de-
la fuerza actuante, aumentan en eficiencia si los cables se someten a fuer -
za$ de pretension. Algo semejante sg pude hacer en el caso de los arcos somg
tiéndolos a fuerzas de precompresidn.
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Fig. 3.2.25 Formas de Evitar |as vibraciones en cables

Es prdcticamente imposible proyettar un arco de tal manera qus se encusntre so-
wetido sxclusivamente & compresion. Debido a |a asimetria de cargas, efsctos de
cargas movites o bien por deformacionss propias del arco, 1a linea funiculas o-
de presionas cambia de posicidn y el arco, al ser un elemento rigido, no se pug
de adaptas 8 la aueva geometria, Esto produce en el arco asfuerzos pos flexigne
proporcionales a la distancia entre la linea de presionss y la seccidn de) arco
on estudio.

Los arcos se construyen ge materiales particularmenta resistentss a compresione
Los primeros arcos, se construyeron de mampastesia de piedsas naturales. Poste-
rioimente se ha usado el acero y el concreto reforzade. Mediante sl diseio de -
arcos de seccion variahls, se puede lograr que dentic dp ciartos Iimites, el -
arco trabaje a compresion aunque esto no sea uniforme en ka seccion. Para ello-
basta con que {a linsa de presionss pase poi ol nucieo central de Va sacoion.

+En 12 seleccion del material mas conveniente a0 la canstruccidn ge arcos hay -
-que considerar que tas fuerzas internas son funcidn entre otras del peso o car-
.§a muerta y del ctaro. Ambos efectos so conjugan y asi el momanto flexionante -
sumenta de manera importants, sobre todo con el claro. El acero debido a su efj
tiencis, ya que es un material que tolera esfuerzos mayores, permite obtenei -
-claros mayores que con otro material, siempre que se evite el pandec de las pig
.2as o del conjunto. Estos efectos pueden evitarse muchas veces, limitando ia -
Jlongitud sin apoyo latera), mediante miembros perpendiculares al plano de las -
eliguras, que transmiten carga a ios arcos ai mismo tiempo que contraventsan |a-
Jieraimente, impidiendo en cierts menera el pandso local.

T
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Atgunos tipos de arcos




Los apoyos de los miembros sometidos a compresidn o flexocompresign, pueden sef
cualquiera de los conocidos, tales como articulaciones, empotramientos, etc. En
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un arco cuanto mas hiperestatico sea, mayores serdn los efectos debidos a tempg
ratura, contracciones, etc. Estas solicitaciones tambien se presentan en las by
rras isostaticas, pero en este caso los elementos se alargan o desplazan sin -
producit esfuerzos en fas secciones interiores. -

Al brincipio del tema se vid que en los apoyos de los arcos, se presentan Sieme

pre p tes horizontales junto con !a reaccidn vertical, que es necesario =

considerar que absorben los apoyos, Si el arce esta apoyado en el terreno, lass
reacciones entre suelo y cimiento deben ser de tal magnitud que se impida 12 e
falla o desplazamiento de cualquiera de ellos, Si el suelo no puede recibir |&=
componente horizontal del apoyo, habra que proyectar tirantes que los una y que
por lo tanto seran tensores. Esta solucion ya no es tan eficiente como la antee
rior ya que requiere de un drea adicional de acefo cuyo esfuerzo es practicameg
te equivalente al esfuerzo de compresion en la clave del arco. Si la estructura
ests formada por varios arcos contiguos, los componentes horizontates de los -
arcos, o coceos, se contrarrestarsn para determinadas condiciones de carga. -
(Fig. 3.2.24). '

Una solucidn isostatica de arcos, es el erco ds tres articulaciones. Tiens ol -
inconveniente de ser una estructura mas flexible que un arce hiperestatico, ya-
que permite may ores desplazamientos de la estructura y ademas induce esfuerzos-
de flexign, al obligar e pasar, a la resultante de 1as fuerzas por puntos fijos
tales como las articulaciones. En este caso es imposibie hacer coincidir el fu-
nicular de las cargas con ei eje del arco,

" En 8l proyecto de un arco, se tiene como alternativas la forma ded erco y una -
vez definida aste, su ftecha, En general el arco mas econdmico sera aquel que ~
se adapte mejor a 1a curva funicuiar de les cargas. Muy importante seré el con-
siderar el procedimiento de construccion ya que el arco trabajard en ias condi-
ciones supuastas hasta el momento en que esté terminado. Wientras,se desarrolly
rén esfuerzoes sacundarios propios de! piocedimiento empleado.

.
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Fig. 3.2.27 Articulaciones en apoyos de arcos

328 Plocasy losss 0 T

Son miembros estructurales con una de sus dimensiones, su espesor, -
muy pequeia comparada con las otras dos. Genaralmente estan sujetas a solicjM
taciones perpendiculares o contenidas en el plano definido por sus |ados ma<
yores. Este Gltimo podria ser el caso de un muro o diafragma.

Las losas no son mis que placas de concreto. Con ellas se forman los pisos =
de los edificios o construcciones y se transmiten ias cargas a las trabes de
apoyo. Estas mismas losas, cuando el edificio se encuentra sometido a fuer =
zas laterales, se compofian como vigas diafragmas sometidas a cargas en su -
plano,

wall 1g AR aregd

’ re?

Fig. 3.2,28 Losas -




Piincipaiments trabajan a fiexidn en una o dos direcciones segin las condicio -
nes de apoyo. Asi, una losa sobre dos apoyos, se Comporta de manara semejante -

---—-—-—= g yna viga libremente apoyada. En cambio upa losa apoyada en sus cuatro lados -
ests sometida a flexion en dos direcciones y cualquies sistema de fuerzas que -
se aplique se transmitird a cada uno de los apoyos. Esta transmisidn de fuerzas
segin dos direcciones se pusde realizar, 2l desarfoliarse esiuaizos cortantes -
simpies y por torsion entre las superficies en contacto, de los distintos ele -
wentos que constituyen 1a losa, Asi el trabajo de [a losa es semejante al de -
dos trabes normales entre si y que descansan en cuatro apoyos, Ademds de las -
condiciones de equilibrio deben cumplir com 12 condicidn de compatibilidad de -
deformaciones en el punto comun de ambas vigas. (Fig. 3.2.28).

Cuandd la relacion entre el lado largo y el lado corto es mayor de dos, la losa
transmite practicamente toda la carga segin el sentido corto. Por elio para que
|8 losa sea eficiente y realmente trabaje de manera semejante en [os dos senti-
dos, es conveniente que !os claros sesn de magnitud semsjanie

Segin el tipo de apoyo las {osas pueden dividirse en cinco grupos principales

a) Losas sin continuidad con los apoyes. Esto ocurre en |as losas sopolta-
das en vigas de acefo o muros de mampostefias,

b) Losas coladas monoliticamente con las vigas de concreto sobre las que -
se spoyan. Asi seoptiene continuidaden los apoyos.

¢) Losas apoyadas directamente sobre columnas. Sen las {iamadas losas pla-
nas, En este tipo de losas es muy importante el esfuerzo cortante que -
se desarfolla en una seccion alrededor de los puntos en gue existan -
fuertes concentraciones de fuerzas, como es el caso de |as columnas. En

; rep
o algunas ocasiones puede ser necesario al engruesamiento de la seccion -
con el fin de sesistir ol esfuerzo cortante que se desarroifa, Este ti-
! - & po de fosa se puede aligerar con block hueco, o bien dejando hueces in-

! teriores, para obtener una losa con menos peso propio.
d) Losas apoyadas sobre 8l terreno como es el caso de |os pavimentos de -
. ia w CORCTBtO,

P

v 8) Losas con iados libres, Este puede ser el caso de las losas en voladizn-

. o0 en balcén. La dnica iimitacién a este tipo de losas, es que las reac -
ciones que se desarrollan en los bordes apoyados, sean las necesarias pa
ra mantener la {osa en condiciones de estabiiidad.En general ias losas

T son elementos muy flexibles pero todavia lo son mis los extremos libres,

Para evitar deformaciones grandes serd conveniente rigidizar estas ori -
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tlas, por medio de alguns trabs de bords. L IR

1) Losas continuas son aguellas que se apoyan Ga manara continua sobre varios

apoyos intermedios. En estos apoyos ia losa tendra capacidad para transmie

+«  tir momento flexionante y fusrza covtante. A su vez este tipo de losa po -
dré ser apoyada en un sentido o petimef{ralmente epoyada,

El analisis elastico de las losas no es un procedimiento sencillo, Le ecuacion
diferencial que exjresa las condiciones de defermacidn: de una placa es

. W(Pe) =R ry) N
B B S *
en donde o aag! ams ¢ SEL]
3t N . [ERTIRT 1)
2 =abdw + 12 w ot w
RV w) = FRESIIRT 'l ]
. FY IR T
b= En3 orme sl T84
e ( rigidez de la placa )
12 (1)
e N d
e = espesol de {8 piace . g e
= p=galacién de Peisson e e
Pare ta carga, $e sigue la siguiente nomenclatura
. ¥
o B S ok Lb oL bW . & afi ¥

pixy) (Kg/n?) o e 0
F -

‘ ! 4

Y

La solucion de esta ecuacion se ha obtenide de manera exacta an algunos casos y

en otros por aproximaciones sucesivas, Sin embargo para simplificar el analfsis
de losas, se han obtenido unos coaficientes basados en analisis eldsticos, modj

U

ticados a pastir de resultados empiricos. Estos coeficientes empleados en el -
dimensionamiento de iosas aparecen an los manuales sobre diseiio de piazas de -
coencreto. Mediante ellos se obtienen los valores del momento flexionante de di-




seiio, en las distintas zonas de la losa, e EERT " U T

En general los coeficientes para obtener los momentos flexionantes 8n losas, se
retieren a cergas repartidas. Los efectos de cargas concentradas son mayores y-
en algunos tipos de solicitaciones serd conveniente que las cargas concentradas
sgan recibidas pos vigas o trabes mas resistentes, para evitar deformaciones -
grandes. Si la magnitud de |a carga concentrada no lo amefita,habra que trans -
lornér dicha carga en una repartida de efectos semejantes.

Finalmente, conviene recardar que en |a seleccidn del tipo de losa, ademas de -
una serie de factores de cardcter estructural, tales como tipo de carga, magni-
tud de los claros, caracteristicas de la estructura general, etc., debe tomarse
en cuenta la facilidad en el cimbrado y construccion de dichos elementos, Pof -
ejemplo una losa plana es mas economica de construir aungue tambien hay que te-
ner en cusnta que su peralte no es tan econdmico como un Sistema de pisc forma-
do por losas y trabes. -
e I R

3.2.7 La membrana

La membrana es una superficie curva, de espesor muy pequefio y sometida -
a cargas normales a la superficie. Su comportamiento es semejante al de los ca -
bles, es decir, mo pueden soportar esfuerzes de compresign o de flexion. €1 -
equilibtio de un etemento aislado de la membrana, se logra entre los esfuerzes -
uniformes de tension repartidos en su perimetro y las fuerzas exteinas. Para Jo-
grar este equilibrio es necesario que la membrana tenga cierta forma o curvatura
En cualquier direccion gue se considere, en un punto de |a membrana actuara un -
esfuerzo de tension. .
Para obtensr |a ecuacién de la membrana, se puede aislar un elemento, pertenecieg
te 8 ta superficie, sometido a ta accion de los esfuerzos internos y de las fuef-
283 externas, que en este caso se van a considerar como uniformemente repartidas.

Fig. 3.2.31 Esfuerzos de membrana - o1
aey
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A partir de la condicidn de equilibrio

zF, =0

P dSx . =1, Tx. dOx s, +2.Ty - 4Oy , oS
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Por definicidn de curvatura y definiendo la ecuacion de la supesficie como -
1(x.y): :
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En realidad esta ecuacidn corresponde a una generalizacign del estado plano que
se presenta en el caso de cables. Al considerar el valor de “p" como constante-
en proyeccion horizontal, se obtiene como solucién dos pardbolas en ambas di -
recciones, Las concavidades de estas parabolas pueden estar hacia arriba o ha -
cia abajo indistintamente. La membrana se puede definir como una superficie fu-
nicular, como una extensign de la linea funicular ya estudiada

La férmufa es correcta para cargas repartidas pero no puede aplicarse en el caso
de cargas concentradas que producen deformaciones muy grandes. Para el calculo,-
puede suponerse, en una primefa aproximacidn, que las cargas concentradas son g
sistidas por un conjunto de cables que inteérsectan en el punto de aplicacion de-
ia carga,

- » SmaTTIgETER oW - . -
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La térmula tampoco es aplicable para el caso de fuerzas horizontales. Para -
considerar de manesa sproximada este €aso, se puede suponss una serie de caf
gas verticales que produzcan efectos semejantes a los de las fuerzas horizon
tales. . .
radl i ‘
En los recipientes para liquidos gg forma esférica o cilindrica, los ssfuer-
208 db membrana se pueden obtener aplicando la ecuacidn anterior. ’
~ ”,

La membrang se puede lograr por medio de una red ortogonal de cables, qus -

tomen los esfuerzos de tensign calculados, recubiertos de aigin material.

El material mas usual en |a construccion de membranas es el acero, ya sea en-
forma de placas empleadas en ia fabricacion de recipientes para iquidos, o -
bien en forma de cables para cubrir superficies. En este dltimo caso los mate
riales se suelen recubrir con mortero de cemento, laminas, lonas, etc. En el-
caso de que s8 recubran con concreto, e) procedimiento constructive tendra -
que tomar en cuenta |a deformacidn progresiva de {os cables conforme avanze -
)a aplicacion de carga. Las lonss o telas convenientemente tensadas también -
se han usado con frecuencia en }a constjuccion de cubisrias con vardcter pro-
visional, En general la membrana as un elementa esttuctural de gran eficien
cia al estar sometido a esfuerzos de tension uniformes en una direccion dada

ademas de ocupar el area minima necesaria sobre el drea en que se aplica.
rigiisar 12

En 1a §ig. 3.2.31, seo muestran algunos ejemplos de membrana
9
Los inconvenientes de este elemento estructural son los mismes que se citaron
or el caso de los cables; vibraciones y deformabilidad, ante la accign de -
cargas accidentales, principaimente de viento, se presentan fuerzas de sucglion

y efectos dindmicos ya estudiados, que provocan deformaciones y vibraciones -
importantes de la cubferta. En algunos casos incluso, se puede |legar 2 tener
efsctos de resonancia. Estos efectos pueden hacerse practicamente despracia -
bles nediante la aplicacidn de carga muefta sobie ia membrana, de tal magni -
tud que contrarreste fos efectos por viento. Otra manera de evitar sstos efec
tos es déndole a ia membrana doble curvatura segin dos direcciones opuestas.-
La accidn de |a doble curvatura se puede explicar suponiendo que en un senti-
do trabaja para carga producida por peso propio y en el otro sentido normal,
{8 cusvatura es |a apiopiada para resistir las fuerzas de succion.

Los esfuerzos de tensidn que se desarrollan segin dos direcciones, favarecen-
su construccidon mediante una malla de alambres orientada segin dos direccio -
nes que absorben |os esfuarzos de temsidn que se desarrollan, Los cables se -
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Fig. 3.2.31 Estructuras de membrana R —

Imante de una trabe de borde gue ya en conjunto se comportard
cerrado sometido a un estado de fuerzas originadas por las -
fos cables, Probablemente este marco perimetral tendra un me-
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jor comportamiento si tiene,ea=ptants, forma circular aunque también puede ser
cuadrado, fectangular, eliptico, etc. El comportamiento de |a membrana se mejn
ra notablemente si los cabies que la formen se refuerzan a manera de darles :
una tensign establecida. Con ello se fogra una menor deformacion de la cubier~
ta y una mayor flexibilidad de |a misma,

Las estructuras laminares o cascarones, son superficies cufvas cuyo s
pesof es muy pequefio en compafacidn con las dimensiones de |2 superficie. Debl _
do a su forma curva, de gran momento de inercia, 8s que estas superficies dus!

rrollan una gran resistencia o flexion. A difevencia de las vigas en que la »

VIGA MU yei4e i3
resistencia se obtiene a partir de una seccion |lena, en este caso su rasisug Apovo
cia se obtiene a partir de una #rea puquena pero distribuida de tal manera qus

se logra el momento de inercis necesario.

Su relacion con fa membrana, es la misma que existe entre el arco y el cable,.- [ &ma/v!:w/:l"lt [
Asi como !a membrane trehaje a tensidn, en el cascardn,los esfuerzos dominantes Cascanbe \l, 21040 g 1
son de compresion, aungue también se presentan esfuerzos por flexidn y por es - s u
fuerzo coftante. En el caso de que la superficie adopte une forma semejente 2 - BETE IS EEN 1 <oy ad 1
la que se design como supprficie funicular, los esfuerzos serdn exclusivaments Fig. 3.2.32 Cascaromes cilindricos = ° s : T 11
de compresion. Por esta razon hay que verificar que los esfuerzos se mantengan- . i zumebe
dentro de ciertos |imites para evitar efectos de pandec. ?\ El analisis matematico supone un material perfectamente elastico en el cascaron |
y se basa en consideraciones de esfuerzo y deformacion. En {a siguiente figura- .. :i #3
Generalmente se construyen de concreto armado ya que las caracteristicas de ese se indlca |a descripcidn de un elemento de cascardn.
te material lo hacen apto para resistit el tipo de esfuerzos que se desarroflen. 2 Teocr ielin avne30i 883
AN St Nowmar, - " 03 '8 @9
En términos generales, se pueden distinguir fos siguientes tipos de superficies- Lir ab assiest ar - Sk FRLEL TR 32
laminares: . e Teansvinsa e pelre wy oo .
1) Superficies de traslecidn, n1eiseidus ol "::
Seobtienen por traslacion de una |inea curva o recta sobie otra linea curva ple Sumureis Ceumoroas " \ . :u!d
na. Asi una superficie cil{ndrica se obtiene por traslacign de una recta que se- ) L aels 150 : g B0
Apoya constantemente sobre una linea curva, a la cual es nofmal. Los cascarones- vr [
cilindricos, pueden dividirse en tres grupos de acuerdo a su relacion de dimen - Suteseseir Mepia ER Y]
siones longitudinal a transversal. Como ¢ x varian poco en la practica por razo- Y
nes. constructivas podremos considerar dnicamente la relacién L/R y definir para: e e w3
L® 2.5  Cascerdn largo R:Rago %t ia Surenmies Mo
T ) 3 cnowte vl
L £2.5 Cascarén corto 3 o gt . . om
R W relzy LY v

0.5 <-*-< 2.5 Cascargn intermedjo

La meyoria de los cascarones cilindricos se construyen para longitudes que va-
fian entre 5 y 50 m. con espesor de § e 15 cm. El inzulnﬁkvaria de 35 8 40° -
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Las fuerzas y momentos que actian en el cascarin son;

Direccion positiva
de los ajes,

Fuarzas externas, G
z EMA S

C e agn
Nx, N :  Fuerzas normales °*
Nxp ,Mpx: Fuerzas cortantes

Ur, Gpr  Fuerzas cortantes transversales,

)

B Momento transversal i
¥x  Momento longitudial
Nxp Momentos torsionalgg i}

[T R TETIITS [ 1 esh
Los desplazamiantos en un punto son:
P 8 K
»: =t

Aot L eaw
E CAEY S

Los sentidos indicados para fuerzas, momentos y desplazamientas son positivos,

Por equilibrio de fuerzas en la direccign del 8je considerendo un elemento dife
rencial y aplicando {as ecuaciones de compatibilidad, se puade resoiver el pro-
blema elastico,

Existen métodos aproximados para encontrar los esfuerzos en un cascargn, per -
sjemplo ol siguiente:
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En el caso de cascaronss “largos™ es dtil el método de la viga. En este método-
$e supone que el cascardn actda como una viga de seccidn circular zpoyada en vj
gas trensversales. En este caso el momento flexionante longitudinal se determi-
na como el de una viga simpleme~te apoyada y los esfuerzos longitudinales se -
calculan 2 partir del momento de inercia de la seccidn transversal.

Lk . B T B 2 BURER T Y

S ; W) ¥ & sea R = radio seccidn transversal
—_ —1 ]2 % Snedio dngulo ‘eE s
< I d - espesor cascargn ;
\ I 3. R sen ¢ R -
\ _ ]
R\ P } LI X T # x.ﬂ;“ BRI |
<-'1 como .0
| Toper o0
. o T gntonces ‘ W
L} mes
]
7 =Ry, 360 gy )
- &1 ot sud riisery - iV gy iivne) gl
e P
o El momento de inercia con respecto al aje cemtroidal resulta ser:
T gzsg‘{.ﬁ,‘_ﬁ_ﬁ_‘_‘«il "
7 E # |
e LAL0 _ Telah e L1
e Ejomplo: (=1 n T L ANTIYPNISTR L) '
E R=10n . .
o= 40° Wb ’H&’v
N § = 245 kg/R2 supuesto partiendo de que  * '
fu . Gaina R . ; = 1.5 v T
- 908 QAN 1ol 0 yeauh gitltilms s cas POSO PIOPIO = 0.075x2400=180 kg/m2 !
T i impermeable 25 "
cafga viva @ "
o X o e - 245 Kg/m2
Suponiendo & = 7.5 cm. —_— gl .J.°'“'“
DEig Leey= om0 !
T N G.dom |
N\ v
- 4lﬂov?ﬁ )
I;:2.0-15.\000[0.543+o.145-o,5g|5] \ 4‘_“,l_

=6.55 m# \H
N




Carga por metro lineal
2Rghq = 2x10x0.666x0.245 = 3.42 t/m

LY
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EI momento flexionante en 18 direccion Inngltumnll sori:

= # = 3.42 x 38 = 554 tm
8

N, compresion = m % 0.8 x 0.075 = 50.4 t/4
Como el &rea es |gua| 8 1.51100 = 750 cm? el esfuerzo de compresidon es

fcomp. = 59 400 = 79 kg/cm2 )
750 i
My tensicn = 554 x 0.075 [ 10 (1-768) - 0.8 ] B
0.55 :
= 114.0 t/m
Con un anilisis exacto se obtendrian los siguisntes valores pars:
N

x compresion = 51.4 t/m

x tension = 146.0 t/m

La tearia de ta viga nos da para este caso fuerzas de compresion que son 15% -
mayores y la fuarza de tension 22% menor gue las calculadas pof un método exag
to, sin embargo &l método de la viga resulte itil para un disefio preliminar y-
podes fijer las dimensiones del cascardn para efectuar el diseiio definitivo.

Para sl caso de cascarones (cortos) es Gtil la teoria de la membrana para disg®

fio preliminer. Se supone que todas Ias fuerzas actian en la superficie del cag

N caron y que no existen momentos flexionag
N tes, o,
e
N .
Entontes, Gnicamente las fuerzas Nx, Ny
. M Nxg=eNpx actuarén en el elemento de cascy
®x fén. Si X, 1y 2 son |as fuerzas exterio=

res se pueden establecer las ecuaciones de equilirio donde Nx, Kby Nxp son =
fuerzas pos unidad de longitud

M, e
. a‘ Kaf + X a0
e M ‘g PR
; %
i ) T? D% RO -
v Ng —ZR = ©
+ et -

Si X, Yy 2 son fuerzas conocidas ohtenemos facilmente los valores do Mg, de Jf
Nxp y de Nx. $i las cargas que actdan son gravitacionsles y p’ es |a carga pof

unidad de érea, entonces: —

x=g - !
Y=p' seng oy
1x.p’cos¢

Np=1lR==p'Rcos o
Wp=-2p" sengx+ E] , tomando como origen de los ejes el centro

de I3 superficie. Nxp debe ser numéricawente igual a la distancia. x =1_k_pnr -

simetria por tanto Gy =0 y queda . Coz Y
* ({ PR . "‘
Nip* - 20° sen ¢ X \\”. 3
Nt =2’ cos g al + € ¥ : WA* .y
X 7 vl o
R 2 Ry
¥ we N
Como Nr =0 o0 x =t} entonces G =0 s g L2 N
R 4 e

y pof tanto ol ol

ok 11
nx=p' s g ( x2 - 12 yon aeh
® 4 -

Resumiendo, las fuerzas de membrana son:
N=-p'Rcosg
Nxp =2p’ sen ¢&
M=p tso (i 'Jzz)
R

LD iN0Q Me- M8 Balneimansigied el

L=2358
R=10 & SaEredd gy IR 2

=400
3 e RN L . iy 104
:f' *us kel LI Loieumey ¥ o . .81
=15¢cm K e
Sustituyendo valores en |as ecusciones obtenidas: 1 wehs~ > Lo i
~oin

W= - p'Reos ¢ = 0.245 x W) x cos ¢ = 2.45 cos ¢ (1/m)
Kxp=--2p' sencdx=-0.245x 2 son ¢x = - (.49 send x (t/m)




Moz cos ¢ (xf - L) = 0248 o5 6 (a2« 0.08) (tm) - i
R PERT) . o

. de donde podemos obtener los valores de fas fuerzas para cualguier x y ¢ De un
andlisis exacto obtend:iemos fesoltados muy parecidos entre los dos métodos -
(teoria de la membrana y exacto) para {a zona central del cascardn y un poco dji
ferentes en los extremos del cascaion.

Podemos decir que en gensral, en |os cascarones citindricos las fusrzas dominane
tes gon Nx, Nxp y N&, y el momento dominante es Mg Sin embargo Mx y Mxp adquie-

fen importancia en los cascarenes "intermedios”

En las siguientes graficas se observan la variacion de Mgy Nx para los tres ti-
gos de cascaronas (Jargos, cortos e intermedios):

Vagiaciow - pe Mg 2 Vamiacion de
-4 1 .
U Lascaron Laggo
o Lagtaron Lonro
-5 N\ Lasemen luran,
-2 \ +i
-1 \\\\\\\ .
——— fr s T “\.\.
o B . -4
10® 20 30° 40°
~do s L +6
—'/‘ B .,
o f—— _vas® )
40 ol L

Fig. 3.2.33 Graficas para esfuerzos an cascarones

Un punto muy importante en el diseno de cualquier tips de cescaron es que debi-
do @ que son estructuras de muy poco espesor comparadas con !a superficie gue =
cubren deben siempre revisarse los esfuerzos criticos de compresidn que puede -
pfoducir el fengmeno de pandeo, Es decir debe fijerse el espesor del cascargn de
tal manera que ao exista la posibilidad ‘det pandeo, Otra medida que puede adop -
tarse es el empleo de “atiesadores® o "costiilas que rigidizan el cascarén dism]
nuyendo |a posibitidad de pandeo

En un punto cualquiera del cascargn se pueden combinar mediants el circulo de -

Mohr 1as fuerzas obtenidas y asi obtsner las direcciones y magnitud de los es -
fuerzos principales con los cuales se dimensiona |2 estructura.

Muy importante es el proyscto de fos elementos de apoyo del cascargn, En los 8)
tremos se suele apoyar en arcos o diafragmas de concreto (timpanos) muy esbel -
tos. En sentido longitudinal debe colocarse una trabe de borde con |2 suficiente
rigidez para transmitir los esfuerzes del cascardn ¥ avitar la deformacion trang
veisal de este. fustamente en las orillas y debido a la presencia de elementos -
mis rigidos, es en donde se pueden presantar momentos fiexignantes de importan -
cia actuando sobre el cascargn.
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AT T Fig. 3.2.34 Distribucidn de esfuerzos normeles en un cascardn
- o cilindrico,

Para tener une igea acerca de !a importancia de las condiciones de apoyo, basta-
-4 recordar ta béveda original, Que es una superficie cilindrica apoyada sobre un -
#1. Ruro continuo. $i se aisla un elemento transversal de esta superficie, se vard -
fue sus extremos se encuentran apoyados sin sufrir desplazamientos horizontales-
o verticales. Por lo tanto su comportamiento es semejante al de una sucesion de-
1 BIC0S transvsrsnlgs sin flexion longi tudinal, ya que no hay despiazamientos ralg

.2p tivos entre dos arcos contiguos.

REECET TRY T FRT Y Yo 5 e BER ¥ ke

2) Superficies de rotacign.

Las superficies de rotacidn se obtienea por rotacion de ina curva plana alrg
dedor de un eje vertical, La supeiticie mds conocida es la cipula esférica (tig.
~3.2.35). $e puade imaginar esta superficie como formada por un conjunto de meri-
dianos que transmiten |as cargas a tos apoyos mediante esfuerzos por flexidn, La
deformacion transversal de los meridianos esta impadida por los anillos har i zon-

tales iiamados paralelos, Yna Parte del meridiano tiende a abrirse hacia el ox -

LR RN 1. RIS RRUNE S Y R S o 259 Mg Tt veltisu

terior, miantras que la superior trata de empujar-hacia el interior, fo que quig
re decir que unos paralelos trabajaran a compresign y otros a tension. €l imite

estd justamente definido por un dngulo de 52° a partir del eje de !a esfera,
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Fig. 3.2.35 Cipula Esterica,

stari sometido a ssfuerzos axiales, de tension o
ralelos. Debido a Is ¢ime -

Un elemento de la superficie,
compresign segdn le direccidn de Jos meridianos y pa
tria de cargas y de geometria, no aparecen esfuerzos cortantes en un elemento -
como o) indicado en la figura 3.2.35. En los puntos cercanos a la frontera con -
Ia trebe de borde, se pueden pressntar ssfuerzos de flexidn no consideredos en -
el analisis anterior debido 8 I3 continuidad existente pntre el cascafgn y la =
trabe de rigidez. Los esfuerzos indicados corresponden a un apoyo continuo en tg
- do el perimetro inferior. Si estas condiciones cambian como seria el caso de va-
- tios apoyos ais!ados, Ia distribucion de esfusrzos en la supllflcfi seria distig
te. i .
3) Superficies regladas.
Se obtienen por desplazamiento de los dos extremos de una finea recte sobre-
dos lineas planes distintas gue pueden sef rectas o curvas. Las superficies wis-
conocidas son el paraboloide hiperbélice y la conoide (fig. 3.2.36)

Panasorovl
RIPERROLICO
uwes ¥,

Compretw?

Fig. 3.2.36 Superficies regladas

Los esfueszos en estas superficies se pueden obtener a partir de las ecuaciones-
generales de membrana ya congcidas. Esta superficie requiere trabes de borde en=
su periferia gue absorben los esfuerzos transmitidos por el cascarén.

Son superficies muy usagas como elementos estructurales ya que presentan una gran
facilidad de cimbrado, por tratarse de superficies regladas o con lineas fectas -
que en algunos casos, como el parabolioide hiperhdlico estdn orientadas en dos di-
recciones nofmales entre Si.

Superficies compuestas.

Son combineciones®s 1as superficies ya descritas. En la fig. 3.2.37 se muestran-

algunos ejemplos.
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Fig. 3.2.37 Supetficies compuestas.
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De lo expuesto se concluye ia existencia dg dos posibles estados de esfuerzo en-
{as superficies faminares: como membrana y admitiendo momentos de flexion; Lo -
normal s que se presenten los dos casos con preponderancia de algin tipo de es-
fuerzo. Atencion especial requiere el calculo de los esfuerzos principaimente de
flexion que se desarrolian en la frontera con las trabes de borde y con los apo-
yos. La posicion de estos elementos y sus condicionss de rigidez modifican de m3
nera ipportante la distribucidn de esfuerzos en la superficie, también es conve-
niente recardar que este tipo de estructuras desarrolia su resistencia debido a-




su geometria, por lo que para obtensr condiciones estables hahré que proyectar
superficies de doble curvatura y procurar que durante su vida itil se mantenga
ia torma original. .

En los casos en que sea necesario comunicar rigidez a un cascardn se pueden prg
yectar arcos intermedios, trabes, diafragmas que rigidizan de manera importante
la superticie y considerar !a modificacidn correspondiente en el estado de es -

fuerzos.
/

Con este tipo de estiucturas se pueden obtener espesores muy pequeiios ya que sa
han Ilegado a abtenef valores del orden de 4 8 5 cm. Sin embargo es conveniente
tener en cuenta que en esta clase de superficies son importantes las contraccip
nes por fraguado y por cambios de temperatura, por lo que afgunas vecas sefa ng
cesario fijar el espesor de acuerdo com otras consideracioned de wden practice

El comportamiento de los cascaronss se mejora de manera muy importants aplican-
do fusrzas de presfuerzo en ias trabes de barde. Con ello se logta una mayor o
resistencia un aumento en ductilidad, al mismo tiempo que una disminucion de -
las grietas que aparecen en este tipo de estructuras,

3.2.8 Estructuras plegadas

Las esttucturas o losas plegadas resultan de un arrsgio tridimensionat -
de eismentns o losas planas, cuya union permite lograr una estructura estable -
capaz de soportar cargas. Una estructura de sste tipo esta sometida a esfuerzos
de flexion longitudinales y transversales. Son de espesor delgado paro su resig
tencia la obtienen a partir de su forma geométrica que les permite desarrollar-
un gran momento de inercia, Se comportan como vigas de seccidn poligonal y como
tal so realiza el anilisis estructurai.

Pueden construirse de madera, acero, aluminio y principaimente de concreto 1 -
forzado. En este §ltimo caso la construccion se facilita ya que esta clase de -

superficies son planas y pos lo tanto estin formadas por elementos rectos

De acverdo con su forma, las logas plggadas, pueden clasificarse como:

Prismaticas . 1
Lo J 2wis 80 E0 S8 BT 61 A
Piramidales " It Mz 6 0500 )
PR i gy 3 i
vt 7 Prismoidaies i Rl halliaial v

Y curvas en planta
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que consisten ¢ placas rectanguiares que se festringen unas 8 otras pof medio -
de diafragmas transverdales o por marcos (igidos. Un ejempio del tipo prismdtizo
es: ’

Fig. 3.2.38 Estructura plegada prismatica

Las piramidales pueden utitizarse como cubiestas en salones de exposicion, to «
rres de enfriamiento y silos,

ry Aheyt

§a Gai 3B b
PP

Fig. 3.2,.39 Estructure plegada piramida
En las de tipo prismoidal pueden considerarse los ejempios mostrados en las -
siguientes figu}as. Son un tipo intermedio entre las prismaticas y las pirami-
daies.

et »imammting it

s

il

L

ghtomeines s eisaf 81,08

Las prismaticas pueden usarse para vasios tipos de construccion tales como cu -

biertas, puentes, torres de enfriamiento, atc. Se caracterizan por et hecho de-

Fig. 3.2.40 Estructura plegada prismoidal




Las que se clasifican como curvas en planta se usan principaimente en |a construce
cion de puentes. Quedan formadas por las vigas principaies (exterior e interior) y
diatragmas horizontales (sistema de piso y diafragma propiamente dicho).
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Fig. 3.2.4) Estructura plegada con planta circular

Si Gnicamente dos placas se intersectan, fa losa plegada se denomina simple y si- &

son mis de dos placas las que se intersectan en una junta, 12 estructura serd una ==
losa plegada miltiple. Cada efemento o placa se comporta como una viga desde el pup

to de vista de }a teoria sldstica. El aspecto més importante en la teoria de las Lg

sas plegadas es hasta donde |a unidn entre placas adyacantes puede considerarse }a-
teralmente restringida. La suposicidon de uniones lateralimente restringides parmite
analizar este tipo de estructuras en una forma simple. Dependera de cada caso en, pag
ticular, asi como de la configuracign de solicitaciones 2 que esté sujeta, 1a nece-. & &¥
sidad de considerar los, desplazamientos leterales de las unionss en el andlisis g *
ra obtener los elementos mecanicos realesSmn secciones abiertas sometidas a fugrzas °
laterales de viento o sismo, se pusden producir esfuefzos cortantes por torsidn sie

la resul tante externe no pasa por el centro de torsign de la figura. €1 célculo de-
esfuerzos ss hace aplicando los principios de Mécanica de Materiales.

3.2.10 Muros de contencign S < .

Las muros de contencion son superficies continuas que resisten las fuerzas-
horizontales producidas por el empuje de distintos materieles. Su funcidn es la de-
contener materiales como tierra, agua, granes, etc. En la fig. 3.2.42 se muestran -
las caracteristicas mecanicas del empuje activo de tierras segin fa teoria de Rankj
ne.
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Fig. 3.2.42 Empuje de tierras " 11
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En la figure 3.2.42 se sigue la siguiente nomenc!atura: LERIRCERESE L
axTsu6 Bup 2ai8rig isd
¥ = Peso volumétrico del material seco.
K‘= Peso volumétrico del material himedo.
Yw= Peso volumétsico del agua. .
9= Sobrecarga. Generalmente de 1.5 2 2 Ton/m
¢= Angulo de reposo del material, Para arcillas se suele tomar X
] de 15°a 20° N
e ¢ = Cohesion de! material de rellenc.
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En los casos en que sea posible, es conveniente eliminar la presidn producida por
el agua, mediante la solucin de drenes en la parte inferior conectadas con un =
filtro en 1a parte posterior del muro, que permiten su libre circulacion.

Los empujes horizontales, al actuar sobre el ‘muro producen un estado de esfuerzos-
y deformaciones en su interior y exteriormente puedsn provocar el deslizamiento sg
bre ia base o bien su volteo, Por lo tanto en el disefo se procurara que estos se-
sncusntien en condiciones adecuadas de resistencia y de estabilidad.

En la fig. 3.2.43 se ifustran algunos tipos de muros de contencidn. El empuje del«
muto se puede equilibrar en algunos casos, con su peso propio exciusivamente, $i -
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ef muro tiens un paramelltpinclinado. 8l peso del material que descansa directamep
te sobre el talud, ayuda a evitar el volteo. Este tipo de muros Ilemado de grave -

.

J.L

i
Y ; Fig. 3.2.43 Distintos tipos de muros

" i dad (figuras (2) y (b) esSta sometido a esfusrzos de compresion ya que su peso se

wtiliza para anular fos efectos del empuje. EI momento de volteo con respecto al
-taidn, debe estar equilibrade por el momento resistente por cargas Yérticales. Lo
mismo sucede para la condicidn de desiizamiento, En ambos casos 8! coeficiente -
de seguridad debe variar entre 1.5y 3.0. Para asegurarse que en cuelquier punto
los esfusrzos son de compresicn, [2 resultante de las fuerzas, en una seccion -
del muro, debe paser por el tercio medio de la misma

"giﬂfs veces es conveniente no recufrir & voldmenes muy pesados de material, -
Que un momento dado puede ser muy costose o bien que transmiten esfuerzos gran -
des 2 la cimentacidn. Les muros de concreto reforzado con volumenes de material-
Telativamente mas pequeios pero que permiten fesistir esfuerzes por flexign, reg
ponden a otra solucion. La losa de cimentacidn tendsra las dimensiones necesarias
Paia evitar los efectos de des)izamiento y volteo, EI par resistente de volteo,-

$e puede incrementar aumentando el peso del muro, como ocurfe en los de gravedad

o bien aumentando la distancia de la resultante vertical al punto de giro y esto
se puede lograr aumentando la dimension de la zapata

Agste tipo de muros puede ser de seccion constante o variable, lo necesario pata-

resistir los esfuerzos por flexign fig. 3.7.43 (g). Se puede aligarar la seccign
si se proyectan como Iosa de seccin constante apoyada sobre contratuertes intes

A LT

159

sadios a los que transmite el empuje. Estos elementos se proyectaran como vigas so-
metidas a las soiicitaciones originadas po: el muro,

Mo es necesario que el espacio delimitado por les contrafuertes sea una losa plens

$p puede disefiar un cascardn, biveda o alguno de los elementos estructurales descrj
to en los puntos anteriores. Las cortinas de presas se adaptan a las indicaciones =
msncionadas.

V- ——to

El muro se puede complementar con una pantatis impermeehle, que prolonga su parts. -
inferior, Tiene por objeto inpedir fa filtracion del agua de un lado a otro de la -
pantalla, que en un momento dado puede hacer fallar por esfuerzo cortsants el suelo

pravocande ei desiizamiento del mismo
e ~ ll

El marco esta formado por |a combinacign de una viga horizontal que forma -
ol cabezal y las columnas laterales. Generalmente se procura que |a union o nudo -
entre fos distintos elementos, sea rigida con el fin de que se puedan desarrollar -

%.2.11 Maicos y porticos

momentos flexionantes y por lo tanto presenten caracteristicas de continuidad, El -
pértico tiene basicamente, Ias mismas caracteristicas con la diferencia de que la -
viga superior presenta una doble pendiente (Fig. 3.2.44). Su comp crtamiento mecani-
co es semejante ya gque en una seccign cualquiera se desarrollan principalmente, es-
fuerzos por flexion y esfusrzo cortants acompaiados generalmente por esfuerzos nore

Rales. ' § H f P Nof o} ' H
Por la forma en gue se empiean en la construccicn, deben ser capaces de resistir -
fuerzas horizontales debidas a sismo o viento y las fuerzas verticales que suelen =
transmitit algin sistema de piso o techo apoyado sobre el cabezal del merco o por -
tico.

Las condiciones de apoyo o de continuidad modifican de manera importante el compore
tamiento de la estructura, admitiendo desde luego, que cuaiquliera de ellas debe ga-
rantizar estabilidad del marco, (tig. 3.2.45). Una primera solucidn que se plantea~
es la de articular los extremos de cabezal. Aparentemente es Uma solucicon econgmica
¥a que no transmite momentos a las columnas, cuando el marco se encuentra sometido-
8 cafgas verticales. Sin embargo su compoftamiento ante fuerzas laterales es defi -
clente, ya que se transmiten momentos de empotramiento a las bases de |as columnas-
de magnitud mayor que en el caso de continuidad en los nudos

Las soluciones mis aceptadas son aquellas en que existe continuidad en |as unjones-

¥ 8 que ios extremos de las columnas se sncuentran articuladas o smpoliadas, Esta
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A) Componvamitnto  awrt Cacea Verricay

ltima condicidn requiere |2 seguridad de que Ia cimentacidon o base va a poder desaa:
rrollar los esfuerzos obtenidos en el calculo. :

~

B) LomPortamiento AUTL CARGA HORitowTAL

. : . . iy . , ~
!
XY ’ .
. ) -
iR - —
Py —
. :
v R

$iciemy &
23 apee

€) InFiueneia v€ 1A RigidEz BE los MiemsRoS

- Fig., 3.2.44 Marcos y porticos =" oy sl e :
Otra solucidn aceptahle es el marco con tres articulaciones. Constituye un caso -
isostatico an by que los momentos en los nudos son de magnitud mayor que en los = :
casos anteriores. En el andlisis de sste tipo de marcos como en cualquier estruc
tura hiperestdtica s necesario tomsr en cuenta la rigidez de las piezas. Segin -

los valores ralativos de esta, asi se modifican los valores de los momentos fle -
xionantes. En el disefio del marco se modificaran las dimensiones supuestas de 8-
seccidn, de acuerdo con los elementos mecénicos obtenidos, pero se procufard con-
servar siempre, la misma relacidn entre la rigidez de les columnas y Ia vige.

In. >l

Tra ¢ th

Fig. 3.2.45 Comportamiento mecdnice de un marco.



{os marcos se pueden construir de maders, concreto, acers. otc., segin las indicacio-

e _._____mes Que se dieron en el caso de vigas o columnas. En realidad el mayor probiems, con-
siste on detaitar ias uniones de tal menerz que se pusda lograr \a continuidad det -
olemento.

Fig. 3.2,48 Continuidad en los marcos rigidos

Los marcos pusden presentar desplazamientos lateraies de importancias producidas -

por fuerzas latsrales o bien por asimetria sn la apiicacion de cargas verticales.-

La importancia de estos movimientos dependerd de’ la magnitud de las cargas, de Ha-

rigidez de las columnas y de la continuidad que se haya logrado en la estructura, -

En algunos casos as convenients diseiiar el marco para soportar carges verticales -

exclusivamente & impedir los desplazamientos laterales por medio de muros o contrg

vientos capaces de fesistir las fuerzas cortantes. En e) cesp da varies crujiss -

(3.2.44) no ew necesario que los elementos de figidez se encuentren localizados en-
todos les claros. Basta con que se encuentre 8n una sola crujia, pefo qus sea capaz
de resistict toda |a fuecza lateral gue se aplics en s marco.

Puede suceder que ef marco se encuentra formado por una losa horizontal y muros vef
ticales, que adsmas de cumplir con |2 funcign de elementos a compresicn pusden ser-
utilizados come muros de retencion, Este podria ser el caso de un pusnte o paso a -
desnivel,

e BT S .k

3.3 Sistemas de piso

) Un sistema de piso es una combinacidn de elsmentos estructurales con el fin de
lograr una superticie horizontal de apoyo capaz de resistir las distintas solicitas
ciones en elta aplicadas.
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i H

Les primesos sistemas de piso construides, estuvieron formados pef on conjunto de ta -

blenes apoysdos en vigas de madefa, que 2 su vez trensmitian las Tuerzas a las colum -
nas o mufos de carga. Este tipo de piso, esta limitado en cuanto a Ia dimension maxima
ge los clatos y a |a wagnitud de Ras cargas que pusde soportar, ya que depende de |as-
caracteristicas de |s madera y de las escuadrias disponibles en el mercado. Actualmen-
te existen otres tipos de wateriales que pueden sustituir con ventaja este Sistema.

.( 1 HiE

|
l
I

Fig., 3.3.1 Aigunos tipos de sistema de piso

Nediante el empleo de perfiles de acero combinados con elementos de tabique o {adfi -
I1o, se puede obtener un piso a base de bdvedas que todavia esta en uso. Sohre fos -
elementos cufvos asi construidos, se aplica un relleno de tierra y un pisec de cemento
para obtensr una superficie hatizontal,

Las placas de acero, ofrecan Ia desventaja de un mayor costo de los materiales, En -
aquellos casos en que se ha usado y con el fin de reducir espesores, se le aplica una
forme {igetamente cufva, gue ayuda a reducit la magnitud de los estuerzos, ya que tra
baja como arco.

Et concreto reforzado ofrece una solucign ms ecandmica y con mayorss posibilidades -
de solucion, teniendo en cuenta los distintos casos gque se pusden presentar. Aungue -
e repite el mismo principio de los pisos de madera, tiene mayor facilidad de ejecu -
cion y una mavor capacidad de resistencia. El sistema de piso que es el mas usual, -
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esté formado por una combinacidn da losa y tsrabes, colados monoliticamente, fogrando -

par lo tanto una mayor resistencia dal conjunto asi formado. Se mejora la rigidez de =
la losa al permitir la condicidn de continuidad sobre las trabes y al incofporar a ese
tas ol espesor de la losa, se |ogra un menor peralte del conjunto comparade con alguna
de las soluciones ya citadas, €n este sistema de piso, pasa rasistir un dateiminado «
tipo de cafga, se dispone de las siguientes variables:

a) Espasor y armado de la losa

b) Separacidn de las vigas o trabes, modificando por lo tanto el clafo de =

ventajas de una losa perimetral, (Fig. 3.3.2).

En concreto raforzado se pusde construir el tipo de tosa plana que no requiere apoyare
se en trabes sing diractamente sobre las columnas. Tiena la ventaja de ofrecar una sue
perficie plana en su parte inferior, facil de cimbrar y a la que se le puede dar un =
acabado econgmico. Adamas, como su peraite total es menor gque el de un sistema de piso

o e g g - [

la losa.
c) Dimensianes y atmado de las trabes. .
#) Resistencia del concreto. - ’

Al escoger la estructuracidn, conviene recordar que el cumportamianto de las losas se
mejora notablementa si, estas son practicamente cuadradas. Para relaciones de claro =
largo a claro corto de 2, ta losa funciona como apoyada an un solo sentido sin las e

thl fL'] l"L
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Fig. 3.3.2 Sistoma do piso formado con losas y trabes e

(&) CoLummwas com ARACO

. .
Sim AmPLIALIN

a) Corummas

£) Corummas cou Anaco v CaviTEL d) Corunwas cow Camen

Fig. 3.3.3 Diversos tipos de losas planas

formado por losss y trabes, reduce la altura total de la estructura de 1a cual forma -

parte. Existen diversas variantes segin el tipo de ampliacion de !a columna (fig.3.3.3).
Generalmente se aumenta el espesor de Ia loss en la zona de |a columna con objeto de ]
Baoir lwsnasfuerzos de compresign en fos apoyos. Por ia misma razén se reduce tambign
ol moment. flexionante y el esfuerzo cortants en estos mismos puntos, al aumentar la -
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seccion resistente y disminuir simull taneamente el claro. El engruesamiento sn la losa
o abaco, como también se !e designa, para que see efectivo requiers una longitud to -
tal igual a 1/3 de ta longitud dei claro en ei sentido paralelo. Su espesor debe ser-
tal que el peralte total de |a losa en esta zona sea de 1.3 a [.5 veces 8l peralte
general de la losa.

Por capitel se designa el tronco de cono, con inclinationes a 45% que se forme en la-
parte superior de la columna, Forma una unign rigida con la losa, capaz de transmitir
monentos flexionantes. Se comprende por lo tanto Ia importancia que tiene, que la co-
lumna tenga un momento de inercia tal que .sea capaz de formar junto con la tosa una -
estructura con uniones rigidas, El reglamentopara el D.F., especifica el momento de-
inetcia, minimo de la columna en algunes casos,

Los métodos comdnments utilizados en el andlisis de Josas plenas, pueden dividirse en
dos grupos: los empiricos y fos slasticns. ; .
En los métodos empiricos se calcula un momento Mo, por tablero, que depende del claro
considerydo, de la carga total que obra sobre el tablero y de ias dimensiones del apy
yo. Este momento se distribuys entre las divers#s franjas y secciones de la losa se -
gin unos coeficientes empiricos, EI tablero se divide en una franja central de ancho-
igual a 1/2 de 2 longitud en e} sentido considerado y dos franjas de columnas, mas -
rigidas que la anterior, apoyadas en las mismas y cuyo ancho es 1/4 de la longitud -
del tablero medido a cada |ado del eje de columnas. Las losas daben cumplir con los -
siguientes requisitos:

s @ pmraldes na petunens -

i 8) Los tableros son sensiblemente rectangulates.
- b) La estructura consta por lo menos de tres ¢tujias en cada direccion.

¢) La relacidn de claro largo a claro corto no debe excedes de 1.33.

d) Para obtener el valor del momento Mo, debido a fa carga total, se supane-
una viga simplemente apoyada, de claro (L,-2/3 c), para tenef en cuenta -

PRETT

L

)vl.ou AIGERADA con Cimdaa

""" los efectes restrictivos del capitel. Suponiendo esta condicidn se obtie-
e,
B ?
o = - L -

| Fol(y-de)Tdwy (1 -}-h) -
- e
. s on donde 19 . : = 4
7% . B LI PR T TN
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La ecuacion anterior se ha modificado para tomar en cuenta el trabajo de Ia losa en-
dos direcciones:
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]64 f En las losas planas eg muy importante investigar su resistencia a fuerza cortante,

en que - - coee wann S L - ® ' o | N
en ia vecindad de targas ¢ reacciones coacentradas. Tal es el caso de las cargas
F=1.15 -1 =1 - ’ congentradas que trgnsqitan !a? colum?as:_La fuerza cottante esta regida por la -
! mas desfavorable de las condiciones siguientes
Este momento sa distribuye entre la franja centsal y fas de columnes y a su vez, en - . ! \\
cada una de ellas, entre | momento positivo en el centro del claro y 1os momentos- ) .
nagativos en 1os apoyos. La distribucign se realiza segin la siguiente tabla: o t it ) ‘
- et s ez FETIIIOIITIIY
- DISTRIBUCION D MOMENTOS € Losas Puwas - $_ ! -<$
Momewtos e Tamienos luremiongs [ Momevtos to Tagirros Exvemones # l o )
» 1 Vigas e JAucuo A o fRgnaLTE
Con Amacos Siv Asacos Cou Amacos S Asacos i /7 /i <k urnh\./////////L hi AT T T T
77 /17 ‘
%wn CorLummhs ////
Foauya | Npearivo| Posrmivo | Newativo | Posrrivo | Reaativo | Postrive | Nesative | Positivo | = " :/ Q ?
™ // Aﬁuun(!‘w'rn\.7/{/ / A‘Z
¢ -0.45 M (En] - 0A1M, (1) i I
o1 - /
\WMNA 1-0.50 Mg | +8.20 Mo (- 0. 46N, [+021 1M, _o‘gon.(XMPonlSH. 04Ny TO18 Mo 13 - ___Q'__ J?___ | oW I P rrs 7k L L L L L
] {
" 1 I
Lewraas " -aloMa(u) 010, (€2} \ t
-0\ A - . k o
5 Mo 12015 Mo [~ 0.16 Mo|+0.16 Mo | o (1] +612 Mo -o.\bn.(mﬂ*”sz, . i
i ! ._J y
: ! Fig.3.3i5. Doscomposicign de una losa plana para andlisis pet
-, . 4 TEINET tel - . - -— ig.3.3i§. Doscomp [1 [ p p
8) La relacion de carga viva & muerta no debe ser meyor de 2. e \ H ! ol método slastico.
l
Los momentos en tableros exteriores corresponden a tabieros colzdos monnliticamente ‘*-45)— - {- a) La losa que se considesa, actia como una viga ancha, de manera que las grietas
con trabes de barde que impomen cierta restriccion s la losa. Serd necesafio estu - : diagonaies se extenderian en un plane, a lo largo de todo el ancho. Este caso-
8iaf cuidedosamente otfos casos como apoyos. sobfe muros, 8tc.,ya que segin el tipo- se trata como el de vigas propiamente dichas
de apoyo se modifice |a relacién entre momento positivo y negativo.
b) Una accion en dos direcciones de manera que el agrietamiento potencial forma -
En al disafio de losas planas por coeficientes, hay que considerar que se transmits- tia un cono o pirdmide ttuncada en torno a !a reaccion de la columna o carga -
un momento a las columnas’ que proviane fundamentalmante de la distribucion asimétr] concentrada, En este caso se supone que !a seccidn critica es perpendicular al
ca de la carge viva., T P - plano de la losa, estd localizada de manera qua su perimetro sea minimo y en =
: ' ningin lugar la distancia a la periferia de la carge concentrada o feaccion -
Ei ragiemento de fa A C { [imita of espesor de fes losas planas a un minimo de - " sea menos que d/2. E} esfusrzo cortante nominal dltimo se calcula como en tfa-
L/38, o 12.5 cm cuando no tienen dbacos y a L/40, o 10 cm. cuando lo tisnen. Ade - SrAMD S es por medio de 13 expresion
mas existen otras especificaciones felativas al sspesor que tnlln, on cuenta |a caf 1 ‘::2’
g2 Qus soports la losa, FREIE W =bo d

Nis genarales son los |lamados wétodos slésticos que consisien en esencia en descom- .J "
poner la estructura en marcos que se analizan por cualquiera de los métodos conven - b
cionajes da andlisis de estructufas rfeticukaras continuas. Los mefcos quedan forss -
dos pof las columnas y todo el ancho de la losa tributaria correspondisnte (fig.
3.3.9) .

bo = Perimetro de fa seccign critica
= Peralte de la losa
Yu = Fuarza cortante que obra sobre la seccion critica.

a
1




165

El sstusjzo v, , debe ser inferior @ m‘ ¢ \¥ on 12 notecin del Reglamento -
del D.F, Este esfuerzo es el doble del parmitido 8n viges. Esto se debe al efscto -
tavorsble del confinamiento ya que !a flexion obra en sentidos normaies.

En tosas can peraltes supefiofes a 25 cm., se permite usar refuarza si Vu e ¥g. -
Este refuerzo se dimensiona come el de vigas, pero asignandole un esfuerzo permisj
ble o de fluencia 50% menos que en ol caso de miewbros de eje recto

Los efectos por fuerza cortante en losas, son semejantes a las yue se presentan en
zapatas, pof lo que el criterio de dissfio debe ser el mismo,

Los distintes tipos de losas planas, gue se han citedo, se dissiian con el criterio
y los procedimientos que se han mencionado. En las losas planas aligeradas el re -
fuerzo se agrupa ocupando Ias nervaduras en que se ha dividido Ia losa, En este tf
po de losas, ademas de ias consideraciones generales gue se han mencionado, hay -
que verificar los siguientes aspectos:

a) Cada una de las nervaduras se comporta como una viga de pegueias dimensiones, -
En estos elementos se comprobara que los esfuerzos cortantes no sobrepasen los va-
lores aceptados y en case de que suceda, serd necesario reforzario con estribos, «
-ne baryas inclinadss, etc., igual gus en el caso de una viga.
aia
. b) La pequeia losa que se forma en la parte superior de los huecos hay que refor -
zarla por flexion y fuerza cortante como si se tratara de una losa. Estos huecos -
que aligeran de manetra importante el piso, se cubren con una losa de espesor tal, -

—— e

que sea capaz de resistir una carga concentrads en sl centio de j ton. y se refusr=
zan con una malla de alambron,

e Un tipo especial de sistema de piso es 8l formado por dos o mas sistewas de vjgas-
paralelas que se cruzan formando una reticula. El espacio entre las vigas se cubre
. con una losa de concrete de dimensiones minimas, (Fig. 3.3.8). Cuando el claro a -
cubiit presenia una forma rectangular puede ser mas conveniente orientar las vigas
sogin dos direccionss inclinadas (33,86 ¢ y ¢ ). con o que se logra que todas |as
vigas sean de la misma longitud y rigidez, repartigndase la cafga de manera unifog
me entre todas las vigas del sistema, La eficiencia de cada una de estas vigas es~
mayor por estar restringidos sus desplazamientos, pos otra viga. Un caso particu -
lar de este sistema de piso es la tridilosa, formada per una estructura espacial -
5 de acefn, semejents 2 fos ejemplos que se vieron en el parrafo de armaduras, y en-
la que |a cugrda supacior de compresidn se sustituye pof una losa delgada de con -
- —t¢ketos Todo @l conjunto se cuwpoTta como una estructura mixta, -
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-l Fig. 3.3.8 Reticula do vigas

- al sistema de piso deja de compofiafse,

Si las dimensiones de las vigas son grandes
que suponet cada Yiga como apoyada-

en conjunto, como una placa y en su diseno habra oy
sticos, intersecciones con otras vigas, en donde tambien -

en una serie de nudos eld
Su solucion se puede obtemer por alguno de los -

<8 encuentran aplicadas las cargas
procedimientos anal iticos de sstructures,

es el piso formado por elementos precolados de concreto que se -

Nuy uyatlo tambien, 9
e yor facilidad de fabricacion y un -

apoyan sobre un sistema de trabes. Permite una ma
nenot tiempo de construccidn junta con una mayor economia en algunas etapas dsl.prn-
En cambio requieren de una inversidén inicial en equipo sspecial -

ceso constructivo.
falta de continuidad de las lodas,

de montaje, ademas del inconveniente que ofrece |3

[




Las juntss hebra gue proyectarias cuidadosamente para lograr continuidad entre fos- ] ‘5‘5 En estructuras de acero e! sistema de piso usual, estd formado por una losa de con -

elementos gque forman el piso,asimismo entre estes y la estructura, ya sea por medio
de unfirme de concreto armado o con juntas con los elementos de soporte (fig. 3.3.7)

WL L AL, Yo AL T L AL, N LT Ao 7

Fig. 3.3.7 Losas precoledas para piso ’ \*

A sy vez las trabes s encuentran sin la restriccion lateral en la zona de compre-
sidn, que sepresenta una losa colada monoliticamente. En estas condiciones habrd -
que verificar la estabilidad de estos elementos ante efectos por pandso. Cuando -
e piso este formado por elementos precolados, siempre as conveniente efectuar so-
bre 6 mismo, un colado de espeser minime con ermado por temperatufa, pafa gue fe-
parta de manera uniforme las cargas. De no hacetlo asi el comportamiento indivi -
dual de los precolados ante un sistema de cargas puede producif desplazamientos in
dividuales sntrs losas contiguas y por lo tanto Ia rotura del acabado supsrior dp

piso. ®) V

Un tipo de piso formado por elementos prafabricedos es el que se muestra en la -
(fig. 3.3.8) formado por viges precoladas y presforzadas sobre las que se apoyan -
bloques del tipo hueco construides de concreto ligero o barro cocido. El piso asi-
formado se recubre con un firme armado de concreto que se hace teabajar da manera-
integral con lqs vigas precoiades. De esta forma se pueden 8alvar cleros hasta de-
12 m, de longitud,
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creto armado apoyado en las trabes de acero que pueden sei de algune de los tipes -
que se han visto, tales como armaduras, viguetas, etc. A su vez la losa de concreto-
puede ser una losa perimetral, aligerada, stc. En este tipo de estructuras los pisos

se utilizan como elementos para sujetar la zona de compresion de Tas trabes y tomo -
diafragmes para transmitir fuerzas horizontales.

(38 TG saf 88 Sup 2eleveney

Thov O By

Fig. 3.3.0 Sistemas de piso sobre estructura de acero. cax {e
"2

En genera! es conveniente aprovechar la capacidad resistente de la losa de concreto
heciéndola trabajar en conjunto con la viga de acero. Con este tipo de construccién-
mixta se logfa una economia importante de materiales, E| ancho del patin de concreto
que sa considera trabajando a compresion a cada |ado dei alma, es el menor de los -
siguientes valores:

1.- La octava parte del claro de la viga

LoooemEeh B, L itad de b distancia entre los ejes de vigas contiguas

<iaotei ms M8l B 5 g ygceg 8] espesor dek patin.

Para qua la losa de concreto pueda trensmitir esfuerzos al resto de la estructura, es
necesario que existan elementos de liga o conectores, entre la viga y Ia losa, capa -
ces de transmitir los esfuerzos cortantes que se dedarrelian, En la fig, 3.2.10 s =
muestran algunos de los tipos mas usuales de conectores. Su capacidad depende de

su anciaje en al concreto y de su longitwd. €n ja fig, 3.3.1Q se indican las capacidae
des de cada tipo obtenidas a partir de relaciones empiricas y considerando un factoer «
de seguridad de 2.5. La AISC recomienda que para obtner la fuerza cortante horizontal-
que se dasarrolla entre el concreto y la viga de acero en una seccion mixta, se utili~
ce |3 taoria plastica (fig. 3.3.11). Al cargar una viga de este tipo, i3 falla ocusri-
rd probabiamente por compresion del concreto. En este momentoc se puede suponer que los
dos materiales alcanzan una condicidn plastica. Si el eje nautro se encuentra en la zp

na de concued®, |2 fuerza cortante horizontal méxima es Asfy y si el eje neutro pasa -

por la zona del perfil de acero la méxims fuerza cortante horizontal es 0.85 f'c, Ac.-
En cada caso particular se toma el valor maximo de los siguientes vyores afectado de-
un coeficiente de seguridad de 2:
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i = =4 i -s: . oOn donde ¥y es Ia fuefza cortante total, comprendida entre el punto de momentp ppsi-
| '==={} ! s tivo maximo y un punto de inflexion.
e =N !

pa— v

F - 3 Vi
N \ e Nimero de conectores =T

a3 st _Tiro bt Courcroq | Camcioar av Convavry (Ten)
» Pan fis e 2%0 280 gl q = Capacidad al corte permisible por un conector o un paso de varilla en espiral,
CY)
Kx2" 2.3 2.5 23 ) )
V"-i)f 3.6 .9 Az Como los conectores son elementos relativamente flexibles se pusde esperar une 1o -
‘host ,/‘" s 5.1 5.3 G’o distribucion de esfuerzos semejsnte a lo que ocurfe en las conexiones remachadas -
——— . . X . ) X
-por 1o que se suelen colocar uniformemente distribuidos en el patin de la viga de -
Varie EspieaL L acero
ey | vr— ‘ .
' wen ;‘;-————“ 5.4 5.6 5.8 “¥ o PAYINENTOS
ule) 3k ,/:. :1 7-: 2 LAY pavimentos de concrfeto son pisos que se apoyan en todos sus puntos dirsttemente
l—.. 53 00 28 . s. 8.3 - sobre la superficie del sueto o en algunos casos sohre otro sistema recibiendo por-
CanaL bl fo tanto una reaccidn mis o menos uniforme de piso. Estin destinados al paso de pef
== T o2l | osaL | osaL ) © % & sonas o vehiculos (fig. 3.3.12), como por ejemplo pavimentos de calle, pisos de fa-
RERE I 2 L (R, 082t | o0.89L 084 L bricas, banquetas, etc. Es conveniente preparar una base de material bien compacta-
it 5. (Le Loneirvs ot do 15 a 30 cm. de espesos, con el fin de proparcionar una superficie mas uniforme -
- W Cava) de apoyo, La falla de estas losas es lenta, con aparicion de grietas y la posterior
rotura y destruccion del pavimento.
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Fig. 3.3.11 Fuerza cortante horizontal en sacciones mixtas.




Los esfuefzos que se presentan en un pavimento de concreto se debsn principaiments a:

©

-

8) Trdasito sobre el pavimento,

El transito de vehjculos produce esfuerzos de flexidn que son los mas importantes de-
los qua se producen en la losa, En los tableros formados en el pavimento los esfuer--
205 de flexion alcanzan un velor maximo bajo le carga y los efectos son mayores cuan-
do esta pasa del centro del tahlero a la orilia y de esta a 1a esquina, £ pavimento-
de concreto falla, cuando los esfuerzos por flexidn bajo 1a carga, alcanzan ies valo-
res de ruptura,

b) Esfuerzos por cambios de temperatura y humedad.

Ung losa de paviments, se encusntra sometida 2 una diferencia de temperatusas entre -
la cara exteriof y la interior en contacto con el suelo qus ademas tiene un contenido
alto de hymedad, Esta diferencia de temperaturas provoca distintas condiciones de de-
formecion entre las fibras extremas de |a losa que se traducen en un efecto de fle -
xion. En este caso, mas importante que !os esfuerzes que se producen, es el hecho de-
que las esdquinas y la orilla de 1a losa tienden a levantarse de su superficie de apo-
yo produciéndose un alabeo, reduciendo el soporte e incrementando los esfuerzos de -

flexion por carga rodante, 5 it e

c) Fatiga.

E) peso constante de veniculos, los cambios de temperatura, etc., producen une modi-
ficacion constante del estado de esfue;zo semejents e un caso de tatiga. Los efectos-
son mayores en la ofitla de la losa, en donde una pequefia diferencia de nivel otigima
con el movimiento de tas cargas afectos de impecto y en donde a resistencia de la Ig
se es menor pof tratarse de un angulo sin proteccion,

Existen formulas semiempiricas para obtensr el esfuerzo maximo de tensidn en la carae
superior de (s esquine de una losa y en difeccidn de |a bisectriz del angulo. De la -
fig, 3.3.12 el esfusrzo vale:

Px
g_t'\ _(21) i_‘BP =
e A s

n

Egtudios de Westergaard y Pickett han modificado la fgrmula antefior, para tener en «
cuenta la reaccion del suelo y el area en que se encuentre aplicada la carga;

T SPS PR (Y S
S P[1 0325 4 0.22 a/r] —

&0 donde:

§ = Esfusrzo de tensidn por flexion en Kg/cm®

p = Carga concentrada en Kg, situada en la esquina de la losa,

d = Espesor de {a losa en cm. N

2 = Redio en tm. de un ares circuiar equivalente a la de contacto del elemento que -
transmite la cafga, con el pavimento.

E = Médulo de elasticidad del concreto en Kg/cm? =

= Modulo de Poisson para e} concreto.

k = Relacicon entre una carga aplicada a ia sub-base y i3 deformacidn que produce

(kg/emd). ’

L =4
=

S los esfuerzos que se obtienan, son mayores que los permisibles, habrd que aumentar
ol espesor de ta losa o bien suministrar el acero de refuerzo necesario. Existen -.
oiras formulas semejantes, para diversas condiciones de carga, y en distintos puntos.
de 18 losa. | asaad
En e! disefio de pavimentos de concreto es importante el fijar a distancias convenien «
tes juntas,de manera que los esfuerzos que se vayan a presentar por cambios volumétri-
¢qs no produzcan el agrietamiento del concreto que en general es dificil evitar, Las «
grietas en los pavimentos aparecen por distintas causas como cal idad de los materiales,
cambios de temperatura, diferencias de temperatura entre las dos caras de la losa, =~
friccion entre la losa y el pavimento, magnitud de las cargas, etc. La colocacion de -

acers de refuerzo en la Josa no llega 2 eliminas o) agrietamianto y sojamente llega ae
evitar la destruccidn total del concreto.
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Fig. 3.3.13 Juntas en pavimentos,
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Es recomendable |a colocacion de juntas en las pavimentos con objeto de permitis-el li-
bre desplazamiento de fa superficie y tratar de que la formacion de grietas se canalice
a estos lugares Tijados previamente. €xisten distintos tipos de juntas:

a) De expansion (fig. 3.3.13 a) con ancho de 2 cm. y colocadas a una separacion gque -
permita el libre desplazamiento de la losa

b) Juntas de contraccion (fig. 3.3.13, b,c,d). Limitan fes esfuerzos de tensidn en la -
iosa de concreto permitiendo Su libre movimiento, Los eiementos de union que se golo-
can, formaaas por varillas, permiten despiazamientos horizontaies e impiden los vertj
caies.

2H=RYT Ain con la presencia de estas juntas, es muy probahie que se agrieten 10S pavimentos-
Y. de concieto, sim que las grietas sigan una direccion o tengan una tendencia definida
l“ Al mismo tiempo las juntas se transforman en discontinuidades debido a una deferma -
cion o alabeo de la losa que tavorece la destruccion del concreto en las esguinas. -
Por esta razon, algunas veces se prefiere colar una tosa continua sin juntas y dejar-
que esta se agriete en aigunas zonas. La realidad es que todavia no se ha eacontrado-
la manera de evitar &) agrietamiento en los pavimentos de concreta

Los pavimentos flexibles o de asfaito tienen otras caracteristicas y no se trataran -
~ 8] 81613y . .
en este capitulo.
i Akuloe ¢ e o .
RITIIE it
3.4 Cubiertas especiaies sisinel w

2ibsm \0Q I8 F| problema estiucturat que trata de resolver la cubierta en una estructusa, es la -

#4180 de establecer una superticie con el fin de cubrir y proteger de los agentes naturales -

externos, un determinado espacio. Por lo tanto, se entiende que no sea necesario una su -

i perficie horizontal sind mas bien una superficie que garantice proteccion y facil eliming

-2 cion del agua de {luvia en condiciones de impermeabilidad, dtrus aspectss impoitantes gue
- hay que tomar en consideracion son la estetica y |a economia de {a solucion estructural,

En editicios convencionales, la cubierta o azotea presenta las mismas caracteristicas de-
la planta tipo que se repite en los niveles inferiores. Generalmente ofrecen una superfi-
cie hortzontal por o que se requiere aplicar un relieno de material ligero para formar -
tas pendientes necesarias y lograr una facii eliminacion del agua de |tuvia, Sobre et re-
fteno se aplican distintas proteccianes 7ue impermeabilizan la suberficie exterior.

En el caso general, la cubierta debe ofrecer una solucion caracteristica y gistinta de -

5 tos sistemas de piso convencionaies. A continwcidn se veran algunos de ios.tipos mas -
F4.280

-
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usuales de cubierta.

Para claros de longitud media, puede emplearse con ventaja la viga o alementas a fle -
xidn ya sea de concreto o de acero,

Sosry A

Fig. 3.4.1

Sistemas de cubierta con vigas o armaduras

En este sistema, ios ciaros entie columnas quedan unidos por vigas principales sobre -

las gue se apoyan los larguesos o vigas_secundarias a yna sepafacion apropiada al mates
rial que cubrira toda la superficie. la superticie de cubiesta puede ser una losa de -
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reto, elementos precolados también de concreto, lamina de asbesto, etc. La super = Como se ve se pueden obtener distintas comoinaciones para lograr una cubierta funcio -
concreto, . , ; uoie
ficie general adepta una foima con pendiente, suficiente para lograr una facil eliming nal. Covo tos elementos principales trabajaw a tlexion, conviene lograi para los eie -
ests iso con structural F atte d “ge Ta forma adoptada. cvdcion gg =
cion dei agua. En realidad fa estructuracion esta basada en un sistema de piso con clg wentos estructurales el mayos peraite dentro de Ta forma a np.a 4. La sepcidcion de
ros limitades a una dimension maxima de 10 a 12 m aproximadamente, Si se siguiera - ' los marcos principales o vigas principales sera fa mas conveniente para el proyecto de
S A . - .

3 i i pé nigs elegidos como largueros, Los largueros seran elementos a flexion y como-
este mismo tipo de estructuracion,. para claros mayores, se obtendrian vigas en ias cug RPN |OT eIeTe 10 ; g g gl
les la principal carga y muy impartante sefia el peso propio. Para claros mayores, ai- tal seran tiatados.

ENY
. ; . co (P r, a Curtpa
rededor de los 20 m. pueden ugarse tambien elementos a flexion tales como trabelosas, ,Conun:: w(-ﬁ::w‘:‘.?':? L tuaS i m
. .~ Agmadcvai

secciones plegadas, armaduias, en las gue |a forma especial de la seccign permite 1o -
grar un momento de inercia mayor (fig. 3.4.1). En muchos casos de este tipo de cubier-

. LAaGustos a8 FTLE ¥ Y

~ Aamapuli . o

ta, sera conveniente unir estructuraimente la cubierta a los muros, para logfar un me-
jor comportamiento del conjunto. La cubierta puede permitir una mejor transmision de -
las fuerzas horizontales, debido a su rigidez y a su vez los muros o columnas perime -
trales pueden absorber las fuerzas horizontales y lograr una distribucion apropiada de
esfuerzos en la cubierta, mediante una distribucidn adecuada Jel sistema de apoyos

E! pértico o marco rigido, no es mas que una incorporacién de Ia cubierta de dos aguas

-

it e
7.
al sistema de soporte (fig. 3.4.2) wy » Coutravenrto Lanaor
i 1 i Vettican 7
. i i

Las armaduras permiten aumentag el claro entre columnas

i L = Fig. 3.4.3 Cubiertas con armaduras usadas en naves industriales
e . aki

En la solucion de cubierta, es conveniente tensr sigidez lateral de fa estructura. Lz -
cubierta debe formar una especie de eiemento muy rigido en el sentido en que actuan las
fusrzas horizontales.

- Si la estructura de cubierta no tiene suficiente rigidez esta se puede lograr por medio
de contravientos horizontales que [igan las cofumnas o puntos de apoyo de la cubierta

Para claros grandes, considerando como tales los compsendidos entie 20 y 100 m. aproxi--
" madamente puede resuitar econdmico que la cubierta adopte una forma curva ya sea en arco
boveda o cubierta colgante, La solucion mas sencifla es ta formada por arcos orientados-

en una diteccidn y cubriendo el espacio de manera semejante al caso anterior, con lami -
- nas o losas de concreto sujetas a iargueros gue a:su vez se apoyan en los arcos principg
les. La solucion en afco siempre presenta el inconveniente de desperdiciar un area impof

Fig. 3.4.2 Cubierta formada con marcos figidgs tante gerca de |os arrangues ya que la construccion requiere de una aitura minima para »
. su funcionamiento. Esto se puede resofver eievando el arco para gque se apoye sobre colup
Con estos elementos se pueden resolver an condiciones de economia y ligereza, claros supe- nas. Las °°mP°"'""s horizontales de los apoyos de los arcos tendran que tomarse con las
tiores 2 los 15n. La armadura es muy usada en cubiertas de naves industriales. En este ca- 2 columnas o bien por medio de tirantes que liguen los apoyes. '
so, segin fas dimensiones de Ia superficie a cubrir, |a cubierta ademas de suministrar - °° -
proteccion, necesita proporcionar iluminacicn y ventilacign normales. En la fig. 3.4:3 se- Los elementos fundamentales de las cubiertas colgantes ya se han enunciado, Este tipo de -

. . : : . cubiert d ici in di inui i i
mussiran slgunos casos tipicos de sste tipo de cubierta industrial, b a puede presentarse formando una sola superficie, sin discontinuidades interioses




e e o bien formando un conjunto de superficies apoyadas sobre elementos de sopoite que -
pueden sef vigas, arcos, etc. De las cubiertas colgantes, la mas simple y la que -
ofrece mayor rigidez, es probablemente el paraboloide hiperbélicu. Esta superficie -
impone en general un contorno formando una curva alabeada en el espacio con un peri-
metro de altura mayor que el centfo de |a cubierta en unas zonas, mientras que en -
atras es menor.

En las cubiertas colgantes siempre es necesarie |8 construccion de un amiflo perime-

. as o tral dei que se anclan los cables y que va a estar recibiendo una serie de fuerzas o
P tensiones interiores. Los esfuerzos en este anillio dependeran de la magnitud de las-
n: ... tensiones en los cables y de su forma geométiica. Un anilio o trabe de borde circu =
- A ohngud lar puede resultar mas econdmico que uno rectangular, en el que las fuertes flexio
- &1 . R . . .

. nes pueden encarecer excesivamente la cebierta. Si el anillo del contorns junto cone
A tas columnas de soporte de la cubierta, no es suficiente para fesistir (as tensiones
8 de membrana, sefa necesario gue reciba apoyos intermedios que pueden ser tensores -
seblawii: anclados al terreno natural,
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7 Fig. 3.4.4 Cubiertas en arco

Para lograr una mayor eficiencia de estas cubiertas, es conveniente que sea una suger -
ticie concava-convexa. Es decir que una familia de cables ests suspendida de la trabe -

e borde, conservando la concavidad hacia arriba, mientras que (a otra familia de ca
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bles, rigigizantes, tengan la concavidad hacia abajo. Asi, para los tipos de solicita=
ciones usuales, los cables estaran desarroilando el maximo esfuerzo. Mucho se mejora «
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los apoyos. Una trabe perimetral Iigando ias columnas, es suticiente para absotbes - . |
los empujes horizontales gue se pueden presentar,

que las reacciones gue unos cabies, por ejemplo 10S rigidizantes, ejercen sobie los -
otros, sean varias veces mayores que las cargas resuttantes gue se puedan presentar -
sobre la cubierta. Con esto se puede lograr una superficie practicamente establie some-
tida a los presfuerzos en los cables y en 10s que ia magnitud de [as cargas vivas o -
accidentales sea despreciable comparadas con aguellas.

ta superticie definida por los cables colgantes se puede cubrir con {amina bien anclada
a Yos cables y con la resistencia necesaria para trabajar a flexion apoyada en dos ca -
bles contiguos. Esta separacion puede ser de i m a 3 m Otra forma de cubrir Ia supei-
ficie es mediante fa colocacion de una malla muy cerrada de alambre especial y aplicar-
e una capa de morterc de cemento a presien, En este ultimo procedimiento se requiere -
mantener constante el estado de esfuerzes durante su construccicn con el fin de evitar-
el ggrietamiento de la cubierta antes de que se produzca el fraguado

En aguellps casos de plantas circuiaras o practicamente cuadradas y pafa claros generale
mente de magnitud intermedia, pueden ebtenerse huenos resultados mediante el empleo de -
cascajones. La cipula presenta sobre el arco ia ventaja de que no sequiere tirantes en =

>

——— -

Fig. 3.4.5 Cubiertas de cascarones

Debids a los espesores tan pequenos yue se fogran en este tipo de eslructuras, es I3

ci! que aparezcan grietas por campios de temperatuia. Por esta razon, muchas veces,-

de fa construccion, taies como muros, sistemas de piso, graderias, etc. Esto en algu
nas veces puede significar una complicacion en la definicion estructural. Cuando ia -
solucion del conjunto no esté claramente definida, sera convenienie considerai una -
estructura para la cubierta exclusivamente y otra estructura pasa lus elementos in(g

riores. Asi se evitaran interacciones que ademas de compiicar el proyecto estructues
ral, pueden producir esfuerzos excesivos

) ol espesor del cascaron es superior al obtenido en el caiculo, para evitar probiemas
constructivgs. £l agrietamiento de ios cascafones y en genarai su compoftamiento se-
mejora aplicando fuerzas de postensade a las trabes de borde cuyo eiecto sobre ia cy
bierta es la de disminuir las grietas y aumentar su ductilidau
v -
La cubierta torma .rte de una construccion, poi 1o que no es rafo yue dentio del =
voiumen cubierto se encuentran otros elementos estructurales propios de la fynalidad
La cubierta en voladizo responde a ta imposibiiidad de colocar columnas u otro eie -
mento soportante en parte del perimetso de fa cubierta, Este tipo de estruciuras de-
be dar proteccion y al mismo tiempo permitir un sspacio libre de obstaculos, que per
mita amplia visibilidad, circulacidn, etc. Este puede ser el caso de una graderia -
e cubierta, hangares, ete. Son estructuras de cubiertas que se comportan como vigas en
' voladizo, empotrados en columnas, muros, etc.
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Fig. 3.4.7 Cubierta en voladizo
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En estas estructuras, tan importante como la resistencia de los distintos elementos -
estructurales, es la estabilidad del conjunto. Las coluanas o elementos de apoyo reci-
ben momentos de empotramiento que pueden producir el votteo de la estructura si Ia ci-
mentacion no es lo suficientemente resistents para desarrollar fuerzas fesistentes, Es
una solucion costosa ye que ademis We requerir grandes secciones en el empotiamiento -
de la ménsula, requiere cimientos capaces de resistir momentos semejantes necesarios -
para equilibrar la estructura.

Para esta solucidn tiene ventaja el empleo de armaduras y peitileg aetalicos en la cue-
bierta ya que ademas de su resistencia, se logra una gran ligereza de la estructura, -
En la cimentacion el peso del concreta ayuda a Ia estabilidad del conjunte, Existen sg

luciones en que mediante la colocaciin de lestres, votadizos etc., se logra reducir el 3

brazo con respecto al apoyo, del conjunto de cargas que actda sobrs la estructura, .- f
Asi, aunque no se reducen los momentos de empotramiento de los distintos elementos es-
tructuraies, se logran economias en el diseio de la cimentacion

Este tipo de cubierta requiere también un contraventeo horizontal que impida el desp|la-
zamiento relativo entra sus elsmentos, L A

3.5 Construcciones de un piso

Las estructuras de un piso presentan caracteristicas propias derivadas principal -
mente del tipo de construccion y de (s solucidn arquitecténica que suelen adoptar. Den
tro de este grupo se pueden incluir las naves industriales y las casas-habltacign. g
Las naves industiiales generalmente ocupan superficies grandes, las cuaies hay que mo -
dular segin una dimensidn maxima de distancia entse columnas que tome en cuenta tanto -
el destino de la construccidn como las posibilidades de los materiaies y elemantos s

tructuraies que van a formar parte de Ia estructura

Los fines industriales para los que son diseiiadas este tipo de estructuras requisren -
buena iluminacion y ventilacidn. La iluminacidn cenital o el diente de sierra incorpora
dos a la estructura de la cubierta, pueden resoiver estas necesidades. Como piso debe :
disenarse un pavimento capaz de sopoitar las cargas tanto estaticas como mgviles que se
van 3 aplicar,

En 1as estructuras de tipo industrial se Procura obtener ta solucidn mas econdmica en -
la que influird de manera importante (a seleccidn de la cubierta ya que representa un -
porcentaje bastante importante de Ia inversion total, Una solucign puede ser una cubier

e
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1

gidas en {as que para poder Ilegar a costos comparables sa raquieren soluciones a Dase
de cascarones en donde |3 forma permite lograr claros mayorss asi come un menos espe -
sor de concreto, También se pueden logras busnas soluciones con estructuras constiui -
das a base de elementos prefabricados de concreto que en 8lgunos casos podian ser pre-

tensados. o duc y e [

En cualquiera de fas soluciones mencionadas, es conveniente que toda ia cubierta forme-
un diafragma horizontal rigido capaz de transmitir uniformemente tas fuerzas horizonta-

les 8 los elementos resistentes de |a estructura. Si la cubierta es de tipo flexible se ?
podra rigidizar mediante la colocacion de contravientos o tensores que liguen los apo - '
yos de {a cubierta,” Los tensores de acero pueden estar colocados mediante unicnes solda
das a {a cubisrta o unidos mediante templadores o tornillos de manera Gue se pueda con-
trolar le tensidn,
. 38
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tz an diente de sisrra Tormado con armaduras y laminas de alguno de fos tipos comerciae
les, cubriendo toda Ia superticie. En concreto reforzado se obtiensn soluciones mis ¢i-

Estos elementos no necasitan colocarse en toda la superficie, Basta con colocar el -
acero necesario para transmitit las fuerzas horizontales y que al mismo tiempo 2segue




ren su rigidez,

“ e
ips marces que se forman entre las columnas y los elementos 8 tleliﬁnran7§!ﬂparte Su -
perior puaden tensr los siguientes tipos de unidn:

3) Columnas empotradas en la cimentacion y Jos extremos supericres articulados a las -
vigas. Esta condicidn requiere que el cimiento no sufra movimientos y que |a unidn de -

s columng ton e cimiento sea rigida. Esta 2)ternativa es dificil de aplicas de manera

W

-
genaral ya que depende del tipo de cimentacion, tipo de cubierta y de la rigidez de la- K

astructura,

. . L . - ki
b) Columnag articuladas an (a cimentacion y {os nudos superiores rigides, £s una solu=
cion retativamente facil de lograr excepto en algunas casos de estructures prefabrica -'},

b
das.

¢) Columnas empotradas en 1a cimentacion y con los nudos superiores rigidos. En este -
caso los esfuerzos se reparten entre todos tos elementos de la estructura por lo gque e

valor miximo que s obtiens puede ser menor gue en (oS cases anteriores, Para logral «

una mayor sficiencia, es convenienta que la rigidez de la columna sea semejante a [a de
les trabes superiores.

2

d) Arco de tres articuinciones, Es una solucidn apropiada al caso de marcos o pdrticos

La seleccion de alguno de los casos anteriorss depsndera fundamentaiments del tipo de -
estructura, rigidez de fa cubierta, tipo de sueio y de cimentacidn. Estos conceptos son
los qus indicaran, en cada case, cual es 1a solucidn apropiada.

En o endlisis do I8 estructura, se puede considarer que las fusrzas horizontales produ~
cidas por sismo o viento, actian sobre ia cubierta y que esta se encarga de transmitir -
fas 8 las columnas o muros ligados # la estructura., En las construcciones industriales
los muros, sobre todo si son perimetraies, adquieren gran isportancia ya que pueden comy
fnicar gran rigidez lateral a la estructura. Pare que la transmisidn de fuerzas lateraies
sea efectiva, g necesario que los muros se liguen a [a estructura, para lo cual se es -
tructurardn con columnas y trabes que a su vez estardn ligadas a les columnas de ia es -
tructura general, Ademés los muros se proyectarén para que aistados, puedan resistir
fuerzas |aterales, normaies a su plano, producidas por vianto,

Si la estructure y edn los muros no son suficientes para resistir las fustzas horizonta~
les, se podran diseiar contravientos verticales colocades sagin fos sjes de columnas, ca
paces de desarrollar las fuerzas horizontaies de proyecto. Par conveniencia, sstos oontrg
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vientos se pueden hacer coincidir con fos muros sxistentes segin el proyecto arquitece-
ténico.

ok

Conviens fecordal que Si la planta es muy Yarga o bien la cubierta no tiene la suficiene-z»
te rigidez, la accion rigidizante de [0S muros no se podfa transmitir a todo el comjunto *

y por lo tanto se producisan momentos de torsion, En un caso asi es preferinle despie ey
ciar laaccion de estos murbs y desiigarios de fa estructura, v

@
En este tipo de construccidn es fracusnte la presencia de gruas viajeras, Esta solicitas
cidn transmite a las columnas fuerzas por conceptlo de cargas moviles, En caso de que log
sfactos sobre (88 cofumnas sean muy importantes, se podrs establecer una estructuraci onest
independiente de {2 solucion generai de la estructura, v
[z ] a3
Los pavimentos. industriales, adquieren importancia por dos conceptos. Como elemento es -
tructural de soporte de las cargas o mercancias que va a sopoytar, se calculara para las
condiciomes mas desfavorabies de carga gqua se puedan presentar ademas, E! pavimenta, -

convenientemente armado, se puede uti!izar como un eiemento de liga entre los extramos -
inferiores de las columnas. En el interior del pavimento se pueden alojasr tirantes uni =
dos g fas columnas gque |imiten jos desplazamientos harizontates de |2 cimentacion o bien
puedan actuar como elementos a compresidn, con los mismos tesultades.

La casa habitacidn de uno o dos pises, tieme coma caracteristica fundamental )a irreguls
tidad en la distribucidn de los muros, dentro de 1a solucion arquitectinica. La estructy
racion pueda resolverse disenando una estructura regular de columnas y trabes a semejan-
2a del caso de un edificio de varios pisos. Lo§ murgs indicados en el proyecto se podran
aprovechar para aumentar la rigidez lateral, segin convenga en el disefo estructural

Una solucidn mas econdmica consiste en adaptar el proyscto estructural a 18 selucign -
arquitecténica y tratar de que todes los musos actden como elementos resistentes, trans-
witiendo fuerzas verticales y horizontales a |a cimentacion. Los muros de tabigque o de -
concrets, estardn convenientemente estructurades y !igades a las columnas, losas y tfa =
bes de |2 estructura, 21
Es conveniente gque los muros se encuentren dispuestos simétricamente con respecto al -
centro de gravedad de las cargas, ya que de otro modo se presentaran esfuerzos por tor -
sion. Desde este punto de vista los muros mas eficientes seran aguellos que se encuen =
tren mas alejados del centro de tusign por o que de preferencia se colocardn en la pe-
riferia de ia estructurs, Joneten EI0IEIR 82 v
Cusiquiera de Jos sistemas de piso gue Se escoja tratara de apoyar losas y trabes, sobie
{os muros de carga o elementos de soporte previamente establecides. Por la misma irregu-
taridad en 12 posicion de los muros, es raso gue en estos sistemas de piso se pueda lo -
grar uniformidad en |as dimensionss de los distintos tableros de lgose.



[ En estas construcciones sen frecuentes los rellenos, por o que se tendran sn cusnta -
las sobrecargas por este concepto, en el diseno de los sistemas de iso.
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3.6 Editicios

w0,
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Los edificios son construcciones que definen un volumen destinade a qus -
el hombre degarsolle en ¢f distintas actividades, La estructura constituye el esqueleto-
del edificio, destinada a resistir los distintos tipos de solicitaciones que actuan so =
bre fa construccion, Tambien sirve de soporte o apoyo a ios pisos, muios y demas gue son

necesarics para que et edificio cumpla con {a finalidad a ia que ha sido destinado. Este
— — - I ——— ,,—.‘__.‘._{




tipo de construccion constituye un caso tipico en el que el destino del edificio no =
define de manera clara el tipo de estructura, ya gue en el proyecto intervienen de mae
nera importante aspectos estéticos, y en ! que Se ha tomedo en cuenta una posible es

2.8.3 Estructuracibén de Edificios.

tructuracion. Dentro de un proyecte definido, la estructuracion tyatara de lograr ls &
combinacion de elementos estructurales mis aconomica y adecuada, con objeto de ohtener
una construccion que ofrezca: ot

a) Seguiidad contrs colspso snte el conjunto de solicitaciones que actdan sgbre la «
estiuctura,

B — i,
i f

b) Seguridad ante la talis de los elementos de acabado, como mures, pises, etc.

¢) En condiciones de servicio, tranquilidad pars los ocupantes de ia construccidon ane
te |2 accion de sismos, tratando de evitar que un conjunto de oscilaciones excesie
vas |legue 2 producir panico entre dichos ocupantes.

oy - .

Las solicitaciones mas importantes sobre los edificios son ias debidas a carge-
muerta, carga vivay sismo o viento. La estiucturacion dependera mucho dei tipo y mag-

nitud de estas solicitaciones,
votd 4 [

e

En o} proceso estructural, ») sspecto mis importante es la determinacion y diseio de -
I8 estructura tomando en cuenta adamis, el correcto funcionamiento de los elementos -
que forman parte del edificio. La astructurs Serd 1o sncargada de rasistic y traslasda:
a la cimentacion, las distintas fusrzas que actian

Al proceder al diseiio de Ia estructura, idealmenta hay que consideras gue ésta se com-
gorta como una estructura espacial con {as complicaciones que esto represents, Sin em-
bargo el analisis se guede simplitficar i se sstabloce 1a hipstesis de que la respues-
ta de la estructusa es (a correspondiente » una serie de marcos arientados generalmen.
ta, sagin dos direccionss ortogonales y que resisten Ias soiicitaciones que actusn se-
gln una diraccion paraiela a la que esta ofientado el marco, LOS maicas estdn formados
por elamentos varticales tales como columnas y muros, y per trabes o (osas horizonta -
tes, También forman parte de los marcos, los contraviantos, puntales, etcll que ayudan

.8 qesistit las tusrzas sxtetnas

Las distintas xnliqjta:iunus que actian sodfe el edificio habrd que idealizarias en «
funcidn de las fuerzas, que producen, considerando sfectos estitices y dindmicos

tintas caracteristicas, independientes dei material empleado en l2 construccion

47

Las estructuras para edificios pueden ser de acero, concreto, mamposteria, wadera
o alguna combinacion de estos materiales. Sin embargo (8 estructuracion puede adoptar dis-
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Fig. 3.8.1 Distintos tipos de estructuracion en edificios

La primera forma estructural empleado sn el proyecto de edificios fué Ia formada por muros-
de carga sobre los que se apoya un sistema de pisc de losas y trabes o losas planas. Estos-
muros de carga se compoftan como columnas, transmitiendo todo el sistema de cargas a la ci-
mentacion y el sueio, Ofizinaimente fos efementos horizontales de carga fueron de madera -
hasta principios del sigio pasado en que empezaron a utilizarse las vigas de acero, En ia -
actualidad este tipo de construccion, debido a su economia es utifizado en.edificios de -
hahitacion de poca altura en los que los muros utilizados como divisiones interiores. Tam -
bién se aprovachan como elementos de carga. Se supone gque estos mures no se van 2 destruir=



posteriormente, ya que forman paite integdal de Ia estructura. En este tipo de estructura-
cion los muros suelen ser de tabique, confinados en una estructura de datas y castillos. Su
espesos puede alcanzar valores practicos, maximos de 28 cm, Ocasionziments se requiere la -
presencia de una columna aislada gue ayude a trasiadar Ias cargas. El s stema de piso es de
alguno de los tipos convencionales.

Al aumentar la altura de los edificios, el grueso de igs muros también aumenta, |o que ofi-
gina una pérdida de area util cada vez mas grande. Por este motivo el paso siguiente en la-
forma de estructuracion consistia en suprimir aigunos de los muros, generalmente interiores
sustituyéndolos por columnas de acero capaces de soportar Unicamente cafgas verticales. La-
rigidez lateral se propercicna por medio de muros perimetrales. Este principio de estructu-
racion es muy usado en !a actualidad sobre todo cuando la altura del edificio es de impor -
tancia y es muy costoso suministrar rigidez lateral al marco por medio de uniones muy rigi-
das, Esta estructuracion se conoce comg de muros de rigidez, Son estructuras con deformacig
nes muy pequeiias. No Sor muy econgmicas ya que oS esfuerzos cortantes por sismo que se de-
sarrollan y que deben resistir son muy importantes. Los muros de rigidez se suelen colocar-
perimetiaimente a la construccidn utilizando también, 42 posicion gue ocupan algunos muros-
interiores de caracter permanente, tales como nicleos de elevadores, sanitarios, escaleras

stc.
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En zlgunos edificios, principalmente de acero, los muros de rigidez se sustituyen por con--
travientos locafizados en algunos marcos. Tambien se emplean columnas o elementos inciina -
dos que forman un conjunto triangulado con gran rigidez lateral.

En el regiamento del D.F., en !a estructuracidn del tipo 1 estdn incluidos este tipo de edj
ficios, en los que las deformaciones ante |2 accidon de cargas laterales, se debe principal-
mente a fueiza cortante o fuerza axial en los miembros estructurales, como ocurve en |2 es-
tructuracion a base de muros de cargas, Las conexiones en este tipa de construccion pueden-
ser simplemente apoyadas ya que su funcion es la de transmitir exclusivamente carga verti -
cal.

El tipo de estructuracion mas comin hoy en dia para edificios tanto de concreto como de acg
fo estructural, es el que utiliza marcos rigidos. Los marces formades por columnas y trabes
estdn unidos formando uniones rigidas capaces de transmitir los elementos mecanicos comple-
tos existentes en la viga sin que haya desplazamientos lineates o angulares relativos entre
su extremo y la columna en que se apoya. Sotre las vigas principales, que ademas de resis -
tir tas fuerzas verticales resisten las tuerzas laterales, se apoyan en algungs casos ias -
vigas secundarias encargadas de soportar el sistema de piso

El empleo cada vez mas frecuente, de la construccidn a hase de marces rigides durante los -

177

lar de edificios con marcos rigides se encuentran los construidos a base de fosas pla-
nas, macizas o retitulares

Este tipo de estructuracién estd comprendido en ei Reglamento gel D.F., como del tipo 1
que abarca estructuras que posean alineados en la direccion que se analiza dos o mas -
elementos resistentes a fuerza cortante horizontal y cuya deformacion ante la accion de
cargas laterales en dicha direccion se debe esenciaimente 2 tiexion de 1os siementos -
estructurales.

Come se ha mencionadc estas estructuraciones estdn considera
das como tipo 1 en el Reglamento del D.F. Se establecen dife

rencias por concepto de ductilidad exclusivamente.

3.8.4 Proceso de disefio

Ei diseiio estructural de un edificio, comprende una serie de tanteos en los que-
se parte de una configuracion supuesta inicial, que debe doincidir con I3 solucion ti -
nal. De no-ser asi se repite e} proceso hasta que coincidan

Los sistemas de piso en cada uno de los niveles, deben soportar lag carges verticales -
estaticas o moviles que se van a apiicar. Esta es su principal funcion dentro del con -
junto, por lo que su diseno se podra iniciar una vez que se ha definido una estructura-
cion general para el conjunto, que abarcara tipo de estructura, tipo de piso, magnitud-
de los claros, posicion de los muros y demas elementos resistentes, etc. A partir de -
estos datos se podran obtener las solicitaciones que actian sobre los sistemas de piso

Algunos de los elementos estructurales gque torman parte del sistema de piso 0 este en
su conjunto, pueden astar destinados, ademas de transmitir fuerzas verticales, a resis-
tir las acciones horizontales y comunicar figidez a ios maicos. Se reforzaran segin los
resul tades del andlisis,

En ia seleccion del sistema de piso, se tendrd en cuenta que éste, ante |a accion de -
fuerzas horizontales, se comporta como di2fragma completamente rigido en reiacion con -

. _laestructura formada por el conjunto de marcos. Si este diafragma no tiene ninguna ri-

gidez, cada marco se comportara de manera independiente de los demis con deformaciones~
propias originadas por las cafgas que actuan en el area tributaria del marco. Siempre -
sera deseable que /a estructura se deforme como un conjunto, por fo gque los pisos, como
elementos rigidos, seran los encargados de repartir uniformemente entre todos |os mar -
cos, las fuerzas horizontales producidas por sismo o viento. Para lograr este objetivo,
s814 necesario algunas veces, seforzai ta losa o piso con coniravientos horizontales -

Gltimos 40 o 50 afos, se debe al desarrollo de nueves mateciales y sistemas de construccion
(concreto armade, acero soldado) y el de nuevos metodos de analisis. Como un tipe particu -

—que aSeguTen SU rigidez. -
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Al proceder al analisis de la estructura, es necesario conocer o por lc menos suponer,
la rigidez relativa de cada uno de los elementos gue la forman. Se procede de Ja si -

guiente manera;

a) Para el andiisis estructural de cada unc de los marcos, se requigre suponer unas =

b)

e
secciones iniciales a partir de las cuales se cbtienen las rigideces relativss de-
cada uno de los miembros. Los resultados finales que se obtengan despues del and = ..,
{isis y dimensionamiento respectivo, dehen coincidir con las supuestas. En caso deerss
gue se modifiguen es conveniente conservar los vaiores refativos entre miembros -
distintos ya que en caso contrario sera necesario repetir el proceso, >
gt

Para chtener e! comportamiento de la estructura ante fuerzas accidentales y calcu =
lar la contribucion de cada marco 2 la rigidez total de ia estructura, se necesita«
canocer la rigidez ante fuesrza iateral de cada uno de effos, Esta rigidez o refa «
cion entre la fuerza (ateral y el desplazamiento respectivo del marco, depende de -
la magnitud de la fuerza horizontal que actis en el marco. Pare obtener la rigidez-
hay que proceder por tanteos suponiendo una fuerza iateral y las rigideces selati -
vas de los miembros. La rigidez Jateral que se obtiens para un entrepiso de uno de-
los marcos, debe proporcionar una fuerza cortante en el piso semejante 2 |3 supues-
ta, En caso contrario se iniciard de nuevo el calculo con un valor mas aproximado. -
Esta serie de tanteos, para obtensr )a rigidez ante fuesza cortante de cada unp de-
los elementos resistentes de la estructura, se puede simplicar empleando procedi -
mientos aproximados de analisis, tales como ias formulas de Wilbur. Mediante estos-
procedimientos se obtiens: distribucién de cortantes sntre los marcos, distribucion
de cortantes en cada uno de los niveles de la estructura y finaimente después de -
haber realizado el andlisis de carga vertical y horizontal de cada marco, los ele -
mentos mecanicos en distintos puntos de )a estructura. A partir de los datos, asi -
obtenidos, se procedera al dimensionamiento de los distintos elementos estructura -

les. 0. 0lB) 8. o w

3.6.5 Estructuracion

La primera variable que interviene en la seleccign del tipo de estructura -
cidn 8s la separacion entre columnas o marcos que también define (a longitud de lops
distintos elementos a fiexicn que forman parte del piso. Los elementos estructura -
les tienen por objeto la transmisidn de fuerzas y cuanto mis directa sea ésta, ma -
yor sera la eficiencia y economia de l2 estructura. En fa fig. 3.6.2 se muestra -
fa manesa en que se puede transmitit una fuerza horizontal ¥ una verlién[. En fos -
dos primeros casos la transmisidn de (2 fuerza horizontal puede realizarse a través
de ios elementos que forman el marco, o bien a través de un contraviento. Esta glij
ma forma es fa mas eficiente ya que representa (a forma mas ditecta de transmitir =

b

/ "

Fig. 3.6.2 Transmisién de fuerzas en un marco

T R

\a carge, independiente de otras consideraciones acerca de la rigidez de 12 astrues’??

19
tura.
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En 1a figura 3.6.2 (c y (d), 1a transmisign de la carga vertical a dos puntos del-
suelo, s puede realizar de alguna de ias siguientes maneras

2) Por medio de los elementos inclinados IB, 1F; b) a través del marco DCEF; la sp
jucidn mis directa y mas eficiente seria el primer caso, en que las coiumnas sometj
das a esfuerzos directos de compresion representan [a sofucidn mds econdmica que se
podria obtener, fu»lquies otra solucion represente una mayor longitud de los alemen
tos estructurales, ademas de unas condiciones de trabajo a flexidn menos eficientes,

En gstructuras de sdificios, sweip presentarse |a combinacign de cargas verticales-
y de fuerzas horizontales producidas por sismo o viento. Cuando intervienen solici-
taciones accidentales, se permite un incremento en los esfuerzos permisibles de (re
bajo. Para cada estructura existird un claro ecendmice en el gue !as dimensiones de
las vigas sean tales gue se desarrolien esfuerzos,de trabajo parecidos para el caso
de carga vertical o para la combinacidn de ésta con cargas accidentales. Se intuye-
que cuanto mayor sea (8 aftura dei edificio, o o que es ic mismo {a magnitud de -
las fueszas horizontales, se requeritd un refuerzo mayor de las vigas, Teniendo en-
cuenta el incremento en el valor de las esfuerzos permisibles, este refuerzo serd -
suficiente para soportar una carga mayor o bien para diseiar un claro mayor de {ass
trabes o vigas. De 8512 manera mediante algunas tanteos se puede |legar a obtener «
el claro mis conveniente, De una manera aproximada se puede obtener el siguiente rg




rultado, suponiendo una viga ligads a las columnas y que forma parte de un marce
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Memento pot cargs vertical en el sxtremo A de fa viga AB:

—

Mg =25 W

e ?

o]

Fuerza cortante en el entropiso, si'n"es el nimero de pisos y G el cosficiente sismico

Carga vertical en una columna = n 4 (Reacudn or u\hu)]:n[A L{l:ZnW

i
(.. Fuerza cortante: ¥ =2W. n.§ nu- EYON
Momento flexionante por sismo en la columna: e
& M= 2¥h =W n.8h =W HC. Ll
7
- . ; . ) she R
ou H = Altura de) edificio arriba del entrepiso en estudio. ‘
e ¢ U]

Aceptando el método del portal el momento por Sismo en el extremo A, de {a viga AB es:

oL (W AB) sismo = F- W =(2.0.H.0)-F

F = Factor de distribucion de (a trabe AB. TR
En condiciones dptimas la seccién resistente necesaria pata carga vertical tambidn debe
ser suficiente para ia condicigon de carga vertical mas carga accidental. Aceptande gue -
la carga viva sea la misma en ambos casos, cosa que en realidad ro sucede y supsniendo -
los factores de carga propuesta por el Reglamento del O.F., para las des condiciones gi-
tadas, se tendra:

14 Map = 1.1 (Nyg + () Sismo )

03 Mag = 1.1 (Mpg) Sismo
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Sustituyendo valores en esta expresidn:

0.3 W

™

.

2 WHEC -&

= 1.1 F

!
1
t

[

- o
{

D

= 73 FD HC

El claro Sptimo en el caso de disefio por cargas verticales y
sismo, es proporcional a la rigidez de la viga y a la magni-
tud de la fuerza sismica. Esta expresidn aproximada da una
idea general de los factores que influyen en la determinacidn
del claro mds econémico. En cada casc habrd que hacer algunos

tanteos para conocer de manera mds exacta estos valores.

La magnitud de los claros en un edificio &s variable y suele

estar comprendido entre 6.0 y 10.0 m. aproximadamente.

3.7 PUENTES

3.7.1 GENERALIDADES : ' .

Los puentes son probablemente, de las estructuras mids antiguas
de las que se tiene noticia. Tienen como finalidad el salvar
un -obstdculo, tal como un valle, rio o carretera, con el fin
de comunicar dos puntos, permitiendo el paso de personas, vehi
culos o trenes. El paso a desnivel es un puente que evita el
cruce al mismo nivel de dos caminos, permitiendo asi la circu-
lacidén continua de vehiculos. La principal funcién de un puen-
te, es la de unir dos puntos alejados, por medio de una serie

de elementos estructurales. Esta funcidn debe realizarse con

LAY

un margen adecuado de seguridad.

Probablemente los primeros puentes, se construyeron con madera
o troncos de drbol. Posteriormente conforme aumentaba la magni
tud de los claros a salvar, fue necesario utilizar otros mate-
riales tales como mamposteria, concreto armado, concreto pres-

forzado y acero. I

La estructura de un puente en esencia est& formada por un sis-
tema de piso que se apoya o cuelga de los elementos principales’
encargados de librar el claro y que son los que transmiten la
carga a las pilas de cimentacién, estribos o columnas. Por la
posicidn relativa del piso con respecto a los elementos princi
pales de soporte, los puentes pue?gn ser: a) de paso superior

si el piso se encuentra colocado sobre la parte superior de las
vigas o armaduras principales. Es gl tipo md3s usual ya que evi-

ta los contraventeos superiores que limitan el esp.cio del usua

rio del puente.




s

/

b) De paso inferior, en el que eL sistema de piso se encuentra
apoysdo en la perte inferior de los elementos principales del

puente, Tiene la ventaja de ocue permite una mayor altura en la

J]

Pato Suregion

ofeaps - -
E1 4
v.r
[ - i I o
I i i T I v
. - cod
N EY s

Paso  Sovemen,

e Fig. 3.7.1 Tipos de puentes ok isvin emetm {8 eowas

.
parte inferior del puente pero a cambio de los inconvenientes %
&
ya citados. c¢) De paso & través en el que el sistems de piso se
encuentra en una posicidn intermedia con respecto a los miem~ -

bros de soporte.

Fn el andlisis y disefo de 1l»s estructuras para -~
puentes, son muy importantes las cargas mdviles y los efectos -
por impacto que se originan. La valuacidn de estos efectos ya ~
se ha considerado en capitulos anteriores. El tipo de cargas -~
usuiles y las dimensiones minimas necesarias pare lograr un fun
cionamiento adecuado, estén indicadas en las especificaciones -

para puentes de 1a Secretariz de Obras Pdblicas, de la AASHO -
Para puentes carreteros y en las de la A.R.E.A. para puentes

¢e ferrocarril.
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Al establecer lac solicitaciones que van a actuar

v
sobre el puente, es muy imnortznte considerar el proceso de =

montaje o de construccidén. En esta e'apa los esfuerzos no sola

mente pueden ser mayores que 1los que se pueden presentar duraﬂ'

te 13 etepa de servicio de la estructura, cino cue puede pre—-—

sentarse una c~ndicién de inversidn de signo. Ademés habrd gue

concider~r carg2s debidas a miquinnriss o ecuipo de construc—-
e - .

cion gue en condiciones normales no deken presentnrse. Por — =

otra psrte un estudio cuidadoso del procedimiento de construc=

cién, piede eliminer en la etapa fincl, esfuerzos secundarios

que ge desarrollan durante el moninje de la estructura. Espe-=

cisl e@tencién se tendrd con lie fcfori:cion:e por peso propio

o por temperaturs que se procucen durante la construccidén de =

la estructura. . B hed ]

En los puentes hay gue digtinguir la superesiructu
ra, formada por el sistema de piso y por losg elementos estruc—
turules necesarios p-ra resistir las distintas solicitaciones
que van @ actunr en 12 estructura, y le cimentacidn o infrees~
tructura destinada a transmitir las cirgas @ una cape de suelo
resistente. La cimentzcidén consta de una serie de pilas que s
manera de columnas se desplantan = un nivel del terreno capaz
de desarrollar las reacciones rupuestas en el proyecto. En = =

algunos casos los apoyos extremos ademds de transmitir fuerzas

verticales, tendrdn que disefarse como muros de retencidn.

En general se puede ertablecer que los puentes con
un claro menor, con mfs econdmicos que acuellos que tienen un

claro mdés grande. Sin emtargo una vez gue Se ha establecido -

-



1la dimensidn total del puente hay que escoger el tipo més econd
mico . En esta aelsccidn la principal variable que interviene -
a8 el claro del puente. Cuanto menor ses el clero de 1la superss
tructura, ésta serd més econdmica pero en cambio aumentard el ~
nimero de pilas de apoyo y por lo tanto el costo de la cimenta—
¢idn. Por el contraric a mayor dimensién de la dimtancia entre

piles, aumenta el claro del puente y por lo tanto su costo, dis
minuyendo el de la cimentacién. Se ve la necesidad, por lo tan—-
to de hacer varios tanteos hasta lograr que la suma del costo -
de la cimentacidén y de la estructure ses ua valor minimo. En un
endlisie de este tipo habrd que considerar ademds tipo de suelo,
altura de las pilas, efectos de la continuided en el puente, ==

etc.
N R R 300 . ERE T A

En el proyecto de puentes hay que considerar otros
elementos gue aungue no son estructureles, son necesarios pars
su funcionamiento, tales como parapetos de proteccidén, guerni =

ciones, camellones, etc. . et

Bl sisteme de piso mds usual, estd formado por una
serie de vigss secundariss orientadas segin el eje longitudinal

del puente y que se apoyan sobre laa vigas principaeles o - -
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maestras (fi.. 3.7.2) transversales, cuyos soportes coinciden

con loe nudos de las armaduras o con puntos intermedics de las
vigss o trabes longitudinales del puente. El piso estd formado
por una losa de concreto armado apoyada en las trabes secunda-
rias y ligsda por medio de conectores en el caso de construc——
cién mixta. Las uniones entre los distintos elementos citados,
podré ser continua como en el caso de estructuras de concreto

y slgunos tipos de puentes metdlicos,

En los distintos tipos de puentes las viges princi

—_— pales, cuyo objeto principal es el de salvar el claro, trans--

portando las cargas @& los &poyos o pilas, pueden ser vigas de

almé cerrade, en cajdén, armasdurss, cables colgantes, stc.

El sistema de pimo denominado ortotrépico, estd -~
formado por une placa de acero soldada en su parte inferior, o
un sistema de placas ortogondales de acero y ligadas tam—-
bien a3l conjunto de vigas usuales en un sistema de piso con -~
objeto de que toda la estructura trabaje en conjunto. A diferen
cia del comportemiento del sistema indicado en la fig. 3.7.5 &l
sctuar una carga en una viga en un punto cualquiera del piso, -
#e desarrollan esfuerzos en todos los componentes del sistema.
Sobre la placa metdlica se colocs una carpeta asféltica. *

—— """ 777777 Ls estructura de un puente, sobre todo si es metd--=
lico, requiere de un contraventeo longitudinal y transversal -
para soportar las fuerzas laterales producides por viento, vi--
braciones, impacto, frenaje, etc. En el caso de un puente de =

srmaduras se requieren laos siguientes tipos de—contraventeo? -

\// —— Peess W Punrg
— P

Pig. 3.7.2 Sistema de piso
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Pig. 3.7.3 Contraventeo en estructuras de puente ;45 gm[s

e a) Contraventeo lateral en el plano de la cuerds
superior y de la cuerda inferior. Su funcidn es la de reeistir
las fuerzss laterales producidas por viento. Aunque conatitu--
yen armaduras horizontales indeterminadas, su andlisis puede = :

hacerse de manera eproximada suponiendo que trabajan @ ténsién

exclusivamente. 1. R ¥ [ VIR Iy ¥

b) Contraventeo transversal para former marcos rI-;
gidos transversalea. Con esto se logra dar rigidez transversal
y se sumenta la resistencie a torsién de la estructura. Se -—‘
aprovechan las columnds o elementoa verticales de laa armaduras
para former los marcos citados. Estoe elementos se unen median-
te vigas o armaduras muy rigidas cuyo disefio estd regido funda=~
mentalmente por limitaciones de relacidén de esbeltez. En los -

extremos, estos marcos 0 portales transmiten @ la cimentacidn,

sea la rigidez de las vigas en los portales extremos, menorgs 4
_

gserén los esfuerzos por flexidn que se transmiten s laa colum=
30

nas que forman parte del marco.
¥
Las deformaciones forman parte importante en el di,

sefio de las estructuras para puente tanto en su etapa final de,

servicio como durante el montaje. Fn el proyecto y de acuerdo q
con el procedimiento conetructivo que se vaya @ emplear, se eg§ g
pecificard 1a contraflecha que se le durd o la estructura. Y ]

DI S )
El puente formado con claros continuos permite -

aumentar el claro entre apoyos ya que reduce 1s magnitud del —‘
momento flexionante. Est: reduccidén es muy im-ortante en el -t
caso de carga muerta y un poco menor para carga viva, Los pe—=

raltes mayores de la viga o armadura se reaquieremen los apoyos

y el incremento de peso propio que esto representa, tiene pocos
efecto en la variacidén del momento flexionante ya que la cargasg
se transmite précticamente como carga axial., Por este procedi-»o

miento se han logrado claros hasta dr 250 m. Las ventajss que

tiene una solucidén de vigas o armaduras continuas son:
L Bfvan
- a) Se puede obtener un ahorro de 10 a 20% en el =-=x
peso de material.

b) Dieminuye el nimero de apoyos al poder sumentar
Lam la dimensién de loe claros.

c) La carga dltima en un puente continuo es mayor
que uno en el que las armaduras se encuentran =
simplemente apoyadas, ya que se presentan efec-
tos de redistribucidén de esfuerzos que permiten
lograr una mayor eficiencia del conjunto.

las reacciones extremae del contraventeo superior. Cuanto mayar
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Al mismo tiempo este tipo ds puentes prescntan los

siguientes inconvenientes:

a) Son estructuras hiperestdticas exteriormente v
por lo tanto es cenvsniente que se sncuentren =
cimentadas sobre terreno firme Y& que de otra =
manera se pueden producir esfuerzos por despla=
zamientos diferenciales,

b) Loea efectos ante cargss mdviles son més comple=
LUK o ~ Jjes ya que se pueden presentar cambios en el sen
tido de ios eafuerzos lo que Trepresents un BuUe
mento de costo.

1€ cus <t
Para esvitar estos inconvenientes se puede proyectar
un puente en voladizo o con articulaciones semejentes a una vie

ge tipo Gerber. En esta aolucidn las articulaciones se hacan ==
e . coincidir con los puntos de momento nulo en lo que respecta a -
la carge muerta ya que en general no coincidirdn con las diutin
tas posibilidades de carga viva, liediante essta pracedimiento se
han logrado claros de 150 a 550 me en puentes de armadures. i

Tiene lds siguientes ventajae:

&L - a) Pueden emplearse en suelos no muy firmes en los
que se pueden presentar hundimientos diferencia

les,.

b
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d) Requieren gran precisidén en sus dimensiones con

ad SO0 is ) )
objeto de cue todas las piezas ajusten perfecta

LA mente durante el montuje.

El puente mds sencillo es el formado por una losa
de concreto armsdo que te apoya en sus extremos en muros de =~
contencidén, estribos, etc. El ancho de la losa cerd el necesa-
rio pare permitir el paso de personss y vehiculos parz los que
gue se ha proyectaco. Los barandales y banquetas son elementos
secundarios gin ninguna funcidn eetructural. Una slternative -
a esta solucidn esta formsda por un arco de mamposteria o de -
concreto cor rellenos compactados en los extremos para lograr
una superficie de peso superior plana. Cualquiera de estoe ti-

pos son econdmicos pera claros heste de 10 m.

Brwommt S

Bbuvra nlewsc o 8% RBOL <o L LS w

g e Tl RN
b) Se Facilita el montaje de la sstructura.
©
En cambio tienen los siguientes inconvenientes:
A o .
B a) Son menos rfgidos que los puentes continuos
b) La solucién de la articulacidn es complicada co B sEean
c) Puede presenterse inversidn en 1la magnitud y di - 3f ~
[
v reccidn de las reacciones que puede ser muy im— ¥ AR~ AN .
- portante,
- Ewiv & LER E5 RN rensiemar ¢
¥ ¢ 16 BERSY k. : Fig. 3.7.4 Puente formado por una losa de concreto




Al aumentezr ls magnitud del claro, la solucidén més
conveniente es el puente form=do por dos o mds vigas principa=-
les apoywdas en sus extremoe y que sirven de soporte al siste=
m2 de piso formado por una losa de concreto y varias trabes sg

cundaria® en sentido transversal. En algunos casos se han uti-
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£
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a la especificada. Esto se puede lograr disefiando una seccidn

mixta en que la lose de concreto trabaje en conjunto con las
treves, o bien proyectandc vigas continuas. Para las secciones
ususles en acero, el cloro mdéximo en trabes de acero estd com-—

prendido entre 30 y 50 m.

N e ni oran

lizado les vigas en le orilla, como parapetos de proteccidn.
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Fig. 3.7 Puente con losa de concreto apoyads

en trabes

Las vigas o trabes principales pueden ser de acero
fabricedas con verfiles comerciales o con places y de concreto
armado comin o presforzado. En el caso de vigas de acero para
puente, las especificaciones (AASHO) pars este tipo de cons-— =
truccién limiten la relacidén peralte de la vige claro del -~ =
puente, & velores méximos de 1/25 con el fin de limitar las de
formsciones méximae de la estructura. Se permite une zeccién =~

con peralte menor siempre que tenga una deformacidn semejante

Las trabes de concreto en claros grandes tienen el
inconveniente del vzlor alto que presents su peso muerto aun=-
que puede tener un efecto benéfico en cliros cortos para redu-
cir las vibraciones en la estructura. Fste tipo de construccidn

resylta econdmica para claros de 8 a 25 m.

Mediente el concreto presforzado se puede aumentar
el claro méximo emrleado en elementos de concreto reforzado. ~
Con este tipo de estructuras se hen logrado cleros de mds de —
70 m. y se han realizado proyectos pcra 260 m. en competencia
con puentes de vigas de acero de alma llena. Fl concreto pres—
forzado permite elementos de menor peralte y mayor ligereza --—
que loa elementos de concreto comin. Al mismo tiempo permite =
un mejor aprovechamiento mecénico de la viga. Comtinado con la
prefabricacidén se puede lograr una mayor economia al poder con
trolar en mejores condiciones les altes resistencias del con--
creto. Para loa claros pequefios es usual prefabricar y presfor
zar lae vigas en taller y de aqui trasladarlss al lugar de mon
taje.

14
Para claros mayores los sistemas a base de vigas y

losas dejan de ser econdmicas por la influencia que adquiere =

la carga muerta. Conviene entonces aligerar en lo posible los

elementos principlaes de soporte. Con las vigas en celosia ¥y




Principalmente las armaduras se logra este objeto. De dos arma
duras distintes con la misma seccidn en sus barras, tendrd me-
yor momento resistente aquella gue tenga un mayor peralte, por
lo que si se proyecta una armadura de seccidn variable de a~ -
cuerdo con el diagrama de momento flexionante, e logrard una

seccidén mds econdmica. Egtudios econdmicos en armgduras han =
demostrado ge® conveniente que las dimgonales tengan una incli

nacién de 45" ¥y que la relacidn altura de la armadura/ claro,

este comprendide entre 1/5 y 1/8. De agul resulta que los cla- 5.

ros econdémicos, para armaduras estdn comprendidas entre 50 y

100 m. Para claros mayores ee obtienen cargss muertss grandes,

en el procego de montaje, ademds de la gran longitud de las - *

Piezas que siempre origina protlemss de esbeltez y pandeo sobre

todo si estdn sometidas a esfuerzos de compresidn. B
G - Sinmiug L8 .7
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Bl arco presenta un aspecto agradable al ser utili
zado en la construccidn de puentes., Se puede consiruir de die~
tintos materiales, desde mamposteria para cleros pequeﬁﬁs hag~
ta mcero a manera de armadura, para los claros mds grandes. Se
han utilizado como elementos aislados o bien como una combina-
cidén de arcos logréndose de esta manera salvar claros hasta de

550 m, de longitud.

EN NS

A igualdad de claro, leos empujes horizontales en -

" los apoyos aumentan al reducir la flecha del arco por lo que -
conviene que esta dimeneidn sea lo mas grande posible. Los ==

esfuerzos de compresidn que se presentan son altos y esto re--

quiere elementoe de contraventeo que liguen los dos arcos colo

cados & ambos lsdos de la calzada. Desde este punto de vists,

B .

sres conveniente que el sistema de pisc se encuentre en le paurte
guperior de los arcos, para utilizarlo como elemento de contra
venteo. De otra manere habrd que utilizar elementos de liga ~
independientes con objeto de aumentar la rigidez lateral de -~
los arcos. En el caso del puente sobre el rio Blanco, de paso

inferior, los dos arcos se unieron en la clave para lograr una

mayor rigidez de la estructura.

Fig. 3.7.6 Distintos tipos de puentes con

armadurasg

A 7
- 2

Pig. 3.7.7

Puentes en arco
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Ultimemente se ha desarrollado de manera importan-—
te los llaemados puentes con tirantee o atirantados. Con:. ste
en un sistema de piso, gener=lmente ortotrépico, que se encuen
tra colgado de una torre que coincide con alguna de las pilas,
mediante tirantes inclinados formadoe con perfiles leminados o
cables. Se les considera econdmicos para claroes comprendidos =
exstre 100 y 350 m. Aunque su aspecto no es tan agradable como
‘el de un puente colgante, ofrece la ventzja de su economia y el
no requerir de un peralte muy grande para el sisteme de piso.
EFl endlisis de ecte tipo de estructura es complicado ye que el
sistema de piso re encuentra soportado en varios puntoe en

apoyos de tipo eldstico, ae » 8" 5

El puente de suspensidén o cclgante es el puente gue
ofrece un asspecto més agradaeble. Fl sisteme de piso cuelge de -

un sistem2 formado por dos cables que pasan por torres de apoyo

12000 280,00 i‘:_’fzém__l —
. — ,‘L 1«
I e ———  — . i. ]
r___ e Y- N s T N S YY.T 5 . 2
i
- ‘/". 7 o
v Fig. 3.7.8 Puentes atirantados

*¥

y que se anclan en los extremos de la calzeda. Una armadura =

longitudinal que coincide con el piso se utilize para rigidi--—

et
i

zar el c~istema de cables contra vibraciones producidas por va-

riaciones en carga viva y wantener la forma original del puen-—

te. Mediante este sistema se reducen los momentos flexionsntes

que se producen en otros tipoe de puente del mismo claro, Al -

igual que en el tipo anterior los efectos dindmicos producidos

por viento son muy importantes y requieren andlisis muy cuida~ “®

doeos. v

9
Los cables al trabajar a esfuerzos directos de ten

8ién permiten un disefio muy econdémico. Estudios comperativos =
realizsdos con este tipo de estructura indiceban que su utili-
zacién es conveniente para claros comprendidos entre 100 ¥ 3000
1. El1 puente con un claro mds grande ( 1278 m ) construido hag

-3 la fecha, es de este tipo.

Coeanres
Camt M

Yiea o
tham

a Fig. 3.7.9 Puentes colgantes T 15}
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El método constructivo es muy importante. Con objs
to de gue la trabe de rigidez desarrolle esfuerzos por flexiém
minimos, es necesario que no se conecten a los apoyos hasts ==

que toda la carga muerta esté colgando de los cables.
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by cprles; ‘ 4.~ CIMENTACIONES. vy - R B

o B . ‘ 4el.- Objeto y Tipo de Cimentaciones. B ¥ LY

El objeto que deve cumplir una cimentacifn es -

Bom M'M " transmitir la carga a un estrato del terreno, wando ~
seguridad contra falla del suelo,limitando el hundi--

¥ miento medio, asi como los hundimientos direr-enc-alea,

e 4.2 Criterivs de Disefio de Zapatas, b con el fin de no dafiar la estructura que sobre ella -

oy x\"‘ . Reticul de Contratrabes 8@ apoya asi como a elementos estructurales Y no es--
: : i c 8 de Co .
#:3 Criterios de Disero para Reticula tructurales. En algunas regiones se deve limitar la v

4.1 Objeto y Tipo de Cimentuciones.

4.4 Tipos Usuales de Sondeos ba.a determinar caracteris tendencia al volteo ante la accidn de carga lateral -
X v Ficas del suelo. . ‘ (empuje del suelo, viento, sismo ete). .
1 W ek a2 ho En estructuras sujetas a cargas dinédmicas apre-
4.5 Cimentacibén Profunda.. ' ciables (como en edificio industriales con maquinaria), L
P la cimentacién debe evitar, ademés vibraciones excesi-
o vas. .
[y ' Se pueden clusificar las cimentaciones como: 2
N is a3 ,, Superficiules., Son aguellas que transmiten e G
e R S ’ : ; itV . . oarga al terreno por apoyo = T
- ) directo préximo & la superfi -
3‘ : g B ooye Y 8in sustitucién por - T
excavacidén,
R B, Compensadus. ' Las que transmiten carga al-
16 2 terrens por apoyo directo —--

Bustituyendo al menos parie ——WOE-——
de la carga con el Peso del

!

S - : ' AN a
en— . m— k. ‘ suelo excavado,
“(' e e
o .;" \’:""“
", s
EW i . L i
“A B £~ e
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C. Sobrecompensadas Aquellas que trasmiten carga menor gque la

que se compensa por excavasidn,

las que transmiten cargas a formaciones =

profundas del subsuelo a través de pilo—-

tes, pilas o pogos indios, ya que las ca-

pas més superficiales no tienen cardcter—

isticas adecuadas para resistir las car—-

gas.

E. Parae resistir fuerza lateral,

F. Mixtas Las que combinan dos o mds de los tipos =
anteriores.

Segdn que la carga se trasmite al terreno en parte de la su-
perficie gue cubre la conatruccién o an la totalidad de dicha su-
perficie,se tratard respectivamente de zapatas o de cimentacién =
corrida.

Las gzapatas, a su vez, pueden ser aisladas ¢ corridas. Serdn
aisladas si transmiten la carga de una sola columna o corridas si
transmiten la carga de un muro®de umghilera de columnas.

Las mapatas aisladas suelen ser rectangulares y planas pero-
tambien pueden tener otra forma e inoluso se utiligan cascarones
como gapatas aisladas. Les sapatas aisladas de gran peralte pue—
den ser de conoreto simple o mampopterfa denomindndose entonces =
pedestales,

Generaluente las cimentaoiones corridae se apoyaan o desplan-
tan en el terreno mediante una losa, pero tambien es frecuente el
emplec de cascarones prismdticos, cilfndricos o de doble curvatu~
T8,

D, Profundas

Tanto las trabes de ligm, en el caso de cimentaciones aisla-
das como las que sirven de soporte a las losas corridas constitu-~
yoen con frecuencia reticulas de trabes, En las siguientes figuras
se ejemplifican las diferentes cimentasciones anteriormente mencio
nadas,

LBua

e o
7| j ﬁﬂ T el
% 'ZCan Fra Fﬂfgﬂ l:%%"
- #4
. . L/,mg 2 ,,&y/{,\\y” (Corte A~A

190

. )

w = z =—]
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,Z Planta
N Moro oe L,
retencion o confencion

Con logsa plana de

cimentacidn
Pig. 4.1

Con cascarones invertidos

Cimentaciones superficiales y compensadas




4.2 CRITERIOS DE DISENO DE ZAPATAS.

~Como se dijo anteriormente, una zapata es una cimentacién su-
mperficial que se justifica cuando las cargas que se transmi-—
~ ten al terrenoc son de tal magnitud que las capas guperficia--
- les del mismo tienemcardcteristicas suficientes para resistix
loa, ¥y sin que los hundimientos vayan a ser peligrosos.
En el digeflo de zapatas, hay que considerar las siguien-
“tes condiciones:
- Presién del suelo sobre la zapata.
- Dimenaionamiento de la zapata considerando los ssfusr—
zos normales cortantes y adherencia que se presentan -
en las secciones criticas.

oy - Esfuerzoas directos entre la columna o muros y la zapa
a¥me iy ta. DU . % s
~ .3 N wE ¢ sk o i
% o¥ - "
P 2 o
SATAD & 40T

sl
A) Presién del sueloc sobre la zapata.
La zapata es un elemento estructural que se encuentra sg

metido a un sistema de fuerzas en equilibrio, constituido por
las cargas de superestructuras transmitidas a las columnas y-
por las fuerzas que constituyen la reaccidn del terreno.

El 4rea de contacto de la zapata se obtiene dividiendo la
fuerza aplicada al terreno =ntre la presidén media de contacto,
procurando aie en ningin punto se sobrepase el esfuerzo permisi
ble en el su@lo., La fuerza se obtiene coi1o la suma 1e la carga
en la columna o muro y el peso propio de la zapata.

¢ Generalmente se supone que la presidn del suelo tiene una
variacidén lineagl aunque en realidad esto no es asi ya que de--
pende del tipo de suelo. La diastribucién de presién se puede -
calcular a partir de la férmula de la escusdria.

fe P + Mx y+ My x
A Ix Iy

19]
by 4]

en donds A, es el 4rea de la seccifn, P, Hx, My, los elementos mg
cdnicos que se aplican sobre la zapeta,lx, Iy, los momentos de -~
inercia con respecto a ejes principales. Algunas condiciones que
se pueden preeentar son las siguientes:
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Fig. 4.2 Distribucidn de presiones en zapatas.
Cuando la excentricidad es tal que la carga se sale del ter-

.

cio medio 6 nucleo central,

l?
SR

se preeentan tensiones e incrementos
muy importantes de la presidn en la base.

Con loe valores asi obtenidos de la presidn sobre la base de
la zapata, se calculan, el momento flexionante y fuerza cortante
que actia sobre la zapata considerada como una viga en voladizo -
apoyada er la columna.

En la determinacién de los elementos mecdpicos en la zapata
se aplica la presidn de contacto obtenida a partir de la fuerza -
transmitida por la superestructura sin tomar en cuenta el peso -~
propio de la cimentacidn, ya que esta es una fuerza uniformemente
repartida, equivalente a una presién semejanie del suelo y gque =
por lo tanto no afecta la magnitud de loe elerentos mecdnicos.

1a presidén mdxima aplicada sobre el terrenoc no debe exceder
los valoree permisibles obtenidos a partir de pruebas fisicas -~
tal como se recomiepdan en Mecdnica de Suelos. El valor permisi-
ble
1la y unos hundimientos diferenciales minimos.

serd aguel que garantice la resistencia del terreno a la fa-

Al proporcionar las dreas de contacto en un conjunto de zapa

tas hay que tiﬁﬁf en cuenta que los hundimientos o deformaciones

del suelo, notson propercionales a la presidn de contacto, sino -
también a la forma y dimensiones del cimiento. Es conveniente te-
ner una preeidén de contacto lo mds uniforme posible y zapatas con
superficie de contacto esmejantes.
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B) Secciones Crfticas.

Parg el dimensionamiento de la seccién de conoreto de la zapg »
ta hay que distinguir las siguientes secciones crfticae, distintas

para la zapata aislade y para la que soporta un muro corrido, -
— - -l b < !

I 1 ¢ Sece. crkes : Mom gt R
4 re 7 :J:l:u‘:ch Horo oo l

”t—__."h /\% Co ut."‘ .
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Pig. 4.3 Secciones criticas.

La peccidén crftioa por momento flexionante y por adhsrencia,=
en un elemento de concreto, muro o columna, siempre se presenta en
el pafio de dicho elemento considerando que la gepate se comporta -
como ung viga en voladizo. En el caso de un muro de tabique la Bog e
cién se considera a b/4 a partir del pafio del muro y hacia el :
interior. Eeto es para tener en cuenta la diferencia de médulos de
slasticidad entre el concreto y el tabique,

En el caso de zapates aisladas se ha demostrado que en la rag..
te inferior de la zapata se formen grietam de tensién diagonal —=
orientadas a 458 y dirigides hacia la interseccién de la zapata ¥y
la columna. Por este razén el Reglemento de Construcciones recomi-
enda tomar una seccién erftica normal al pleno de la gzapata ¥y situa
da & una distancia de 4/2 , alrededor de la columna., El esfuer-

zo cortante en esta seccifn no debe ser mayor de Y I'e si es dai
sefio & la ruptura. En caso de que se exceda este valor serd nece=

sario colocar refuergze de acero que toma la fuerza cortante exce~=
dente .

Ademds existe otra seccién crftica por esfuerzo cortente que
proviene de considerar a la zapate como una vige muy ancha en volg

dizo. Aparentemente esta seccién deberfa estar en el pafio de la -
columne o muro, sin embargo 4debido & que en esta zona se presentan
esfuerzos de comprensifn muy sltos que neutralizan los esfuerzos -
cortantes es conveniente mover la seccién crftica una cierta dis—-

tancia. Se supone que esta seccidn se encuentra a una distancia —

"d" del pafio de la columna y se extiende a lo ancho de la zapata -
en una sola direccifn. Este criterio eg el que se sigue en el caso
de muros de tabique o de concreto.

Lae secciones criticas por esfuerzos de adherencia coinciden
con los de momento flexionante.

C) Esfuerzos directos enire la columna y la Zapata

Es necesario verificar los esfuerzoes de compresién gue se pro
ducen entre la columna y la zapata con el fin de evitar el aplastg
miento del concreto.

I la superficie de confacto de la columna ¥ la zapata, la car
ga de la primefa se transmite a una parte de la superficie de la ge
gunda. El conoreto adyacente que no estd sometido a oarga alguna -
suministra cierto apoyo lateral a la parte cargada. Asf{ el esfuer
o permisible a la compresién en el ¥ltimo caso debe ser mayor que
en el primero., Se recomienda que los esfuerzos de compresién no -
sean mayores que los siguientes valores:

Esfuerzos directos Disefio Eldstico _ Disefio 2 la Ruptura
Sobre el drea total 0.25 f£'c 0.475 fe'

Sobre la tercers
parte del drea o me
nos ) 0.37 fe! 0.70 fe!

El esfuerzo en el refuerzo longitudinal de la columna se trans
mitird al capitel o zapata extendiendo las varillas longitudinales
dentro de la gzapata o bien por medio de varillas de anclaje. Todo
el esfuerzo se transmite por adherencia; , por lo que las varillas,

. e TIdn iR 14
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tendrdn la longitud, de anclaje requerida.

En algunos casos de cargas ligeras, las zapatas pueden ser de
concreto simple, Para ello los esfuerzos de tensidn en el concreto
no serdn mayores de O.BS{?T; en el caso de disefic & la rupturs.

Las secciones crfticas se determinan de la misma manera ya ex
plicada.

Una zapata combinada es aquella que 44 apoyo a dos o mds co-=-
lumnas, Este caso puede presentarse cuando las 4reas tributarias -

> de varias zapatas sean tales que se superpongan,
) ;\ /’CO'I"IQ;‘LQ
d l v 1
ov0.0 - e . . =

Fig. 4.4 2apatas combinadas.

Cuando las zapatas son de lindero, se presenta una excentricidaq
entre 1a carga aplicada y la reaccién del terreno, existiendo peli
gro de volteo de la zapata debido al momento que se produce. Egte
easo oe puede resolver uniendo esta zapata con alguna otra interi-~

... er, por melio de una contratrabe,
EJEPLO

Disefiar una zapata cuadrade con las siguientes caracterigticas

E N A
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tendrdn la longitud, de anclaje requerida.

En algunos casos de cargas ligerae, las zapatas pueden ser de
ooncreto simple. Para ello los esfuerzos de tensién en el concreto
no serdn mayores de 0.851;T; an el caso de disefio & la ruptura.

Las secciones cri{ticas se determinan de la misma manera ya ex
plicada,

Una gapata combinada es aguella que d4 apoyo a dos 0 més cO=-
lumnas, Bste caso puede presentarse cuando las Areas tributarias -
de varias zapatas sean tales que se superpongan,

Combatvle

RTINS nar .

/C.-lninh
-
Fig. 4.4 Zapatas combinadas.

Cuando las zapatas son de lindero, e presenta una excentricidaqd
entre la carga aplicada y le reaccién del terreno, existiendo pali
gro de volteo de la zapaeta debido al momento que se produce. Este
cago se puede resolver uniendo esta zapata con algunas otra interi-
or, por medio de una contratrabe, i\

EJ EMPLO )

Diseflar una zapata cuadrada con las siguientes caracteristicas
v
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B valor obtenido corresponde al peralte promedio. Los peral
tes efectivos en cada direccién, suponiendo que el armado se rea-
liza con varilla del nim, 8 Som

=}

Sentido Longitudinal 1 d=41-1.3=39.7 cm. .

o

. fo! = 250 kg/em?
C M0 fy = 2300 kg/om?
' @h% .
A )
! tigewbo Reaccién méxima del terreno =10 = t/m2.
:;é.L- _— Carge de la columna = P = 160 = Ton,
Coeficiente de variacién = Gy = 0,15
Area de la gzapata: Iy
Carge sobre la zapata 160 .~ ton.
Peso propio de la Cimentacién (Svpuesic) 25 .- ton.
PRCTEIIN r-; 185 ton,
A:.185 = 18,5 m2, ° m o : ‘
100 L

Se considerard una zapata de 4.30 x 4.30 wn,+ | !
Esfuerzos para disefio Pléetico{Ruplura)

t3=0.9 (1-Cy) fo' = 0.9 x 0.85 x 250 = 191 kg/em?,
¥ = 0.9 fy = 0.3 x 2300 = 2070 kg/en2,

4\1 i
Carga dltima de disefio: ;i !
Pu=1.4x160=224,0 ton, ] . "I'

en
Presién efectiva 4 el suelo, ain considerar el peso propio de la ci
mentacidn,

oW =224 =12.2 %/m2,

18.4
Disefio por fuerza cortantes

8" =4 ( 60 +4d)

v = -
Yoz vff KX 224000 rﬁ
8'a 4(60 +a) &

Remolviendo la ecuacidn

a2 + 60 a- 4100 = 0 a = 41.0 em.

'" - o Sentido transversal
& re e h=42.3 + 5.0 = 48,6%= 50 cm.
Disefio por flexidn Acero de refuerzo.
Ma=12.2 x ( 2.15 = 0.30 )2 = 20.9 T- m. Co
2 ) .
P odx =k; £ = 4800 = 0.0466
= o
t§ #6000 1
i
Porcentaje mfnimot P min. = 0.5 1.1:2 = 0,00344 |
ty IR §

gH 0.070

Tl

Ro. 8 a 20 cm,

Poreentaje méximot

2090,000 = 0,0695

191x100x39. 7°

B =
fc ba?

= %_ q = 0.00645

As= 0.00645 x 100 x 39.7 =25.6 cm/ m.

Comprobacién del esfuerzo cortante en la seccién (3). a una distan
cia "4" del pafio de la columna.

v=12,2 x 1,0 x (1.85 - 0.41) = 17,6 ton.
Vau=17600 =4% kg/cm? se
100 x 41 v ulV perm. .

. -0
] 2 o

V perm = 0.5{fe= 6.9 kg/em

Los esfuerzos de compresién directa son inferiores a los permisibles

224000 = 6.23 kg/@al. < 0,475 £o

60 x 60

d=41+1.3=42,3 o —t»
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4.3. Criterios de disefio para retfculas de Contratrabes. 195 Lag trabes de une retfcula de cimentacién se mantienen en -

. et equilibrio por las cargas de columnas que actdan verticalmente -

x af . hacia abajo y una reaccibn del suelo { variablemente distribuida)

ob anr L . actuendc verticalmente hacia arriba y trasmitida a las contratra
Podemos distinguir dos tipos principales de - al bes a travée de las losas.

Sea Whgla reaccidén media actuando en la cimentacién., Las -
cargas en columnas son Cl, C2, €3, ... Cn. Los célculos 'se sime—-
plifican si el sistema de fuerzas que mantienen en equilibrio a
la cimentacibén lo dividimos en dos sistemas separados y balanceg
dos:

cimentacidén de acuerdo al tipo de suelo sobre el

que se desplanten las zapatas o losa corrida que -

sirve de apoyo: la cimentacidn desplantada sobre [

suelo muy poco compresible y la cimentacidn des— & ewnob or lnmd ke mes o

8ISTEMA Fat

Consiste de reaociones wm actuande hacia arriba uniformemen
te distribuidas K1, K2, K3, ,.. etc, actuando verticalmente -~—
hacia abajo en los puntos 1, 2, 3, etc. K1, K2, K3, son las reac

o v T0q

plantada en suelo compresible. La que reviste ma «

§or interds para fijar criterios de disefio es la .wiow al
segunda y se tratard a continuacién. sevio b Ie zug
4 Tws

Calculadas las cargas y momentos flexionantes ST A : eiones de apoyo en los nudos 1, 2, 3, etc. obtenidas tratendo a
o vactd b ' L la cimentacién como un piso invertido soportando una carge uni--
que transmite la superestructura & la cimentacion ) i formemente distribuida W con los puntos de apoyo (columnas) al
como si esta fuese infinitamente rigida se supone ’ - ,J ] wnigmo nivel.
PEEN . N b o b omhe
una distribucidn uniforme de presidén en el suelo. i \ 2 80. ab Adroude » ab
Se estiman los elementos mecdnicos a partir de las s W‘%AW Momentos Flexionantes Ma
presiones de contacto supuestas as{ como los asen- o s o , .
o ” F=-1° =77 "7 f Asentamiento General
tamientos que producen la distribucién de presiones [ e e N | y= O en los apoyos
supuestas. Si los asentamientos y camblos angulares 3 to L n .
son suficientemente pequefios para no causar dafios Vdﬂw‘-xﬂ]wdm Buersas cortantes Va . _.\ -
b {u P S S 3‘
ge disefiz 1la cimentacién para los elementos mecd- T i
e Le Contratrabe cuyos diagramas de Suma de fuerzas cortantes. Pa :
nicos aei estimados. ) AL ) momentos Flexionantes, deforma re. obtener la fuerza K 6 se -
T ) T ciones y fuerzas cortantes se sumardn las cortantes de los
¢ é H o muestran, tramos 5-6, 6~7, 2-6y 6~10, -
! . B eean
i . e ” 3 todog en el punto 6

e

- \ i8 am ofme . anwslo 2

§
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SISTENMA Fbt

Este sistema consistird en las fuerzas obtenidas por la -

diferencia entre las cargas reales de las columnas C1, €2, C3, .
...Cn y lag cargas K1, K2, K3 ... Kn. i
Entonces, la carga que actda en el nudo 1 serd 3 R
F b1 =C - x1 ez usrerd-swed———————————
en el nudo 2 e
, - tigo Fhp=0 -k
BPviMsd U BOBELBL S R v o Bboe.r o1 wi *8
a8

Fatas cargas serdn hacia abajo donde Cn > Kn y serdn hacis
arriba donde Cn ¢ Kn., Por consideraciones de equilibrio la ——
b3 Pb = 0 8i Wmy las fuerzas Kn han sido correctamente calcu-—
ladas y 8i la cimentacién no estd excéntricamente cargada. En
caso de existir excentricidades estas deben eliminarse mediante
adicidn de lastres adecuadamente distribuidos de tal manera que
el centro de gravedad de las cargas en columnas coincida con el
centro de gravedad de las reacciones en cimentacibén. Si se em—-
plean pilotes, la excentricidad pueds eliminarse mediante la w=

adecusda distribucién de los nilotes,
= IL k] 3 l& ' -
b2l kJ l a
i i J Qe
- Y8 ) \'r\

Fop = 05 - Ky ~Rya~ Rye Lo

<L

Sistema Fb y Asentanuento General.
R Fig. 4.6 Regticula de contrafr (Fy)

La estimacién de los momentos flexionantes Mb resulta mds =
complicada ya que los nudos 1, 2, 3 .... n, no se mantienen al -
mismo niyel. Para cualquier contratrabe Fb resulta de las fuer—

R

zas 01- K1 s Cp = K2 , otc. que se mantienen en equilibrio conlss

reacciones o cortantes en cada tramo de las contratrabes que ~

concurren a un nudo Hl Lee. otc,

reacciones que solo pueden calcularse mediante métodos usados . b
para marcos indeterminados; ge pusdenestablecer tantas ecuacio-
nes simulténeas como nudos tenga la retfcula de cimentacién y

resolver el sistema, Para establecer ecuaciones partirfamos de
las condiciones de equilibrio, esto es, como cada viga entd en

equilibrio la suma de las fuerzas exteriores es cero y la suma
de momentos de todas las fuerzas con respecto a cualquier pun~
to JAsbe mer . cero, A partir de las propiedades eldsticas de -
las vigas y comociendo la longitud y momentos de inercia de —-
las vigas o contratrabes establecerfamos las eouaciones. Sea -

por ejemplo, el caso muy simple mostrado en la siguiente figu-

v Ry eeee Byl o0 Ry,

ra:
La solucién de la reticula, puede ser de la siguiente mang
ra por el método de loe desplazamientos.
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2.- Desplazamiento en B:

\
'4 liex/L, .Y

o




3.~ Desplazamiento en 4] T El ejemplo anterior resulté simple por las condiciones de -
gimetrfa supuestas en las fuerzas Fb, en general esto no es ususl
¥ el procedimiento resulta complicado ya que lleva a establecer
‘n¥ecuaciones simultdnez: cor n”incégnitas, lo cual adn en el ca-
80 de cimentacién con un nimero reducido de crujfas como la mos-
trada anteriormente, toma un tiempo excesivo para resolverla.
'3 . Un método que reduce considerablemente el tiempo y que da -
suficlente aproximacién para estimacién de momentos es el método

.
i

3 . de aproximaciones sucesivas. A partir de la configuracién del --
r E RS ¥ ” sistema Fb de la retfcula podemos suponer las reacciones de los
4.~ Desplazamiento en F. [T I LI . tramos y calcular los momentos flexionantes de cada viga asf{ co-
= . aib of mo sus deformaciones (flechas en cada nudo). Las flechas en los
3 0. nudos ( interseccién de dos vigas perpendiculares) resultan dife
1 & rentes; dependiendo de la aproximacién que se desee, se modifi--
an can las reacciones supuestas y vuelven a calcularse los momentos
. ¥ flechas de las vigas repitiendo el proceso hasta lograr pregi-
X - + . .., §i6n deseada.
v N Hagta ahora se ha supuesto una distribucién de presiones de
contacto yniforme pero en wigor, en la realidad, la distribucitén
S0y sad - ) de presiones puede ser diferente de la uniforme.
- - ~ : o ;_ ” B suelos cohesivos, tiende a aumentar la presidn de contac
Punciones de equilibrio en los nudost o to hacia el perimetro de la cimentacidn.
. - . Por otro lado, las deformaciones calculadas, de acuerdo a -
2 %;—I-AA l—zt.'}zA B~ l"gr?l AE = 10 ZAA -AB - AE = L—- 10 los diagramas de momentos flexionantes, en las contratrabes de~-
12 EI bieran coincidir con los hundimientos o asentamientos que se prg
= 'ELIJ_AA +212 EAB - 12 EIAP a0 _A *ZA __A -0 ducen en el suelo por efecto de la presidn ejercida y en caso ~=
L3 A B P contrario tomardn lugar cambios en la presién ( aumento o dismi-
- - . nucién) de tal manera que los hundimientos en el suelo y las de-
l_EJEAD 2 ILL_%IAB +3 %EI'AN¥"2° f- 2AB -AE * 3A!’—£——. 20 formaciones o flechas de las contratrabes sean iguales. El aumen
12 B to o disminucién de la presién de contacto dependerd de la rfgi-
-,12 EI - dez del sistema de contratrabes y de la resistencia de las mismas. P
z?—AA AZ—LBEIQ Fe+3 l%ynAg =0 |-~ ZA At BA E‘"’AF -0 e e Es posible, por tanto, fijar un criterio para disefio de ci=-
B sy shuefar kg mentaciones de tal manera que cumpliendo con la eatdtica no so--
Si AA 20 . ‘ . - $ - zeuion brepase presiones de cc'mta.cto que puedan ocasionar.f&lla? del —-
3 i b : _ suelo y que al mismo tiempo tenga la rigidez y resistencia nece-
A¢=- lll-_ft 4 Q'A’ oT : Q'F +-6T LY i saria para protejer a la superestructura de fallas ocasionadas -
L]
Ag:.‘%‘ R:"T } ’.F:—BT

AF.——"’—.[L S P __R”ézn‘»T %J,/

- :
hes avisedes om iaizedsn wiay ¥
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‘tribuciﬂn de presiones supuestas y si estos

por desplazamientos verticales diferenciales excesivos . ==ec——ww—-
Calculadas las cargas y momentos flexionantes que trepgmite la

198

superestructura a 1a cimentacién como si esta fuese infinitamente
rfgida, es decir, suponiendo que las columnas se monserven al mis—
mo nivel, se elije un conjunto de diagramas de momentos flexionan-
tes para las contratrabes de cimentacién.

Estos momentos se obtienen suponiendo presién de contacto uni
forme y asegurdndose de que en ningdn sitio la presién de contacko
sea mayor que la presién permisible del suelo. Ademds de satisfacer
la estdtice,los momentos flexionantes asf calculados deben ser de
tal magnitud que lleve a un disefio econdmico,

Se estiman los hundimientos del suelo gue producirfa ;7 la dig
asentamientos y los
cambios angulares correspondientes son suficientemente pequefios pg
ra no causar dafiog tanto a la superestructura como a elementos no
estructurales y acabados,se diseflarfa la cimentacién para los dia=
gramas de momentos flexionantes elegidos para las fuerzas cortan—-
tes y presiones de contacto correspondientes,

Si los asentamientos diferenciales caloulados son excesivamef
te grandes ( mayores que los que ge estimen permisibles) se necesji
tard una cimentacién mds rfgida. De acuerdo con la hipdtesis de —
que la cimentacifnesinfinitemente r{gida se estiman las distribucig
nes extrymas de presién de contacto que, paras una cimentacién pare
cialmente compensada en arcilla compresible puede sert

84

LI 4 21 . P )

RN N

[

o

772 AT A7777 Py
N q, = resistencia en compre
%e sién simple,
,rz?un Cargas
V " Tuasazo Cu = distribucién de esfuer
Co

808 en la falla,

A ua Favia

Pig. 4.7 Distribucién de presiones. Cimentacidn

rigida.

Y peara material no cohesive

oL —

| l Frmwl
Para cargas de trabajo
~
“ \— a la falla,
Fig. 4.8 Distribucidn de presiones.cimentacidn flexible

Con las presiones extremas calculadas se estiman las cortan
tes y loc moffbntos flexionantes en la cimentacién que satip
fagan 1a estdtica, distribuyendo, en cada interseccidn de co =y
lumna y contratrabes la fuerza Fb, entre las dos contratra-
bes de diferentes direcciones de tal manera que resulten los
momentos flexionantes mfnimoe que tiendan hacia la solucién
eldstica. Para esto puede distribuirse la fuerza Fb suponi-en
do - que las trabes en una direccién permanecen en el rango
eldstico y las de la obra direccién desarrollan articulee-—
ciones plédsticas,

31 los esfuerzos, los asentanientos diferenciales y --
las rotaciones de las articulaciones pldsticas son acepta--
bles se disefia la cimentacién para los momentos flexionan-~-

tes, fuerszas cortantes y presiones de contacto supuestas,En A

caso contrario se modifican las distribuciones de las fuer-
zas Fb y /o la rigidez de las contratrabes repitiendo el -- i
proceso e andlisis anteriormente mencionado hasta lograr =
que los asentamientos diferenciales sean de tal ordenh que -
no causeh dafios a la superestructura @ a los acabados,

En las cimentaciones pueden presentarse torsiones que-~
ocasionan deformaciones que pueden ser objetables. Si la ci
mentacién consiste de un conjunto ortogonal de trabes y tiene
seccibén abierta, su rigidez puede ser muchas veces menor en
torsién que en flexidn. Si la cimentacibn es de cajén cerrg
do la rigidez en torsién del cajén puede ser del mismo or--
den que la rigidez en flexién ,

Puede estimarse el efecto de la torsién suponiendo que
las esquinas permanecen fijas y diseilar para los esfuerzos

SRR S
LERELEN T e e
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cortantes que provienen de las torsiones calculadas, verificando -
que las deformaciones por torsifn no sean excesivas.

Debe introducirse una o dos trabes diagonales en adicién al -
slstema de trabes ortogonales para aquellos casos en que la tor——-
#ién resulte excesiva,

Asentanientog del Suelo @

1 Asentamientos nor_conenlidaniédn, ( expulsién de agua).
en arcille o limos saturados

Al aplicar una carga en una 4rea dada en un material arcilleso
© limoso saturado sc produce un aumento de la presidn de poro o rre
8i6n en el agua disminuyendo la presidn efectiva ya que.

Ca =btotal - u

donde o

A = presién efectiva vays  emA S
5 6total= esfuerzo total Sy T

Lok

u= presién de poro

Bl incremento enm la presién tiende a diqipsrae .fluyendo el -
agua hacis ectrutosc pe@:cables,

Sea, por ejemplo, un edificio que aplica una carga uniforme--
mente repartida sobre una drea A,

/)

X -f{p}[(é'{rib‘-.;'biiﬁégaie‘);:’ Fig. 4.9 Cimentacidén en Arcilla
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efecto de consolidacién y que ocurrird dmrante un tiempo relati
lativamente grande es :

du = o, . w.Ap
N o W
AH = Asentamiento

mv = coeficiente de reduccién volumétrice -

-3 Ap

increments de presién que depende de la
profundidad que se congideré

H = espesor del estrato.

El coeficiente de reduccién volumétrica mv sc determina en
el laboratorio mediante pruebas de consolidacién drenadas para --
las diferentes muestras inalteradas que se obtengan del sitio por
medio de sondeos contfnuos,

El incremento de presidén se determina del diagrama de esfuer
zos de Boussinesqg. ) ] 5y

X o

° S5

—F1g.Afdistribucién de esfuerzos en fun-
.cién de 1la profundidad.

Debido a que el suelo no es homg
géneo, se obtienen a partir de -
las caracterfsticas de cada unn

de los diferentes estratos,log —-
hundimientos en cada una y el asen
tamiento total se;é, la suma de los

asentamientos parciales.

Fl hundimiento que tomard lugar bajo el edificio debido al -

e

aa
hE-

o




La contribucién al asentamiento total del estrato cuyo espesor

es H, serd

200

AH1 = Hy.mv; <ADpI
y el estrato H 2
AH2 =H2-mv2-Ap2~' A

entonces el asentamiento total serd igual a

Y T

* A H total =A0H, +0H, ¢+ ..... +AHn

En una drea rectangular ee usual ectimar los msentamientos en -
las esquinas, al centro de los lados y al centro del drea. Psra esto,
ge calculan los asentamientoe de acuerdo a lms siguientes suposicio=-

nes de dreas cargadas:

A ® e
21 ; a 1
b € r Para los puntos 4, C, G, I, como el
T asentamiento correspondiente al drea
o M T, total.
x AR ad e,
A <
G Y L a ’ n
‘ . Para los puntos B y H como el doble
LR *'~- del asentamiento calculada para una
s drea igual a la mitad del drea total
o
< y N 1
. i
2! .- -

Similarmente, para los puntos D y F
como el doble del asentamiento calculada para una drea igual a la -
t2d del drea total. x

A b

aasmepaga®

vy

Para el punto E. el asentemiento total se calcula como cuatro

veces el valor
tal.

DL BY G

del asentamiento debido a un cuadrante del drea to=-

6 N Y ]

2 Asentamientos vor_deformecidén estdtica en arcilla
limosa o arenas no saturadas.

El a§<?tamiento estd dado por la siguiente expresidn.

AH

Sasywfy.
fonfr

An

q

B

t

F

¢

= e B(a=pf),
= A

. ; al mo capmyen!
R | O af mues
) 98
= hundimiento total LRRN

= presién aplicada al suelo ( ton/m® )
= ancho de Zapata { m)
= relacidn de Poisson

Para arcillas p=o0.50 o

= modulo de deformacién o de Young, se estima a par
tir de pruebas de consolidacién en laboratorio.

= Factor de influencia para asentamientos. Depen=—
de de la forma de la zapata, de la rigidez de la
zapatz y de la relacién del largo al ancho de la

zapata, en el caso de zapatas rectangulares.
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8l 4.4 Tipos ususles de sondeos para determinor ceracteristicas del 30 4 ‘ t —_
suelo : ! . 40
—_— i h 150
Dos son los tipos més usuales para obtencién de czracteris- 2 ud
. 9 .
ticas de suelos: . . e ARcILLR - ;
a) de exploracién. S : . oy
b) contindo. 4 LinQ
Fl sondeo de explorscién se efectiam extrayendo muestras al- ’ ARCILLA
teradas del suelo hicando a golpes un medio tubo de 5 cm. de didme i | LMo
tro exterior con un mertinete del orden de o5 kg. de peso, que se
‘ deja caer desde una alturz de 76 cm. U
e I — ?ig. 4.11- Sondeo de exploracién en zona compresible.
El sondeo continuo se hace extrayendo muestras ¢e materiel
inalterado por medio de un tubo de p-red ( tipo Shelby ). Las mues=- o -
tras se extraen cada 50 cm. y 2 ellas pueden hacersé pruebas de =--
AL VNGO RENY A8 oL L 2 AUVEREEN S I X4 ]

compresién simple ( qu ), pruebas de consolidacién confinada o sin

confinar.

En lae egiguientes hojes ee muestran &os sondeoE, uno de ex-

plorzcidn y uno continuo en dos sitios diferentes de la parte com—
preffeible dé 1o Ciudad de México.

- h N 7




202 En los sondeos anteriores, se muestran unicamente las —-

caracter{sticas que interesan para fines de estos apuntes, pe
rognviene aclarar que ademfs se determinan en laboratorio; el
peso volumetrico de las muestras obtenidas, limites liquido y
pldstico relacién de vacios, relacién de agua— plasticidad ,-
angulo de friccién aparente presién vertical por peso propio,
carga de preconsolidacién, grado de saturacién,etc.

RELLE NO
LIMO
b5
fQ
ff ' ARCILL A
5
=20
r'__ T TeENza vozamea
N ARCLLA
25
B LIMG
A ARCILLA
[ as LiMo
[ da | | keciLld
[ LiMD
45

Fig. 4.12 Sondeo continruo en zona compreaible.

Bgsado en las propiedades obtenidas, puede decidirse el,
tipo mds conveniente para la cimentacién que se estudie. Como
ejemplo, se citan alpgunos problemas usuales de cimentacién de
la zona compresible de la Ciudad de léxico.

Cimentacidén Superficial:

Empleada para estructura de poco peso, usualmente apliecan
cergas menores a 3 t/m?2  en zona compresible .

p— o —

7S5% \z’ La capacidad de carga , pug

de estimarse a partir de la
expresién general, usada —-

~8l18toet0 eb Y weisuwpg «> tanto para suelos cohesivos
W'. \ como arenososi
Mg
: P 7 Y (g
o (d

az ¢ N +YD;-Ng + B Ny
9 ID‘ 1 ZN‘(‘ 3 94 50 e I¥

donde
& = capacidad permisible del suelo { t/m")
¢ = cohesién del suelo ( t/m2 ) 8 .
B = ancho zapata (m)
D;‘ = profundidad de desplante { = p - ) 1ol vat
Ne factores de capacidad de M carge que de 4
N’ penden del angulo de friecién interna,{
- N ( se grafica en la hojasiguiente ;
' a a6l

x « peso del material ( T/m3) .
T 1 .

t oab s{drs¥e-q
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203 Mediante la expresidn anterior puede estimarse la preeidn
'~f'de contacto permisible entre zapata y suelo de manera de evitar
_;;una falla por eesfuerzo cortante en el suelo pero debe verificar
"1ae en este tipo de cimentacidn, para el caso de zona de alta --
‘compresibilidad, que el hundimiento total debido al incremento
de precidn en los estratos comprecsibles por el peso de astructu
ra aplicads en el 4rea total construida, no ocasione problemas
a inatalaciones de via publica o a construcciones vecinas y que
‘ademds los hundimientos diferenciales no pueden provocar protle
mes a le estructura misma. Para limiter hundimientos totaleg =--
puede recurrirse a compensar parte del peso o la totalidad del
mismo © bien puede emvlearse pilotes de friceidén gue trasmitan
la carga a mantos més profundos. Para el sondeo mostrado - -
{ exploracién ) los pilotee de friceién podrisn hincarse a una
profundidad de 27 m. con objeto de dejar un "colchdén " compresi

ble entre 27 y 31 m.

Para reducir hundimientos diferenciales es indispensable ~
dotar a 1o cimentacidén de rigidez adecusda, este se logra con =
peraltes en contratrabes gque hagan que la flecha ses reducida.

4.5 Cimentacidn Profunde:
Cusndo los hundimientos son grandes puede reducirse el hun
dimiento méximo mediante el empleo de pilotes de friceibén o de

friccidn y punta.

Pilotes de friccidn son aquellos que tragmiten la carga el
subsuelo por presidn positiva desarrollada & lo largo de =u 8u-
perficie lateral de contacto con el terreno. Requiere un "col--
chén” compreaible entre la punta del pilote y la capa resisten=
te; este colchén debe ser del orden del 15% del espesor compre-
gible para evitar gue el pilote pueda estar en contacto con la

—————————— capa resistente si el enjutamiento del suelo en la Ciudad de ~—
México prosigue.

La capacidsd de carga de estos pilotes se calcula a periir
de la resistencia al esfuerzo cortante del suelo que atraviese.
La adherencis suelo-pilote depende de la cengibilidad de la ar-
c¢illa que puede medirse como la relacidén entre pruebas a comprg
——————————— 2idn entre muectras inzlteradas & remoldeadas. La adherencis serd

-~ mayor cuanto menos sSencsible sea la arcilla.




La adherencia depende tamtien del grado de precontolidncidn
en que se encuentre el suelo del cual es una mecids el co+teniro
nataral d2 humedad del suelo. ¥1 materisl de que esté constitui-
do el pilote afectard tambien el valor nermisible de la adheren-—
cia ésta serd msyor para pilotes de madera que de concreto y g~
tos a su vez desirrollardn mayores adherencizas sue los pilotes
metdlicos. Se sugiere emplear como valor permisible de 1z adhe~-
rencia pars pilotes de concreto 2/3 C, donde C es 1la cohecidn ~
determinada en pruebas de latoratorio ( c= q\/z, donde Qu = re--

O h: que podemos estimar aplicando el criterio empirico debido a =-
Van der Veen y Boersne a partir del numero de golpes en un son-—
deo de exploracién o de penetracidn estdndar.

El criterio puede fijarse en la siguiente manera:

REGisTRO  Dec  Huniego 0¢ Gectes
€ PRUYRA be PweTiatin  Esanan

Procundinad

sistencia a compresién simple), la capacidad cel pilote serd la
capacidad ottenida promediando la capacidad para cada estrato

que atraviese el pilote. Asi por ejemplo un pilote que se hinca=
ra en un suelo como el representado en el sondeo contindo ante--

rior tendria de cupacidod.

Si el didmetro del pilote es de
35 cm. su perimetro es l.l m

L e

o
3

—
n

f
B Conesion Capacidad pilote:
: Yaow: 2Tt
g B Ppil = 2 (2) 1.1 x 20.5 + 2 (3)=x
2% wass (| o a1.1 x 2.5
ie Contsren Y
1 28 Paon 37/t = 30.1 + 5.5 = 35.6 ton/pil
N -
——

Coremon 048 (32-5) =4 w.
v H-32om
77777 7Cara RessrEnts

Fig. 4.14 Pilotes

En este caso, el hundimiento que sufrird el edificio serd
el que produgca la carga trasmitida por los pilotes en los es=
tratos comprendidos entre 28.0 y 42.0 m de profundidad (vease -
sondeo continuo) ya que los hundimientos a profundidades mayo-—
res de 42 m en este caso, serdn despreciables.

La capacidad de carga de los pilotes de friccién y punta -
constard de dos pertes, la traamitida por friccidn que calcula=

¢ . X
riamos como se menciond anteriormente ¥y la cepacidad de punta -

$2Dan.
Pore

77777 ST v x
ESTRATO b R,
Resigrevre -
A =335 | Cothiertures
b [oo | S Nimrwsionss, Pasa
Fusg powA OF INFLUTWEiA N® w Goupes
§w A FAuA
Rp1 = Resistencia arriba de la capa de apoyo
Rp2 = Resietencia abajo de la capa de apoyo

Fig. 4.15 Capacidad de punta
A partir cdel ndmero de golpes podemos correlacionar la = =
resistencia al esfuerzo cort2nte que estard dado por las siguien
tes exprcesiones.,

q¢c & 4 N para arenas limpias

in

qc 2.5 N para arenas con contenido arcilloso.

donde
N = Nimero de golpes.

A partir de estos valores podemos obtener
Rp1 como el promedio de qc (kg/bmz) en la longi=-
tud igual a 3.75 ¢

Rrp como el promedio de qc.(kg/bmz) en la longi=-
tud iguel a 1.0 ¢

O ——




entonces la resistencia promedio para disefio serd

La ca

Donde

Rpd = Rpi + Rp2 —
2

que para la ciudad de México estd compren

dida entre 50 y 250 kg/cm®.

Pacidad de punta del pilote es:
Qa = Rpd X A
F.S5.

Qa= Capacidad de punta permisible

Rpd = Resistencia promedio de diseio ( t/m? )

A= Area del pilote en la punta

F.5. = Pactor de seguridad 2.5

=

( ton

( n®)

P.S.

la

)

3
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CAPITUIO 5

S.— JUNTAS Y CONEXICNES. AR g S

El disefio de una estructura requiere, auemés del proporciona-
miento de los diversos miembros que la forman, lograr que las co--
nexiones entre los mismos estén resueltas de wanera que cumplan --
con las condiciones establecidas en el modelo analitico que se ==
haya seleccionado para el anélisis de dicua estructura.

El diseiio de las conexiones es considerablemente mis couplejo
que el de los miembros ya que en este caso se presentan combinacig
nes de esfuerzos debido a la gran hiperestaticidad de la Junta, gque
dificultan un estudio puramente tedrico, por lo que su proporciona
miento se busa frecuentemenie en métodos empiricos. ) B

El comportamiento de la estructura en conjunto ante las dife-
rentes solicitaciones depende directamente del diiefio adecuado de
las conexiones; por ejemplo, para estructuras sujetas a la accibdn
del sismo, los miembros Yy 8us conexiones deberin cumplir con los
requisitos de ductilidad y avsorcién de encrgia que estén implici-

[/
tos en la seecidn de los coeficientes sf{smicos de disefio, evitan~
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do las restricciones locales que impidan la redistribucién de

esfuerzos necesarias para la incursién de determinadas seccip

nes de la estructurs en el rango ineléstioo.

La ductilidad mencionads se puede lograr utilizando divarsos = N .
meteriales: acero, ooncreto veforzado, etc., siempre que se ==

cumplan con uns serie de recomendaciones Que permitan aprovee- e &
ochar las propiedades inherentes s cads meterisl psra cuuplir = =&
con este requisito. As{, el ecero ee un material esenoiclmente * &
ddctil, pero bajo condiciones especisles puede faller de una = 98 ¥
menere frégil; ello depende de que se tengan bajas temperatu=—— © BB BXRC
red y de determinados estados de esfuerzo, como son el hiaxisl -4 X

¢ triaxiel y de la relacién eafuergo oortante & esfuergo nor== "~ = AP

mal as{ como de las concentraciones de esfuerzo motivados por

el proceso mismo de unién, en especial al utilizer soldsdura,. v

El concreto simple presenta fallas de tipo frégil, pero le in

clusidn de determinadoe porcéntajes de acero de refuerze dis——

tribufdo adeousdamente as{ como el confinamiento del concreto 'éh’
utilizando zunchos o anillos del mismo :=?uerzo permite obte=— © 300 aal
ner un material compuesto que presente las carecteristicas de romete Leb
ductilidad mencionadas. fov“ box

F 54 803

Por otra parte, todes los materiales y sus conexiones, &l es=
ter sujetos & la socidén repetide de carga y descarga pueden =
faller despuée de un cierto mfimero de aplicaciones de carga,=
sin desarrollar el esfuerzo méximo que se presentarf{a si lea~
cerges actuaren estéticamente. Ocurre asf el problems de fati
ge que depende de muchos variables como eson el nimero de ci~—
clos de aplicacidén, el nivel de esfuerzos aplicados (relacién
ds esfuerzo méximo & mfnimo),

los perfodos de descanso, 1la =

temperatura, etc., por lo que 188 recomendaciones de digafio ge

basan en los resultados obtenid»s-en pruebas de latoratorio sobre

determinados especi{menes,

¥

5.1.- Conexiones para estructura de acero.

Los glementos principales de unién para acero estructural ==
gons

remaches

pernosg

so0ldadursa ]

Los remaches corresponden & uno de los tipos ds unién més =
utilizados antes del advenimiento de la soldedura y de los pernos,
En la FigH.l se muestran diferentes tipos de remache; se fabrican
oon acero de lfmite de fluencia aproximado de 2000 kg/bm.z, aunque

también existen algunos con mayor limite.

(@) %) {e)

Fig. 9.1 Distintos tipos de remaches
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Los remaches se introducen, czlentados al rojo, en orificios he-= hechas con estos elementos. Las figurasS2a, o l@ 2@ correspon=
chos proviamente sn las plezac por unir, remachando el extremo = éen a una junta para fuerza axisl. En la fig.he los elementos =
e recto con herramisnie neumftice en obra o con equipo m4s pesado Ge unidn trabajen a esfuerzo ccrtante doble; se supone pars su =
en el taller. Al snfriaree se contrae, dando lugar a eefuerzos Giseflio que cada elemento de unidn toms la misma Lroporcidén de 1la
de compresién en las partes unidas, aunque suele desprecisrse - . cargs total y si sa trata de remeches, que no existe holgura en-

el cfecto de sujeridn por este concepto, por 1o gue su trabajo tre el cuerpo del mismo y el perfmetro del taladro zsi como que

es esencialmente 3n cortantee. B no existe friccidén entre las partes unidas

Los pernos pueden ser comunes como se indieca en la fig.51 b, de -
alta registencia: fig.51 ¢ o cambinados: fig. Id y Le. "

Los perros comunes se utilizan Ynicemente en estructuras lige=—— ::}“_

rag, donde no ocurran vibraciones, as{ como para montaje. Recier
témente se han detarrollado pernos estructurales de alta resis—- n
tencis. Sus propiedades mecdnicas se determinan en prusbes de ten
sién, referidas sl esfuerzo méximo de tensién calculado en el == -}—
éres reducida por el roscado. La caracter{stica distintive de eg .t
tos pernos es que Be puede conirolar ls tensién proporcionada a

los mismos, mediante herramientes o procedimientos especiales. =

Los pernos combinados presentan caracterfsticas de trabajo de ra

mache y verno, ya que sé introduce a golpes en el teladro y se - *)
logra que sl deformarse las estrias de la cafia, fabricadas ctn = ’
un acero especialmente ddctil, estd en contacto el perno cor lac
paredes del orificio. ¢ ' '
os orificios paras remeches o pernos, generalmente tienen un Jid- =
metro 1/°.6" mayor que el didmetro nominal del remache. -
5¢1.1- Uriones con Remaches y Perncs. n EEEH
En la figh.2 3e mueatran rlgunos de les conexionee tipicas ~ o QJ Zla i seol T
- B Pig. 5.2 Conexidn remachada
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En el caso de pernos de alte resietenciz, prre cue trebejentes

.o

fuerzo cort=nte, se requiere vencer prisero la resictenci» pro==

porcionads por 1n fricecidén. Cu-nfo les partes nor unir e-tfn =g

£— —
{ 4 4
—
Ly
! E S ¥ ¥
-0 T
o
I + i !
o
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+ f
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— 3
°
o
L]
o|l[ee 000
o
e
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o
) 2n

Fig. 5.3 Conexidén remachada

ngr obixennd £.0 .pi%

.

i

&l

piradae se utilizan olecne de rellenot fig. 23 y 2c.
Fn 1la fig.52b ge muectrs un= unidn triclsp=da: loa elementos fa
unién trebaisn a cortsnte cimnle: esta junts no es conveniente

ya que se presenta esfuerzos cecu~d rio- “rbifo - 1a excentrici

da¢ de 1la carg2. — B
En la figure se muestrn slgunse formas aue inficon s maners

en nue puede fallsar un~ junte remachada 81
1 w I I

(1) Palls por cortante simple

o
!
]

.

(4) Fallm por cort=nte en 1u
detrde del remeche.

e}
\

(3) Falla por aplastumiento

de le placs placa,

(3) F2lla vor flexidn Ael remache T/E)(G) Falle por cort-nte el

ii dotle del remnche.

| AR Y
~>

. -—
}—= B T
1

L) [ G oo wie 1e
Algunss de estns f21las, to1 como ls (4), pueden evitarse te

>

niendo una dictancis adscuads entre el remache y 12 orills de lsa
Placa. Fn 15 ficur~ se indic la nomenclaturs que re cipie con —-—

est"s geparaciones.

G = GREWIL oL A
. P = PASO s v pm P ©oLE A a e 2Lt el
o D = SEPARACION ENTRE REWACHES : . :
S = DIST'KCIA DE UNS PERFPOR‘CICN

A LA ORIILA I'F T4 PIACA

s - 4
o I RS eSS g e

. -

(2) ®slla por tens=idn de 1a plena

Wwoa

—d bt sead
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Por gremil se entiende la distencim entre remaches medida segin =
una direccidn perpendicular al eje de la pieza.
Peso, es 1la distancia entre ejes de remaches, medida sepitn el eje
de 1a pieza.

Lu separacidn entre remsches es le distancia méds corts entre
los ejen de los mirmos. ¢ aav s b

" Fs conveniente nue los remaches estdn lo mde junto positle -

con el fin de6 ottener un2 junta compacta. Sin embargo debe existir
una geparacidn mfnima pers eviter un® falla del tremo de placa com
rrendida entre perforwsciones. Las especificaciones de la AISC., re
comiendmmun p&so minimo entre remaches de 2 2 & 3 didmetros. La —=
dietincia mfnime a 1 orilla de la placa se recomienda de 1 1/2 a
z veces el didmetro de la perforacidn. Gener-lmerte los manuales -
de acero recomienden las distancime seHalad =, an gEast o pAm

“n la fig.52f, el montaje vertical tamtién presente ioa ele=—
mentos de unién trabtajsndo & cortante eimple sunque en este caso,
dadr 15 gimetrie de la jun?ﬁvloe esfuerzos eecundarios son despre~
ciableq. N .

Fn la f155.2g ex1ste una excentrlcidad de la fuerza P respec-
to =1 centroide del grupo de remachea o pernor colocados en el ele

mento verticel, Para fines de disefo se puede consfiderir dicha ==

‘fuerza 2ctuando en el centroide, 8i se introduce el par P.e,(verll
_ -~ .y cortante simulténeamente. Esto también ocurre en la conexidén
§

figliB) nor 1o que el eefuerzo actuante en cada elemento cerd:
sa- b @D

P Pe-C

na h J

-80. E T fICE 8 LRSSy 4

ALEed i

;v"—

wedE o w o

21

.£a ea la fi55_25.. sa 0.

se considera la deformacidn de los dngulos de eomexidn, qie per

F‘Qu 5 3 .*

"
=i S PRUE']
o8 R ¢

en dandaet X .
wome o b a0 . L

ne n? de pernos o remaches LIRSS S N

a= drea e 1@ seccién transversal del perno o remache

W R i b mLAl G

C = distancia al centroide -~ sweioilSel
J = momento polar de inercia del grupo de pernos o remaches
dado que J = Z a Ql -a Z (x'.+7')

la fuerza actuante en cada elemento serd:

Fv= _P_+ _3 Pa g "mP + _Pe g
n ay x2+ y2 n Fx x2+y2y
: iy
En cagos especiales, los perno: ¢ remaches trabajan a tensidn,

como los gue sa irdican ¢olocedos en elpetfn inferior de lia vi-

POV

.En determinadas conexiones se requiere transmitir fuerza corten

te y moxento flexionante; tal ¢s el caso de les conexiones ¢ =

las fig4i2m y52n, por lo que 1l9s pernos colocados en la parte =

supecior de la junte, en el plano del papel, trabajan a tensidn

-—de le figuraS_Zi), e inclusive en la conexidén de la fig.5.2j. aun=
que en esta dltime se supone para el disefio de 1s junta que so-
o

lo transmite fuerze cortente; =2sta hipétesis puede sceptdicae si

mite el giro en el extremo. Verse fig5.4.

P T0 0 N8 memidag apl S ¢ B . @ oJi gel oo
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. . Fig. 5.4 Unién de viga y columna
Gmola f;ga_z, se presente otra soluciln posible para concectar

3

uns viga libremente spoyeda, ya que coio en el ce&so antarior
ne existe unc gran restriccidn al giro. -l

i & B

+*%) X . :‘3 »3T =% swp obed

s

‘a apan o1 B I : .

-

Pig. 5.5 Unién de viga y volumns

Cuando ls reaccidn que se desea traneritir es grande puece re=
guerirse un apoyo mis reforzsdo, tal como 13 conexién de L. ==
fi[;s.ZL . P a7
La fig.86 corresponde & una conexién semirfgida en cl sentida
de que estd en una situscidén intermedia entre 1la resirciceidn -
total del giro (1) relstivo entre columna Yy vigs y ¢l apoyo 1j
btre. Iste tipo de conexidn estd permitida por los reglamentca
de construccidn en determinadas circunstencias; pora (1 cdisefio
8¢ concidera que la fuerza cortante se toma con 1o LEPNO0S CO~

locados on loa dnpulos verticales y el momento flexionante

s N -

con loa ubicadoé en los éngulos de los psiines superior e inlc-

rior.

- % [ERTRT™ ] < s 7 v oo
TR T
LRI WE12Y Y ag 5o, il
T wl eb

ardes rfias - B

Fig. 5.6 Unidn de viga y columna ., . | -
En el éngulo del patin superior los remaches de unién con el na-—
tin trabajan a cortante y los de unién con la columna, a tensidn,
por 1o que se presenta un momento para el cual habtrd que disefar

el espesor del dngulo. . .

— A
Las conexiones é&e las ngslﬁZm y52n corresponien & Ung s -

unidn fegida en la que no existe giro relativo ds la trave res—
pecto a la columnae,para efecto de diaeflo de 1a junta, Estos ti-
pos de junta corresponden a las de marcos rigidos de edificios;
su andiisis es similar que pars el caso de les juntas scmirigi-
das, excepto que se considers gque los éngulos,ﬁésu otroes perfi-
les utilizados rara alojor a loc pernos o remachss no preaenten‘
deformaciones gue invaliden la hipétesis de irMariabilicad del~
énpulo Tormado entre la columna y la trabe, para les conexiones

mencionacdas: 90¢
Alarey as a% sax !t RYFPY g ter u

A continuacidn se presentan los Vglores de los eafuerzos permi-
Piules ce trabajo recomendadoe por el A.I.S5.C., para pernos y re:
maines, bassados en les caracterisiicas del acero del quec estdn

facricados, que son seguin designacidén de la A.S5.7.l{., purs ios—

@é3 usilizados:
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Remaches (Acero A~-141) (A-50l)

Pernos conmunes (Acero A=307) . e

Pernos alia resistencia (Acero A~325) ;s-
Esfuerzos permisibles: e

a) tensién Remaches: Py = 1400 kg/cm?

Perros comunes Fy= 980 kg/bm2 (referiso 21 4res
W F. 1400 \g/ut en d area neta de la nominal= drea sin

parle roscada roscar ) ¥
ob --Pernos alta resistencia Fy= 2800 kg/cm2 L "
. b) Cortunie . N e
Remachess Fy= lobo Egjuuz
e A T 4

Pernos de alta resig

tencia Fy= 1550 kg/bmz (refssrido al drea
. nominal= dree sin
T EETS. 05007 Bt roscar)

en prtas a cortanle,
Para pernos de alta resistencia ge cesprecia 1la resistencia pro=
porcionada por la friccidn entre los elementos unidos; gsf wisio
el velor de Fy= 1550 kg/em? dehe reducirse s 1050 kg/cm? cucndo
una ¢ dos secciones de la psrte roscada del perno sstén com=~
renéidag en el plano de cortarte, a0 ix
Cuqndo los remaches o pernos traebajan 8 tensidn y corteznte exis~—
“en férmulas de interaccidn que Gan esfuerzos reducidos.
Parn todos los casos mencionados esg necesario verificar el

espescr de las placas o perfilegs unidos,por aplesiamiento. =~
Za le figura 7 se muesira la disiritucidn de esfuerzos pars ce=
<6 efectc en el rango eldstico,

I S —

elecstopléstice, 8sf como ia dig

iritucidr nominal de esfuerzo rar

; disefio.

)

Suponienco como en el caso de célculo de esfuerzo cortants que =
10405 108 pernos o remaches toxan la misma proporcidn de carga,

ei. esfuerzo nominal de aplastamienio gerd:

S

wf

o Se coloeardn 6 reumaches

. .
g P X
74/ L TE seey "é )
> o= CLIN  phobe N
::":;:'H(/fo E/:'//://?'/;/':. /Uom/‘»:v/ e
J ininag =1 |
= = et
[ _”ir: I [

¥ig. 5.7 Aplestamiento

C bl Ted 89
Z1l esfusrzo permisitle de aplastamiento es:

v e Tl x b

Fap= 1.35 Py " I etz 8

en londe Py = 2320 MKg/en® para acero A=T c LI m
Py = 2530 " " " A=36

EJENPLOS whet ‘ ) sdossar

el
LR RPN )

Lo WY
- l:‘I

4

Is p3et

l.- Calcular el ndmero de remsches de 7/3“ necesario en la jun-

ta de la figura, si los r:maches son de acero A 141 y 1la —

placa de acero A 36.

WSo s ‘ '// 4 ‘yﬂ-' " :
. 7 7 72 3——> 100 sg1ec
% 7 _J ), « 4500.’!*_
Wroee ls L———JZ ¢ . :
k2 :..”__ L .:‘
Capacidad de los remaches: ‘
"o nEey -'*‘T
Esft§r§9 cortante Py =(3.87 x 1050) x2 = 8186 xg. /remeche A
otle o
Aplastamientos i

Fap.= 2.22 x 1.27 x 3,340 = 9400 lﬁ/}emacha

Ndmero de remaches necesario = gg,ooo =5 4
8,155
?

2,- Calcular la fuerza mdxima en el grupo de remaches que forman

la siguiente junta.
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3.~ Calcular los esfuerzos mdximos de tensién y cortante en loc rema~

ches superiorss de la junta mosirada en la figura

) EERIET el -
40.;‘6 *
T T-Sun3050un.
- TS B rh), )
= | SR
Nomanto de torsidn = 15000 (1f <= 3.75) # 280,000 X& = cm. S e— 350
Ix=4x 3.752 +4x 11.252! @ 564 cm4 R Se va a proceder por tanteos, partiendo de una primera suposicidn
Iy =8x 3.75? = 112 " L. 6n qus al Eje neutro se encuentre a 1/6 de la altura de 1la cone=-
4 . xién a partir de la parte inferior.
J=Iz+1', - 676 em L I ab -
u " N ) . Se verd si es ciarta la suposicidn.
Paras el remache (A) que es el mds alsjado. e 20x7.5%3.7522x3+37x  3.75+11.25+18.75+26.25+33.75
- 4O T
Puerza cortante simples oV <01 #b o .. 561 ¥ 728 TN
ot .l et BT ‘
Al no cumplirse non la igualdad de momentos esta—=
P, = 15000 = 1880 | &9 . st oty D 8
ticos, ee dsbe probar con otro valor.
Ve ;;F‘ s
L o 5
' ' T T . 20x8.25x4,17552%3.87 29+10.4+17.9+25 + 3
Fuerza cortante por torsidni i 2:4"3 100k
(53 +iz)™ Tt : "
Ft. - Mt c* 280000 335 3 = 414 x 11.9 B ‘1‘.: . Con la posicidn correcta del E.N. se procede a -‘::
Y 676 e 5 o aplicar la férmula de la escuadria '
F, = 4940 Xg o o I=l 20x8.353+2x3.87 2.32410.42+17.9%+25.4%432.92
1 ] 0 A e
L 4 1 torial d o d
a fuerza cortente mfxima serd la sums vectorial de los dos o 4 = 2680 + 16700 = 15,580 cu?
valores obtenidos . " .0
° 2
R = —— o~ o b i 28t T1= 2}_ y = 35000x7.5 32.9 = 442 %szcm
N o H = 4ad0 25 d6eo M(’: « e
\ NS0 ) Esfuerzo -cortante: h
f. 3.3 : - e 1o cm- 3 2 :
H | v s 1880+ 4%40—‘:5- =18%0 +\560= 34"0)(3 IS 35000 = 905 !g/cm R T St

12 x 3.87

S A 3o
QT R
¢ad0 L‘v tr =\1466o‘+344°' =_i5j:: "5. -
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Cuanio hay combinacidn de esfuarzus de tensiln y corianite el og-
Juerzo de¢ tensidn permisible ess
) .
F, = 1570 __ 1.6 &y & 1400 Xp/on ~

pari este caso

Fy = 1370 __ 1.6x905 = 520 ¥u/cu®

AvALS .

‘E1 esfuerzo efectivo es menor que el permisible
F, = 442 £ 520 %, fon?

5.1.2.~ UNIONES CON_SOLDADURA

Bl andlisis de una junts 3o0ldada es similar al de la junie =
conectads mediante remaches o JHernos. Sin embargo en cuanto al ==
proporcionamiento de la junta zu caracterfstica esencial es gue se
requisere un menor ndmero de placas, 4ngulos, etc,..pare trenferir
los elemantos mecdnicos entre las piezes unides, dando luger a ==
una conexién mds Ligera y simple. Frecueniemente algunas de estas

riezas auxilisres de unién pueden eliminarse, soldando directameyn

-

te las purtes por conectar. SN T

La soldadura comprende el proceso de unir metales medionte-—
lz aplicacidn de calor o presidn o une combinacidn de ambes, vor
1o que existe una gran veriedad de métodos para lleverla a cato.

Fetructuralmente, la soldadura gue nos interessa es la soldadura

de arco, con la cual se unen las fuerzas de acero utilizsndo el —

calor generado por un arco eldctrico, sin necesidsd Qe presidn,
En le figs5,8 se muestra cn forma eaquepyiitica el circuaivo -
que se establece en el procesc de soldadura de =zrco; el circuito

eléctrico se cierra cuando el electrodo entrs en contacto con el

uaterial base
JADITT o meL o j

BTS 3G @i . QU0 . 4 AF

05 I ¢ c ok ne 6&532& ameoony (A
an fs
s g Fatedephens- Briadedreds .y
~ b BOg ' o /é““""“ T e .
~atasr & auedebiemn oy of PPYRVETRINS SN
cabia de{ elec tesde majeial baie . (38

==teon nmsfe  piy, 5,8 Equipo de soldar

En 1a fig.59 52 muestra el detalle de la zona donde se forme

el arco.
\

P I

Zenade fotren e Recilvimieats

dSes

ﬂt"url'i___“
s - /Zybq@/aub
.. PN R4 9
{ . ., L ya '
metal de a} ohats Hele] s o=
v —— .
Fig. 5.9 Arco eléectrico —

El electrodo consiste en una barra metdlica protegida por un
recubrimiento a base de fundentes a gue 8l establecérse el arco,ge
nerédndose altae temperaturas, funde una zona del materisl base as{
ecomo el extremo del mismo electrodo, logréndose la fusidn de amboe
metales. Pueden fabricdrse un gran nimero de tipos de electrodos,=
variando la composicién quimica del metal que lo forma y de su re=
cubrimiento, de acuerdo con loe Jiferaentes tipos de meterisl base
que se suelden asf{ como de las qpndicioneg en que debe llevarse a
cabo 1a soldadura.

El propéeito fundamental del recubrimiento ee originar uns protec

¢ién de gases contra la atmésfera, as{ como una capa de escoria = ————————]

para el mismo efecto, mejorando la ductiludad de la junta.




El proceso indicado en las fig.h8 y59 es manual; un operagor
meneja el portaelectrodo; existen tembién procesos automdticos
y semiautomfticos. Hay dos clasificaciones de elsctrodos que eg=
tatlece 1la ASTM. La E60 que se emplesn pars todos loe tipos de =
acero. Ls E70 se suele emplaar para soldar aceros de alta resis-
tencia, RSN

Fl depésito de soldadura puede hacerse con diferentes pogiw=

ciones del materisl base. Verse Fig.5l0. 0wl
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EJE DE LA
SOLDADURA

CARA DE LA SOLOADURA
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POSICION PLANA
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FIG, T-13

POSICION SOBRECABEZA

Fig. 5.11 POSICIONES PARA HACER SOLDADURAS DE TI.ETE



Existen dos tipos principales de juntas soldadas:
- de filete o chaflén
- a tope
»
En la fig.5ll se indican los mismos:
De acuerdo con la posicién relativa del materiai por -

soldar o por la preparacidn que se Lleve a cabo en el borde

de dicho material en Las juntas a tope se distinguen los i

guientes tipos de La Fig.h.12. Na s el sTbeb.;
J: e = ﬂ - '
Jga/w»l
7e o’l ‘-né )‘r‘u/‘/ﬂ /h P
| v— Vst | Snem——— | [ m— c—] q .
e o . o .
ool prumple  bireldible \Tdilh v an) 3
[ v ¥ s [ — — =
J timnie bessa J rectingslrr

4
Pig. 5.12 Tipos de junta =egin la posicidn
Para poder interpretar Los diferentes tipos de solda--

dura se ha establecido una serie de signos convencionales,-

que han sido estandarizados .or la A.W.S. o

Cuando el simbolo de la soldadura se coloca en la par-

te superior significa que el corddn de soldadura va del =e-

lado opuesto al que sefiala la flecha, e
a Al
E.< ¥ E = I H " " ~ ~N i
ERe ;‘ s R Y ;1 - ~—
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En el proceso de soldadura ocurren deformeciones plédsticas en
el meterial que dan lugar a la aparicién de esfuerzos residuales,
debido al gradiente de tempersturas Que se presenta entre 1z zona
de fusién y les fibree més alejadas de ls micma; estos esfuerzos
residuales son siempre de tensién en el cordén de soldadura, ya
que tarda mfs en enfriarse que el resto ce la pieza; por el mis=~
mo motivo ocurren distormiones en las piezas soldadss; se requig
re un proceso de fatricacién adecuado p=ra reducir los efeotuos
mencionados,

"Ta soldadurs a tope trabzjan en tensién y compresién directa;

cuando la preparscién del material base cumple con una serie de
requisitos preestatlecidos ( de abertura de rafz, tipo de tisel,
dngulo de risel, etCs,ess)s S€ dice que 18 junts es precalificsda
¥ en ese caso el corddén de s=oldadura para efectos de disefio de la

Junta tiene 12 misma resistencisa que la proporcionasda por el mete

rial tase; naturalmente Que la resistencis del material de aporta

S1uBanlus &8i ob ofsmud = a4 shmok

stuhh{c ERAE 33 el o g

TeBF 018y Bl we vk 'EA




cidén o sea del electrodo tiene que ser congruente con la. del ma-
terial base soldado.

Cuando la preparacién del material base no cumpla con los regui-
sitos de la junta precalificada, serd necesario llevar a cabo —-
pruebas en especimenes elaborados para tal propdsito.

La capacidad de una soldadura de filete se calcul@ en funcidn de
su resistencia a esfuerzo cortante inderendientemente de la di -
reccidn de aplicacidn de la carga; en forma andloga a lo gue ocu
rre en los remaches o pernos, en algunos casos el esfuerzo efec-—
tivo en la soldadura no es uniforme, sino que es mds elevado en-
los extremos de los cordones; vease fig.£13

P } b 4
ne ssvizetlq <L L ]

Sin embargo en el disefio ge considera un- esfuerzo cortante nomi-
En las soldaduras de filete el es

~

%"st!m ob or uxq Ts o®

nal uniformemente distribuido
fuerzo cortante critico corresponde al 4rea minima de la gargan-
ta, Vease fig.514 Se ha comprobado que la soldadura resiste -

mds g tensidn que a cortante. Cuando se so- -

mete a esfuerzo cortante, se ha comprobado-
que falla segun un plano a 45% a traves de-
la garganta.

-2tm Lo T0Q ;..

1087 6B & YESL T

Pig. 5.13 Distribu -
cién de esfuerzos.

De acuerdo con ios elementos mecdnicos que actfian en la Jjunta,

I .
se tendrén los siguientes tipos de esfuerzo en la soldadura.
2) Esfuerzo axial.
Soldadura a tope, fig.gﬂs ~r@
[ 1] ﬂ .
Tem o eb iIslen | Fig 515
# D W TEELI SR wwe ok T _—
: Fa =P =P C o ""
" I & L F, F = Esfuerzo axial permisible -

en el material base
Soldadura de filete, figs.ilé y5L7

CNBLluy

==
a\n&&s"ﬂ

Fiaf17

"

=P
‘ v o fg o (en La fig. 16) < F, F, = Esfuerzo cortante
) permisible en la
) e i s soldadura . .
ol
A =f§.‘ (en ia fig. 17) & F_
1 abt: sf.a YL

L WA oae

‘¥ Bolnsnlb eol TsYec.

) lau#ou“q b Saer ey A cahr k. . **af 1eboq steT
o 8T TTT chauoahe ~A S Ftos Pig. 5.14 - b) Flexién. NS
o Cara g. 5. % elvee snr -dBdze gd ee siuh
Dimensiones = <
. e Soldedura a Tope. Fig.5.18 o ia
oo 7"!"‘“‘ T o del cordén. © iosves oble ana eup
b c1gg - s )
ot ol st vo® L& (Dresd
. L . Poak o bl = o
D, ¢//rr)e/u/or) ﬂamzoa/ e foh f\ o )
. Lomds Ve [acolds dors s feill . - C 4/}:," u 3 Legi- s
4T ) Cade trr ol (Firtrlm = Iae sup 4
. :_DT\ LTS 94 - i e ad
3
El &rea minimas de la gargenta es el producto de le longitud de so} Fig.s.18
dadura y lea garganta tedxrica Te . K= l_d% = Ft Cc = S H I = 1]_-2 ba3

=D L
1z
tamafio de la soldadura

longitud de la soldadura

a T x L vgomi

Ag

i TR S
En donde D =
L =

Ag= frea de la garganta.



219 e

Svdadura de filete, Pig.519 i La componente verticel dei 25 ucrzg sevd: PR R

T

Qv+ Qy
Por lo que cl csfucrzo miximo resultante en el extremo del
Tig. 19 corddn seré: ) .8
, 1k

a =j(av + qy)° + gqx < Fv
) .,\\ . - TS Se presentan a continuacién algunos tipos de conexiones ==
o <id soldadas,

T flexidn Pig. 5.19 Soldadura de filete oscada
_ Me - . __b . =1 5a

Fb = . . Fv 3 C'T’ I—Tz—zrz.-b"
Por esfuers bante  fv = 3 V¥T v
vr esiuerze curtante v o= -t e i - TN

C) Esfuerzus curtontes cumbinadus

En la fig, 20 se muestra una cenexidn excéftrica curn suldidura de
filete, cuy. ecum; vrtumientv es similar al cuas. cctudiadu eun Der-

At

nvs y remrch-sg,

~oT san. obbusStLidy Oilxexoo &b oqld e -
» s L—}: ™2
‘ _l)*.. .
¢
4 - 2
V Fig. 5.20 Befuerzos cortantes
En este c:sv ge tiene: K ' .
I = Pe; para ur anche unitur:. de 1a garganta T = 1
I it 1 2
ix=7_~';Qyzj_‘x;J=Ix+Iy=T(b3+3bd)
1v = P . &
75 A

g - Y - < pRIRes ST




(a)

(b)

En 1la fig§5,21 se presentan las cunexivnes iguales en armaduras;
puede apreciarse que cun la svldadura es pusible frecuentepente
elininar las placus de cunexiln que se reguieren cuamdv se uti-
lizan pernvs y remaches, cuande la dimensidn del ala vertical-
del elementu que furma la cuerda superiur ¢ inferiuvr de la arma
dura, es suficiente para alovjar lus curdunes de svldadura nece-
sarivs para tumar lus esfuerzus de lus diagenales v nuntantes,

En la fig5.22 se indican cunexiines pura elementus de countraven
teu, para evitar el pandev lateral de "‘h'ﬁbt's

Fig. 5.22 Conexiones snldadas

L

220%

Las figs.5.23 y 24 corresponden a la conexibén de elementos

livremente apoyados. Los &ngulos que se muestran en la -

perspectiva se unen con soldadura al elemento soportante.

FRrL e
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st . Ton sntt T awe ROty

agp owm 0% .5rY o nd

QTR
Pig. 5.23 Conexién libremente apoyeada i

Este tipo de conexibn también puede lograrse utilizando una Te.

TG 5,24,

Fie. 5.24 Conexidn libremente apoyada



En las figs.5.25 se tiene también una conexiéa para ele—-
mentos lioremente apoyados, utiiizando placas de asiento,

3 L
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Fie. 5.25 Conexidn lisremente apoyada
¥ . . H ] (N ’
} Hno i ! u
-~ ) ‘ ’
En iLa fig.526 se presentun diversos tipos de conexiones —-
entre vigas y trab®s, en donde los elementos estructurales
son continuos; ias Juntas indicadas se proporcionan de na-
mera que la soldadura vertical absorba ia fuerza cortante
Y la soldauura de los patines superior e inferior de ia vi
ga conectada tome la tensidn o compresidn producida por el
momento nesuativ. e: el apoyo; es usuul utilizar Angulos --
o0 elementos duxiliares para ia fuerza cortante porque ia -
soldadura directu contra el aima de ia trub@ principal --~—
exige un proceso de [a.ricacidn muy cuidadoso para no tener
holguras excesivas.

.
S [
i

2]

Fig. 5.26 Conexiones de vigas wf a0 - s
D ou -

La fies,5.27 corresponde a cunexiuvnes entre cvlumnas,
se han dibujadu lug elenentus auxiliares g

en este caso
e mvntaje, formado pur
placas ¢ dngulus Que se unen coun turnillos
neral dichus elementous auxiliares tamhién s
montnie Ae +reros,

previsivnales; en ge-
€ requieren para el -

.V /'lio/vrl

N

Fig. 5. 27 Conexiones de column o
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En la fic 528 se presenta una univn tipica cuandv la seccidn dey

la covluwma es tipu"cajén", 1
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Tis. 5,28 Conexién en columna

Ny

:
o
La svldndura de bisel indicada deberd ser capaz de absurber la -
tutalidad de la carga vertical, ademis del mumentc flexivnante,-
en el ecasu de que nu se teng: un cuntacto adecuwdv entre las cu-
ros de las placas de la culumna en un plano herizuntal, 1o cual-
se lurra Unicumente si las supecficies de cuntacto se cepillan -
cun herramicentas especiales.
En la fig.529 se tienen svlucivnes para vlacas de apoyo de colun
nas, Para fines de anflisis, puede cvmsiderarse que las cvnexive
nes mestradas trabajan cumv articulacivnes, dadv que la rigidéz-
de la junta es insuficiente para transmitir un momentov cunsidera

ble, BT
el !

T
w.\v . ‘ ' ' “ ﬁ

N ¥4

& A

L ]
T T 7

e

ST

. Fig. 5.29

o]

tn camblo, la figE,BU corresponde a placas de bases gque proporcip

nan, para fines de enélisis, un * en el desplante ds la
empo nanueﬁh

Placas de apoyo ¥ *

columnas

Fig. 5.30 Placas de apoyo
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Pur 1o gue respecta a lss uniunes y de trabes vy culumnas se tie-

Las conexiones para el caso A corresponden a los indicados pre
nen viarjuvg casus pusibles de cunexidn, de acuerdv con las hlput° '

cisamente en lae figures 5. 23, 24, y 25, En la fig. 5.32 se =
ig de nnflicis de la estructura, tal come se menciund al deseri

hir lis uniones remnchadas o aturnilladas, En la fig. 31 se mes
tran en furmu es@uemditica 1lus mumentus de enpo{'rxmlento curreg
pendientes a las distintas cundiciunes de restriccidén de gire re

tiene una canexién posible para lograr las condiciones de June
ta semil“gllda, para lo cual la placa superior deberé tener —-

una longitud "L" y un espesor "E" tal que su alargamiento, en

: el rango eléstico, corresponde al porcentaje de giro supuesto.
lative, por: carga unifurmemente distribuida, i
La fig. C currespunde a un casu especifico en dunde el purcenta~ . ) . s ‘ N R i
-~ Jeide restricciin se ha fijudv en 75%, e e s 7 f— L — f—1—
P — L
.8 w E i w
L 1 -4
) Comeniinflocte |- Undawrde Liel I_\__— ’
. Salda ne ,
FM“/ ’ y va A({e,,.g(ﬂn
rotodon Jibre ———— [ Coldadvrz de AT’( /;‘ ara |2 ‘
) Poe den re,-ler:rl¢ """ b . - F=q ploce
r- e ,/nn afecade ras l “‘}""”
» L‘J Librements :p.{:Ja ; ~ 4 v
i#: ' by I — o
A R«Mac'onnmp‘_lhoo% r/\,. { . . g‘ ’ ,,‘u ’ be===o —t ’ "V'“V']
— ] ALY Fig. 11 ‘ G '1 , I L B
R o= 100% P e —— - , — [ORS—
. yd I : ! . Fig. 5.32 Conexidn semi-rfgida
Rigid® _~J ; L= .
Ly - ‘ . ———_—— e . :
-~ @ i . . i : oo i i i : MR ?
Restricniin P"'“ |
Pl ;n las figures 33 y 34 se dibujan varioa tipos de juntas para
~ rdadbpam'l' i ) ,
8l caso b) en donde se tiene una restriccidn de giro relativo B
del 100 %,
1 § H
L i ' 4 f4 i . )
Semi Rigida i@ tfor i &, - -’q ; = e
. e H :
S g 4 o , | R
i : v
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Pig. 531 Conexidn ds place y columna
ssolglr - _.eeDd  pr. _pEt
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Fig. 5.33 Conexiones tipicas



EL disefio de las conexiones r{gidas se lieva a cabo partien=-

do de las siguientes hipltesis.

a) Los esfuerzos normales debidos al momento flexionante y -
fuerzas normales son tomados por los Ppatines.

b) Los esfuerzos cortantes son absorbi .os por el alma,

En la fig.535 se muestran las condiciones de equilibrie de -
momentos,

G B bW L&

f\;
i
{ ] L*L}

b

la~d, —d, e—d, —>;

) W )

Mo M — My, m M, MM =M+ M, M= M, = My m Mt M,

-

Pig. 5.35 Condiciones de equilibrio

En la £ig.536 se prisenta adem&s la obtencidn de elecmentos -
mecfnicos adicionales para la conexibn dibugjada.

A
LM\
/s

1 [
SN e Fpom
‘.\h [
3 v, gF'+F u * g M }d
T L=F+F N '
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Es aparente, a partir de la fig. anterior, que el alma de la

cclumna puede pandearse por compresidn diagonal si su espe -

8or es insuficiente; ello puede obligar en ciertos casos a =

colocer una placa atiesadora siguiendo la direccidn de: es-—-

fuerzo mencionado, tal como se indica en el caso D) de ta =

fig. 5.37 donde se presentan varios tipos de uniones corres-

pondientes a marcos rfgidos de gran claro, utilizados fre -

cuentemente en sstructuras industriales y en puentes,

/

k)

Pig. 5.37

—

<)

Uniones de marcos

Fig. 5.36 Condiciones de esauilibrio




Cabe mencionar que pa-a el diserio de Las juntas mencionadas
es cecomendable usar los métodos plésticos que dan Lugar &
un disefio mis racional que el convencional de esfuerzos —--=-
permisiole. EL empleo de soldadura, ha permitido, dada su
versatilidad, Lograr ~onexiones satisfactorias para uncs --

elementos estructurales de tubo, tal como Los de La fig.5,38

-

con .tubos

Pig. 5.38 Uniones

En la figuraf39 se muestran alguncs le Los tipos de conec--
tores utilizados en la construccién compuesta de estructura
metilica y iosa de conc.eto, que son especialmente faciles-
de colocar mediunte la soldadura.

e

//es&olral
" conal
‘//J/;;Y‘b

fhci

Fige 5.39 Conectores

Se presentan a continuacién los esfuerzos permisibles én soldaduy
ra pars edificios; on puentes los esfuerzos mencionados son mds
conservadoress.

Soldadura a tope calificada

Acero A-T Acero A ~36
Tensién 1400 Kg./cm? 1550 Kg-/t:mz
Compresidn 1400 . 1550 “
Cortante 910 . 1c20 .
Flexidn 1400 . 1550 .

Los esfuerzos permisibles en la soldadura mon los mismoa que pa-

ra el material base.

Soldadura de fileta

A~ 36
(E1¥etrodos E-T70)

A-T
( e1¥ctrodos E-60 o E-T70)

g€sfuerzo cortante

Acerxo Acexo

2
950 Kg./cm 1100 Kg./cmz

en la seccidn de-

la garganta

¥ ESTHS ESFUGCLOS WAL Sido KQALALONE wODIFICADSS BN I EPECE A.0LS.C
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EJEMPLOS;

lew Disefiar la junta de la figura pars acexro A 36 y e1¥ctrodos
E6D. La soldadura debe diseffarse para la totalidad ce la capa-
cidad del &ngulo de 6 x 4 x } que estd sometido a fuerza de =

jr’_-y/'LB.oSum.

tensidn,

| Capacidad del L ¢ tensidéng

=

s —_ T = 30.65 cm? x 1520:= 46,500 Kg.
—T X = 5,05 cme.

|

Becqorrrre
a1 1. Y

6"z 15 em?

Se recomienda que el tamafio minimo de le soldadura sea del as-

Es una fuerza excéntrica con res-

CUTORRRANY

4

pecto a la seccidn de soldaduras,

pesor del material que suelda disminuido en 1/16" o 1 mems En

este casos »
ARMS LTS BT

Tamafio de soldadura = 1/2 = 1 = 7 ¥ = 1,11 em, ia
16 1%
Fuerza cortante permisible en la soldadura: )
k £ R .
o 2

Fv = 950 x 1,11 x 1 = &B kg/em?, e am-

;]2 PX they 3. s
Longitud de soldadura 3 L = 46,500 = W9 cm,

=¥ IS0

Se>adoptarfsn las longitudes de la figura. Pare obtener un me

jor disefio de la junta habrfa que centrar la fuerza an el Ly
I -

con la resultante de la soldadura.
A5.06
X

... M8
6,500 x 5.05 = 1S5xWEBxT7.5 + L1 A1S

4

PR Ly oo Lr=bdfenm,
L Lz=“-’3—l§=
b 3da cn

34~ Di efar la conexidn indicada en la figura usando soldadura

2

de lcm@aq«i%

del tipo ESC

Sorl 1heo v7

Esfuerzo normal mixima poxr flexidn, suponiendo soldadura

M = 14,000 x 6 = 84,000 kg,cm. . e wraes o
3 4
I =1 2x1=x 20" = 1330 en?, .
12 Ty -
fr = %5%33 10 = 630 kgscm? .
aSo P -
Fy = 14,000 Y- pap kg fem? > 4
20 x 2 .
Lomo los esfuerzos méximos por tensidn y fuerza cortante se dén
en puntos distintos de la seccidn, bestaria con comparar cada = r

uno de los resultados obtenidos con el esfuerzo permisible.

T L=
berratb=—tB8 S—Bybb—em
-2 OOXrTreY -
Peortante—e—Rii— _ ——gyilon.
e ByeSri-5-T

Una préctica usual consiste en componer el esfuerzo ce tensidn =
por flexidn con el esfucrzo cortante promedio y comparar el TYee=

1

sultado con el eafuerzo permisible,

(Fv) prom. = 14,000 350%{ Ft = 630 kg/cmz. oy
20 x 2 ’ . K
2 ]
F. res;waz + 6302 = \[—Slﬂmcm - .
b .. 728 __ = 1,07 cm.
§350x0.707 e
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2,~ Determinar el tam:ic de suvldadura para la junta indicada en

T 1a figura, si se usan eléctrudus m\

Centrv del drea de svldaduras su-

(J’i_, 0. Ionﬁ_ puniendv u‘;’l espesur de lcm,
[t |
— T )
erd 1| i -
! l ! ;‘Sl L. - —.
-  frvvrT; — : \ s
T e -
.29
A - 2342 x W = 05 el k LS ]
= 2,2 cn, ,‘h: L= ¥
1 5 Ry
I i 1 5T+ 2u10%12,5% = 13004>140 = 4447 Cm‘}
i ‘ ol e
Ty - @5xixi. 22 + 2 e 1% 103 + (1x10%e.7 Dl = 1274321 = adgend . v
) e
J =Tx + Iy = 4440 + 844 = 4884 comd,
gl R )
El esfuerzv miximu per tursiln est ! en el runte A, — o
Hger. = 7000 (20+7.78) = 195,000 Rucu,
\ 105,000 g T e
EFES ] .
\ - (Fg)v = —gher— @ o \a = ifo_z? Z__;__ -
WANR |
AN ; 313 K/ca,
e _ 195,000 138
| (Ft)h = T senf= 40,3 =502
' e e P e"_p~h
i
¥ ovrionte = _1%20 —= 156 K/cn. (v
F. resultunte ={(213 + 156)2 + 502 - {72,000 = 690 K/cn.

Esfuerzv peraisible en filete de 1en (EAD) = 1x0,707x950=570%/cm,
. . . . <90
Pimensiin necesuriuvs de 1lui suldadure = x 1 =1.03 en,
10

Se2- ESTRUCTURAS YE CO#CRETO.

En estructuras de concreto es tombién especiaimente impor

tante lograr conexiones adecuadas entre los diferentes miembross
cuanco la estructura estd sujets a la accién del mismo pueden —=
presentarse deformaciones locales de la estructura, mavores gque

las obtenidas en un andlisis eldstico, ror lo que es Fundamental
seguir una serie de recimendaciones rn cuanto & la cuantia, locg
lizacidr y distribucidn del acero ce refuerzo para conseguir la

duetilidad requerida . in»@ i )

Los aspectos fundamentales jue bhay que considerar son:

a) Proporcionar refuerzo por cortante, de manera gue la
resistencia dltima care esta solicitacidn sca mayor que

la resistencia dltima en flexidn.

b) Colocer cuantias minimas de acero de tensidn, compre—=

sidn y refuerzo transversal, para incrementar la capa-~
cidad de absorcidn de encrgfia de los miembros y sus -~

juntas.

Confinar edecuadamente medionte estribos o zunchos las

c)

zonas de concentracidn de esfuerzos. . j

d) Sobredisefiar las zonas que por el mismu procedimicnto

constructive presentan problemas de reduccién de resis

tencia.
poner especial énfasis en el corte del refuerzo en zo~

e)
nes de tensidn, traslapes y anclajes,

f) Cuidar detalles especiales como son agujeros en trabes

e (ST

o losas para el paso de instalaciones.

g) Colocar el refuerzo minimo por contraccidn y temperaty

ra. vy

e L o : Ly



. cos : . 2t
h) Proporcionar refuerzo adicional para cumplir funciones 229 El inciso b) para -ero de tensidn tiene por objeto prote
inherentes al procedimiento de construcciérn. ger contra una falla frig.i el concreto cuando se presenten S0~

bre cargas accidentales, £1 Reglamento del ACL Especffica dicho

El requisito a) obedece a que el tipo de falla ante la soO .
a ) a P ® 82 % minimo como l4 por ciento, en donde fy es el esfuerzo de flu~

licitacidn de cortante es del tipo frédgil; por otre parte la a--

olicacién de carga alterada acelera la falla por cortante de una encia del acero longitudinal, =~ ¢ Sl
trebe agrietade poFtensidn diagonal., Oe ah{ la necesided de cu-- El1 Reglamento del D.fF., especf{fica Q.sﬂ-FlC por ciento
brir este aspecto, sobrediseffado para esfuerzo cortante de mane- P ST i

¥
ra que se garsntice una falla de tipo ddctil. en donde f'c y fy eatdn en kg/cm2. En losas y cascarones existe
. . el requisito adicional que dicho refuerzo m{nimo de flexidn, no -
- Los estribos deberdn ser de preferencia anillos cerrados

esté separado mds de 3.5 veces el espesor de los mismos; en geng

tal como se indica en la Fig. S.40.
ral dicho refuerzo deberd cumplir con los espaciamientos méximos

- permitidos tomando en cuenta la temperatura y contracciédn,.

ey
I!?" : Se han obtenido expresiones pars calcular el factor de —=

‘ductilidad de miembros que fallan en flexidn,

" sb o~ o . LD
. Una de ellas es:

} rim >l.( : yBY
- i ®u RS . s . N .
. im [ . .
) oot sl A =l = k) P 7
s tms . b Ey k' f;
- ozreuYey _ : o X
2. awnl e Fige 5.40 Eatribos . ‘ #n donde { = tactor de ductilidad Y
5 . omo o , al ¢ €cu = deformacidn Jltima del concreto -x 0.004
CRE DL . o o g b °
i ’ £y = deformacifn de fluencia del acero
Dichos =stribos se deberdn espaciar como méximo, la mi-- R m'-"iﬂ kK = \l(n;3§“:‘2np np ok
t berd indi
tad del peralte y deberén enclarse como se indica en dicha figu - goi. K'u = (p-p*)f e L ety
f 1 itudinal.
re, al refuerzo longitudina “ ) o,7fte e serinaus @ gobess o
El porcentaje minimo de acero transversal se especifica = e n = Es . oo E
. en algunos reglamentos como 0.15 As siendo As el 4rea de acero . - ai. W : E: - . R
longitudinal, Asimismo el Reglamento del D.F., indica que cuan=- I .

p = % de acero en temsidn

do la fuerza cortante exceda de 2vc (siendo vVc la capacidad s -
p' = % de acero en compresidn

f = esfuerzo de fluencia del acero 00— |

disefiar estribos inclinados o barras dobladas para tomar la =- ¥
T

tensién diagonal dnicamente del concreto: Ve= v, bd) se deberédn

fuerza cortante excedentgirgé‘wklgk,__.grggr/




-—

] Je acuerdd €oA dicha ecuacidn; el factor de duc ilidad de
crece al aumentar el % de acero de tensidn o el esfuerzo de flue-
encia y aumenta al ser mayor el cociente p'/p y el valor de f'c;
asimismo un aumento en Ecu incrementa en forma considerable el =
factor de ductilidad, lo que se logra como se vid en el capitulo
T

de comportamiento de materiales confinando el concreto co:

fuerzo helicoidel o con estribos muy préximos entre si,

For lo gue respecta a las co.umnas dabarén cumplir con los
requisitos establecidos por los esfuerzos da temperatura, contrac
cidn, f.exién y compresidn., Los reglamentos suelen especificar um
porcentaje minimo para el refuerzo longitudinal, uaualmente del =
1% y un porcentaje méximo del 6% ; eparentemente el % minimo pre-
tende cvitar la fluencia del acero anta cargas de trabajo; el ¥ -
méximo estard en gencrol condicionado al aspecto econdmico y a —-

evitar cuantiis excesivas de acero que interfieran con un buen co

lado del concreto.

En columnaz de pequefias dimensiones puede ocurrir que al =
anciar elementos no estructurales en las mismaa (herrer{a, dalas,
etce...), se ocasionen deterioros gue redizcan muy sensiblemente =
la seccidn resistente del concreto; de ah{ que sea recomendable =
en «¢stos casos, diseiiar el acero longitudinal para que absorba la
totalidad o parte de la carga vertical sin ayuda del concrato, ds

pendiendo de las dimensiones la seccidn transversal de la misma,

El refuerzo trensversal de columnas consiate en estribosg =
cerrados o zunchosj su didmetro vy espaciamiento depende de las di
mensiones transversales del miembro y del didmetro del refuerzo =
longitudinals. Algunos Reglamentos especifican para los estribos =

lo siguientes N
ne

230

_—

S < 30 cm )
crec paid
S = 48 ¢e
" co . P R
5 = 1204
SR ASIRARTYOT WhRiv SoR wterd———
¥
a2, - & o msxdos Loome e e
en donde
PR T TVINE SURPULE - %
ae = 4res del estribo
EEY- % S i 11las o
a; = frem de cada varilia o paguete de varililas =
del refuerzo longitudinal
= didmetro del estribo

refuerzo longitudinal

Fe
ﬁff = didmetro del
]

Como en el éaso de trabes, los estribos deberdn estar ese—
paciados como méximo la mitad del peralte efectivo en caso que =
se requieran por tensién diagonal. sdicionalmente al requisito -
de confinamiento del concretc es necesario gque toda varilla del
refuerzo longitudinal quede en contacto con un estribo doblado =
elrededor de la misma para evitar el pandeo de la varilla, ello

puede obligar a colocar varias series de estribos como se indica

en 1o Fige. 5.41 2 2 1ee rkradeh s <-Airria podail
- - T an - bas
1)
(] (@ .
a3 .
& A
\J 12
B ab
X
Fig. 5.41 Estritos en columnas ; Y

“ETYoR T RE LTI




® Al Mg X3 ) SN SN 3
Por lo que se refiere al refuerzo transversal formado por 23] ‘: ! |
. - [ . :
un zuncho, es conocido que proporciona una gran ductilidad a la
L3 - el ” {I"E 2 d. »o l . ay
columna, a costa de deformaciones excesivas por compresidn, que o s — )€, r2o ddiciena L
) -8 8l e
agrietan al recubrimiento y llegan a desprenderlo completamente, - o ) 7 7 A
Los Reglamentos especifican el porcentaje de refuerzo helicoidal o | {°
- g h - iy~ . My v
necesario para compensar la disminucidn en la capacidad de la ce T i . »
- | AU - awm =
“lumna con motivo de la pérdida de recubrimiento, e »
Ly - ab 2aflinn
Fl inciso c) se refiere también al efecto benéfico que se s +
1. - " Ay d 8L wen.
tiene cuando se confina el concreto en zonas de concentracidn o
& ETT apnr rs
combinaciones de esfuerzo tales como las correspondientes a las
sBmRim % N 1Y R [ ERE 4

Y conexiones entre trabes y columnas.
*d: Fig. 543 Reduccién de seccidn en columnas
i Un caso tf{pico es el refuerzo adicional que se muestra en e !

T la interseccidn de una columna y trabe de azotes; Fig. 5.42. ~kvs i X :
Como cases aplicables al inciso o) se tienen las juntas -

de colado en zonas de tensifn gue propician la formacién de grie

BRFiraeorie eoh YTl T omaT
. Cas i e
- . tas que debilitan la seccidn por lo gue se amerita colocar refuerzo
[ S 3%, L AT cant m ak Ckny : . ¢ : . . N
. adicional. Se tiene también el caso conocido de disminucidn de la
seeD s roliq

resistencia en la narte superior de miembros colados verticalmen
te; a ello obedece que alguncs disefiadores cierren la separacidn
de rstribos en esa zona para tomar en cucnta este efecto.

Con respecto al punto e) hay gue cuidar que los recubri--

mientos que se proporcionan al :efuerzo sean suficientcs para ==
crermitir que' se desarrollen los esfuerzos de adherencia en las -

Fig. 5.42 Interseccidn de columna y trabe varillas. Un requisito fijado por algunos disefiadores es que el

i

recubrimiento neto no sea menor de 1 cm, ni como minimo el did—--~ —

— S

metrs de la variila o del didmetro de una varilla equivalente ==

Ello también ocurre en las intersecciones de las trabes en los 3 .
cuando se usen paquetes de varilla, que recubren, siempre y que

niveles inferiores, en que ademds es frecuente que se tengan -- : . . .
’ q q g se utilice un wvalor méximc de esfuerzo de adherencia de 6§ ﬁf'c

cambios de direccidn del refuerzo de la columna, Fig. 5.43, D
e 4

en donde f'c estd dado en kg/cm2. y D=diimetro de la varillae.
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Asimiasmo-deberd considerarse

del acero longitudinal,

colocando estribos

las zonas en donde

corta

edicionales més

s que lo que arrcje el andlisis ante otras solicitaciones,

va que el confinamiento proporcionado por dicho refuerzo evita -

la falla por adherencia;

esto mismo es eplicable a las zonas de

traslape o anclaje del refuerzo. El esfuerzo por adherencia es =

funcién decreciente del didmetro de la varille y de la longitud

de anclaje o traslape.

Para varillas de gran didmetro puede resultar imprdctico

-
as

LA
en donde

P3 dimensidn

minte al

fliuenecia

El Reglamento del t.F.,

A50 x
(x + 100) f

R L

minia del clemento, medida perpendiculare

recomiendas

_

v npara elementos no expuestos =

dircctamente a la intemperie

[EE R EN OE dae s Ig8

acera en cues=<idn f en kg/em® 1fmite. de
.

utilizar ias longitudes de traslape o anclaje, por lo que exiSm=

"

ey

de dicho accvrc.
>

ten algunos tipos de aditamentos comerciales o se sueldan las ve

rillas para desarrollar la capacidad de la misma,

En todo caso una recomendacidn adecuada, es prohibir que

se traslape en una misma seccidn todo el refuerzo, asi como eviw

tar gue los treaaslepes se lleven a cabo en zonas de esfuerzo ele-

vado, especiaslmente si estas son de tensidn.

'

€l inciso f) se refiere a la colocacidn de refuerzo adicig

nal en los agujeros que sea neceserio hacer en trabes y losas; e

llo es fundamental en el caso de pisos en losas planas,
zonas adyacentes a la columna en donde es indispensable que se

logre una transferencia adecuada de momentc flexionante

cortante entre losa y columna,

en las =

vy fuerza

En cuanto al caso g) para efectos de contraccidn, se sue~

le espec{ficar un porcentaje mi{nimo de acero de refuerzo de p= 200

y

con una separacidn méxima de 30 cm, sungue dicha ecuacidn despre-

cie variables significativas como son la exposicidn a la intempe

rie, la dimensaidn minime del elemento, caracter{sticas del cone=

creto, etcC.se

R Pt T AN )

-
lo

Fara elementos

doble de dicha 4rea de

Los efectos de temperatura no se preston

expuestos

ucrro,

a in interperie se recomienda el

a un cratamicnto

meramente emrfri:o. sino que deberd counsiderrroe en cada caso el

grado de exposicidn (gradientr de temperaturas) y geometria de =~

la estructure considcrada.

Como casos tfpicns del inciso h) se tienen los elementos
I

auxiliares de montaje en estructurar

en pilotes debido a las maniobras de

adsx? -, &

b - VSN “h -

%]

L 1]

L1

rretabiricadas, el refuerzo

izado, etCe.es
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