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CAPITULOD TROBUCCION_

1.1 PRESENTACION

£n esta tesis se presentan las bases para ej cédiculo
estructural de edificies comunes. Por bases de cdlculo
entenderemos las nermas Rara . la estimacién de cargas,
el andlisis y el diseiic; asi como los métodos disponibles
para ‘la ejecucién de andlisis y diseflo. Estas bases
se han recopilado de l1a documentacién técnica més accesible
en nuestro pals, han sido analizadas y ‘Justificadas con
referenciz al comportamiento tedrico y observade de las
estructuras.

Con el objeto de que la discusidn de las bases de cdiculo
que se presentan en esta tesis se2 mis objetivb; se ha
decidide desarrollar un ejemplo de aplicacién -de 1las
mismas a un adificic comin. £1 trabajo que se presenta
se refiere a edificins comunes farmados cor una estructura
esqueletal, 2 base de marces ortogonales los cuales pueden
ir provistos & no, de elementos rigidizantes adicionales
tales como muros ¥ contravientos. S¢ considera ademéds
que estos edificios estdn destinades a habitaciones o

a oficinas.

‘En  nuestro ejemplo hemos considerado que el material
del que estard formada la estructura serd el concreto
reforzado, por Ser este material el de uso mds difundide
en nuestro pafs.

Esta tests se ha desarrollado como un instrumento digdctico
complementario par:a las materias de Ingenierfa Estructural
de la carrera de Ingenieria Civil,  on virtud dv que se .
ha observado ~que con frecuencia los egresados del nivel



de licenciaturs de esta carrora cuentan con 1os canoci-
mientos requeridos parz el cdlcule de edificias,

pero
que encuentran dificulrades para aplicarlos & un caso

concreto, ya que carecen de una visifén global del problisma
y desconocen Y2 metodologla gque debe
el proyecto completo de una estructura.

seguirse para abardar

Proponemos entonces este trabajo come un texto gue puede
sequirse en wun taller de cdlculo esiructural en 21 que
Tos alumnos se adiestren précticaments en la elaboracién
del proyecto estructursl de un edificie, sin perder de
vista los fundamentes tedricos de los métodos de
en gue se ejerciten.

ruting



1.7  PARTES OFt PROYECTO ESTﬁUCTURAL'

L1 ohjetivo bdsico de toda construccidn es -el de satisfacer
una . necesidad  humana. Para lograrle, un3 construcciGn
estd intagradz por urn conjunto de subsistemas, ensamblados
¢ interrelacionados. 459 por ejemplo, una 253 habitacidn
tiene por obieto fundamental proteger &1 kombre de  las
inclemencias del medio amniente ¥  esta proteccibn  se
logra no s6lo mediante un conjunto de espacios organizados
{sala, comedor, cocing, recémara, bDanos, etc.) que forman
el subsistema arguitecidnice sino también por una esiructura
que resista las acciones exierigres {le gravedad, el

viento;, el sismo, etc.) ¥ que ademds sea durable
y permita que }3 <asa praste el servicio para el gque
fue construida por un tiempo razonable. Gtras subsistemas

se integran #n nuestro gjemplio como son las instalaciones

ble la vida humana, las instalaciones hidrdulicas y sanita-
rias que garantizan 3a higiene del medio, lzs instalaciones
de acabados {como. yeserta,  herrer’s, pisos, etc.) que
incrementan 1a comoaidad <2l ocupante de la casa, Cada
una de estas instalaciones foerman un subsistema mas.

Oe lo anterior se Jesprende que la rezlizacidn de una
edificacién debe estar a cargo de un coordinsdsr general,
un director de obra, gque se responsabilice del . éxito
de la misma y que coordine los trabajos de los especialistas
responsables de cada uno de Jos subsistemas integrantes.

Yemos entonces gque 18 estructura es una parte vital de
la edificacién pere que no es la onics, ya que por s?
sola no satiface la necesidae humana a la que se refiere
una - obra. £1 ingenierc estructural, responsable del

buen comportamiento de Ya esstructura debe estar consciente



de su papel 'y de sw fintegraciébn en las tareas de cardcter
multidisciplinario que por fuerza se plantean al desa
rroilar " una edificaridn. Su conocimiento adecuado de
Tos objetivcs generales del proyecto v su disdlogo constante
con 10s especialistas a cargo de los otros aspectos de)
mismo, e ayudardn @& realizar su trabajo con mayor
eficiencia.

La estructura debe cumplir con tres requisitos fundamentales:

a) Resistencia.- Debe soportar sin colapsarse las
acciones extericres que la afecten durante la vida
esperada.

b) Servicio.- La estructura debe comportarse durante

la vida esperada de tal forma que pueda prestar
Yos servicios que de ella se esperan durante la
vida de proyecto.

c) Durabilidad.- La estructura debe durar la vida
que de ella se espera.

Para conseguir esos tres objetivos el ingeniero estructural
realiza una serie de actividades cuyos resultados gquedan
plasmados en un conjunto de planos ejecutivos y de especi-
ficaciones constructivas, que sirven de base a2l constructor
para realizar la obra. Se espera que si el constructor
se apega a los datos de planos y especificaciones y cumple
con la buena2 prictica de la edificaci6n en cuanto a calidad
de materiales y de ejecuci6n, la estructura habrd de
cumplir con los tres requisitos indicades arriba.

Estas actividades pueden separse en tres etapas:



1- Anteproyecto
2. Andlisis
3. Dizafic

Para - la "etapa de anteproyecto el ingeniero estructural
parte generalmente de un proyecto arquitecténice. Debe
camenzar por concebir una estructura dentro de ese proyecto
arquitecténico, congruente con €1, capaz de tomar eficiente-
mente las cargas que en &l se generan y de transmitirlas
al terreno de cimentacidn. La concepcién de la estructura
debe comprender la forma comc se enlazan los diferentes
miembros de la mismz, los materiales de que estardn formadas
las formas de Jlas secciones resistentes y lgs procedimientos
de canstruccidn para llevarla a cabo; todo esto tomando
en cuenta las limitantes del medio en que se ubica 1la
obra, 105 recursos econémicos disponibles, 1os objetives
que la obra pretenda alcanzar y Ja programacién para
la realizacién de la misma.

Esta.etapa es la mas importante de) proyecto estructural
porque 1as decisiones que en eilae se toman 30n fundamentales
‘parz el éxito de la construccidn, los trabajos que poste-
riormente se hacen, si bien son importantes no permitirén
subsanar los defectos graves a que conducen las decisiones
equivecadss qua se toman en la etapa preliminar. Es evidente
que una buena concepcidén de la estructura dependerd de
la experiencia y del buen juicio del ingeniero a cargo
de ella, cue deberd desarroller toda su inventiva e ingenio
para resalver adecuadamente los probliemas que se le planteen
en esta etapa. £ indispensable también para una buena
concepcidn estructural que se cenozecan verazmente todas
las circunstancias en tornc a la obra.



En Ja etapa de andlisis el ingeniero estructural . debe
determinar 1las acciones 3 Jas aque estard sujeta la obra
durante su vida, y los efectos gue dichas acciones ocasio-
narén en la estructura. Por acciones entendemos fuerzas
exterfores como Jos peses de las cargas propias y de
servicio o los empujes provocadoes por el viento; por
acciones entendemos también deformaciones impuestas como
1as que ocasione el sismo o las que se producen como
consecuencia de los hundimientos diferenciales de 1la
cimentacidn,

Las acciones exteriores producen en Ja estructura fuerzas
internas asi como deformacicnes de los diferentes miembros
que la integran. Etn Ja etapa de andlisis se deben determi-
nar estos efectos.

Las fuerzas internas son conocidas tambi&n comoc elementos
mecénicos y

tac  fuerzas axiales y cortantes y los
momentos flexionantes y torSionantes que aparecen  on
las secciones crfticas de los miembros estructurales.
Las deformaciones son las distorsiones que Sufren €508
mismos miembros con relacidén a su geometria intcial,
producen desplazamientos relativos entre los diferentes
puntos de la edificacién.

En la etapa de disefc el dingenlerc ettructural deberéd
proporcionar las dimensiones y el refuerzo de los diferentes
miembros y para ello dedberd verificar que con l2s dimensio-
nes y caracterfsticas propuestas la estructura cumpla
con 185 estados limites de falla y de servicio a que
nos rveferimos antes, es decir, por una parte los elementos
estructurales delLcn torer resistencias 01timas superiores
a las fuerzas internas que en ella ccasionan las acciunes
exteriores y por otro lado sus deformacicaes baio cargas



de. servicio deben ser de tal naturaleza que na impidan
que- Ja estructura preste los servicios qgue de ella se
esperan. Por ejemplo, un tanque para almacenamiento
de agua puede ser resistente y no c¢olapsarze bajo las
presiones gue el agua almacenada ejerce saobre sus paredes,
cumptiendo con el estado limite de falla; pero si estd
mal disehade puede ocurrir que un agrietamiento excesivo
permita 12 fuga del ague almacenada Iimpidiendo gque el
tanque cumpla cen su funcién. En tal caso la estructura
no cumplird con el estade 1imite de servicio.

E1 buen disefo no se limita 3 verificar 2! cumplimiento
de los estados 1imites a aque hemos aludido antes, sino
que se cuida de detallar minuciosamente las caracteristicas
de la obra, ast por ejemple en el caso de estructuras

de concrete reforzade &1 detailade incluird el dibujo
a escala de las zonmas conflictivas de la estructura
para sefialar claramente la adecuada posicién de las diferen-
tes warillsc de) refucroc; ogn ©) 0 a3t 8¢ CIiructuras
metdlicas el buen detallado incluird el dibujo a escala

de las Junmtas soldadas conflictives especificando con
claridad los procedimientos para ejecutarlas correctamente,
el ordenamiento de tas actividades de soldec y la especifi-
cidn de los acabados gue deben proporcionarse.

Aungue tiene fundamentos tedricos que deben conocerse
y entenderse, ¢l diseho tiene mucho de arte, es decir,
incluye 1la aplicacién de un conjunto de prdcticas cuya
bendad he sido probada por la experiencia y que son difici-
les de transmitir en forma académica porgue se adquieren
con el ejercicio prdctico de la profesitn.

. ;. e
va  désarroirande  en




el ejercicio de la vida profesional su propieo arte de
disefio, por Jo que en un taller de aprendizaje solo pueden
presentarse las técnicas de uso més generalizada.

Para el desarrollo de todas 1las actividades descritas
el ingeniera estructural va elaborando documentos escritos

que se conocen como “la memoria de cdlculo™. En este
documento queda constancia de la justificacidn de las
decisiones del proyectista. Es usual que se desarroiien

dos memorias de c¢&lculo, wna de <cardcter descriptivo
en el que se asientan las caracteristicas generales
del proyecto, los fundamentos del mismo y 105 resuitados
més ‘importantes y otrva de cardcter detallado, en la gue
se consignan todas las gperaciones numéricas.

Es importante gque ius yoectistas se acostumbren a desarro-
1lar las memorias d cadlculo en una forma o¢rdénmada ¥
clara, escribiends y explicando 1o que hacen con los
nimeros y coémo interpretan los resultados gque estos les
producen, este orden y esta c¢laridad redundarén en sy
propio beneficio puves con ellos teadrd un <conecimiento
claro del problema a! que se enfrenta y serd de vtilidad
también para que un eventual supervisor del proyecto
pueda f&cilmente entenderlo y revisario.

re
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e

Este orden y esta claridad son mds d{mportantes que una
exagerada y falsa precisidtn en los cdlculos numéricos.

£l acelerado desarrollo de 1las calculadoras de bolsilla,
sy accestibilidad y paju cocte, han representado un valiosi-
simo auxiliar a las tareas del dangeniere, pero nan Uraide
como consecuencia poco deseable, sobre todo entre las
ingenierps jovenes el que TJos trabajos de calculo --



se realizen'‘arrastrande - gran  nimero de’ cifras, ‘en""aras’
de' 13 exactitud, - sin--tener—~en cuenta - que “las-“hipétesis’
3

que ‘se  aceptan para el -anflisis nocop

rmiten garan: izar

tat precisién., En generzl =1 manejc de tres cifras siani-
ficativas es suficiente en las tareas de célculo estryctu-
ral. Esta simplificacién .aclara las operaciones, reduce

las posibilidades de error y da resultados de aproximacién
suficiente con fines de ingenieria.

Debemos recalcar que el producto del cdlculo estructural
son los opnlanos y las especificaciones, es decir, datos
gue se entregan al censtructor para gue éste  ejecute
12 obra. De nada servirdn Jlas elocubraciones tedricas
y los andlisis de computadora mds sofisticados st éstos
no se reflejan en la obra, E]l dngeniero estructural no
debhe nerdar de wvista nue el cilculn no es wun fin en st
mismo, gque 10s estudios no tienen por objeto gratificar
su_ intelecto sino que ambos son. medios para alcanzar el
iin deseado que es el de construir una obra que cumpla
con: los" requisitos senalados de resistencia,” servicio
y durabilidad. : )
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1.3 METQDOS DE ANALIS1S. METODOS DE DISERD

EY andiisis es ls etapa del cdlce estructyral en. la
b
ta

i
que- se determinan accienes 2 lag que estard sujeta
la estructura durante su vida Gti}, se verifica el equi-
libric . global para  diversas combinaciones de dichas
acciones y se valuan 1los elementos mecdnicos internas
que las acciones mencionadas originan en la estiructura.

w

E1 disedo es la etapa en la que se determinan las dimen-
siones y detalles de los elementos resistentes de Ja
estructura para gque puedan resistir los elementos mecdnicos
determinados en e) andlisis en condiciones de seguridad,
da serviclio y de durabilidad.

Antes de presentar los diferentes métodos disponibles
para la realizacitn del anédlisis y del diseha, haremos
un recordatorio de algunss conceptos de mecénice de
materiales.

Se dice que un cuerpo es eldstico cuando recupera su
forma 1infcial si deja ¢e eactuar lta accidon eater 1or gue
le produjo una deéformacion. Si ademds existe una relacibn
constante entre las acciones y las deformaciones corres-
pondientes, se dice gque €)1 cuerpo tiene una elasticidad
lineal. Esta propiedad queda expresada por la ey de
Hooke que dice:

f= £ - & ; donde f es un esfuerzo, £ el mbdulo elistico
¥y & una deformaci6n unitaria

5% se acepta la oroporcionalidad citada, se tendrd un
m8:0dc de andlisis denominado eldstico, en el cual se
supone ocue todos los elementos resistentes de la estructura



1
tienenelasticidag Tineal,

el mismo modo - }a aceptacitn de esa hipdtesis de linealidad
nos conduce 2 un método elfstico de diseio.

Ocurre, -sin- embarge, que los materiales m&s wusuales en
la construccién.  lacero, concreto) nc  son . eldsticos
Tineates como queda de manifiesto en la grafica esfuerzo
- deformacién que se obtiene al cargar hasta la ruptura
probetas con estos iateriales.

De Ta fig. 1 se observa que para valores bajos del esfuerzo
en el acero puede aceptarseé un comportamiento eldstico 33 --
neal. Sin embarge existe wun valor para el cual las
deformaciones empiezan a crecer répidamente sin que el
esfuerzo aumente, &ste ‘valor corresponde 31 Timit de
fluencia del acero y se representsa por “fy". (fig. . 1).

© __DEFORMACION ELASTICA

DEFORMALCION PLASTICA

i DEFDRMACKON DE AcRityp

PUNTO SUPERIOR O CLOENCIA

MTO INFERIQR OE CEOENCIA
ESFUERZO B o

P
tee)

DEFOR

FIG. |




12

En-el caso del concréto la grafica esfuerzo - deformacisn
‘de ‘la - probeta estandar es aldn- mas drregular, ya gQue no
se observa ‘und  zonz de elasticidad . .1ineal sino que a.
‘medida  que aumenta- el esfuerzo disminuye el méduloc de
elasticidad (fig. 2)

Ac“‘“"n
. PLASTICIOAD
t

== CIFUERIQ

DEFCRMACION

FIG. 2

Tampoco se observa un esfuerzo definido de fluencia
por esta razdn los concretos se caracterizan por el denomi-
nado f'c que es el esfuerzo de ruptura del cilindro estandar
en una prueba de compresion.

De 1o anterior se observa que las estructuras pueden

comportarse en forma aproximadamente eldstico - lineal
para cargas de servicio, pero que al aproximarse a la
falla su conmportamiento es de tipo pldstico. La falla

de wuna seccidbn en un miembro estruyctural ocasiona la
ficacisn del material en torno a dicha seccién

P Y
pEasLT



¥

Y2, falla "de unz
falla del miembro y mucno menos la falla de la estructura.
Esto se debe a que en general las estructuras son nipe-
restdticas y la aparicidn de una articulacién plastica
determina la formacidén de un sistema estructural diferente
gue puede seguir signdec estable. E1 método de andlisis
pléstico consiste en la determinacidn de las acciones
Gltimas Qque una estructura puede tomar considerando
modifjcaciones subsecuentes de la estructura original
por la aparicién de rodtulas plésticas en secciones
que van fallando sucesivamente, hasta el punto tal
en que las rotulas plésticas transforman a la estruc-
tdra en un mecanismc inestable que se <colapsa v es
incapaz de admitir mayor carga.

Para 1lustirar Yo anterior consideremos wuna wvigae - con
carga uniformemente vrepartida en todo-'su clara. 51
la viga es libremente apoyada la seccién del . momento
maximo ocurre al centro del clarg, y si el momente
¢35 tal que produzca 1a piastificacién de dicha seccibn
la "viga se convierte en un mecanismo inestable de tres
articulaciones 'y se colapsa (Fig. 3). '

[ 8¢

tol int te td e}

FIG. 3
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Si Y2 viga es doblemente empotrada, el momentc wmiximo
ocurre en’” las secciones extremas, en lIos empotramicntos
Yy ‘st éste momento produce 13 plastificacion de éstas
secciones la viga s5e transformd en una viga libremente
apoyada, y sigue siendo estable por 1o cue puede seguir
tomando mé&s  carga hasta que se produce la plastificacisn
de la seccidbn del centrec del claro y en consecuencia
la transformacién de 13 viga en un sistema finestadble
de 3 articulaciones. (fig. 4)

Pu
! _BOTULA PLASTICA

DI 1

\ZOKA DL PLASTIFICACION

b

F1G. 4

Se observa que el anilisis plésiico conduce a estimaciones
més realistas de la cepacidad Gitima de wun Sistema
niperestético. Sin embargo la aplicacién de este método
de andlisis, a sistemas de alto grade de hiperestaticidad
puede resultar excesivamente compiicado, teniéndose
ademds el riesgo de qu2 sistemas con rotulas pidsticas
aparentemente estables fallen por el pandeo local de
alguno de -sus elementos.

Por lo anterior es usual gue las estructuras se analicen
por un método elsstico.
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Por do gque se refiere.al disefic e} método tradicienal
ercieads -por  muchos afics - en @l c&iculg  esiructural
es gl disefc eléstice- més. prav

ciaments  llamado métode

de o5 esfuarzos ¢ . tratais. L1 protedimiento consiste

en. determinar. 1os -¢afue~zos gue tss cargas o¢ servigio
g

sroducea en el senp d= 12 tructura 5y 7 Consd

ton ur’ esfuerzo admisicle fijade dividianda el esfuerze
de ruptura entre un facter de seguridad. Este -facier
de seguridad e: de aproximagamente 7 pars cargss perma-
nentes y ‘toma valores menores & 2 pero mayorss de und
sara la combinacidén de cargas eventyaies vy parmanentas.
La seguridad queda verificass si los esfuerzos de . trabajo
soan inferiores a Jos esfuerzos admisibles.

£1 mérodo descrito presents la3s siguientes intongruengias:

1. Los esfuerzos admiszisles se determinan en orooetas

de los materiales ce construccidn. que se ensayan
en: un- ladarsteorip, 1as ogue no son representativas
dat comportamiento de un ienhro gstryctural
'é.ujeto é acs tones  diversas, en £} seno de . uns
Jcenstryccion,

2. Los esfuerzos en el iaterior d=2  Ja seccion  yuc
se araliza se calculan suponiendo un comportamiento
elistico lineal, Io que produce que esos esfuerzos
var ten linealmente dentre de  dicha seccién.
Esta hipb&tesis se cumple aproximadamente para
valores bajes de la <carga exterior, pero deja
de  cumplirse fuando la  seccibn s aproxima  a
la fluencia.

Lzs incongruencias sefiaisdas explican el heche de gue
las cargas de ruptura de ¢lementos estruciurates obtenidas
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en modelos fisicos o en pruebas sobre prototipos sean
en general mayores ‘que 1as ‘calculadas con el método
de disefo elastico.

Para corregir lo anterior a mediados de 1la década de
1950 - 1960 empez6 & desarrollarse el método de disedo
pléstico, mejor llamado método de la resistencia Glitima.
En éste método se despreocupa uno del valor de los esfuer-
zes que aparezcan en el dnterior de la secciétn y se
determina €1 elemento nominal de ruptura mediante una
expresién empirica que define dicho elemento en funcidn
de varios factores significatives (por ejemplo, f'c,

fy, dimensiones, armado). Esta expresidn empirica
se basa en pruebas de lzhoratorin sobre elementos estruc-
turales a esc¢ala natural, En términos generales esta

resistencia nominal de ruptura podemos llamarla Pn.

Por cotra parte mediante el andlisis se determina cual
es el elemento mecdnico que 13s acciones altimas producen
en 13 seccién en estudio. En términos generales, éste
elemento puede designarse Pu.

ta seguridad se verifica sY' Pn = Pu, es decir, st la
resistencia nominal es mayor gue la carga altima.

Las acciones dltimas se obtienen mayorando 1las cargas
de servicio por un factor de carga Fc que ¢eneralnente
es mayor que uno y cuyo valor se determina mediante
andlisis de la probabiltidad de ocurrencia de los valores
mdximos de las cargas de servicio. Llamando a éstas
0ltimas P se tendr&:Pu= Fc . P

Las formulas empiricas que permiten valuar la resistencia
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“nominal ‘deben ser objeto de wuna wminoracidén que tome
en cuenta las incertidumbres de construccitn {por ejemplo -
disminuciones en 13 calidad de los materiales, varijaciones-
de 1las dimensiones reales respecto a las de proyecto,
etc.}) ast como el tipo de falla (fallas ductiles o
fragiles) y la fincertidumbre con gue se conozca €1 compor-
tamientc ecsiructural bajo el efectoc gue se analiza.
£s5ta mingraciébn se cansigue introduciends uwn factor
de reduccién de la resistencia nominal, usualmente denomi-
nado " @ ", de valor siempre =< gque 1. La resistencia
nominal reducida puede escripirse: @ » Pn. E£n este
métodc 12 tequridad oueda verificada si:

ﬁ » Pn >Fc - P

E1 mé&todo de diseno que hemos descrito al ultimo se
ha dimpuesta de  una manera priécticamente total, por  la
que leé prdctica usual de cdlculo estructural que ectual-
mente se sigue es la de analizar eldsticamente y disedar
plasticemente, Yo cual no deja de ser incongruente,
sin empargo, 105 resultades que se obtienen con esta
prbctics parecen ser conservadores y no  existen por
el momento elementcs suficientes que permitan modificaria.



1.4 REGLAMENTOS DE CONSTRUCCION

Bisicamente, los reglianmentos de construccidén son instrumen-
tes  administrativos d2  los que se vale Ja autoridad
para garantizar qus las construcciones en el 4r2a bajc
su responsabilidad cumplan con requisitos de seguridad
e nigiene. £1 Reglamento de (Construccidén es wuno de
Tes medios por los que se mejera 12 calidad de 13 cons-

e
truccion. Para los ingenieros el Reglamento de Cons-

truccidn es unz herramienta de ayuds gue les ¥

e a2 linea-
mientes y criterios par: disepar las  construcciones

a su Cargo de manere Gu

o

$&an seguras.

Los ingenierocs cdeben ver en el Reglamentic 3 un anigo
y no & un policia & a una fuente de "mordidas™.

Aparte de <disposiciones de carscter administrative
cut per el momenlsc no nAgs interesan, &1 Reglanenio contiene
disposiciones técnicas gue reflejan 21 frute de la inves-
tigacidn, de 13 experiencia y del estudio de las personas
que nos hian precedide en el ejercicio de la iIngenieria
Civil. Gracias & lz informacién que nos proporcionan
les Reglamentos podemos simplificar nuesiro trabajo.
Ca no existir ellos, tofec  irabaje nos representaria
emcezar desde cerg; tendriames, adn para les construcciones
més sencillas gue emprender investigaciones sobre las

resistencias de ios meieriales y de Yos diferentes micmbros
o

estrutturales, asi como, csopre 1la magnitud de las cargas
que actyarin sobre la edificacion. Todos estos trabajos
nos reguerirfan de mucho tiempo, mucho esfuerzo y mucho

dinero.

Afortunadamente, en la mayor parte de los cascs el Regla-
mento da orientaciones pricticas que nes permiten definir
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las caifgas. analizar la estructura- y disefar los miembros
resistentes, dentro de los mirgenes adecuadcs de sequridad,
para  la 'méyu? parte de las ‘edificaciones, gue puedesn
calificarse comc comunes.

Debe entenderse que wun Realamento no €5 un mandate que
producen unos poces para que 1o obedezcan muchos, sinc
gue “es - fruto. del concense entre  grupos de . ingenieros
investigadores, ingenieros en el ejercicio practico
de la profesidén y administradores encargados de vigilar
la observancia de la ley. Todos estos grupos trabajan
dentro de 1as condiciones que les impone el marco social
en que se desenvuelven.

,Para' que ‘un Reglamenio sea reaimente eficaz, es preciso
que - sea fruto de la -sociedad que ha de aplicarlo, por
esn nn  se nuaden exportar Reglamentnas, nai se& puaden
cobiar Reglamentos de otros paises por adelantados que

estos sean.

Debs también ‘temerse ‘en  cuentas - que un Reglgmen:o es
un  documento dindmico, sujeto. a cambios constantes. en
virtud ~del permanente -desarrolio tecnolbgics y avance
cientifico.

Mo dabe verse como un mandato divinp e inmutable sino
como un. documento humano infliuido por el tiempo y las
circunstancias en las que fue concebido. E1 dingeniero
no debe sequir ciegamente los preceptos que el Reglamento
establece, esa actitud puede ser peligrosa y conduciria
a fracasos estructurales. Por el contrario, debe compren-
der claramente los documentos que e Reglamerito contiene,
a fin de aplicarlos en su juste medida y dejar de seguirlo
cuando el caso lo amerite., Se trata, entonces, de respetar



&1 Reglamento en. forma consciente.

Es pricticz viciosa la de mezclar Reglamentocs, gque desa-
_fortunadamente suelen cometer muChos. proyeciistas que
de esa manera buscan Justificer sus decisiones. Devemos
tener en cuenta Qque cada Reglamento forma wun Cuerpod
técnico completo en 5% mismo, por Yo que s$i mezclamos
prescripciones de wuno y otro Reglamento podemgs inCurrir
eq contradicciones.

De acuerdo con Ja Constitucibn de la Repiblica Mexicana,
compete a 1os gobiernos municipales 13 reglamentacibn
de la construccidén en su &mbito de accibny sin emoarge,
son muy $0¢os 1os municipios que en nuestro pats Ccuentan
con  recursos humanos y tinancieros suficientec  ara
vigilar la observinzia de unz Jey de edificacién. Por
est3 razAa asrz2 deficiencia ps suhsanada en 3lounns esrados
gor 13 promulgecidén ce un Reglamento Estatal de Comctrur-
¢tiones y por €1 &poys Gue a los municipios brindan las
Direcciones f£statales de Obras Pociicas en los  aspectos
de reglamentacién de la construcCidn.

Pesafortunadamente el  panprama de c¢obertura nacignal
en materia de seguridad de las construcciones es desolador.
S6le unas cuantas c¢iudades y unos cuantos estados cuentan
con un Reglamento de Constryccisnes 2¢tualizade y operante.

Par: subsanar esta deficiencis, para el dngeniero que
deba oproyectar estructiuras en el interior del pafis existen
dos cdacumentos de utilidad. £l primero de ellos es
el “"Manual de UDisedo de Obras Civiles® editade por Jla
Comision fFederal de Electicidad, son de especial inigres
los c¢apitulos d& oot Manual dedicade 3! Diseno de las
Estruecturas por Viento y por Sismo, ya que contienen
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regtonalizaciones. de  la~ Repiblica Mexicana para estas
aceiongs. . :
4

£1 ctre documento disponibie es 1z “Propuesta de Regla-
mentos de Construccién para los. f£stados de 1a RepGbiica
Mexicana*, elaborada por JTa extinta Secretarta de Obras
POblicas, con el apoye técnico del Instituto de Ingenieria
de 1a U.N.A.M. Este Reglamento contiene recomendaciones
para Jos diversos estados de 1a Repiblica, tomanda en
cugnta los materijales. de .construccidtn mis usuales, 'y
las zomificaciones por vienta y por sisme del territorio
nacional,

En el D. F. el 1ler. Reglamento de Construcciones gue
contenta recomendaciopes -~ especificas para el cdlculo
de tas edificaciones, especialmente por -sisme, data
ge 1942,

El . sismo del 28 de. julio de 1957 causd dahos serios
en. las edificaciones incluyendo uné docena de calapsos
totales. Como consecuencia de este mavimiento se promul-
garon normet 4& emergeacia que sustituyeron al Reglamento
de 1942, y que en general . obligapan o verificsr el diseno
de las estructuras bajo reauisitos de sismo nds severos.
£stas normas de emergencia fueron substituidas por un
Reglamento nuevo en 1958, el cual a su vez, fue mpdificade
en 1966 y 1376,

tos severos Ssismos del 19 y 20 de septiembre de 1985
que causarcn el colapsu ¢ Y2 falla total de aproximadamente
1,000 edificsos en la zona urbana de la Ciudad de México,
obligaren 2 la adepcitn emergente de normss mucha mis
rigidas para las edificaciones, denominadas “Normas



de Emergencia®, de octubre de 1985. “Estas Nbrma
Emergencia fueron substituldas posteriormente  por: el
neevo Reglamente de Construcciones - para . el b. F.';gn
1987, el cual continua vigente. R S

E£1 Reglamento del D. F. estd compuesto de dos partes.

La primera 13 constituye el Reglamento propiamente dicho
y en ella se dan requerimientos técnicos de cardcter
general que deben 1lenar las edificaciones, acompafados
de prescripciones de caricter administrativo, cuyo objetivo
es ta implementacidén de un mecanismo administrativo
que obligue a los constructores a observar el Reglamente
De esta manera se define quiénes pueden ser directores
de obra, qué paso hay que sequir para cbtener una licencia
de construccién, qué sanciones puede aplicar el D. D.
F. si el Regiamento no se observa, etc.

La segunda parte la constituyen las “HNormas Complementa-
rias" a1l Reglamente y en ellas se proporcionan recomenda-
ciones técnicas detalladas para el an&dlisis y disefo
de las edificaciones. fste formato fue adoptado porque
se piensa que las normas técnicas deben ser objeto de
revisiones constantes y gque en general estan sujetas
a wuna mayor variabilidad; en cambig e)1 Reglamento debe
ser de caracter mds permanente y por lo tanto sujeto
a pocos cambios.

Existen otros reglamentos de wuso bastante frecuente
en nuestroe medio, a pesar de tratarse de reglamentos ---
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~.preducidos . per entidades extrénjeras‘ Hos referimos
en. particular 41 Reglamento opara concreto del A.C.I1.
{Instituto Americano del Concreto) del A.1.S.C. (lnstitute
Americano de 1z Construccién con Acero}. ta raezén de
la popularidad de estos cuerpos normativos obedece a
que numerosos lioros de texto que se emplean ‘en nuestras
escuelas superiores hacen constante referencia a elles,

por provenir del mismo pais. En el caso del A.C.I1.,
existe inclusive wung versién al espadol, elaborada ¥
difundida por el 1.M.C.y £. <{lnstituto Hexicano del

Cementc y del Concreto).

Cabe hacer notar gque loc¢ Reglamentos del A.C.1. y del
A.1.5.C., no tienen carédcter legal, son documentos técnicos
informativos, redactades de tal modo que puedan incorpo-
rarse a un Reglamento legal por un simple acuerdo.

A1 emplear Jos reglamentos de A.C.1. y AJl.S.CL,  ed
ingeniero mexicano debe ser cauto para no incurrir en
contradiccién con lo especificado por los Reglamentos

tac funa Tes.

En el ejemplo que acompana a esta tesis aplicaremos
en general el Reglamento del D, F, poara 1987, y sélo
en algunos casos recurriremos al Reglamento del A.C.I.
de 1983, en la versién al espadol elaborada por el
1.n.C. y C.
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1.5 PROYECTO ARQUITECTONICO. ESTRUCTURACION

Usuaimente e) proyecis estructural parte de una serie
de plames arguirectinisze en Jos que se  dgetalls &
construccidn en sus aspectos funcionales.

ta primer tarea del ingeniero estructural serd 13 revisitn
y comprensién del proyecto arguitectdnico, con el objets
de concebir dentro de ese proyecto arguitectdnice una
estructura capaz de resistir las posibies sclicitaciones
externas en condicjiones adécuadas de seguridad, prestando
el servicip gue se espera de ella durante un persodo
razonasle desde e) puento de vista econdmice.

A este procesc se le denomina  “estructuracién™ y debe
desarrollarse en funcién de la experiencia, la habilidad
y el ingenio degl ingeniero estructural.

Cada proyecto g5 diferente, gor Yo 4ue la estructuracidn
serd distinta en cada casc; sin embargc se pueden dar
las siguientes recomendaciones de cardcter generatl,
aplicaties especialmente a gdificacsignes loratizadas
en zonas ds alra sismicidad:

1. La estructura dede tengr elementos con resistencia
a cargas leterales en dos direcciones ortugonales.

2. Se dard preferencia a distribuciones geomdtricas
en plants gque sean simétricas. Oel mismop modo
se buscard Ja simetrta en los elemenios rigidos
ante cargas horizontales en cada planta.

3. Se evitaran plantes irregulares, de forma triangular,
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en  forma. de ~ estrella, con  demasiadas 4saIﬁentes
y entrantes. 7 s L

‘Las - estructuras . deben ser .regulares, . evitdndose

cambios impbrt}hteéi en ‘12 dimensién de los" claros
y de.las alturas.

Se  evitardn las variaciones bruscas de rigidez
entre  dos:  plantas . consecutivas. En particular
se ‘evitard el efecto de “primer entrepiso blando"
que se presenta en algunas edificaciones al suprimir
elementos de rigidez en la planta bajs por razones
de funcionamiento arquitecténice.

Se evitard el emples de elementos pesados que
carezcan de funcién estructural, tales como cornisas,
fachadas, rellenos, etic.

En una planta se procurard que exista homqgenégﬂgd
entre los sistemas de -piso. Se v evitardn, - por
por lo tanto, el emplear en. una parte elementos
precoledos y en la otra losas coladas en ;i;iul

En  zonas. de suelos blandos se daréd preferencia

a edificaciones rigidas, en tanto que en suelos
f irmes seran mis indicadas las edificaciones
flexibles.

Debe descartarse Ta posibilidad de desplantar
1a construccion sgopre rellenos, especialmente
si éstos son sueltos. E1 efecto es peor si el
desplante sobre los rellenos es parcial.
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10. - Las plantz2c nc deben ser excesivamente largas.

Se recomienda wuna relacidn de lado mayor a ladoe menor
no superior a dos. Del mismo modo los edificios no
" deben ser demasiado esbeltos. La relacitn de la altura
al lado menor de la planta debe ser inferior a tres.

Las anteriores recomendaciones tienen por objeto asegurar
e}l buen comportamiento de la estructura gue Sse va a
disenar. Los métodes de andlisis y diseho sofisticado
que se han desarrcollado recientemente, permiten el adecuado
tratamiento de los cascs en que wna o variss de estas
recomendaciones deja de seguirse. Sin  embargo esta
falta de seguimiento ocesiona problemas de disefo y

problemas de <compcrtamiento. La aptitud mds sanz es
la de evitar esos problemas, de ser posible, desde el
principio del proyecto. Para lograr &sto serd necesario

el estabtecimiento de wuna comunicacién libre entre los
responsables del  proyecte argquitectébnice, deél proyecto
€3iruclurai y dei giseno.

Las complicaciones en la estructuracién pueden ser resueltas
adecuadamente pero 3 cost3 “de incrementar el costo de
la obra. £l duefio y el arquitecto deben estar concientes
de este incremento para enmarcar sus decisiones adecuada-
mente.
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1.6 PRESENTACION OEL EJEMPLO

Como ejemplo de aplicacidn de las pases de cidlculo que

se presantan en esta tesis desarrollaremos el proyecio

astructural de un edificic de concrete reforzado. de

planta rectangular de 15.00 m. x 29.70 m. £1 edificio

constars  de sétanc, planta Saja, 4 plantas tipe, y un

pent-house, una plante con cuartos de servicio, tanque’
de ~agua, cuarto de =levadores ¥y otras instalaciones.
EY pent-house saloc cubre .parcialmente Ta .planta del
inmueble, ya que frente a &) hay una terraza de 2.70

x 2.00 m, B

E1 sétanc se destinaréd a bodegas, Ja planta baja a gerqge’
¥ tiendas de menudeo, el primer piseo 3  salones de
cexpibicign, los pises .2, 3y 4 & oficinas, el pisao 5

a-case habitacibn (pent-houso) y la azote a tnstalaciones.
diversas. : : e

E1 edificic se ubica en el pueris de Veracruz, Ve,
y se desplanta. spobre terrenc firme, por :lo. que . la
¢cimentacifn ser& sobre zapatasf i - S et :
Se considerardn dos- alternativas paras el ‘sistema de
piso. En la 14 se dispondrd una Josa trabajando en
una sola direccign sobre trabes principales. y vigas
secundsrias, ia 2¢ se considerardn losas planas macizas.

En las hojss siguientes se presentan dibujos que muestran
las dimensiones de nuestiro ejemplo.
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2.Y _ CLASIFICACION DE ACCIONES.

Para el disefo de cualguier tipo de estructura es necesario
considerar todas las acciones gue se supone van a actuar
sobre éste durante su vida {itil, para clerta probabilidad
de falla. Aparentemente esta etapa es la mas sencilla,
sin embargo se presenta el inconveniente de la incerti-
dumbre gque tiene su determinacién.

Es conveniente recordar que el disedo de una estructura
es un proceso de optimizacifn e¢n gque Fntervienen una
serie de variables aleatorias, como son las acciones
sobre la estructura.

Las accliones se c¢lasifican de acuerdo a 1a duracién
con que actéan sobre la estructura, de la siguiente
manera:

a) Acciones permanentes.- Son aquellas que actoan
en forma continua sobre la estructura. Tanto
sy localizacion como su magnitud no se modifican
con el tiempo. Entre. las acciones permanentes

se pueden considerar:

- Carga muerta.- Inciuye el peso propio de 1la
estructura y el de todos aquellos elementos que
actian permanentemente sobre 1a misma.

.- Empuje Estdtico de Tierras y Liquidos.

- Desplazamientos Impuestos a la Estructura.- Son



b)

c)
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05 gue se ‘transmiten a .la estructura

re

Yos despiazamien
y gue por 5% mismz y2 constituyen una accién de
tipo permanente.

-Tal.- es el caso de los desplazamientes diferenciaies

impuestos & la estructura por hundimientes de distin-
ta magnitud en el suelo.

Acciones variables.- Son aquelias que actdan sobre
la estructura con una intensidad gue varia significa-
tivamente con el tiempo. Las principales acciones
gue se consideran en esta categoria son:
Carga viva.- Se dete, fundarentalmente, al peso
de personas, mobiliario, etc. y3 que siendo cargas
gravitacionales, Sus cargiteristicas mecdnicas
pueden variar durante la uti

Efectos por cambios de temperatura y contracciones.

Efectos de operaci6a de maquinaria y equipo.-
La c¢peracién de algunas miguinas ¢ 2gquiso origina
acciones dinimicas, aque opueden npresentarse depido
a vibraciones, impacto o frenaje, gue merecen ser
consideradas en algqunos casos.

Acciones Accidentales.- tas acciones accidentales
son las que np se& deben 31 funcionamiento neormal
de la construccidn y se caracterizan porque se
desconpce el momento en que van 2 actuar en la
estructura. La intensidad de estas acciones puede
ser significativea séle durante lapsos braves y
nuede  ser superior a cualguier wvaler <conocido.
Represantan un 2ccidente en la viga de las cstructuras
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y su-control quédéifugr‘ agggﬁgéjip;pyéctista{
_Entre ..las. principales =~ acciones  .de  este. tipo se
_pueden mencionar las sigufentes:

- Efectos de sismo.- Son-acciones dindmicas originadas
por los sismos.

- tfectos de viento.- Son acciones estdticas o dindmi-
cas que se deben a los efectos del viento sobre
las estructuras.

Se han mencionado las principales, sin embargo en algunos
casos pueden ocurrir otros tipos de acciones accidentales
como explosiones, incendiocs y otros fenbmenos que pueden
presentarse en casos extraordinarios.

Estas acciones no se incluyen en el disedc formal, pero
puede 5er necesario tomar precauciones, en la estructura-
cién y en los detalles constructivos, para evitar un
comportamiento <catastréfico de la  estructirs, en case
de que se presenten,
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2.2 'ANALISIS POR CARGA YERTICAL

Las acciones posiblies sobre una estructura no se consideran
de ocurrencia simultdnea ya gue este c¢aso es de wuna
probabilidad bajisima. En cambio, las acciones se agrupan
en conjuntos de acciones cuys probabilidad de ocurrencia
simuliténea no sea despreciable.

la combinacidén de acciones m&s importante en la mayor
parte de las estructuras es la que agrupa exclusivamente
a las «cargas verticales ocasionadas por la gravedad,
es decir, 1la carga muerta y la carga viva. La primera
considera los efectos de peso propio de la estructura
y de peso de los acabados y otros elementos de cardcter
permanente; la segundad se refiere al peso de los nmuebles,
equipo y wusuarios de la construccién, elementos todos
estos que varfan continuamente en su posicitén y magnitud.

Es frecuente que el andlisis por «cargas wverticales,
vi na los elementos de disedo fundamentales,
es decir cue esta combinacitn de cargac resulte Vs miag
desfavorable. Por esta razén, el primer andlisis que
suele practicarse en las estructuras comunes es el referen-
te a las cargas verticales. Los disefios obirenidos con
resultados de este primer andlisis se revisan después
para combinaciones en que intervienen cargas eventuales.
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2.3 CARGAS MUERTAS

Esta accién incluye el peso propio de los elementos,
estructurales o no, que van a actuar en forma permanente
en la construccion. Tal es el caso del peso propio
de trabes, muros, pisos, etc. Considera el peso de
todos los materiales que intervienen en la construccidn.
Comprende <anto el peso de la estructura en 5§, como
todos 1los acabados, tales como firmes, recubrimientos,
plafones, muros, etc.

En este concepto se pueden tener variaciones muy importan-
tes con respecto a las cargas de disefio, debido principal-
mente a variaciones en las dimensiones y por lo tanto
en Tos volimenes de materiales, ¢ bien debido a modifi-
caciones del proyecto que se traducen en 1a aplicacidn
de cargas no consideradas originalimente,

Es conveniente considerar las variaciones observadas
en las medidas nominales de miembros estructurales.
Por ejemplo las deformaciones excesivas de los sitemas
de piso, originan rellenos ne considerados en el andlisis,
con el prop6sito de corregir niveles. Estos rellenos
propician incrementos en la carga muerta. También existen
var iaciones en los pesos volumétricos de los materiales.
Sus coeficientes de variacién oscilan entre mengs del
1% para concretos elaborados con los mismos materiales
y 16% para las rocas mas usuales. Ademds en todos los
materiales hay que tomar en cuenta el contenido de humedad,

para la determinacién de la carga muerta.

3
pesos volumétricos de los materiales wusuales en la cons-
truccién, segln aparecen en el Reglamento de Construcciones
del D. F.

Para la evaluacién de westse3 cavgas se empleardn los
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De los dos valores anotados,  debe tomarse aguel -  gue
produce Yas condiciaones =44 desfavarables pafa el diseflo
que no siempre €5 e} mayor. Azt en al caso de elementos
estructurales se tomard el valor méximo y en &) caso
de un posible estado de flotacibn de una cimentacidn,
en el andlisis por velteo de una estructura, y en I3
succign producida per viento, la condicién mas desfavorable
se obptiene empleando 1los valores minimos de los pesos
volumétricos.

Con estos wvalores se puede obtener la carga muerta,
multiplicando el peso volumétrico mds adecwado, de acuerdo
can @l c¢riterio mencinnado antariormente, por el volumen
del material de que se trate.

- Tolerancias.

Cona¢iende la variacidén que se tiene gn 1a determinacién
de la carga muerta, no es real suponer Qque S€ conserven
o3 va2iorss adoptados en la etapa del disefio.

Por 1o tanto deben permitirse ciertas variacionss en
los valorss de las dimensiones nominales, proptedades
de los materiales, etc., en tal forma gque no se afecte
de manera dimportante la c¢arga muerta de la estructura.
Estas tolerancias degpenaden de las consideraciones hechas
durante el andlisis y dimensionamiento estructural,
de los factores e seguridad aque Se hayan tomado y de
la probabilidad de falla adoptada.

- Carga muerta adicional para pisos de concreto.

l.a carga muerta calculada de losas de coacrero coladas
en ¢3 lugsr se incrementarsd en 20 kg/mz. Cuando sobre
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una 1losa c¢olada en el lJugar o precolada, se cologue
una caps d¢ mertero de peso normal, el peso calcul2
de esta capa se ‘incrementard tampién en 20 kg/mz.

tal forma que en las losas coladas en el lugar, aque

L]

d
o

o

1leven una capa de mortero, el dincremento total seréd
de 4Q kg/mz. Tratdndose de losas y morteros que tengan
pesos volumétricos diferentes del normal, estos valores
se modificardn en proporcién a los pesos volumétricos.

Estos aumentos se aplicardn cuando el efecto de la carga
muerta sea favorable a la estabilidad de la estructura,
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2.4 CARGAS YIVAS REGLAMENTARIAS

Son aquellas cargas gravitacionales que obran en una
construccién en forma esencialmente wvariable. Estas
cargas puedén ser:

E1 pese de 1las personds que ocupan la construccidn, los
muebles, equipo, méquinas, mercancias, etc. Como se
puede apreciar una persaona no ocupa un lugar determinado
dentro de wuna habitacibn, o bien lcs objetos aue se
almacenan pueden wvariar de magnitud y posicion. En
estas circunstancias resulta imposibie el considerar
una carga determinada y en wun lugar dado, a2l misma tiempo
que no es ni econdmice ni factible considerar todas
las posioles condicicnes de carga. En wvista del cardcter
aleatorio de este tipo de carga, se recomiends una solucibn
probabiltistice para <deinir una carga uniforme que dentro
de ciertos mdrgenes de seguridad sea equivalente o 13
esperanza de cargas, concentradas o repartidas aplicables
en Ja estructura.

- Reglamento de Construcciones del 0. F.

EY fReglamento de Construcciones del D. F. especifica
d4istintos valores de la carga viva para edificies segin
su destino y el é&rea tributaria del elemento estructural
que se disena.

Se especifican varios tipos de carga viva:

a) Carga viva mdxima {Um).- Se considera en el diseno
de estructuras por carga gravitacienal. Para casas-
hatitacién, cficinas, Jlaboraterios, etc., el valor
de 2 cargs méxima <se obDtiene con la siguiente



b)

c)
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formula:

429
JA

wm = 120 +

En donde A, e$ el drea tributaria del elemento
que se analiza. Pe manera semejante se especifica
la carga viva midxima para otros tipes de edificios.
En el caso de azoteas, en las que la influencia
del 4rea tributaria en 1la intensidad de la carga
es menor, se especifica un solo valor que es indepen-~
diente del &rea tributaria.

£ wvalor de la carga viva mixima también se emplea
en el disedo de cimentaciones, en la determinacién
de asentamientecs inmedistos en los svelos,

Carga Viva Instantdnea {Wa).~ Se emples en el diseno
de estructuras ante acciones accidentales. £En el
andlisis por sismo o viento, el 4drea tributaria
es 13 correspondiente a tods la estructura.

Le c¢arga viva instantdnes también se emplea cuando
se utilizan distribuciones de carga mas desfavorables
que las correspondientes @ cargss repartidas en
toda la superficie,

Carga VYiva Media.- g£s5ta carga se debe wtilizar
en el cdlcylo de asentamientos diferidos en suelos
poce permeables saturados. En estas condiciones

loe efectos por hundimientos diferenciales son muy
importantes.
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En el disefia de las estructuras también es necesario
considerar las cargas vivas que Se pueden presentar
de manera temporal durante el proceso de construccign,
Tal es el caso del peso de los materjales gque se
almacenan temporalmente durante Y3 construccida.
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2.5 BAJADA DE CARGAS (Ejemplo)

Se denomina "bajada de cargas®™ 3 la etapa del andlisis
en la que se evaluan las cargas verticales que actlan
en la estructura y se define de wuna manera aproximada
la forma como se canalizan esas cargas por los elementos
verticales hasta llegar & la cimentacidn. En cada
planta se distribuyen las dreas del piso en &reas tribu-
tarias a los diferentes elementos horizontales resistentes
en dichos pisos, Se obtiene el peso de todos los elemen-
tos gque actudn en cada érea tributaria paera determinar
la carga que toca a cada elemento. Por 1o que se refiere
al peso de vigas y columnas, convencionalmente se acepta
que en cada piso gravita la mitad inferior de los elemen-
tos verticates suprayscentes y la mitad superior de
los subyacentes.

En nuestro ejemple consideramos en cada piso una reticula
de trabes en dos direcciones perpendiculares entre
59, apdyesas sobre columnas on todas lac ine

arcecs Yones,
De acuerdo <con esto las bisectrices de los angulos
que forman los ejes de las trabes, definirdn las é&reas
tributarias, trapeciales para las trabes largas y trian-
gulares para las cortas.

Los pesos de los diferentes elementos definidos por
el proyecto arquitecténico se valuan conforme al Regla-
mento, al figual que las cargas vivas, 1las que wvarian
segin el uso asignado a cada &rea:

1. Cédlculo de las Areas Tributarias

al En planta baja.
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Al

A2

A3

Ad

A5

AS

En

Al =

R2

A3

A5

A6

(6.10 + 3.60) 1.35
2

2.70 x 1.35
2

- .{5.70 + 3.00) 1.35
z

(5.70 » 3.30) 1.20
2

. 280 x 120 .y a4 m

2

(6.10 + 3.70) 1.20
2

entrepiso.

(6.10 + 3.40) ¥.35
2

2.70 x 1.35
2

[

{5.70 + 3.00) 1.35
2

(5.70 + 3.30) 1.20

(6.10 + 3.70} 1.20
2

B i = 1,82 m

= 1.82m

.41

.87

.40

.88

.41

.87

.40

44
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a)

En

‘Al

A2 =

A3

A4

A5

_ A6
A7 =
AB =

AQ =
2
Ar0 « 2:39 1 1.70

azotea.

S 7 [ T'QO),?'S? < 905 mE
2 - v .
5.10 %2:55. [ ¢ 5g n?
2
. 46,30 +1.30) 2.40 _ g gg 2
2
. _4.80 x 2,80 | 5 ;5 n?
2
. 15.70 + 0.60) 2.55 _ g 43 pf
2
. A5.70 + 0.90) 2.40 _ 5 g7 n?
2
2.40 x 1.20 .y 44 2
2
(5.70 ¢+ 3.30) 1.20 . ¢ 4q 2
2
{6.10 + 3.70) 1.20 _ ¢ gg 42

= 2.88 m?

Célculo de Cargas Muertas

En

losas.

Losa de Planta Baja

45
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0.030 - 1V
- 0.030 - 2~
0.8 - 3

4. <o’y St L
AHEERRERENNE NS T o5 -a

1. Piso de granito de 40 x 40 -=-=---mc-mn 0.065 ton/m®
2. Firme de mortero, 0.03 x 2.00--------- 0.060 ton/m2
3. Losa de concreto, 0.15 x 2.4 =--=-omnee 0.360 ton/m2
4. Aplanade 0.025 x 1.8 -=mn=nn= -0.045 ton/m?
5. Incremento de carga por Reglamento __0.0490 ton/m?
0.570 ton/m? = -
570 kg/m?
Losa de Entrepiso
O r 0.030 m - 1
5 3 : + 0.030m -2
4 TR e . 0.0 @ - 3
TEREEEESS 7 desals

1. Piso de granito de 40 x ton/m2
2. Firme de mortero 0.03 x ton/m2
3. Losa maciza 2.4 x ton/m?
4. Aplanade 1.8 x tonlm2
5. Incremento de carga por Reglamento 0.040 tcn/m2

0.450 ton/m®
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Losa de Azotea

T 0.040 -] :
0.040 = 2 =l

+
- 0.0 -3
. 0.1%. - 4

- 0.025 - 5

- T WO XS

b}

fnladrillado 0.04 x 1.65 =cecccmamanaa . ton/m2
Firme de mortero G.04 x 2.00-- ton/m
Relleno {(Tezontle) 0.10 x 1.25 ton/ml
tosa maciza 2.4 x 0.15 commmmmmmmuas . ton/m2
Aplanado 1.8 % 0.025 ton/n

Incremento de carga por reglamento 0.040 ton/m2

0.716 ton/m? =
720 kg/m?

En columnas.
En Planta Baja
0.50mx 0.50m x 4.30 m = 1.075 m°

3

1.075 0¥ % 2 400 kg/m’

2 580 kg = 2,58 ton

En Sotano

90.50m x 0.50 m x 3.00 m = 0.75 m3

0.75 m> x 2 400 kg/cm® = 1 800 kg = 1.8 ton + 2 * 0.90 ton



3. En Entrepisa

©0.45 mx 0.45 m x 3.70 m = 0.75 m>

0.7 m

3

4. En Azotea

0.0 m x 0.40 m x 3.00 m = 0.48 m°

x 2 400 kg/m> = 1 80O kg = 1.8 ton

0.28 m3 x 2 400 kg/m3 = 1.152 kg = 1.152 ton

c) En Vigas.

1. En Azotea

Vigas Perimetrales: 0.20 m x 0.20 m x 2 400 kg/m3 =
Vigas Perimetrales: 0.30 m x 0.20 m x 2 400 kg/m3
Vigas Perimetrales: V.45 m x .20 m x 2 ACC kg'im
Vigas Intermedias: 0.5 m x 0.20 m x 2 400 kg/m>
2. En Entrepiso y Planta Baja

Vigas Perimetrales:
Vigas Principales
Vigas Secundarias

3. cargas Vivas

En azotea
En planta
En planta
En planta
En planta
En planta

tipo

tipo
tipe
baja
baja

para
para
para
para
para

0.20 x 0.30 x 2 400 =
0.45 x 0.15 x 2 400 =
0.35 x 0.15 x 2 400 =

oficinag =c-vacsc-uoaca 250
habitaciones -========-= 170
salones de exhibiciéon-45¢
estacionamiento --=r-- - 250
COMEreing —--remeommome- 3560

144 kg/m
162 kg/m
126 kg/m

kg/m2
kg/m2
K 2
g/m
2
kg rm
kg/m2
kg/m2

L : R

96 kg/m
144 kg/m
120 kg/m
72 kg/m



I.

a)

920
920
920
920
. 920
520

b)

Cdlculo de la Carga Total

W TOTAL = CARGA MUERTA + CARG
En Azotea
720 + 100 = 820 kg/m?

En_Entrepiso

Para of icinas 450
Para habitaciones 450
Para salones de exhibiciones 450

En Planta Baja

570
570

Para estacionamiento
Para comercios

€&lculo del Peso de Losas, Vi

PLANTA BAJA

En losa para comercios

249

A VIVA

+ 250 = 700 kg/m?
+ 170 = 620 kg/mé
+ 350 = 800 kg/m?
+ 250 = 820 kg/m’
+ 350 = 920 kg/m?

gas y Muros

kg/m? % 5.87 m% = 5 400.4 kg = 5.400 ton
ka/m? x 6.41 m? = 5 897.20 kg = 5.897 ton
xg/m% x 1.82 m% = 1 674.4 kg = 1.674 ton
kg/m? x 5.40 m° = 4 968 kg = 4.968 ton
xg/m? x 1.4 m? = 1 324.8 kg = 1.325 ton
kg/m’ x 5.88 m° = 5 409.6 kg = 5.410 ton

En losa para estacionamiento
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820 kg/m? x 6.41 m = 5 256.20 kg = 5.25G ton

820 kg/mé x 1.82 m® = 1492.40 kg = 1.492 ton

820 kg/m? x 5.40 m2 = 4 428 kg, = 4.428 ton

820 kg/m x 1.44 m% = 3 180.8 kg = 1.181 ton

820 kg/m? % 5.87 m% = 4 813.4 kg = 4.813 ton

820 kg/mf x 5.50 m = 4 510 kg = ¢.510 ton

820 kg/m? x 5.88 m% - 4 821.6 kg = 4.822 ton

c) En Vigas

Vigas Secundarias: 126 kg/m x 6.10 m = 768.6 kg = 0.769 ton

¥igas Secundarias: 126 kg/m x 5.70 m = 718.2 kg = 0.718 ton

Vigas Principales: 162 kg/m x 5.10 m = 826.2 kg = 0.826 ton
Vigas Principales: 162 kg/m x 4.80 m = 777.60kg = 0.778 ton

Vigas Perimetrales: 162 kg/m x 2.70 m = 437.40kg = 0.437 ton
Vigas Perimetrales: 162 kg/m x 2.40 m = 38E6.8 kg = 0.389 ton

d) En Muros

¥ Tabique = 1 600 kg/m3

d.1. Huro de tabique de 0.20 m x 1 600 kg/m> = 320 xg/m?
Recubrimiento de mortero 0.02 m x 1 500 kg/m3 = _30 kg/m2
350 kg/m?

350 kg/mC x 4.30 m = 1 505 kg/m

e e

505 kg/m x 5.10 m = 7 675.5 kg = 7.676 ton
505 kg/m x 4.80 m = 7 224.5 kg =-7.224 ton
505 kg/m x 4.50 m = 6 772.5 kg = 6.773 ton
505 kg/m x 6.10 m = 9 180.5 kg = 9.181 ton
505 kg/m x 2,70 m = 4,083.% kg - 4.064 ton



1505 kg/m x
1505 kg/m x
d. 2.

Muro de concreto

en s6tano.

51

0.20 m x 2 400 kg/m 480 kg/m?
Recubrimiento de mortero, 0.02 m x 1 500 kg/m3 30 kg/m2
510 kg/m¢

510 kg/m? x 3.00 m = 530 kg/m
1530 kg/m x 2.70'm = 4 13} kg = 4.13) ton + 2 = 2.066 ton
1 5830 kg/m x 2.40 m 3 872 kg = 3.672 ten + 2 = 1,836 ton
1 530 kg/m x 5.70m 8 721 kg = 8.72) ton + 2 = 4,361 ton
1630 kg/m x 6.70m = 9 333 kg = 3.333 ton + 2 = 4.667 ton
1 530 kg/m x 5,10 m = 7 803 kg = 7.803 ton + 2 = 3.902 ton
1530 kg/m x 4.80 m = 7 344 kg = 7.344 ton + 2 = 3.672 ton
(1530 kg/m)  (29.70 m x 2} + (15.00 m x 2} = 136 782 kg =
136.782 ton
1530 x 5.10 = 7 BO3 kg = 7.803 ton x 2 = 15.606
1530 x 4.80 = 7 344 kg = 7.344 ton x 1 = 7,344
1530 x 5.70 = 8 721 kg = 8.721 ton x 2 = 17.442
1530 x 6.10 = 9 333 kg = 9.333 ton x 3 =_27.999

68.391 ton x 2 =

136.782 ton
I1.  ENTREPISO
1. En losa
a) Salones Exhibicion.
800 kg/m® x 6.41 m2 = 5 128 kg = 5.128 ton
200 kgsm? » 1.82 € = 1 488 vg = 1.48§ ton
800 kg/m® x 5.87 mS = 4 696 kg = 4.696 ton
800 kg/m® x 5.40 m% = 4 320 kg = 4.320 tom
800 kg/mC x 1.44 m% = 1 152 kg = 1.152 ton
800 kg/m% x 5.88 m2 = 4 704 kg = G.704 ton



b} ofictnas.

700 kg/me

x 6.41 @ = 4 887 kg = 4.487 ton
700 kg/m? x1.82 m% = 1 274 kq = 1.274 ton
700 kg/m% x 5.87 m% = 4 109 kg = 4.109 ton
700 kg/m® x 5.40 m° = 3 780 kg = 3.78 ton
700 kg/m® x 1.44 m® = 1 QBB kg = 1.088 ton
700 kg/m? x 5.88 mZ = 4 116 kg = 4.116 ton
c} Pesa de la losa en entrepise {para habitaclones).
620 x 6.41 = 3 974.20 kg/m° = 3.374 ton/m°
620 x 1.82 = 1 128.40 kg/m® = 1.128 ton/m?
620 % 5.87 = 3 639.40 kg/m® = 3.039 ton/me
620 x 5.40 = 3 348 kg/mf = 3.348 ton/m®
§20 x 1,44 = 892.8 kg/m% = 0.893 ton/mé
620 x 5.58 = 3 645.6 kg/m’ - 3.545 ten/m®
2. En vigas

Yigas secundarias:

126 kg/m x 6.10 m = 768.6 kg = 0.769 ton
126 ka/m x 5.70 @ = 718.2 kg = 0.718 ton

Vigas principales:

162 kg/m % 2.70 m = 437.4 kg = 0.437 ton
162 kg/m x 2.40 m = 388.8 kg = 0.389 ton
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878.40 kg = 0.878 ton
820.80 kg = 0.82) ton

149 xg/m x 6.10 m-
144-kg/m x '5.70 m

3

3. En muros.

350 kg/m% x 3.70 m = 1 295 kg/m (Oficinas)

1 295 kg/m x 2.70 m = 3 496.5 kg = 3.497 ton
} 295 kg/m x 2.40 m = 3 108.0 kg = 3.708 ton
1 295 kg/m x 5.70 m = 7 381.5 kg = 7.382 ton
1 295 kg/m x 4.50 m = 5 827.5 kg = 5.828 ton
1 295 kg/m x 5.10 m = 6 604.5 kg = 6.605 ton
1295 kg/m x 4.80 m = 6 216 kg = 6.216 ton
1295 kg/m x 5.70 m = 7 381.5 kg = 7.382 ton
1295 kg/m x 6.10 m = 7 899.5 kg = 7.90 ton
1 295 kg/m x 1.20 m = 1 554.0 kg =_1.554 ton
49.602 ton
Muros (h = 3.35 m) (MABITACION)
350 kg/m? x 3.35 m = 1 172.5 kg/m
1 172.5 x 2.70 = 3 165.75 kg = 3.166 ton
1172.5 x 2.40 = 2 814 kg = 2.814 ton
1 172.5 x 5.70 = 6 683.25 kg = 6.683 ton
1 172.5 x 4.50 = 5 276.25 kg = 5.276 ton
1 172.5 x 5.10 = 5§ 979.75 kg = 5.980 ton
1 172.5 x 4.80 = § 628 kg = 5.628 ton
1 172.5 x 6.10 = 7 152.25 kg = 7.152 ton
1172.5 x 1.20 = 1 407 kg = 1.407 ton
1 172.5 x 0.80 = 938 kg = 0.938 ton
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R “Paesa Columnas.

0.45 x 0.45 x 3.35 = 0.6784 m> x 2 400 kg/m® = 3 628.16 kg =
1.628 ton - )

Peso Muros (h = 4.00m) (SALONES EXHIBICION),

350 kg/m® x 4,00 m = 1 400 kg/m

1400 x 2.70 = 3 780 kg = 3.780 ton
1400 x 2.40 = 3 360 kg = 3.350 ton
1400 x 5.70 = 7 980 kg = 7.980 ton
1400 x 4.50 = 6 300 kg = 6.300 tan
1400 x 5.10 = 7 140 kg = 7.140 ton
1400 x 4.80 = 6 720 kg = 6.720 ton
1400 x 6.10 = 8 5340 kg = 8.54 ton
1400 x 1.20 = 1 680 kg = 1.680 ton
1400 x 0.80 = 1 120 kg = 1.120 ton

fasao columnas
0.45 x 0.45 x 4.0 x 2 400 = 1 944 kg = 1.944 ton

111. PLANTA DE AZOTEA

1. En Josa
820 kg/nf x 9.05 m% = 7 421 kg = 7.421 ton
821 kg/m® x 6.50 m% = 5 330 kg = 5.33 ton
820 kg/m® x 8.03 m? = 6 584.6 kg - 6.585 ton
0 kg/m® x B.88 mC = 7 281.6 kg = 7.282 ton
825 kg/m% x 2.88 m = 2 361.6 kg = 2.367 ten
820 kg/m’ x 7.92 mf = 6 ava.s kg = £.494 ton
820 kg/mi x 5.76 me = 4 723.20 kg £ 5.723 ton
‘820 kg/m? x 5,40 m® = 4 228 kg = 4.425 tan



820 kg/m® x 5.88 m° = 4 B21 kg = 4.822 ton

820 kg/m? x 1.40 m% = ] 180.8 kq = 1.187 ton

2. En vigas
Yigas perimetrales:

46 kg/m x 5.70 m = 547.20 kg = 0.547 ton
96 kg/m x 6.10 m = 585,60 kg = 0.586 ton

Vigas perimetrales:
144 ¥g/m x 5.70 m = 620.8 kg = 0.821 ton
144 kg/m x 6.10 m = B78.4 kg = 0.878 ton
144 kg/m x §.10 m = 734,40 kg = (0.734 ton

Yigas perimetrales:

96 kg/m x 5.10 m = 489.60 kg = 0.490 ton
96 kg/m x 4.80 m = 460.8C kg = 0.461 ton

Yigas interiores:

72 kg/m x 5.0 m = 367.20 kg = 0.367 ton
72 kg/m x 4.80 m = 345.60 kg = D.346 ton
72 kg/m x 6.10 m = 439.20 kg = 0.439 ton
72 kg/m x 5.70m = 410.640 kg = 0.410 ton

2 kg/m x 2.40 m = 172.80 kg = 0.173 ton
3. En Huros

350 kg/m¢ x 3.00 m = 1 050 kg/m

1 050 kg/m x 5.70 m = 5 985 kg = 5.985 ton
1050 kg/m x 8.50 m = & 725 kg = 8.725 ton
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_1 050 kg/m

x 4.80'm =5 040 kg - 5.040 ton
1050 kg/m x 5.10 m = 5 355 kg-= 5.355 ton
1050 kg/m x 3.10m = 3 255 kg = 3.255 ton
1050 kg/m x 1.80m = 1 890 kg = 1.890 ton
1 050 kg/m x 2.70 m = 2 B35 kg = 2.835 ton
6. Cidlculo del peso en zona de escaleras

A) En planta baja

a.l. Cargas Muertas

Peos propio losa - 0.10 m x 2 400 kglm3 = 240 kg/m2
Peso recubrimiento - 0.02Z m x 1 500 kg/m3 = 30 kg/mE
Pesc escalones - 0.18 m + 2 x 1 500 kg/ms =125 kg/m
Carga muerta adicional por concreto 20 kclm2
425 kg/m?

a.2. Carqga Total
W HUERTA + W VIVA = ¥

W = 350 kg/m? + 425 kg/m® = 775 kg/m?

T

b) En zona ubicada entre ejes 1 - 2 y A - B

Area de losa: 6.72 m x 1.00 m = 6.72 m2

Area de escalones: §.18 m x G.Z28 m = 2 = {(0.025 m?/pza.)
(24 pzas.) = 0.60 m?

Area total: 6.72 mé 0.60 me « 7.32 me

W= 7.32m x 775 ka/m® = § 673 kg = 5.673 ton

c) En zona ubicada entre ejes 5 - 6 y C - D
Arcz oge lezz: £.72 mox 1.37 m o= 9.288 7P
Area de escalones: 0.18 m x 0.28 me s 2 = {0.02% mzlpza.) {24p2a.) = 0.6 ol

Area total: 9.206 m2 + 0.6 = 9.806 m
M= 9.806 m2 x 775 ko/m? - 7 593 kg = 7.6 ton
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d) En Muros
Entre ejes 1~ 2.y A - B -

4.70 m x 1 505 kg/m = 7°0735 kg = 7.074 ton
2.70 m x 1 505 kg/m = 4 064 kg = 4.064 ton

Entre ejes 5§ - 6 y C - D
5.10 m x 1 505 kg/m = 7 675.5 kg = 7.676 ton
B) En entrepiso
a) En zona ubicada entre ejes 1. - 2 y A - 8B
Area de losa: 5.88 m x 1.00m = 6.88m
Area de escalones: (.18 m x 0.28 m + 2 = 0.025 mzlpza. x 24 pzas.
= 0.60 m?
Ares total: 5.88 mé + 0.60 m% = 6.48m%
W= 6.08 mt x 775 ka/m? = 5 022 kg = 5.022 ton
b) £n zona ubicada entre ejes 5§ - 6 y C - D
Area de losa: 5.88 m x 1.37 m = B.056 n
Area tatal: B.056 m% + 0.60 m2 = 8.656 m°
W = B.656 m2 x 77% kg/m2 = 6 70B kg = 6.708 ton
c) En muros

Entre ejes 1 - 2 y A - B

5.70 m x 1 295 kg/m = 7 832 kg = 7.832 ton
2.70 m x 1 295 kg/m = 3 497 kg = 3.497 ton
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Entre ejes 5 -6y C - D

5.10 m x 1295 kg/m = 6 605 kg = 6.605 ton

<) En azotea

1. En zona ubicada entre ejes 5 - 6 yC - D

Arez losa : 4.76 m x 1,15 m = 5.47 me

Area de escalones: D.18 m 0.286 m + 2 = 0,025 mzlpza x Y7 pza

Area toial: 5.47 + 0.43 =

2

m

x

= 0.43m

5
2

W= 5.9 m° x 775 kg/r* = &

573 kg = 4.573 ten
2. En zona ubicada entrec ejes 1 - 2 y A - B

Area de losa: .76 m x 1.00 = = 4.76 mz

Area total: .76 m2 4 G.43 m° = £.19 m
W= 5.19 mf x 775 kg/m? = & 022 kg = 4.022 ton
3. En muros

Entre ejes 1 - 2 y A - 8B

2.70 m x 1 080 kqg/m = 2 B35 kg = 2.835 ton
5.70 @ x 1 050 kg/m = 5 985 kg = 5.985 ton

Entre ejes 5 - 6 yC - D

2.70m x 1 050 %g/m = 2 §3% kg = 2.835 ton
5.70m x 1 0580 kg/m = 5 %€5 kg = 5.96% ton
5.10 m x 1 080 kg/m = 5 355 xg = 5.3537 ion
0.86 m x 1 050 kg/m = 84D g =_0.84 ton

23.835 ton



7. Cidlculo del

peso del elevador

Considerando una capacidad para 6 personas.

W PROMEDIO / PERSONA = 70 kg

W=

70 kg/persona x 6 personas

= 420 kg.

Constiderando un pesa propio del elevador = 300 kg

Peso total = 420 kg + 300 kg = 720 kg =
8. Cargas adicionales en azotea
a) Cuarto en zona de escalera
- Peso de losa
7.4t 5.197 r—*‘l’
2.70 2083 | Az 2.083
\ .
QE’L—J 4708 e
570 —%
Al = (5.70 + 3.0) 1.35 _ 5.87 mf
2
A2 = -2:70 x 1.35 1.82 ml
2
W MUERTA = 589§ 696 x 5.87 = 4 086 kg
wviva = 100 )
696 kg/m 6965 x 1.82 = 1 267 kg

0.72 ton

4.086 ton

1.267 ton



- Peso de Muros

350 xg/m x 2.75'm = 962.5 kg/m

962.5kg/m x 5.7 m = 5.486.kg. .=  5.486 ton

962.5kg/m x 4.70.m ='4524 kg = 4.524 ton

962.5kg/m x 5:40 m = 5.198 kg = 5,198 ton + 2 = 2.599
15.208 ton

¥ CASTILLO = 0.15%x 2.75 x 2.4 = 0.149 tan
Cargas adicionales en azotea
b) Peso del tanque del agua

Vol. = 2.80 m x 3.00 m x 1.80 m = 12.96 m°

- Considerando 1leno el tanque
12.95 m3 x 1 000 kg/m? = 12 960 kg
Peso propio  ——200 K8 . 13 860 ton s+ p = ~5:23
13 860 kg T2

i3 12! T 32

] N N

l 2,97 avr
iia L\\ /)
732——————4‘\\__4II,
3 778
* 5 70—

(5.70 m + 2.06 m} 1.85 m
2

N

2

Al = = 7.1225 m

Az = 3.70m x 1.85 @ | 5 4505

2

2
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- Peso de 1a losa
W MUERTA = 720 kg/m?

W VIVA = _100 kq/m?
820 kg/m?

{820 kg/m¢} (7.12 m®) = 5 838 kg - 5.838 ton
5.838 ton x 2 =11.676 ton

820 kg/mz x 3.4¢2 m2 = 2 804 kg = 2.804 ton
2.804 ton x 2 5.608 ton

- Peso de Muros
350 kg/m? x 4.00 m < 1 400 kg/m x 16.80 m = 23 520 kg = 23.520 ton
1 400 kg/m x 5,70 m = 7 980 kg = 7.980 ton x 2 = 15 960 kg =
= 15.56C ton
1400 kg/m x 3.70 m = 5 180 kg = §.180 ton
1.400 kg/m x 1.70 m = 2 380 kg = 2.380 ton
DESCARGA COL. = 7.32 + 0.216 + 2.77 = 10.31

0.30 x 0.20 x 5.70 = 0.513 x 2.4 = 0.821 ton
0.20 x 0.20 x 3.70 x 2.4 = 0.355 ton

W CASTILLO = 0.15x 0.15 x 4.00 x 2.4 = 0.216 ton
DESCARGA TOTAL COL. = 3.465 + 10.31 = 13.775

DESCARGA TOTAL COL. = 3.465 + 11.706 = 15.171



is.00

— IR
GF

&

29

PLANTA BAJA (ESTACIONAMIENTO)



13 00

€9

PLANTA TIPO DE ENTREPISO (PARA SALONES DE EXHIBICION)



erer

2_A0

1
-+
[}

»

1500

it
YT

.

H
20 20 240 . 29

PLANTA TIiPO DE ENTREPISO (PARA OFICINAS)

¥9



v .

(X

13.00

%
3

L
v
[ {F

U
[1s]

d

3

gl

oee
R

3
i

Cret + Amm

&
=L

o
PLANTA TiPO DE ENTREPISO (HABITAGIONES) «




ov'z (%

o
Ly

PLANTA DE AZOTEA



2.6. - DISTRIBUCION DE MOMENTOS

2.6.1 Momentos ‘isostélicos

‘Se" “denominan’ ‘momentos isostdticost a “es’ que.

67

.aparecen

“en un tramo. de una'estructura’ al suponer que los extremos’

de dicho ‘tramo son apoyos libres.
2.6.2 Momentos de Empotramiento

Cuando todos los nudos de una estructura estdn perfecta-
mente fijos para impedirles cualquier vrotacién, las
cargas externas producen ciertos momentos flexionantes
en los extremos de los elementos gue las soportan.
Dichas cantidades se denominan momentos de empotramiento.

2.6.3 Concepto de Rigidez Angular

Se puede definir el factor de rigidez angular como el
momento extremo necesario para hacer girar 1a tangente
en el extremo de un elemento {barra o wviga} un angulo
unidad, cuando el otro extremo del elemento esta empotrado.

2.6.4 Concepto de Factor de Transporte

Se puede definir el factor de transporte como el momento
introducido en el extremo empotrado de wun elemento (barra
o viga) cuando el opuesto gira a causa de un momento
extremo unidad.

EVl factor de transporte es el valor por el cual debe
- mueltiplicarse el momento que se desarrolla en el extremo
girado o desplazado de un elemento (siendo el otro extremo
empotrado) pard obtener el valor del momento iaducido
en el extremo opuesto.
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2.6.5 MWétodo de Cross.

Este método también conocide como el método de Distribucidn
de Momentos fué presentado por el profesor MHardy Cross
en 1930. La ventaja de este método sobre otros es su
facilidad de aplicacién, debido a que no implica 13
resolucisdn de sistemas de ecuacicnes como otros métodos.
Ademés también tiene la wventaja de consistir en una
serie de ciclos que convergen hacia el resultado final
preciso, por 1o cual se puede terminar la serie cuando
se alcance €)1 grade de precisién exigido por el problema
de que se trate.

Los pasos que se deben realizar pzra resolver un problems
por este método son lcs siguientes:

1° Se calculan los momentos de empotramiento.

2° Ltos momentos desequilibrados en cada nudo se
distribuyen o equilibran mediante leos  factores
de distribucién calculados.

3e Se efectGan las transmisiones o transportes desde
cada nudo hasta el opuesto.

4° Se distribuyen los nueves momentos desequilibrados
de cada nuds y 25% sucesivamente, terminande
siempre con una distribucién.

Cuandc el proceso alcanza la exactitud requerida se
da por terminado el prblema.
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2.5.6 [JENPLO DE ANALISIS CON E1 METODO DE _CROSS
, VIGA lSECUNnARu I(A. DE PLAN(TR BAJA ) . ,
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. NUDO 2 Nupe 3

2.y ® 3EIsL = 0.53 kyp = GEE/L = 0.68
kp.g = GEL/L - 0.68 K3eq = aztsL = 0.66

Kk, = 0.53+0.66 % 1.19 ky = 0.66 + 0.66 < 1.32
FuDop_y = 0.53/1.19 = 0.45 F.Diy, = 0.66/1.32 = 0.5
F.D.2_4 = 0.66/1.19 = D.55 F‘D.3_4 = 0.658/1.32 = 0.5
M.E,y = wi?/8 = -8.923 M.E.y, = “M.E.,y = -5.513
M.E., 5 = w1%/12 = 5.513 B.E.q4 = 5.5
NUDO 5 NUDO 4

kg.g = 4EL/L = 0.66 F.D.y_ 5= 0.5

hg.g = 3EI/L = 0.53 Fub.g g = 0.5

ks = 0.66 + 0.53 = .19 M.E.‘,‘._3 = -5.513
F.D.g_4 = 0.66/1.19 = 0.55 M.E., g = 5.513

F.D.o_g = 0.53/1.19 = 0.45
WoE.g o = wit/l2 = -5.513

HE.g_g = wif/8 = 2.095



n

6 OB)
5,770
5. 371 .28
4989
x:22 3.2 302 F“QLL 297, x:3.48
3.878
s.07
7.533 sAato .88
586 .
| N jﬂﬂ?\ A/rﬁh;\ I
uay °"°/ 5“2y nnyl
o 4989 _, o g - 1533 _ 5 a3
2.107 2.197
Ao 2.27 x 8.989 | oo A 3:83 X 72533 |y, gy

2
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PEEUED ST T ANALT S

3.1 EVALUACION DE LAS CARGAS POR VIENTO SEGUN REGLAMENTO.

Las «cargas vistas anteriormente actban verticalmente,
s5in  embargo, existen otras cargas que se aplican casi
siempre horizontalmente, y se deben considerar en 12

realizacitn del proyecto estructural, Tales cargas
son las llamadas laterales. Bajo esta c¢lasificacién
se 1incluyen las fuerzas peor viento. Los vientos son

movimientos horizontales de masas de aire debidos a
diferencias de presién en las distintas zonas de la
atmbsfera y a la rotacidbn terrestre, Para el disgho
estructural interesan esencialmente los vientos que
tienen velocidades muy grandes y gque se asocian 3 fendmenos
atmosféricos excepcionales. Por tanto, el viento se
trata en el disefo como wuna acci6tn accidental desde
el punto de vista de las combinaciones de cargs en que
interviene y de los factores de carga gue se deben adoptar.
En las diferentes regiones existen distintas probabilida-
des de que so presente i@ accidn ge vientos extraordina-
rios, dependiendc de 1la ubicacién geografica y de Jlas
condiciones topogrédficas locales. Par ejemplo, las
costas del Golfo de México son afectadas en el verano
y el otodo por huracaneé$s gque transitan de Sur a HNorte
¥y provocan vientos de muy altas velocidades. Al penetrar
estos huracanes tierra adentre, pierden ripidamente
su potencia, por lo tanto, la probabilidad de que se
presenten vientos de muy altas velocidades es mucho
menor en el interior del pats gque en las costas.

Las contiderasciones y procedimientos que se expondrén
en este tema son los del Reglamento del Departamento
del D. F. «con algunds variantes adicionales basadas
"en el Manual de la C. F. E. de Disefio por Viento, ya
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_que’ el ._primero . contiene  .aspectos . que . son.
solamente a :la Ciudad de Mé&xico. B

apl i_c'a__b,_l'ers :

. Clasificaci6n de las Estructuras segtn se destino.
Atendiendo al uso que se Tes vaya a dar. las estructuras
se clasifican como se indica a continuacign:

Grupo A: Pertenecen a este grupo aquellas estructuras,
que en caso de fallar, causartan pérdidas .directas o
indirectas excepcionalmente altas en comparacién con
el costo necesaric para auméntar sSu seguridad. Tal
es el caso de plantas termoeléctricas, casas de maquinas,
obras de toma, torres de transmisidn, subestaciones,
centrales telefénicas, hospitales, escuelas, estadios,
etc.

Grupo B: pertenecen a €s5te grupc 1as estructuras en
las .que el <cociente entre el costo de una falla y el
costo de incrementar 13 resistencia es de magnitud moderada.
Este €5 el Cass de presas, ! 3

ordinarias, gasolinerfas, comercios, restaurantes, ca
para habitacién privada, hoteles, edificios de aspartamien-
tos u oficinas, bardas mayores de 2.50 m. de altura
y todas aquellas estructuras cuya falla por viente pueda
poner en peligro a otras construcciones de este grupo
o del Grupo A.

Grupo C: Pertenecen a este grupo estructuras en las
que no es Justificable dncrementar su CcoSto para aumentar
su resistencia, ya que su falla por viento no implica
graves consecuencias, ni puede causar dafos a estructuras
de los dos grupos anteriores. Este es el caso de bardas
cuya altura sea menor de 2.50 m., bodegas provisionales
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'pafa la construccién de obras pequedas, etc,

2. Clasificacién de las Estructuras por las Caracteris-
ticas de sus Respuestas ante Viento. .

Atendiende a ta naturaleza de los oprincipales efectos
que el vignto puede ocasionar en las estructuras, estas
se clasifican en cuatro tipos:

Tipo 1I: Comprende las estructuras poco sensibles a
las rafagas y & los efectos dindmices de viento. Incluye
1as construcciones cerradas techadas con sistemas de
cubierta rigidas, es decir, que sean capaces de resistir -
fas cargas debides a viento sin que varlie esencialmente
su geometria. Se excluyen las construcciones en que
Ta relacibén entre altura y dimensién menor en planta
es mayor que cinco, 6 cuyo peribddo natura)l de vibracibn
excede de 2 =¢£73.

Tipo 2: Comprende las estructuras cuya esbeltez o dimen-
sinones reducidas de  su cscgidn v la> hace
especiaimente sensibles a las ré&fagas de corta duracién
¥y cuyos perfodns naturales largos favorecsn }a ocurrencia
de oscilacignes importantes. $& cguentan en esye tipo
los edificies c¢on esbeltez, definida como la relacidn
entre la alturz y ia minima dimensién en planta, wmayor
de 5, o con perfodo fundamental mayor de 2 segundos.
Se incluyen tampbidn las torres atirantadas o en voladizo
para fneas de transmisién, antenas, tangues elevados,
parapetos, anuncios y, en general, tas estructuras que
presentan una dirmensién muy corta paralela a la direccidn

del viento.

Tipo 3: Comprends estructuras ccme las definidas en
& Turae de ia seccidn transver-
jén periodica de vértices o remoli-

el Tipn 2 en

sal propicia

ac
a

ta mayer dimensisn de 1a estructu-
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.ra. “Son  de este tipo tas estructuras o componentes
aproximadamente cilindricos y de pequeiio diametro, tales
como tubertas y chimeneas.

Tipo 4&: Comprende las estructuras que por su forma
o por 1o largo de sus perfodos de vibracidn presentan
problemas aerodindmicos especiales.

3. Regionalizacién Eolica de la Reptblica Mexicana.

para fines de disedo por viento el pais se ha dividido
en varias 2onas, segtn se muestra en la fig. 3.11,

En la tabla 3.1 se indican, para cada una de estas zonas,
las velocidades regionales (VR) para perfodos de recurren-
cta de 50 y 200 aios.

VELOCIDAD REGIONAL ( KM/HORA )
ZONA EOLICA
ESTRLIUNAS GUD B ESTRUCTURAS GLFQ A
1 90 105
2 125 150
3 115 125
] 160 185
5 80 90
6 150 170
7 80 95
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_4. Velocidad de Disedo (VD).

La velocidad de disefo pretende representar wusualmente
el componente estético y, por Yo tanto, se define como
el promedio en un lapso de varios minutos de 1a velocidad
instantdnea registrada. Se obtiene con la siguiente
formula:

donde k es un factor que depende de la topografia del
sitio y se tomard conforme a Ja tabla 3.2.

5. Presién de Disefio.

£l viento puede actuar en cualquier direcci6én, en general,
y debe investigarse cual es la direcci6n que produce
efectos mads desfavorables en la estructura. En edificios
requlares y en otras estructuras comunes es suficients
reviser en forma independiente la accién del viento
en dos direcciones ortogonales que coinciden con leos
ejes principales del sistema estructural. La presién
del viento se obtiene con la siquiente formula:

p = 0.0048 ¢, vD2
donde: CD = Factor de forma 1lamado también factor
de empuje.
VD = Velocidad de disefo
p = Presidn

L.
Para

3 procién de dicedo se deben considerar los siguien-
tes factores: '

I
FA
-7

-
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.a) Ubicaci6n geografica de la construccién.

'b)— Caracteristicas topogrificas locales del sitio
en 1o relacionado con Ya rugosidad de la superficie.

c) Altura sobre el nivel del terrenoc de la porcibn
de la estructura que se considere.

d) Importancia de la construccidn.
e) sensibilidad de Ta estructura a los efectos de
rafaga. Las condiciones de rugosidad del terrenc

modifican Jla forma en que la velocidad varia
con la altura. La velocidad méxima ({velocidad
gradiente) a alturas muy grandes no se ve alterada
por este <oncepto, pero si la velocidad base,
cuando esta especificada a 10 m. de altura.
Por tanto los incisos (b) y {c) antes mencionados
pueden tomarse en cuenta con el factor corrective
Siguiente:

Z Lol
K { —5—) PARA Z =12

donde: Z es la altura en metros sobre el nivel del
terreno K y o« son coeficientes.

Zs es la altura gradiente, a la cual se alcanza 1la
velocidad gradiente.

Los valores de K, = y Zg aparecen en la tabla 3.2,



TiPO DE TERREND K

A Centro de civdades con
concentracion de edifi-
citos altos (mds de la
mitad de las construc-
c;ongs ;1enen alturasde] 0.5 0.33 450
mas g8 m,

B Areas urbanas y suburbg
nas, 20nas boscosas, --
campo abierto can topograf i
irregular. 0.8 g.22 400

c Campo abierto con terreno -
plano. 1.0 0.1 275

] Litorales y promontorios 1.2 0.10 200

T ABBAYS S2E PARANETRORES QUERIEG INEN SARVARTACLON

VD EAIATE

Las coeficientes de empuje t1Cp) en edificios comunes
se muestran en la fig. 3.2. Estos caeficientes en
las caras de barlovento y sotavento originan fuerzas
en la misma direccibén por lo que se pueden sumar
y aplicear un sdlo coeficiente para la determinacién
de la fuerza  horizontal total seghre  la  estructura
principal,

'
‘
t
'

cirs
h
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La fuerza de viento aplicada:en~cads nivel se obtiene
muitiplicando la ‘presién ‘por “el..&rea . tributaria de

cada nivel.

F=pB8BA z

Donde:
B es el ancho de la superficie expuesta al viento

87 es la distancia entre lYos centros de entrepisos

sucesivos,

S A
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73,2777 APLICACION-AL-EJEMPLO DE LAS KORMAS POR VIENTO

-y
DIRECCION IR I S ‘
» } 1" "122. 10m 29.70m
VIERTO - i
77 ) iz L 4
‘ ELEVACIOR 15.00m

PLANTA

Se wutilizardn Jos coeficientes de la C.F.E. ya que el
edificio esta ubicado en Veracruz y el Reglamento de!
0, F. considera presiones bésicas de diseho por viente
aplicebies solzmente en el D.F.

Segin la regicnalizacién eélica adoptada por el manual
L= -

de ida C.

VYelocidad de viento (zona 4) = 160 wm/h

k = 0.8 Cy = 0.75 + 0.68 = 1.43
o = 0.22

Vp = 0.80 x 160 = 128 km/h para ZT=<10m

p = 0.0048 ¢, ¥

§ = (0.0048) (1.43) {128)¢ = 112.46 kg/m?
Para 10 = 2 = 22.10
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2210

Y= 0.8 X 160 (=B = q287(
‘ L0 SN

p =« (0.0048) (1.43) (152.4)% = 159.42 kg/m?

LUa fuefza de viento  en cada “nivel se. obtiene  con 12
ecuacion: :

F=p8 sz
donde:

= ancho de la superficie expuesta al viento

B
Az = distancia entre los centros de entrepisos sucesivos
B 29.70m

NIVEL Z (m) | Vo (kmsh) | p (kg/m?) F {ton)

o c 173 112,48 I

1 4.30 128 112.46 13.36

2 5.00 128 2.6 12.36

3 11.70 1323 121.42 13.34

4 15.40 141 136.46 15.0

5 19.10 168 150.35 14.96

6 22.10 152 159.42 7.10
~£:83.30

Para Z = 11.70

Vo = 0.8 (160) ( L8 02435 5 kn/h s 133 ks
p = 0.0088 Cp ¥§ < (0.0088) (1.43) ( 133 )% = 121.42 kg/m®



Para 7 =

0.80 ( 160
(0.0048) {

Para Z =

0.80 { 160
{ 0.0048 )

15.40

) Jjng )0'22 = 140.8 km/h == 141 km/h
1.3 3 ( 141 12 = 136.46 kg/m?

19.10

)t 1?610 0B arss km/h =2 km/b

{1.43) { 148 ) ? = 150.35 kg/m®

83
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3.3 EVYALUACION DE ACCIONES SISMICAS SEGUN REGLAMENTO,

Las granoges incertidumbres en s estimacida tants d
las caracteristicas de wmovimientes sismi
comportamiento y capacidad de los elementos estructurale
ante ellos, hacen que no sea posible establecer, dentro
de Tlimites racionales y econdmicos, criterios de disefs
que garanticen 1la ausencia de daflos en una estructura
ante la accién de cualguier temblor.

E1 objeto del disedc por sismo es minimizar dahos y
preservar la vida humana, atn en 105 c¢asos més severos,
Especificamente, mediante 1las recomendaciones para disedo,
se pretende gue la mayortas de las estructyras:

al Resistan temblores ligeros sin dano 2lguno.

b} Resistan temblores moderados ¢con dafio estructural
insignificante y con cierto dafio no estructural.

c) tio colapsen ante la accibn de sismos severos.

Los procedimientos de disedo sfismice adoptados por el
Manual de Obras Civiles de 1a C. F. E. scon los mismos
que los de) Reglamento del D. F., peroc generalizados
para todo el pals, y son Tos que se presentan a continua-
cidn en forma breve:

1. Clasificacion de las CLonstrucciones segGn Sy
destino.

De acuerdo a su destino, 1las corstrucciones, se pueden
clasificar dentro de los tres grupos siguientes:
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Grupo A: Construcciones que sean especialmente importantes
a ratz de un sismé o que en caso-de -fallas- causarian
pérdidas direetas o indirectas eacepcionalmente  2ltae
en ‘comparacidn can el costo necesaric gparz  2umentar
su seguridad. Tal es e1 caso de plantas y subestaciones
eléctricas, centrales telé&fonicas, estaciones de bomberos,
archivos y registros publicos, hospitales, estadios,
auditorios, templos, salas de espectdculas, estaciones
terminales de transporte, monumentos, museos y locales
que alojan equipo especialmente costose en relaciodn
con Ya estructura.

Grupo B: Construcciones cuya falla ocasionarfa pérdidas
de magnitud intermedia, tales como plantas industriales,
bodegas ordinarias, gasolineras, comercios, bancos,
restaurantes, casas para habitacidn privada, hoteles,
=~ !ficios de apartamientas y oficinas, bardas cuya altura
cwreda de 2.50 m. y todas aquellas estructuras cuya
falla por movimiento sismico pueda poner en peligro
olras estructuras de este grupo o del grupo A.

Grupo C: Construcciones cuya falla por sismo implicaria
un costo pequeito y normalmente no causarfia dafos a estruc-
turas de los grupos A y B. En esta clasificacién se
incluyen bardas con altura no mayor de 2.50 m. y bodegas
provisionales para la construccién de obras pequedas.
Estas estructuras no requieren disefo sismico.

2. Clasificacién de las  Construcciones segln su
Estructuracitn.
Tipo 1.- Dentro de este tipo se incluyen 1los edificios

y naves industriales, salas de especté&culos y construcclo-
nes semejantes, en las que las fuerzas laterales se



86 .
rqésssten en caca nivel por marcos continaos, contraventea-
dos "0 no, por diafragmas o muros,. © por. combinacién de

diversos sistemas como 105 mencionados.

Tipo 11.- Muros de retencién,

Tipo 111.- Otras estructuras.

3. Regionalizacitén Sismica de Ja Repablica Mexicana.
Para fines de diseflo sismico, 1a Repiblica Mexicana
se considera dividida en cuatrpo 2onas ( ver fig. 3.313},
La zona D es la de mayor intensidad stismica, mientras
que Ja de mencr es Ja zona A,

4, Clasificaci6n de Terrenos de Cimentacibn.

Atendiendo a su riyidsz, <o considerardn los siguientes
tipos de terreno:

Tipo [: Terreno firme, ¢3) como tepetate, arenisca
med ianamente cementada, arciltla wmuy compacta o suelos
con caracteristicas similares. )

Tipo 1I1: Suelo de baja rtgidez, tal como arenas no
cementadas o limos de mediana o alta compacidad, arcillas
de mediana compacidad o suelos de caracteristicas similta-
res.

Tipo I111: Arcillas dlandas muy compresibles.

5. Coeficiente Sismico y Espostire de Qisedo.

E? coeficiente stsmico es el factor gque muliipitcado



ESTADOS UNIDOS DE AMERICA

GOLFO DE MEXICO

Regiona ¥3zacion- Sismicarde'~ia%Regyia{Manua 1de” Obras® Civitas, Cés

{8
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por: el peso total de una—.gstruclura.--proporciona la
fuerza cortante horizontal en  la base:debido a la accibn
de wn sismo.

-donde:

FB = Fuerza cortante norizontal en la base.
€ = Coeficiente sismico.
N = Peso total de la estructura.

E1 coeficiente sismico expresado comc funcisdn del! rerfodo
de vibracién de 12 estructura, o de uno de sus modos,
es el espectro de diseno de aceleraciones.

El coceficiente sismico bpdsico (¢} es 1la mayor ordenada
espectral que debe emplearse para el andlisis sismico
estitico cuando no se calcule el pertodo de vibracién
de l1a estructura.

6. Facteor de Ductilidad.

Para el célculo de fuerzas sfismicas, las ordenadas del
espectro de diseio pueden reducirse dividiéndolas entre
el factor reductivo Q. El factor Q podrs diferir en
las dos direcciones ortogonales en gque se analiza la
estructura, segin sea la ductilidad de é&sta en tales
direccicnes.

Se adoptardn Jes siguientes valores del factor reductivo

Q:

Caso ' Q@ =~ 6.0.- Fara estructuras dei tipo | en gue
-la  resistencia es suministrada en todos los niveles
marZgs a8 toniraventeadus de concreto

reforzado o de acero con zona de fluencia definida.

2vglugcivamantes now
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Caso: 2 'Q = 4.- Para estructuras del tipo 1 en que 1la
resistencia en todos los niveles es suministrada exclusiva-
mente por' marcos no contraventeados de concreto, acero
o madera con o sin 20na de fluencia definida,. o bien
por marcos contraventeados o con muras de coencreto en
Jos que la capacidad de los marcos sin contar muros
ni contravientos es cuando menes el 25% de 1a fuerza
sismica actuante.

Caso 3 Q = 2.- Para estructuras tipo 1 en donde 1la
resistencia a fuerzas laterales 1a proporcionan marcos
con columnas de acero, madera o concreto reforzado,
contraventeados © no, o por murcs, de concreto que no
cumplan en algdn entrepiso lo especificado en los casos
1 y 2, 0 por muros de mamposteria de piezas macizas
confinados por castilles, dalas, columnas y trabes de
concreto reforzado o de acero que satisfacen los requisitos
de 1as Normas Complementarias respectivas. "

Caso 4 Q = 1.5,- Para estructuras tipe 1 en que 1la
resistencia a fuerzas laterales es suministrada en todos
laos niveles por murcs de mamposteria de piezas huecas,
confinados o con refuerze finterior que satisfacen los
requisitos de las Rormas Complementarias respectivas,
o por combinaciones de dichos muros con elementos como
los descritos para los casos 1 a 3.

Caso 5 Q = 1.0.- Para construcciones con estructuracién de cualquier
otro tipo, cuya resistencia a fuerzas laterales 1la proporcionan,
cuando menos parcialmente, elementos o materiales diferentes de
los antes sefalados. Se incluyen especificamente las estructuras
de muros de carga de mamposteria natural o artificial sin confinar
y las construcciones con muros de adobe.
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7. Condiciones de Reqularidad.

Para que ung estructura pucda coansiderarse reguiar decbe
satisfacer los siguientes regquisitos:

a) Su planta es sensiblemente simétrica con respecto
a dos ejes ortogonales por 1o que toca & masas, ass
como a myros y otros elementos resistentes.

b} La relacién de su altura a 1la dimensién menor
da su base no pasa de 2.5.

<) La relacion de largo a anche de 1a base no excede
de 2.5.
d} En planta no  tiene entrantes ni salientes cuya

dimensién exceda de 20% de 1la dimensién de la planta
medida paralelamente a 1a direccién que se considera
de la entrante o saliente.

e} En cada nivel tiene un sisiema de techo o piso
rigide y resistente.

f) Ho tiene aberturas en suys sistemas de techo o
piso cuya dimensifn exceda de 20% de 2 dimensién en
planta medida paralelamente 2 la dimensién que se considere
de la abertura, las &reas huegas no ocasionan 3simetrias
significativas ni1 difieren en posicibn de un piso a
otrg y el 4rea total de aberturas no excede en ningdn
nivel de 20% de) &rea de la planta.

g} El peso de cada nivel, incluyendo la c¢arga viva
que debe considerarse para disedo stsmico, no es mayor
que e1 de) pisn  inmediato inferior nit excepci@én hecha
del oitime nivel de ls <construcuién, es menor que 70%
de dicho peso.
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h) Ningdn pfso “tiene: un area,rhdeliﬁigada ”por‘ 108
péﬁos exteriores de sus e\emen{os resistentes verticales,
mayor que Ya del piso inmediato inferior ni mencr gue
70% de esta. Se exime de este Gltimo requisito unicamente

al 4ltimo pise de 1a construccidn.

i} Todas las columnas estédn restringidas en todos
los pises en dos direcciones ortogonales por diafragmas
horizontales y por trabes o losas planas.

) La rigidez al corte de ningln entrepiso excede
en més de 100% a Ya del entrepiso inmediato inferior.

k) £En  ningdn entrepiso la excentricidad torsional
calculada estdticamente (es) excede del 10% de la dimensién
en planta de ese entrepiso medida paralelamente a la
excentricidad mencionada.

8. Métodos de Andlisis.

a) Método Simplificado de Andlisis.

Este método es utilizado en el andliisis de estructuras
del tipo 1 que tienen una altura no mayor de 13 m. y
que en cada nivel existen cuando menos dos muros perime-
trales de carga poaralelos, o que forman entre s% un
dngulo no mayor de 20 grados.

b) Andlisis Estédtico.

Las estructuras con altura menor de 60 m. podrdn analizar-
se de acuerdo con este método,
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c} Andlisis Dindmico.

Este métode es aplicable a edificios con altura mayer
de &0 o.



P

3.4 ANALISIS. ESTATIC.O GLOBAL , DETERHlﬁACIIDN DE- CORTANRTES
DE ENTREPISO ' ' e -

EV. Manual de Obras Civiles de ia C.F.E. de disefio por
sismo, . permite que el andlisis sismico de edificios
con altura menor de 60 metros se realice con el método
estdtico. la aplicacidn de este método consta bdsicamente
de los siguientes pasos:

1. Se representa la accién del sismo por fuerzas
horizontales que actdan en los centros de masas
de los pisos, en dos direcciones ortogonales

2. Estas fuerzas se distribuyen entre los sistemas
resistentes 2 «carga lateral que tiene el edificioc
(muros y/o marcos).

3. Se efectia el andlisis estructural de cada sistema
resistente ante las cargas laterales que le corres-
pondan.

De acuerdo al Reglamento, Vas fuerzas cortantes sismicas
en lYos diferentes niveles de una estructura pueden valuarse
suponiendo un conjunto de fuerzas horizontales gque actdan
sobre cada uno de 105 puntos donde se supongan concentradas
las masas. La fuerza actuante donde se concentra una
masa (1) es iqual al peso de la misma (Wi) por un coefi-
ciente proporcional a la altura (hi) de la masa en cuestidn
sobre el desplante (o nivel a partir del cual las deforma
ciones estructurales pueden ser apreciables), sin incluir
tanques, apéndices u otros elementos cuya estructura
cién difiera radicalimente del resto de la estructura.

£1 factor de vproporcionalidad se tomar&d de tal manera

93
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que la. relacién V/W "en la ‘base ‘sea’ igual a c/Q pero

no- menor que a,. Los valorés de C y a. se presentan-en la siguiente
tabla.

Z 0 N A C a3, T1(seq) | 12 (seq) r
1 (terreno firme) 0.1& 0.030 0.3 0.8 1/2
I { toroo & trasiciénly 0,20 Q.045 Q.5 2.0 2/3
1 (terreno comresble)  0.22 0.060 0.8 3.3 1

Este método se basa en la detarminacién d la fuerza
b )

e

lateral total (cortante enls e) a partir de la fusrza
de inercia cue se Induce en ua citems snuivileste do
un grado de libertad, para desputs distribuir esta cortan-
te, en fuerzas c¢encentradas a2 diferentes alturas de
la estructura, obtenidas supcnisndo que &8stz va a vibrar
esencielmente en su primer modo natural. Este método
no es aplicable ern estructuras que tengan geometrta
muy irregular en planta o elevacién, o distribuciones

no uniformes de mesas y rigideces.

La fuerza cortante hasal se determina como:
v = Cs'w

donde:

W es ¢l peso totel de la estructura
Cs es el coeficiente de cortante basal



s =c/ @

Ya habiéndose determinado la fuerza cortante en la base,
debe definirse cudles son las fuerzas individuatles aplica-
das en cada masa, las que sumadas dan lugar a dicha
cortante total. E1 Reglamento del D. F. acepta 1a hipéte-
sis de que 1a distribucion de aceleraciones en los dife-
rentes niveles de la estructura es lineal, partiendo
de cero en la base hastz un miximo en la punta. De
ello resulta que ta fuerza lateral en cada piso vale:

R L & 1 B T 1
£ Wi hi Z Wi hi

Con esta Gltima expresidn  se  doter 33 luerzas
aplicadas en cada masa. En edificios 1a masa se considera

concentrada a nivel de cada losa de piso.

95



3.5 AHALISIS ESTATICO. _ APLICACION AL EJEMPLO

‘Edificio grupo B £ :
Zona sismica B (segin el manual de la:C.F.E.}
Terreno tipo | : '

8, = 0.03
= 0,16
ro= 12

Para marcos de concreto reforzado: Q = 4

Cs = c/0 = 0,16/4 = 0.04>a, Cs = 0.04

Q@ Q6 6 6

6

- 1_3.00 m

5 _— S =

4 3.70 m

3 3.70m

2 3.70 m

1 3.70m
4.30 m

O s mmr o e w

e

5.70 6.10 6.0 6.0 5.70

29.70m

96
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D@0 @O

A
8 — 5.10
c— 4.8 15.0m.
D — 5.10
- 29.70 4
En azotea: En entrepiso pars habitaciones:
carga muerta = 720 kg/mz carga muerta = 450 kg/mz
cargs viva = 70 kg/m2 carga viva = 90 kg/m2
carga total = 760 kg/m2 carga cocal = 340 kg/m2
En entrepiso para oficina En entrepise oard Salones d2 exh.
carga muerta = 450 kg/m2 carga pwuerta = 450 kg,'m2
carga viva = 180 kg/m2 carga viva = 250 kg/m2
carga total = 630 kg/mz carga total =, 700 kg/m2
En planta baja para estacionamiento:
carga rwerta = 570 kg/m2
carga viva = 100 kg/m2 -
b4

carga total = 670 kg/m
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galeulo de lpgfpesosrén:entﬁépigéé,

Azotea: “’6 < (7‘90.'k>g'/'r‘n | FS

P1anté;t%pof.i

570

540 kg/me x 29

288,594.9 kg =

mex
288.%9ton

230 -

70°m % 15.00 m = 240,570 kg=

240.57 ton

Planta tipo: W = Ny = Wy = 630 kg/m® x 20.70 m x 15.00m =
g . : 280,665 kg = 280.67 ton
Planta tipo: Wy = 700 kg/m2 x 29,70 m x 15.00 m = 311,850 kg =
Para la azotea tenemos 311.85 ton.
Peso de los muros: 29.09 ton ¢+ 2 = 14.545
Cargas adicionales: 86:568 ton = 86.568
Peso de vigas: 16.75 ton = 16.7%
Peso de columnas: 20 x 1.162 = Z3.04n+2=_11.52
129.38
Para el entrepiso tencaos:
Peso de muros: 49.602 ton # 2 = 24.801 ton
Peso de vigas principales: §,720 kg = 9.72 ton
Peso de vigas secundarias: 17,992.8 kg = 17.99 ton
Peso de vigas perlmetralesz 12,873.6 kg = 12.87 ton
Peso de columnas: 24 x 1.8 = 42.20 ton + 2 = 21.6 ton
Para planca baje tenemos:
Huros: 42.368 (on = 2 = 21.184 :ion
Vigas Principales: 24.20 ton
Vigas setundarias: 17.99 ton
Columnas: 24 x 2.58 = 61.92 ton + 2 = 30.96 ton.
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Peso

Peso
Peco "

‘ Peso:
Peso
‘de vigas:

Peso

Peso
Peso
Peso

de muros:
de -columna

de muros;

1454504 24.801 5

21.6

24.80 +.24.80 -

de columnas: - 21.60 + 21.60 =
40.58 ton

= N3 = NZ

de muros:

24.801 + 21.184 =

de columnas: 2.6 + 30.96 =

de vigas:

24.20 + 17.99 =

113,05 ton

49.60 ton
43.20 ton

133.38 ton

45.99 ton
52.56 ton

__4z.19 ton

140.74 ton

Calculo del peso total en entrepisos

Entrepise ”l = 311,85 + 140.74 = 452.59

Azotea:
Entrepiso HS = 240.57 + 113.05 = 353.82

Entrepiso Wy = “3 = HZ = 280.67 + 133.38 = 414.05 ton

Wg = 268.35 + 129.38 = 417.57

ton
ton
ton

99

Para el calculo de 1las fuerzas sismicas en los entrepisos,
se realiza la sitguiente tabla:
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Ni hi (m) Wi {ton) {Wihi(bn-m)] Fi {ton)] Vi {ton})
6 22.10 417.37 9,237.14 28.08 28.06

S 19.1¢ 353.62 5,754, 14 20.52 48.58

4 16.30 414.08 65,376.37 1¢.37 67.95

3 i1.7¢ a15.08 4,844.239 18.72 82.67

2 8.00 214.05 3,312.40 15.96 92.73

1 4.30 452.453 1,846 14 5.91 98.64

Q S UM 2,466.33 32,470.58

=Cg W =10.04 x 2,066.33 = 98.65 ton.

. _Nihi

2Wihi



3.6 CONCEFTO DL RIGIDEZ DE CNTREPISO

La rigidez de entrepiso es 1la relacién entre la fuerza
cortante absorbida por un marco, mure o contraviento
en un entrepiso y el desplazamiento horizontal relative
" entre los dos niveles gue o imitan. La rigidez asht
definida no es independiente del sistema de fuerzas late-
rales. Por tanto, pare calcularla con rigor dece conocerse
tal sistema con anterioridad, lo cual! ern generai no es
pasidle.

En marcos ordinarios de edificios el empleoc de sistemas
de cargas gque no son estrictamente propercionales al
definitive de andlisis inircduce errores de poca impertan-
cia, y wusualmente es aceptadble calcular Jlas rigideces
a  partir de  hipbtesis simplificadoras sobre a3 forma
del sistems de fuerzas laterales. En muros, contravientos
y ciertos marcos es indispensable tener en cuenta la
variacion de la carga lateral.
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3.7 ECUACIONES DE_WILBUR

Las férmulas de Wilbur son aplicables 'a marcos -regulares
formados por piezas de. momentos de . {nercia; constante,‘
y se basan en las siguientes hipotesis: B ;

1. Ltos giros en todos los nudos de un n1ve1 y.der
los dos niveles adyacentes son igua]es. except '
nivel de desplante, en donde puede suponerse enpotran
o articulacién segln el caso. :

2.

Suponiendo’ las tolhmh I a a‘cgmehfatibn.
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b)) para-el ;eguﬁdQ'gntrepigo:t

Supeniznda’ 125 columies- empotradas en la cimentacisn.

TR 48 E
Y [ 4ha , _tu_+ he + he_ hs_]__'_ 3
2 Ne
Tk Ikt + Jka 2kt,
12

Suponiende las columnas articuladas en la cimentacién:

= 48 E
Rp = ‘
h‘: 4ha+h+h3+eh+h,] --------------- 4
T ke 3kt Skt ‘
c) Para enirepisos intermedios.
Rn = 48 £
hn Abn_, _hm *+ hn . _ha t hg ] -------me-eo-oeec 5
3 ken Y ktn 3 ktn
En estas ecuac jones:
fin = rigidez del entrepiso en cuestidn.
ktn = rigidez (1/L) de Yas vigas del nivel sobre el entre-
piso n.
kcn = rigidez (1/L} de las columnas del entrepiso n.
m,n,0 = Sndices que identifican tres niveles consecutivos de
abajo hacia arriba,
hn = altura del entrepiso n.

Para el entrepiso superior, s% se acepta que la cortante
de} pendltimo piso es el dodle que 12 del O0ltimo, se encuen-
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tra que es aplicable la formula para entrepisos ir_\ter‘medios
poniendo 2 hm en vez de ,hm Yy haciendorh'= D ) : :
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3.8 EJEMPLO_NUMERICO DE WILBUR.

A continuacibén se opresenta un ejemple numérico de
ecuaciones de Wilbur:

@
o

m m m m m ™ 3 c’;o«»
i) P2 74 7 Iy {
924 921 %24 4 924 924 3. 0m
79 7 2 74 79 {
!
924 az4 %4 924 924 %24 3. 70m
79 7 7 74 n__1 ‘.
9% 924 a7 %24 e 24 3. 10m
9 7 7 b L] o
924 924 7 92 az4 926 3. 0m
73 /4 7 1 i) J(
12h 123 21 2n R »u s, Som
) 7 74 74 79 s
% 1735 s 7% % V7136 3.00m
&:C-\ w N AN -
po 5700 o 6.30n 4 6.10m . 6.10n 5.70m
T 3 3
50_[[:] |- 2h p - 59 % 307 . 520,833 cnd
50 2 12
COL. EN P.B. P
Y SGTANO K = o K - 220,833 em’ g
L 300 cm
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Suponiendo 1as columnas empotradas en la cimentacidn.

48 [
hy ahy 3 hg
Ike Tkt + Zkca
5
' COL. EN ENTREPISO.

3 . 3
as:[ [:::] 1R bl 85X 857 L 54y 719 et
1 12

R] =

s
45 i
Kos _.3_5_}_4._7.]_.9.... _;’gga’

0.

E=2.1x 100 =2 1od‘noo i ‘}"’

COL EN AZOTEAR. -

T s e
9 [:::] G i =213 333 ca’
5 I Rt ERR
¢ . 213333
T
Rigidez de vigas.
3 3
IR p e RAT . 20 % 300 . 45,000 cn®
70 iz 12

k = 45,000 ¢« 570 = 79

R, = 48 x 2 100 000 . 480,000 kg/em
(T4 x 300 300 + 430
30 * 10416
{ 10 2 380 + —511E

Ri = 480,000 kg/cm.
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; 48 x 2 100 530 - 80 088 kafem
4301'4 x 630, 300+ 630, _430 « 37~] ]
7266 3mp 10416 180
12
R, = BO 088 kg/cm
Ry - 48_x_2 100 000 63078 kefem
30| 4% 370, 430 + 370, _370 + 370 :
5 544 380 380
Ry = 63 078 kg/cm
R - 48 x_2_100_000 - 65 473 ko/em
30| 8% 370, 3204+ 370 | 330+ 370]
5 544 380 380
Ry= 65 473 kg/cm
Ry = Rg
Rg = 48 x 2 100 000 < 68 502 kg/em
170 [ ax 370 , _370 + 370, 370 s 300
5 544 180 380
R8 = 68 502 kg/fcm
R, - 48 x 2 100 000 - 88 258 kg/cm
300 [ 4 x 300, 2 x 370 + 300 300:|
a 286 380 380

R7 = B8 258 kg/cm
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.3.9 DISIRIBUCION DE CORTANTES EN_EL_ENTREPISO, 'DIRECTO

Y TORSION. TEORIA Y EJEMPLO.

En este paso del andlisis sismice hay ‘que"considerar- .

que e) momento torsionante, se tomard igual . a la fuerza

cortante de entrepiso multiplicada por Ya excentricidad.

que para cCada marce cresulte. mds desfavorable  de’ ‘las
siguientes: : ’

1.8 e, + 0.1 , 6.e; ~ 0.1b, donde e  es la excentricidad
torsional . calgulada en- el entrepiso considerado, ¥
b es 12 mixima ‘dimensidbn’ en planta de ‘dicho entrepise,
medida perpendicularmente a la direccion del movimiento

de) terrenc que se este analizando.

También - se debz tener - presante  que las  estructuras
se analizardn bajo la accibn de dos componentes horizon-
tales ortogandies del mIvimigats del tewreng, ¥ gue
en cada seccidn céi:ica se debe considerar 1la suma
vecicrial de - los efectos (desplazamientos y - fuerzas
{nternas) de un componente de movimiento del terreno
con §.3 de los efectos del otro, en adici6n a los efectos
de fuerzas gravitatorias. '

EY procedimiento  de distribucién de fuerzas sismicas
entre los elementos resistentes consiste en los siguientes
pasas:

‘a) La fuerza horizontal Pi aplicada en el centro
de’ gravedad de cada nivel i se calcula como se describid

- anteriormente.

b} B Se obtiene por eguilibrio estétito 13 = Yinea



A‘,Q,g

de accigon. ¢e Ta cortante “sismica .en cada"entrépisof”
para. las “cos direccicnes ortogonales paralelas ‘a:-los
sistemas resistente : e o] RIS

w

c) Se calculan las rigideces de entrepiso de 1los
elementos resistentes en ambas direcciones’ y -en todos
los entrepisos.

d) Se determina la posiciotn del centro de torsibn
en cada entrepiso. Este centro es el punto por el
que debe pasar la Yinea de accién de la fuerza cortante
sismicea para gue el movimiento relativo de los dos
niveles consecutives que limitan el entrepiso sea exclu-
sivamente de ‘trasiacidn. En  caso contrario existe
torsién o rotacion relativa entre dichos niveles.

Las expresiones ara calcuiar el centro de torsién
P

son:
Xt = X ARiy xib o j ¥y oe AR YD L 2
= R‘iy ZRix

X4, Yi son las coordenadas de los elementos resistentes.

e} La fuerza cortante que debe ser soportada por
un elemento resistente cualquiera es igual a la suma
de dos efectos:

£Y deoido a la fuerze cortante del piso, supuesta actuando
en el centro de tarsién, y el debido al momento torsionan-
e de} piso. $i 1a direccitn analizada del sismo es
paralela al eje X, se obtienen las cortantes siguientes:



En los elementos resistentes X por efectc de Wa”err:a
cortante ap\\cada en el centro de tors1én. A

En los elementos resistentes X, por efecto de 'la torsibn:

Mt Rjix Yjt
(SRix Y25t + T Riy x2jt)

En los elementos resistentes y, por efecto de la torsifn:

Mt Riy Xjt
Zrix vE5t «ZRjy x5t )

En Jas eaprecicrsed anterigres:

Yx, Vy - fuerza ¢tortante stsmica en el entrepiso conside-
rado en las direcciones X y Y, respectivamente.

Xit, Yjt - distancias de los elementos resistentes
con respecto al centro de torsién del entrepiso
en cuestibn.

Mt - wmomento torsionante en el entrepiso considerado,
que es igual al producto de 1la fuerza cortante
en el entrepiso, por la més desfavorable de
Yas siguientes excentricidades.

ey = i.5 e, 1 9.1 b cacera (]

ey = e - 0.1b ~--mu- 7
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ﬂandé,cs es la-excentricided calculada como la distancia
entre “la “linea de accién de 12 cortante y el centro
de torsién, y b la mayor dimensibn en planta de) entrepiso
medida perpendicularmente a la direccidn del sismo.

En la ecuacibn (6} a Ya excentricidad calculada amplificada
se l@ suma, en el mismo sentido, 13 excentricidad acciden-
tal 0.1 b. En la ecuacién {7) a 1la excentricidad calculada
se le resta, en sentido contrario, la excentricidad
accidental. Para cada sistema plano deberd dnvestigarse
cual de 1las dos excentricidades dadas por las ecuaciones
5 y 6 produce gefectos mas desfavorables.

f) Para cada sistema plano deberdn calcularse 1las
fuerzas laterales debidas a 1a suma de 100 por ciento
de los efectos debidos al sismo actuando cn 12 direccion
X con 30 por ciente de los efectos producidos por el
sismo actuando en la direccién Y y viceversa. Rige
el mayer de los resultados.

g) Conocido el sistema de cargas que actda en cada
elemento resistente, é&ste se analiza de acuerdo con
los métodos presentados en los temas anteriores:

APLICACION AL EJEMPLO

Considerando los resultados del tema 3.5 tenemos para
el entrepuso

@ 9 9.0

ba
2.90
48 , 510

Vigas secundarias de:
0.35 x 0.25 m.

510

Columnas de: 0.45 x 0.45
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Vigas Principa?eé:
“0.45 x 0,25 'm.

Vigas.Perimetrales:
0.35.x0.25 m.

AR+ A T o+ A X

X =
Ay o+ Ay 4 Ay
X = {12.30 X 5.70)(2.55)+(24.0 x ©.90){(17.70)+(18.30x5.170)(14.85)
{12.30x5.20)+(24.0x9.901(18,30x5.10)
¥ = 199.81 + 4 205,52 + 1.385.95 _ 5 791.28
70.11 + 237.6 + 93.33 4031.04
X = 14.44
.# o . 112.30x5.70)(6.15)+(24.0x9.90)(0.05)+{18.30%5.10}(2.55) -
(12.30x5.70)+{24.0x9.90)+(18.30x5.10)
7= 431.18 + 2 387.88 + 237.99 _ _3 057.05
401.04 401.04
Y= 7.62
Obtencion de rigideces de vigas y columnas.
3 3
pe 2R Peot, s 23EAS L agy 710 et
12 12
K= 1L K col. = 21712 . g5 S
370 E

K col = 924 cm
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En direccidn X tenemos:

L1 = 1.5 (-0.41) + 0.1 (29.70) = 2.36 m

ep = -0.41 - (0.1) (29.70) = -3.38m = Rige
En direccibn y tenemos:

e,y = 1.5 (0.12) + 0.1 (35) = 1.68 m = Rige

e = 0.12 - (0.7) (16) = «1.38m

y2

Debido 2 la excentricidad del centro de masa con respecto
al de torsion las fuerzas cortantes originan los momentos
torsionantes de estrepiso siguientes:

Para sismo en direccibn X
Mry = ¥, e, = 67.95 x 1.68 = 114.16 ton/m
Para sismo en direccién ¥
MTY:yy e, = 67.95% x 3.38 = 229.67 ton/m
E)1 momento torsionante debido al sismo actuandc en direccibn
tanto X come Y produce cortantes en los ejes corientados

tanto en direccifn X com¢e en Y3 los cuales se determinan
con las siguientes ecuaciones:

- Rix Yit
Vix = MTX Viy _ Riy XiT HTX

> .
SR, Y.+ R, X 2 2
ix Yoar ot Ry XN AR #Ry X7y

2 2 - : -
ZRix Yo7 * zRﬁy X%y = 14 256 100 + 67 B39 06B = B2 095 168
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o .25 393 28933 amt kv, etk - _‘1‘1_:?’)2 . 175 end
e 4 RA ¥ 1 B .
12 -
: Ky. perketrales = -89 323 . ygg om?
480
4
¢, = 89323 C8° . qeq ol Kv.s. = 22 323 . 145 cm3
570 cm 10
25 x (a5)° 8
principal = &~ ——=' . - 189 844 ¢n
12
arincipales = ]3?‘504 = 372 ¢m
v
Kv. principales = 372 cnd
. principales = 189 843 . 306 cm®
180
Kv. principales = 396 cm3
. 4§ x 130 600 100 ‘800 000
170 [:4 x 370, a_x 370 ] 370(0.40+1.30}
4 ox 923 396 ) (2 x 372)
R, = 160 254 kg/cm = Ry = Ry = Rg
. 48 x 7 100 500 100_800_000
370[4 x 370, & x 370 :} 370 (0.40+2.76)-
4 x 92 186 + (2 x 175)
R.l = R6 = B6 213 -kg/cm
. 46 x Z 100 000 100 890 000
370 !. CHE i VICE ia 278 1 373(0.4041.07)
2 x 026 (157 x 21e(136 x 31 oo B
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Ry = Ry = R, = Ry = 114,950 kg/cm

Las ordenadas del centro de torsidn se determinan con las -
ecuaciones 1 y 2:

. o Z(R1y X1) vo - 2 {Rix Y1)
T T
¥ Riy S Rix

y. . 3 848 500
459 800

= 7.5

Yp = 7.5

. .12 079 614 _
813 442

14.85

XT = 14.85

La fuerza cortante que resulta en cada marco serd la
suma de una fraccidon de la cortante de entrepiso propor-
cional a su rigidez {cortanie directs) m3s 12 zortante

que se induce por el momento torsiomante (cortante por
torsién). E1 cortante directo se obtiene con la ecuacién:

Wik = yx —RIX Viy = vy ——Ri¥_

¥ Rix > Riy

Segin 1los resultados obtenidos em el tema 3.5 1as fuerzas
cortantes sismicas en el entrepiso 3 - 4 valen:

Vx = 67.95 ton Vy = 67.95 ton

114 950 )
459 800

vix = {67.95) ( 16.99



Viy =

Viy

Xi1

Vi1

Yiy
Vit
Yiy
Yiy

Xy1
Xiq
X3y
At
Xit
X1

( 86213 y ¢ 57.95)
B13 442

( 88258y (67,95 )
813,442

Xi - YT

Yi - ¥

16 - 7.5 = 7.5

9.90 - 7.5 = 2.4

5.10 - 7.5 = - 2.4

¢ - 7.5 =-17.5%

0 - 14.85 = -14.85%

5.70 - 14.85 = - 9.15

11.80 - 18.85 = -3.0%8

17.90 - 14.85 = 3.05

24.0 - 14.85 = 9.15

29.70 - 14.85 = 14.8%

l.a excentricidad en X vale:

e_ = 14.44

c

- 14.85 =

La excentricidad en ¥ vale:

ta excentricidad de disefio se determina con

ec=

ey = 1.5e_ +0.1b

7.62 -« 7.5 = 0.2

7.2

13.39

-0.41

las

e, = e, - 0.1
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ecuaciones:



4] sz,‘m‘ﬂﬁmﬁﬁf

) CORTANTE POR CORTANTE
2 ORS 10N TOTAL
Rix Yoo | R ¥y JCORTANTEL  Yir | Rudsr | Rax¥ 47 |SToMO | STSMO | STSR0 | SToMg | X * 9-
EN X [FN Y | EN X | EN Y

118 950 15 1 724 2500 16.99 7.5 862 12516 465938 1.20 2.41 18.19 2.4% 18.91

118 950 9,30 11 128 005 16.99 2.4 275 880 662 112) 0.38 0.77 17.37 0.77 17.60

114 950 5.10 586 245 16.99 -2.4 -275 880} 662 312r -0.38 | ~0.77 1.5V -0.77 16.38

N5 950 0 0 16.99 -i.5 -287 1516 465 9%y -1.20 | -2.41 15.79 | -2.43 15.06

459 800 3448 5000 67.96 14 2% W0
Hry=229.67

Lt



| Mry 1229674

CORTANTE PR CORTANTE
CORTANTE " TORS103 L
EJE iy X5 Riy¥s Ipmrecro | %t | RivKsr (ReyXT4r |TSTSMO | SISm0 | STSHO | Siswo |Y + 0-3X
EN Y | EN X |EN Y |EN X
1 g2l o n 7.2 anss lyomoipoenes case | aum Doae om0
2 ¥ozi| s | onas| BB | -5 l-1asxazases <0 | 200 | 93 | 200 | 868 |
1

3 WAl e | 1emer| B | -3.05 |- ams| 1awey 1y | 08 | wee | & | N

4 wes| v |eessy] 1m 305 | s 1awzed 13 | oes | W | o8 | w%

5 WA 2.0 | 3me0s| B 995 | 1486 2 Bawms a0 | 200 | wae |20 | w0

6 23| 20| 25050 7.2 We5 | 1Z03 wOoN W 358 | L7 | 0B | Lr | na
am | ez vomed| 6.9 67 839 06

slL
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3,710 ¢ - METODOQS ~ APROXIMADOS PARA EL ANALISIS - DE- MARCOS
PLAROS SUJETOS A CARGAS LATERALES,

£n el disefio sismico es fdmportante el an&lisis de marcos
de edificios sujetos a fuerzas laterales y el. cdliculo
de rigideces. En este tema se describen los principales
métodos aproximados de anidlisis de marcos, cuya aplicacién
es préctica a disefios prediminares,

1. Método del Factor.

Se basa en las ecuaciones pendiente - deformacidn haciendo
modificaciones bajo las siguientes hipdtesis:

a) Para el cé&lculo de los desplazamientos lineales
y angulares en un piso, se considera que el valor en
dos entrepisos consecutivos en faual. es la diferencia

de desplazamientos laterales de dos niveles consecutivos
dividida entre la alturas del enirepiso.

b) E1 giro de un nudo y de los extremos opuestos
de todas las barras que concurren al mismo son iguales.
Este método se aplica siguiendo los pasos que se describen
a continuyacidn:

1. En cada nudo se calecula el factor ¥V de las
vigas.

V= Zkc/ Zk, Zkc es la suma de las valores

k = 1 [/ L de las columnas que concurren al nudo, y
Tk es la suma de los valores k para todos los elementgs

del nudeo.
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BT 2.},""_En“_'c-ada'_‘-nudc <e. calcula el factor € de las
columnas C" =/ /1 i-;:‘V."'s'iendo v el factor de viga del paso
e En las- bases de las columnas empotradas del primer
piso se considera € = 1.0

3. Hay un ndmero, obtenido en 1 y 2, ¥ y C en
cada extremo de todos los elementos del marco. A cada
ung de dichos numeros se Je suma la mitad del correspon-
diente al otro extremo del elemento.

4. Se nmultiplica cada suma hallada en el paso
3 por el wvalor de k del elemento al que corresponde dicha
suma. Para las columnas, & este oproducto se le 1lama
factor de wmomenio de columna C; para las vigas, factor
ge momento de viga V.

5. Ltos factores de momento de ¢olumna C, hallados
gn ' pasec 4 son los valores relativoes aproximados de
los momentos en los extremos de e columra gpara el piso
correspondiente. Por 13 estétice se ve que fa suma de
Jos momentos en Jos extremos de las column3as en un piso
determinado, es dgual a1l cortante horizontal total en
ese piso multiplicado por la altura de! piso.

6. tLos factores de momento de viga ¥V, encontrados
en el pasc 4 son 1o valores relativos aproximados de
195 mementos en Yos  extremos de las  vigas para  ceda
nudo. La suma de Jos momentos en 10S extremos de las
vigas en cada nudo es igual, por 13 estética, a la suma
de los momentos en los extremos de 1las columnas en ese
nudo, que pueden obtenerse en el paso 5. Por lo cual,
frctormas de momento de viga ¥ se pueden transformar
en momentcs eén  10f  extremos  de  dxtai,

Tus
por nroporcidn
directs en c2da nucso.



Ir. Método del Yoladizo.

Para la -aplicacitn  de- este métod

qqhsidefén;,sz
siguientes hipdtesis: AT

a) Hay un punto de inflexién .en - el centro. de cada

viga.

b) Hay un punto de inflexién en el centro de cada
columna.

c) ta fintensidad del esfuerzo axial en cada columna

de un pise es ‘Pproporcional a la distancia horizonta)
desde esa <c¢olumna a1 centro de gravedad de todas las
columnas del piso que se considera.

Iir. Método del Portal.

Este método se basa en las siguientes hipétesis:

a) Los opuntos de inflexi6tn de vigas y de columnas
se encuentran en sus puntes medies.

b) La fuerza cortante en cada una de las columnas
exteriores de unm pisc es igual a ia mitad de Ya que corres-
ponde a cada columna interior, De esta manera el problema

se transformz en una Jsostdtica.
A continuacidn se describe la secuencia de cdlculo:
1. Determinar la fuerza cortante en cada entrepiso.

2. Usando 13 hipdtesis (b) se determina la fuerzs:



22

cartante en-cada ¢olumna.

3, Considerando la hipotasts (a) se daterminan
los momentos flexionantes en los extremos de las columnas.

q. Se determinan los momentos en 1os extremos
de todas las vigas equilinrandc los momentos de las columnas
en cadas extremg. Se necesita empezar en nudos con una

sola vigs y considerar que Yos momantos en los extremos
de una misma viga son iguales.

5. Se outienen las fuerzas cortantes en las
vigas a partir de los momentos d& Sus ExIremos.

6. Se determinan las fuerzas axiales en las columnas
a partir Jdg Yas cortantes de las vigas.

El método de Bowman se describe con mas detalle en el

siguientc fema.
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3N EL_METODO DE BOWMAN, EJEMPLO NUMERICO,

- Comg resultado del estudio de un gran nimero de marcos
resueltes por métodos exactos, Se ha propuesto un método
aproximado de acuerdo con las siguientes hipétesis:

1. Los puntos de inflexi6tn en las vigas exteriores
se encuentran a 0.55 de su claro, a partir de su extremo
exterior, En vigas interiores, el punto de inflexi4n
se encuentra en el centro del claro, excepto en la crujia
central cuando el nGmere de crujias es impar, o0 en las
dos centrales 51 e par. En estas crujias la posicién
de puntos de inflexiétn en las vigas estd forzada por
condiciones de simetria y equilibrio.

2. Llos puntos de inflexién en Jas columnas del
priner entrepiso se encuentran a 0.60 de su altura, a
partir de la base. En marcos de dos o m&s, tres O mds,
¢ cuatro o m&s entrepisos, respectivamente, los puntos
de inflexién en las columnas de 1los enirepisos Gitimu,
peniltimo y antepeniGltimo, respectivamente, se encuentran
a 0.05, 0.60 y 0.55 de la altura correspondiente, a partir
del extremo superior. En edificios de cince ¢ mids entrepi-
505, 105 puntos de inflexién en columnas para las cuales
ng se ha especifigado 13 posicibn se encuentran en el
centro de su altura. Esto se ilustra en la fig. 1.
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“DETPUNTOS? DEIRINFLEXJON

3. La fuerza cortante de cada entrepiso se distri-

buye en la siguiente forma:
- En el primer entrepiso:

Una fuerza cortante igual a:

ve = A - 0.5
N +1

Se distribuye directamente entre

tas columnas

proporcional-
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mente a sus rigideces. La fuerza cortante

Vt = V - Vc  se distribuye entre las crujtas proporcional-
mente a la rigidez de 13 viga que Tlas limita en la parte
superior. La cortante de cad2 crujia se distribuye en
partes iguales entre las dos columnas que la limitan.

- En pisos superiores:

Una fuerza cortante:

se distribuye directamente entre las columnas.

La cortante ¥t = ¥V - V¢ se distribuye entre las c¢rujias
como se hizo para la planta baja.

En estas expresiones:
¥ = Fuerza cortante total en un entrepiso

N = Nimero de crujias del marco en el entrepiso considerado.
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Distribucién de Cortantes
Para N]

¥ = 98.64 ton

We = ( 5205} (98,610 ) = 73.98 + 6 = 12.33
5+ 1

V, = 98.64 - 73.98 = 24.66 ¢+ 5 = 4.93 ¢+ 2 = 2.47

Para N2 H

-
"

92.73 ton .

Ve = ( 222 ) (52.73°) = 46.37 ¢+ 6 = 7.73
5 + 1 ’

V., = 92.73 - 86,37 = 86.36 + 5 = 9.27 + 2 = 4.64

Para N3 :

vV = 82.67

Ve = { 222 ) { 82.67 ) = 41.38 + 6 = 6.89
5 + 1

V, = B2.67 - 41.34 = 81.33 = 5 = 8,27 + 2 = 4.14
Para N4 :

*

Ve = ( 2% ) {67.95) = 33.98 + 6 = 5.66
5+ 1 b



iz8

V,=67.95 - 33.98 = 33.97 + § =:6.79 +'2 =.3.40
Para N5:
V = 48.58

48.58 ) = 24.29 '+ 6= 4.05

"
)

1
n

Ve

V. = 48.88 - 22.29 = 24.29 + 5 = 4.86 2 =2.43

Para N5 :

~————§— ) (28.06) = 14.03 + 6 = 2.34

-
n
"
(L5

V, = 28.06 - 14.03 = 14.03 +:5 = 2.B1'+°2 =.1.4]
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4.1 CONCEPTOS GENERALES DE ELASTICIDAD LINEAL.

Las estructuras de Ingenisrfa estdn hechas de materiales que
se deforman ligeramente cuando estdn sometidas a esfuerzos o
a cambios de temperaturas. Como consecuencia de estas defor-
maciones, los puntos de la estructura experimentan ciertas -
movimientos llamados desplazamientos o corrimientos, y la es
tructura sufre a su vez una deformacidén gencral. Siempre gue
no se sobrepase el limite eldstico del material, todas estas
deformaciones y corrimientos desaparecen cuando se suprime -
el esfuerzo y la temperatura vuelve a su valor primitivo.

Este tipo de defaormacidn se 1lama alictico y puode ser produ
cido por cargas que actuén sobre la estructura o por ria

ciones de temperatura.

A veces, la deformacidon de la estructura es consecuencia de
asentamientos de 105 zpoyos, juege en los nudos articulados,
o alguna otra causa. En estos casas, la causa permanece en =
accién continuamente, por lo gque las deformaciones resultantes
no desaparecen. fste tipo de defermacitén se llama no elistico.

Las caracterfisticas gue hacen que un material sea adecuado -
para cumplir funciones estructurales se relacionan con sus -
prop iedades mecdnicas y con su costo, principalmente. Las --
estructuras civiles implican greﬁdes volimenes y no permiten
el empleo de matertales de resistencia extraordinariamente -
alta y de comportamiento estructural excelente, pero de cos-
to muy elevado, como los que se usan con frecuencia en las -

fstrurturas asrraniuticas v 2ernecnacialec,



tas propiedades estructurales de un material se definen en forme riguresa por
medio de sus leyes constitutivas, o sea del conjunto de ecuaciones gque descri
ben el pstado de deformaciones que se presenta en ¢l material ante cada posi-
ble estado de esfuerzos, ast como los estados que corresponden a condiciones
de falla. De una manera mds sencilla 1as principales propiedades de un mate -
rial pueden representarse mediante curvas esfuerzo . deformacidn obtenidas de
ensayes estandar ante condiciones uniaxiales de esfuerzos {de compresidn o de
tensifn }, Se ingnoran en estos ensayes, efectos como los de la velocidad y -
permanencia de 1a carga, los de repeticiones y alternaciones de esfuerzos y ~
los de estados multiaxiales de esfuerzos. A pesar de estas Vimitaciones, las
curvas esfuerzo-deformacidn en tensidn y en compresidn, recabadas de ensayes
en condiciones estandar, proporcignan yna informacion relevante acerca del) --
comportamiento de un material,

Las principales propiedades estructurales que se obtienen de curvas esfuerzo-
deformacidn, como las de la fig. 4.11 se refieren a caracteristicas de resis-
tencia, de rigidez y de conportamiento ineldstico.

fo ~ Limite de proporcionalidad
fu - Esfuerzo miximo resistente
- $e- Deformacidn eldstica para el
esfuerzo mdximo resistente
€. - Deformacién it ime

' T Factor de ductili-
je
dad
E ~ Mbdulo de elasticidad

Estueczo

Fig. 4,11 curva tipica esfuerzo-deformacibn de un material estruttural,
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La resistencia se define usuaimente como el esfuerzo maximo que se alcanza en
el material durante e) ensaye. En algunos casos ésta se limita a un esfuerzo

menor que el miximo, como en el acero donde se adopta como resistencia pafa -
fines de disefio el esfuerzo de fluencia, por considerar que el esfuerzo méxi-
mo no es aprovechable ya que se alcanza para deformaciones excesivamente - -
grandes para 125 cuales las estructuras tendrian problemas de inestabilidad.

La diferancia entre &) esfuerzo m3ximo y el de fluencia queda como un factor

de seguridad adicional no reconccido dentro del disefio, En algunos materiales
como el aceérc, las resistencias a compresién y 3 tensign son practicamente -

iquales, mientras que otros { los pétreos )} son mucho menos rasistentes a --

tension que a compresidn y alqunos como la madera tienen una resistencia - -

mayor 3 temsidn.

La curva csfuerzo-deformacion de practicamente todos los materiales estruc -
turales presentd un tramo inicial lineal, o casi lineal, 1o gue permite defi
nir un mddulo de elasticidad ( £ J como 1a pendiente de diche tramo., En el
oli&rd, Y2 wadera y en Ja mayoria de las mamposterias, la curva se mantiene -
Tineal hasta cerca de la carga mdxima o de tluencis. Tn 2Y Zoncreto la Curva
deja claramente de ser lineal desde esfuerzos del orden de la mitad de la --
resistencia. €1 modulo de elasticidad es una propiedad muy importante en el -
comportamiento estructural, ya que de &ste depende directamente la rigidez -
que se puede Jograr en 12 estructura y el cumplimiento de Tos estados limite
de servicio,
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4.2 ECUACION DE EQUILIBRIO DE BARRAS PLAMAS.

La ecuacidén de equilibrio de barras planas se basa en los siguientes principios:
a) Hipdtesis de Euler - Navier.

EY andlisis de las estructuras pucde 1legar a ser muy costosc, a menos que la
geometria se idealice mediante formas sencilias. Afortunadamente, los costos de
fabricacidn, transporte y construccidn y las restricciones de tipo estético y
funcional han forzado la geonetria de las estructuras hacia configuraciones --
modulares simples donde, generalmente, una o dos dimensiones son mucho menores
que las restantes, tal como sucede en las vigas, barras, placas y sus contra -
partes curvas. La larga experiencia con estos mddulos, 1lamados elementos es -
tructurales, nos ha enschiado que el comportamiento general de las particulas -
de material en las dimensiones cortas usualmente se puede describir con ung --
aproximacion aceptable, utilizando leyes sencillas. Por ejemplo, la regla de -
Euler - Havier establece que las " secciones planas permanecen planas después
de la deformacién .

b ) Principio de Continuidad,

Pariiendo de la relacidn lineal entre los esfuerzos y las deformaciones pode-
®mns Vlegar a la expresidon que nos define el método de rigideces. Tomando en --
cuenta las deformaciones tanto lineales como angulares asi como Jos posibles
desplazamientos se puede establecer el siguiente arreglo matricial:

3 N N
€, 3, 0 0 u
;y ° %%y o
o o % v
b > = ' S -een4.21
¥y %%, %, 0
a" xz a/ax ° %n
Jyl L o aéx é@y w
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: 4 T,
Liamando 1e} al vector columna de defarmaciones, [ml 2l opera-
dor matriz y{df al vector columna de desplazamientos. Se tiene:

@ W P

Donde ﬂkﬂ es una matriz operador, esto es, el producto d4 .u
deberd entenderse como la derivada parcial de U con respecto 2 x
y asi también para los productos restantes.

E1 operador ﬁAﬂ recibe el nombre de matriz de continuidad.
c) Ley de Hooke

A continuacidn se establecerd la relacidn entre deformaciones y
esfuerzos, Para llevar a cabo esto se utiljiza la siguiente ecua
cidn:

6;’”561—),(«'*'6,)

by - [0, ~ 40+ O

s Vel — Y0 8 ¢ 6 1 a2
Ademids: X" . t’ﬁ
A -z
Yoo + Toars

A partir de las ecuaciones anteriores se puede establecer el --
siguiente arreglo:
- )

\ (e
f % - e G ) 0 o £
)
& | It y % ° o 0 g,
¢ 4 ¢
- Y ) 0 o
; 6 L‘ % 3 (3 . LI .
by | |0 o " e 3 s T
&y ° G o o % o KT
!
L 5‘") o o 0 o o % 'ﬁ.‘
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Llamando [B] a la matriz y ”&q af'ngtor'cqlhmﬁhﬁdéféstéf{ﬂs o
tenemos: : : ‘ R o

@ B ------ 4.24
s &ﬂ €] -------- a.25
siendo [0} = [8]"

d ) Principio de Equilibrio.

Un elemento infinitesimal de un cuerpo tiene que estar en equi -
librio. En la fig. 4.2 se muestra, para el caso bidimensional,-
e} sistema de esfuerzos que actla en un elemente ifinitesimal.
£n este problema se considera que el elemento ticne una unidad -
de longitud como espesor en la direccidn perperdicular al plano
de 1a figura. Obsérvese que se toma en cuenta la posibilidad de
un incremento en los estuerzos de una cera del elemonte 2 ctra,-
pues existe 1a posibilidad de un cambio infinitesimal de esfuerzo
en una cara del cubo a otra y la de 1a presencia de fuerzas de -
cuerpo ( inerciales ). Por ejemplo, puesto que la derivada de -
U. en la direccion X es {8F./y,) y se avanza una distancia dx,-
el incremento esiéVi/y,)ox

o
'§.+a§!;!.d.
1’ Y 13 t3
|| e e 4

Fig. 4.21 Elemento infinitesimal en que actlan esfuerzos y fuer
zas de cuerpo.
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Recordando que 1&y=1'yx se
brio para 1a direccidn X. E
direccidn y, tenemos:

tieme 12 ecuacién bisica de_gquiil

Aaht
sta ecuacién, y andlogamente para la

% L . 226
e 20 .
3. -+ a, + o]

Del equilibrio de momentos del elemento que requiere que se - -
cumpla. ZM 0 se obtiene T.y:Ty: '

Las ecuaciones anteriores son aplicables para un material elds-
tico, plastico o viscoeldstico.

Para el caso tridimensional las ecuaciones tipicas de equilibrio
son:

W
<t

A TR

BY
Al . QEL_ + T4z % 4 + 0 O mem—— 4.27
ED S o1
DTax Tt 28 .
A -

Estableciendo un arreglo para la ecuacidn 4.27 tenemos:

P2 ° ° aér .%2 0 6
[
+ 0 73‘5' o %. o] a’%x = 4 ———328
Tey
0 o %, o ?él %, T

Llamando {F} al vector columna de fuerzas y observando que la -
t
mwatriz operador es igual a []Ai se tiene:

F o+ [mﬂ' g} =07 -———- 420



4.3 METODO DE LAS RIGIDECES.

Aceptando las hipltesis de comportamiento eldstico }lineal, se -
pueden considerar como exactos a los mdtodos matriciales. Estos
métodos se clasifican en dos:

de las rigideces o de los desplazamientos, y de las flexibili -
dades o de las fuerzas.

Para marcos y estructuras de edificios el métocdo mas adecuado -
es el de las rigideces.

Las incdgnitas en este método son los desplazamientos de los --
nudos. Estos desplazamientos son el nimero de grados de libertad
o el grado de indeterminacién cinemdtica de la estructura.

En este método se utilizan acciones producidas por desplazamien-
tos unitarios, estas son traslaciones o rotaciones unitarias, y
las acciones serdn fuerzas o momentos.

tas acciones causadas por desplazamientos unitarios se conocen -
como rigideces.

Ensequida se describen brevemente los pasos 3 seguir para la --
vtilizacidon de este método:

1.- El primer paso del método es restringir todos los des-
plazamientos de junta desconocidos. A esta etapa se le
conoce como solucidn particular. R

2.- Se supone una condicidn de carga que considere el giro
real. Hormalmente se da un valor unitario al desplaza-
miento desconocido. A esta etapa se le conoce como - -
solucién complementaria.

3.- Finalmente se plantea la ecuacién de equilibrio
superponiendo las dos atapas anteriores, estu
es, la solucidn particular y la2 solucién complementaria.
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4.4 METODO DE LAS FLEXIBILIDADES.

E} matodo de las flexibilidades { también llamado de las fuerzas)
es bdsicamente 13 superposicidon de desplazamientos en términos de
estructuras estaticamente determinadas. Las fuerzas o momentos -
que son las incdgnitas, se determinan a partir de desplazamientos
¢conocidps com base en 1as ecuaciones de compatibilidad de defor~
maciones, que son aguetlas ecuaciones que garasntizan los despla-
zamientos finales comg compatibles ¢on las condicianes de apoyo

originales de ia esiructura.

De Ta scuacide de compatibilidad se calicula el valor de 13 in -
chgnita y el resto de la estructura podrd resolverse aplicando
las ecuationes de estatica,

Para una estructura con " n * redundantec, lJos desplazamientos -
deberdn ser calcud2dos para n o+ 1 sistemas de cargas:

a ) ~ Un andlisis para el sistema de cargas y

b} “np " analisis para efectes de cady redundante,

La satisfaccidn de compativilidad involucra un conjunte de “n”
ecuaciones lineales, donde cada ecuacidn exprese uha coadicidn
del desplazamiente final de }a estructura cargada.

Cualguiera de las componentes de los desplazamientos para la -«
estructura primaria san medida de la flexibilidad de la estruc-
turas, es decir, que la estructura, es mas flexible cuanto maye-
res sean los valeres de los desplazamientos.

Como se menciond anterigrmente, 20 &ste método, la solucidn de

una estructyrs nrperestatica se logra mediante la superposician
de desplazamientos de estrucltyras isostdticas, que se les puede
1lamar primarias.
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La estructura primaria no es Onica ya que depende de la seleccidn
que se haga de las incognitas o redundantes y la mejor de ellas -
serd la que involucre el minimo de trabajo numérico. Para obtener
la estructura primaria, se hace la supresidn de apoyos, o la tras
formacidn de un tipo de apoyo en otro mis simple, o por una ruptu
ra de la eldstica de la estructura, que puede ser angular, latera)l
o longitudinal, Se le 1lama solucidn particular a la estructura -
primaria sobre la que actiian ‘las fuerzas externas y solucidn - -
complementaria a la estructura primaria sobre la cual actitan cada
una de )as redundantes o incégnitas.
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4.5 SISTEMATIZACTION DEL METODO DF LAS RIGIDECES,

Se denomina andlisis sistematico aquel tipo de andlisis que
emplea representaciones de calculo y rutinas sistematizadas
con el fin de minimizar el efecto de 1a complejidad de una-
escructura en la aplicacion de los procedimientos adecuados
de andlisis estructural. Debido a esta organizacidn sistemd
tica de los cdlculos, el algebra se convierte en 13 princi-
pal herramienta matematica utilizada en el andlisis.

La necesidad de sistematizar el andlisis surge principzimen
te del uso de las computadoras digitates en la resolucidn de
problemas de andlisis estructural, Para describirle un pro-
blema a una computadora digital es necesario emplear arre =~
glos de nimeros en lugar de esquemas, Una vez que 1a des --
cripcidn del problema esta en forma de arreglos, no se hard
ninguna referencia al esquema de la estructura durante el -
manejo de aquellos, hasta que se hayan obtenidv (odss los -
resultados. Por esta razdn el dlgebra matricial desempeia -
un papel muy importante en el andlisis estructural sistema-
tico.

1) Observaciones generales.

El nimero total de elementos de la estructura se designa -

por 1 y el namero total de nudos por H. £l nimero de grados
de libertad en un nudo ( e } se supone constanie para una -
estructura dada. Las direcciones de los grados de libertad

se refieren al sistema general de coordenadas,
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2 ) Definiciones.

En el andlisis estructural sistematico generalmente se debe
trabajar con matrices muy grandes o con matrices modulares,
en elementos estructurales y en ciertos puntos especiales -
Ylamados nudos. Esta situacidn hace conveniente el fraccio-
namiento de las matrices siempre que sea posible, $i e] - -
fraccionamiento esta regido por los etementos estructurales
este hecho se indica con superindices. For el contrario, si
el fraccionamiento se hace por los nudos, se utilizan letras
tatinas mindsculas como subindices de los nudos. Las posicip
nes de 10s elementos escalares de una submatriz o una subco-
tumna se indican mediante letras griegas en los subindices,
fuando hay m3s de un sistema de coordenadas, uno de ellos se
eiige como el sistema general de coordenadas y los otros --
seran los sistemas particulares de coordenadas.

£l ndmero de vértices en el m-ésimo elemento se indica me -
diante n" ., 0ado un elemento, digamos ¢l m - ésimo, se supo
ne que se comocen X . a y 1"

Agqui «™ es la matriz de rigidez libre- libre y oy es Ta - -
natriz de carga libre-libre de)l m-ésimo elemento; ambas - -
estas descritas en el sistema general de coordenadas en tal
forma que son fraccionables con los vértices. la matriz - -
columna j" es 1a Yista de rdtulos nodales de los vertices -
del m-&simo elemento incluido en¥™y ﬂ‘ En el sentido estri
cto de eiemento finito J™ registra los vértices reales -
del m-ésimo elemento. 5in embargo, para los eiemenios de --
estructuras continuas, si la regla de interpolacidn excede
los limites del elemento ™ contiene 105 rétulos de los -
nudos incluidos en Ja regla de la interpolacién.



Considerando estas posibilidades s se interpreta como el
orden de J7 . Con estas definiciones se observa que los -
F3 m Wl i m
érdenes de X"y g son iquales a ny

Se chserva que 12 generacidn de X™ requiere 1a inclusién
de las coordenadas generales de los nudos en ™ 1a matriz
del materia D" y las condiciones de contorno de fuerzas -
encre elementos. De igual manera, la generacidn de o
requiere 1a inclusidn de las coordenadas generales de los -
nudos en J™ las constantes del maierial, les coeficientes -
térmicos del elemento, informacion sobre l1a carga del ele -
mento y las condiciones de contorno de fuerzas enire ele -
mnengos.

La lista de corrimiencos ae todos Jus nudes 3¢ designs me -
diante u, de suerte que su 1 - ésima fraccidon ( uj )

tra las componentes de corrimiento del 1-ésimo nudo.

El corrimienio y la fuerza en el g- ésimo vériice deV m - -
ésimo elemen:o so indican mediante g y q? respecoivamente,
W se emplea para designar los corrimientos de les vértices y qm
para designar 1a 1ista de fuerzas en los vértices del m - és5imo elemento.

3) Descripcidn de la respuesta esructural.

Esta descripcidn se refiere a la manera de definir la salida

de un problema de andlisis estructural en forma de arreglos -
numéricos. En 1a fig., 4.51 se define el andlisis mediante - -
tres blogues bEsicos: cstruciura, ercitacidn v respuesta. Una
esiruciura queda definida en forma unica por su geomeiria, -

su material, sys condiciones de contorno de corrimienio {(ex-

cluyendo los asentamientos de los apoyos) y sus condiciones -
de contorno de fuerzas enire elemenios.
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Ya que se ha definido la estructura, lo gue interesa es su comper
taﬁiento bajo la accidn de las cargas.

Este es el objetivo del analisis estructural, es decir, que dada
una estructura, se debe delerminar sw comportamiento bajo la ac-
¢idn de una carga cualquiera., E7 término excitacidn se utiliza -
para representar una o todas Jas posibles cargas y ta respuesta
representa las cantidades que describen las deformaciones y las
tensiones internas de la estructura debidas a la carga.

ta estructura se puede considerar como una entidad que transfor-
ma las excitaciones en una respuesta, Las excitaciones consian -
de las condiciones de contorno de carga - fuerza, es decir, las
cargas sobre nudos y elementos, y de aquellas condiciones de - -
contorno de corrimiento que representan los asentamientos de.los
apoyos.

ESTRUCTURA

Geometria

Material

Condiciones de contorno
de corrimiento, sin in-
cledr Yos asentamientos
condiciones de contorno
EXCYTACIONES ™™ ] de fuerzas entre elemen |™— > RESPUESTA

tos.
Asentamientos de apoyo Corrimientos nodales
Cargas nodales Fuerzas en los vértices
argas sobre los ele-- .
mentos 5
e = Gr [ r=cle

Fig. 4.51 Componentes badsicos del andlisis estructural.



4 ) Ecuaciones de gobierno para corrimientos.

Una vez que se conocen )as matrices del elemento, K"y o

con m=1,.. .M y Jas fuerzas nodales impuestas (Pojcon iz1,..
ce .. N, en el sistema general de coordenadas, y se tiene
1a informacién sobre la topologia de la red ( }) que permi-
te relacionar los corrimientos de los vértices ( W )}, con los
corrimientos nodales ( U ) de acuerdo con la ecuacidn (4.51),
se pueden obtener de varias maneras las ecuaciones de gobier
no para corrimientos segiun la forma de las condiciones de --
contorno de corrimiento.

W Nu..... .. (e.4.5)

Si se dispone de las condiciones de contorno de corrimientio
en la foraa de la ecuacidn ( 4.52 ) se puede utilizar el -
método basado en el principio de 12 encrgis potencial total
fija ( con sustitucién } o el teorema de las deformaciones
virtuales para obtener las ecuyaciones de gobierno de los -
corrimientos independientes, uy) . Después de calcular uy
a partir de estas ecuaciones se puede emplear la ecuvacion

{ 4.52 ) para calcular 1a lista ¢ompleta de corrimienios -
nodales { U ) '

uE Hepy Upqy # Hegy Uppgy =om--m-- ws=e-mee cc [4.52)

Si las condiciones de contorno de corrimiento esian dadas -
en la forma de la ecuvacidén ( 4.53 )}, se puede usar un méto
do basado en el princizic de 12 energia potencial) total --
fija {con multiplicadores de lagrange ) con el fin de obte
ner las ecuarionee de gobiporns para la 1islae conpieta de -

corrimientos nodales ( U )



5.- 7 Idealizacidn Estructural

Para la utilizacidén de un programa por medio del método de las
rigideces, se requiere idealizar el sitema, por complejo que =
este sea, de tal forma que permita su tratamiento matematico.

Cominmente esto se logra considerandc 1a estructura como for-
mada por un conjunte de elementos, conectados en ciertos pun-
tos 1lamados nudos y sometido a un determinado nOmero de fuer
zas. En este caso, los elementos son piezas de ingenieria - -
identificables como son las vigas y columnas.

Los elementos de la estructura pueden ser de dimensiones fini
tas o infinitisimales, rectos o curves, prismaticos o de sec-
cidn variable, plSnus o tridimensionales, etc. La caracteris-
tica bdsica de estos elementos es que sus relaciones fuerza--
defuriiecion se¢an Counocides y que & 54U vwCi e€stas sc pucdan - -
establecer en base a un ndmero limitado de fuerzas y desplazg
mientos, en particular, las fuerzas y los desplazamientos - -
actuando en los nudos del elemento, llamados fuerzas y despla
zamientos nodales.

£n general, las fuerzas actuando en una estructura pueden ser
de dos, tipos: Fuerzas nodales, esto es, fuerzas que actGan -
directamente en los nudos de ¥a estructura, y fuerzas de miem
bro que actdan en un elemento cualquiera,

La descripcidn matemdtica de una estructura deberd incluir, -
por Yo tanto:

1) La topologia de Ta eslruclura lesto es, nGmera de nudos,
) niimero de clementos, nimero y tipo de apoyos y la conec
tividad de los elementos).
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2) Las propiedades de los clementos {relaciones fucria ~
deformacidn, lYongitud, etc. }.

3} Tipo y magnitud de las fuerzas.
En 10 que se refiere al primer punto, esto se puede logrer --

numerando los nudos y los elementos como se indica en la fig.
- 4,52 y especificandd un sentido para cada elemento,

Fig. 4.52 Topologia de un sistema estructural,

tn la fig. 4.52 Yos nimercgs dentro de les circulos se refieren
a los nudos, mientras que 105 nameros dentro de rectdnguivs --
indican la seriacidn de los elementos. E€n base a la figura se
obtiene: nimero de nudos = 6, namero de elementos = 7 y niamero
de apoyos = 2.

Una ver 3dealizado e} sistema estructural, se procede a alimen
tar al programa con Jos siguilentes datas:

a ) Infarmacién General
Se propoerciona el nombre de la estructura, el ndmera de barras,
el nimero de puntos nodales, e! niamero de materiales y el nd -

mero de secciuhls transversales.

[ ] Coordenadas de los Puntos Nedales y Cepdiciones de --
Frontera.
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Se ubican los puntos nodales en el plano, especificanao las-
cgordenadas en X y en Y. Se definen, ademas, las condiciones
de apoyo con restricciones para desplazamientos horizontales,
verticales y condiciones de giro.

c ) Datos de las Secciones Transversales

Se indica el tipo de seccion transversal y sus propiedades --
geométricas. ‘

d ) Datos de los Materiales

Se establecen las caracteristicas intrinsecas de los materia-
les estructurales, como son el Modulo de Elasticidad y la re-
lacidn de Poisson,

e ) Datos de las Barras

Oe la informacitn recabada para Va idealizacidn de la estruc-
tura se extrae ta relativa a la conectividad en barras y el -
tipo de conexidn entre ellas y ésta se vacia en el archive de
datos.

f ) Datos de Cargas

Se define los tipos de cargas y las barras yblos nudos donde
actian.

Ya planteado e) problema, idealizada la estructura y definida
1a informacidn badsica, se inicia el proceso de cémpuio.

A continuacidn se jlustra el algoritmo utilizade por el méto-
do de las rigideces.
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- Esquema General del Mctodo de Rigideces.

Ecuacién de equitibrio -2
de cada barra en coorde 1 o+ ku =i ]
nadas locales - l
Ecuacion de egquilibrio da
cada barrz en cocrdena- (2) I f2ekuy=f° J
das qliobales W =
s Y
Ecuacidn de equilibrig f
de la estructura com- (3) l Ky = p J
pleta [
Y
(3) I Se obtiene U I
l
Sustituyendo (4) en {2) se ohbtiemen
(5} reacciones y en (1) los elementeos
mecénicos.
Donde:
fe = Yector de fuerzas de empoiramiento en coordenadas loca
les.
fe = Vector de fuerzas de empotramiento en coordenadas glo-
bales.
Kk = Matriz de rigideces del elementa en coordenadas locales.
kK = Hatriz de rigideces de) elemento en coordenados globa -
les. ’
u = Yector de dessplazamientos del elemento en coordenadas -
locales,
u Vector de desplazamientos del elemento en coordenadas =

globales.
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Vector de elementos mec&nicos del elemento en coorde
nadas locales.

Vector de elementos mecdnicos del elemento- en
coordenadas globales.,

Matriz de rigideces de la estructura completa.

Vector de desplazamientos asociado a los grados
de libertad de la estructura completa.

Vector de fuerzas asociadas a los grades de libertad
de Ta estructura completa.
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4.6 DIAGRAMA NE FLUJQ OE UN _PROGRAMA 0E ANALISIS.

A continuacidn se presenta el diagrama de flujo de un
pragrama de andlisis llamado "SICAL* {sistema de cdlculo).
Este programa sistematiza el an&lists de la estructura
considerdndola esqueletéimente plana utilizando el método

de las rigideces.

SUBRUTINA 1

* lLectura y estriture de las coordonadas de los
puntos noda les.
* MNumeracifn de las ecuacionos d¢ las estructuras planas

¥

SUBRUTINA 2

* lectura y escrdturg de Yoo cClliunes transversales.
- Jdiwuio e las propiedades geométricas de Jas secciones
{rectangulares, etc.}.

r‘_-l

¥

SUBRUTINA 3

* Propledades de los materiales.
-~ Modulo de elasticidad.
- Médule de Poisson

3

gbBRUT INA 4

* Lectura e impresién de datos de elementos.

* Ecuacién de equilibrio de las bariras planas.

- Matriz de rigideces de barras planas en coorderodas locales. |

- Matriz de rigideces en barras articuladas.

~ Matriz de rigideces de una barra plana en coordenadas
globales.




SUBRUT]NA 5

"Formacinn de matr iz de rigideces de la estruaturaf‘-
cﬂmp\eta . L

V,Trwangular\zaLlon por columsa usandc el mbteds de
> Cholesky. '

]

SUBRUTINA 6

Lectura y escritura del vector de cargas.

Cadlculo e Impresitn de elementos mecdnicos y desplaza
mientos.

Lectura e impresidn de tabla de cargas, ndmerg de
cargas, tipo de carga, vaior de la carga, punto
nodal donde actia y barra cargada.

C3lculo de las fuerzas de sujecibn en barras con
carge uniforme y en barras con carga puntual.

Transformacitn de un vector en ccordenadas locales
a ccordenadas glgbales.

Sustitucién por renglones utilizando e1 métode de
Cholesky.

Fuerzas equilibrantes en }as barras.

Transformacién de un vector en coordenadas globales
a ceordenadas laocales.

Impresién de desplazamientos nodales,

Impresién de elementas mecénicos.
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4.7 METODOS HUMERICOS PARA SOLUCION DE_ECUACIONES.

Se ‘pupden ‘aplicar varios métodos para calcular los valores
nimerices. de las combonentes independientes de corrimiente
“Como la" matriz coeficiente X es simétrica y definida
positiva, .la técnica de solucién debe aprovechar estas
propiedades. Al escoger la técmica de solucién se debe
tener en cuenta el numere de condiciones de carga y
las caracteristicas que facilitan el <cdlculo. En estea
forma las técnicas de solucién se reducen a2 los métodos
de Jteracidn de pasos simples {iteracién de Gauss -
Seidel) y 2l métrodo de Cholesky. Los métodos de relajaciln
no se consideran, y2 gue¢ no  so6n  compatibles con Vo3
objetives del andlisis sistemdtico. in método de reiasja-
cién es, bésicamente, un mérodo iterative en el cual
se necesita e c¢riterisc humano en cada paso iterativo.
Sin embargo, el objetivo del andlisis sistemitico es
automatizar todo el 2nélisis hasta el punto de eliminar

minimizar) 15 intervencién humana.

(o, por

Para saimplificar la notacidn en este tema se define
X, Poy Uy como:

A=K ;C=p0yX= Uy
Con estas definiciones se expresa la ecuacidon (4.71):
Ax = € tiivinnneanassec (4.70)

en donde A es simétrica, defimida, de banda y se supone
que su orden €5 n.

al Método de iQteraciém dc Pacsos Simples (lteraciodn
de Gauss - Seidel).

En este método, para 1a matriz A = K sd10 es necesario
almacenar 105 coeficientes diferentes & Cero que correspon-
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den a los espacios’ para “elementos diferentes - a- cero.-
También se nécesitan dos c¢olumnas: una ‘para la matriz
columna dei jado derecho, ¢ = Py y la otra para almacenar

los valores calculados de las componentes X = U,
La iteracién se inicia haciendo todas las componentes
de X 1iguales a cero. Esta se denomina estimacidén inicial

de la solucidn y se designa por x("). Lvego, a partir
de la primera ecuacién escalar y wutilizando toda 1la
informacién disponible acercs de las X desconocidas,

menos la primera, es decir, X(,a) » Con i o= 2 ..., R
n, se calcula un mejor valor de la primera componente
y se almacena sobre el valor anterior. Este nuevo valor
se 1lama X‘.') . Los superindices entre paréntesis indican

el nimerc de la iteracidén. Enseguida se procede a calcular
el nuevo valor de 1la segunda compenente de X, o sea,
Xz , a partir de la segunda ecuacidén escalar, utilizando
el Gltimo valor disponible de todas las componentes
de X, o sea, X%” X-I(u)' con i = 3, .... , n, excluyendo
la segunda componente, y se almacena el nuevo valor
sobre el anterior, En estea forma se continGa bhasta
que se calcula el nuevo valor de 1la 0itima componente,
Xr(‘”, y se almacena sobre el valor anterijor. Esto consti--
tuye el primer ciclo de iteracidn y se denomina el primer
barrido. Se aplican tantos barridos como sean necesarios,
hasta que ta diferemcia entre las magnitudes de dos estima-
ciones sucesivas sean aceptablemente pequeflas para todas
las componentes.

E} procedimiento anterior se puede expresar matemdticamente
como sigue: Primero se dividen 1os dos miembros de
la ecuacion (4.71) por su propio elemeato diagenal para
obtener:



an donde:
R = diag. {a@") - A meme-ai ec (4.72)
€ = diag. (a;') C e=-cue- ec (4.73)

Se observa que todos los elementos de la diagonal principal
de A son unos, Teniendo &ésto en cuenta, supongamos

que R consta de 3 componentes, I, L y U, tales que:

>
(=
o

Sustituyendo
se obtiene:

la ecuacién (4.784) en la ec (4.71)

X =Etx + Ux + ¢ =------ ec (4.75})

ta 1iteracidén con asos simples explicada anteriormente

P
‘se puede éxprecar medisnts la fdrmyla recurrente:

X(k + ), ix(k + 1 + Ex(k) +c para Kk = 0, 1,... ec

can X(O) =0

------- ec (4.77)
La convergencia se garantiza mientras A sea definida
positiva.

gste metode tierme las siguientes ventajas:

1. Los reqguerimientos de memoria de répido acceso
para facilidad de los <cdiculos son minimos ya
que 5810 son de dnterés los elementos diferentes
a cero de K = A.

2. No es necesaria Jla nueva rotulacién de los nudos,
puccts gue ran Asta solo se desplazan los elementos
de K, sin cambiar sus valoras o el nimero total

de elementos diferentes a cero,

(4.76)
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3. El programa para  computadora relacionado "con
el alqoritmoc gue sc describe mediante las ecuaciones
4,76 y 4,77 es muy sencilio.

b) Métado de Cholesky.

En este método, en cuanto se refiere a 13 matriz K =
A se deben almacenar los elementos de la matriz que
estén dentro de la 20ona bordeada. También se necesita
drea de almacenamiento para la matriz columna del lado
derecho, Bo = ¢. Fuera de ésto, bdsicamente no se necesita
almacenamiento adicional. En este método, antes que
todo, se modifican sistemadticamente los elementos de
la matriz que estan dentro de 12 zona bordeada, dejando
intactos los espacios no sombreados para ceros. Esta
operacidén se llama descomposicidn. Ltuego, empleando
la matriz descompuesta y la matriz columna del lade
derecho *“C* se modifican los elementos de C. Este se
denomina el paso hacia adelante. Finaimente utilizando
la matriz descompuesta y ia matr iz a2 mndificada
“C", se c¢alculan los valores numéricos de U(]) = Xy

se almacenan sobre los valores modificados de C. Esto
constituye el paso hacia atrds.

E1 método se basa en el hecho de que cualguier matriz
definida positiva y simétrica real se puede factorizar
de tal modo quz sea igual al producto de una matriz
triangular superior premultiplicada por su transpuesta,

Este método tiene las siguientes ventajas:
1. Aprovecha ampliamente la simetrta, 1la propiedad
de definicibén positiva y 1a banda de las matrices

coeficientes.

2. Es muy répido y 1lega a la solucibén con un nidmero
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“conocido. de operacicnes.

3.

S  se conserva la matriz descompuesta, la mayorsa
del trabajo realizado para resolver las ecuaciones,
se puede aprovechar para otra expresicgn del lado
derecho. ‘
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4.8 APLICACION DE PROGRAMAS DE COMPUTADORA AL EJEMPLO.

205

Andlisis de la viga secundaria B' en entrepiso, consideran-
do. la utilizacién para salones de exhibicién por medio
del programa SICAL.

© @ & @
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5.1 REQUISITOS DE RESISTENCIA. COMBINACIONES DE CARGA .
utie.

| disedo estructural tiene <como objetoe proporcionar
soluciones gque, por medioc del aprovechamienta Gptimo
de los. materiales y de las técnicas const'ru;tivas
disponiples y cumpliendo con las restricciones impuesias
por los otros aspectos del proyecto, den lugar a un buen
comportamiento de la estructura en condiciones narmales
de funcionamiente de la <construccién y a una sequridad
adecuada contra le ocurrencia de algidn tipo de falla.
Como se mencion6é en el capizulo 1 la estructura puede
concebirse comd un subsistema dentro del sistema principal
constituldo por la obra global. tLa funci6n de la estructura
es absorber las solicitaciones gue se derivan del funcio-
namiente de la construccién. Esqueméticamente este concepte
se visualiza en la forms ilustrada en la ftigura 5.1 EI
subsistema estructural debe soportar una serie oe acciunes
externas que le ocasionan ceformaciones, desplazamientos
v, ocastonalimente, dafios; todos as5t0s constituyen  su
respuesta 3 dichas acciones.

ACCIONES

CARGA CARGA SISMO  HUNDIMIERTO
VIVA  WUEATA

FLECWA ESFUERZO AGRIETAMIENTD DARO

RESPUESTAS
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Por - accicones s¢ ¢ntiende “lo gue generalmente se denbminan
cargas.: Fero estz 2cepcitn mds general incluye 23 todos
los'agéntes externos que inducen en la estructura fuerzas
internas,  esfuerzeos y deformaciones. Por tanto, ademds
d2’ las .cargas propiamente dichas, se incluyen las deforma-
ciones impuestas, como los hundimientos de la cimentacién
y los cambios volumetricos, asi como los efectos ambientales
de.'viento, temperatura, etc.

‘La ‘respuesta de la estructura estd representada por el
conjunto de parametros fisicos que describen su comporta-
mienty ante las acciones que le son aplicadas.

Para que 1a construccién cumpla con las funciones para
Jas cuales estd siendo proyectada, es rnecesaric que 1la
respuesta de la estructura se mantenga dentro de limites
que no afecten su correcto funcionamiento, ni su esvelili-
“dad. Deben definirse por tanto cudles son en cada <asc
Yos limites . admisibles de la respuesta estructural,
‘Estos l%mites dependen dei tipo de congirucoidn v de
_s;u,destino y estdn definidos para las estructuras mas
comunes en 1os cddigos de disedo.

Se 1lama estado limite de wuna estructura a cualauier
etapa de su ccomportamiento 2 partir de la cua) su respuesta
se considera inaceptable. Se distinguen dos tipes de
estados iimitic. Azuellos relacionades con la seguridad,
sa denominan estados  limite de falla v cCorresponden a
situaciones en ‘las que la esiructura sufre unz fallz
tatal o parcial, c simplemente presenia dafios que afectan
su  capacidad para resistir rnuevas accicnes. ta falla
de uwna seccién por cortante, flexion torsidn, carga axial
0 cualguier combinacidn de esos efectos, que 1lamsremcs
fuerzas dnzernzs, constituve un estago 1%eite do Fa21la

2,
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“ast como la inestabilidad o falta de equilibrio global
de la estructura, el pandeo local de una  seccion 'y la
falla por fatiga. £l proyectista depe procurar que no
se presenten estados Jimite de falla debidos no s8lo
s las acciones que ocurren durante 1a operacién normal
de la estructura, sino también a las acciones correspon-
dientes a condicicnes excepcionales.

La revisién de los estados 1%miie consisten en la compara-
cién entre el valor de la respuesta calculada para las
acciones especificadas y el valor fijado, por los Reglamen-
tos, como estado limite o valor inadmisible.

Para revisar §i la respuesta de 13 estructura e5 adecuada
en cuanto @ la aparicién de algdn estado limite de falla,
es necesaric definir un 4ndice de la respuesta que pueda
compararse con la accién o combinracitén de accicnes que
afectan 13 estructura. Para este objeto convieneg definir
como resistencia de wuna estructura a la intensidad de
a2 zccifn hipotérica { o combinacién de acciones) que
conducen & la estructura a un estado limite de falla.
La ventaja de esta definiciénm es que las acciones y las
resistencias se miden en 1a misma escala. En el caso
usual en que la revision de la seguridad se hace por
medios analiticos, <conviene realizar la comparacidn a
nivel de fuerzas internas, es decir, determinar por medio
de un andlisis estructural las fuerzas axiales y cortantes
y Ytos momentos de flexidén y rorsidn gque un <onjunto dade
de acciones produce en las distintas secciones y compararios
con los valores de estas fuerzas incernas que la estructura,
o cada seccion de ella, es capaz de resistir. La resisten-
cia de un elemento estructural o de una seccidn se determina
por métodos experimentales o analilﬁcos en funcién de



las propiedades mecdnicas y geom&tricas de 1a estructura,
con procedimientos gque son peculiares de cada material
estructural. :

Segin el Reglamento de Construcciones para el D.F., Jla
determinacién de resistencias deé secciones de cualquier
forma sujetas a flexién, carga axial o una combinacion
de ambas, se efeCtuard a partir de 7Tas condiciones de
equilibric y de las siguientes hipétesis:

a) Le distribuciétn de deformaciones unitarias longitu-
dinales en 12’ seccién transversal de un elemento
es plana.

b) Existe adhsrenciz entrz el concreto y el acero,

de  tal "manera, que “Ta 'deformacion unitaria del
acero es igual-a la del concreto adyacente.

c) E) concreto no resiste esfuerzos de tension.

d) La deformacién unitaria del concreto en compresion
cuando se alcanza la resistencia de la seccisn
es 0.003.

e) La distribucién de esfuerzos de compresién en

el concreto cyando se alcanza Jla resistencia
es uniforme en una zona cuye profundidad es 0.8
veces la del eje neutro, definido éste de acuerdo
con tac hipfrcsis anleriures.  t) esfuerzo uniforme
se tomard igual a 0.B5 f=¢ st

fec = 250 kg/cmz
e igual a:

{ 1.05 - 1S fec s4: Fec =250 kg/em?
1250
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5.2 REQUISITOS DE SERVICIO. ~ 'LIMITACIONES . .POR. FLECHA
" 0 POR AGRIETAMILNTO. :

Se establecis al inicio de este capitulo que, después
del objetivo Bbésico de obtener una seguridad adecuada,
el scgundo objetive del disedo estructural es legrar
yn comportamiente satisfactorio en condicienes normales
de operacién de la construccibn y tembién ante ciertas
acciones accidentales que es de esperarse ocurran diversas
veces durante la vida esperada de ésta.

Se consideran como estados 1imite de servicio aquellas
modalidades del ccmportamiente de wuna estructura que
implican el funcionamiento inapropiado de la construccidn,
la incomodidad de sus ocupantes, e} danho a elementos
no estructurales o dafios en construcciones vecinas o
en las instalzcicones de servicio pablico, Los reguisitos
de servicio pretenden ademds, con frecuencia, proteger
cantra la posibilidad de que ocurran deformaciones de

la <€3tre

>

turs  gue ocasionen efectos significatives de
segundo  orden. Estos efectos consisten en a3 fuerzas
internas adicionales que se producen por efectos de
las cargas externas actuando sobre las deformaciones
de Ya estructura.

Otra definicisn de 1los estados limite de servicio es
la que considera la ocurrencia de deformaciones, agrieta-
mientos, vibraciones o dafics que afecten el correcto
funcionamiento de 1a construccién, pero sin perjudicar
su capacidad para soportar cargas,

Resulta claro que 13 obediencia de los requisitos de
servicios significa en 1a casi totalidad de los casos
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proporcionar 3 la  estructurz gicbsl y 2 sus elemantos
locales, rigidez suficiente para gue las deformaciones ante
las cargas de diseho se mantengan dentro de limites tolera-
bles. Los casos mé&s cemunes Que deban comprobarse san
las flechas de los elementos horizontales de la estructura
{losas y vigas de los sistemas de piso y techol} ante
el efecto de las cargas gravitacionales y los desplazamien-
tos laterales de una estructura ante Jos efectos de sismo
o viento. En edificios altos la rigidez lateral nacesaris
para Yimitar estos dasplazamientos dentro de niveles

toterables es uno ds2 1o deserminantes en

ta eleccidn del tipo de est y del tamailo de
‘e

los elementos estructura

£1 problera de o

H de servicio ha ido 3sdquiriendo
una importancia ‘or & medida gue se nan e3tade
empleando en las nes materisles de mayor resis-
tencia, secsicns idas y formas estructurales

mds atreyidas. ado que 21guncs pruyeltictas
se

nonen  en  esie fio hrace aque la mayorita
de  los proslem cue se preseantan y  los
€ascs mas  frecuent necasidad de modificacionss y

reparacicnes e dzban a incumplimiento

de reguisites

tos reguisitcs de servicio estgblecidcs por los cbdigos
consisten generalimente en el cdlculo de las flechas ante
cjertos sistem3s de carga y en sy comparacidn con desplaza-
mientos admisinlas. Li

s cargas paraz las cuales se czlculan
Tas flecrss son generzimente las nominales sin incrementar

por factores ¢e carga.

€1 o:ro aspectc de Yos requisitos de servicioc es ei rela-
cionado con los desplazamientos permisibles. Existen



discrepancias importantes entre los hﬁélﬁ\:‘:,'spécificados
por diferentes Reglamentos, signo  de’:que estéﬁ 1imites
no estdn basados en un planteamiento rac1onal y genera\mente
aceptado del problema.

Segun el Reglamento de Construcciones para el D, F, en
las construcciones comunes, la revisién de 1los estados
Jimite se c¢gonsiderard cumplida si se comprueba que no
exceden los valores siguientes:

a) Una flecha vertical incluyendo los efectos &
largo plazo, 1igual al claro entre 240 mds 0.5 cm.

Ademds, psra miembros cuyas deformacicnes afecten

elementos no estructurales, como muros de mamposte-

rfa, que no sean capaves J¢ scportir deformaciones

apreciables, se considerard como estado limite
una flecha medida después de la colocacién de
los elementos nu  estructurzles, 21 claro
entre 480, mis 0.3 cm.

b) Una deflexibn horizontal entre dos niveles sucesivos

de 1a estructura, igual a la aitura de entrepiso
entre 500 para estructuras que tengan ligados
elementos no estructurales que puadan dadarse
con  pequedas deformaciones e igual a la altura
de entrepiso entre 250 para otros casos.

E1 caso {a) se refierc esencialmente a las deflexiones
de los elementos harizontales (lasas y vigas) bajeo el
efecto de las cargas verticzles.

Otros estados limite de serviciv 3¢ refieren a  daftos
que ponen  en  gpeligro  Ya  estabilidad de la estructura
y que pueden presentarse en algunos materiales espectificos.
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Tai es el casc del agrietamiento en el concreto reforzacio,’
el cual 25 . 2ceptado .como una consecuencia normal  dei .
funcionamiento d 13 estructura mientras no . exceda - de
ciertos 1limites que son inaceptables a la vista o que
pueden provocar problemas de corrosién.
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5.3 TIPIFICACION NE FALLA DUCTIL Y FRAGIL

£s importante distinguir entre un modo de falla frigitl,
o sea aquel que ocurre en forma brusca y sin aviso, y
un modo de falla dactil, en el cual al llegar una seccién
o un elemento a un estado limite &s5ta no pierde bruscamente
capacidad de carga y presenta un c¢olapso, sino que es
capaz de mantener su carga méxima para deformaciones
mayores que las que correspondieron inicialmente a la
ccurrencia del estado Timite.

Las dos situaciones pueden visualizarse a través de las
curvas carge - deformacién respectiva, en la forma mostrada
en Ja fig. 5.2

y Carga lCarga
éF F

TF F

Deformghion Deformacitn

a) Falla Ductil (curva A) b} Falla Frdqgil (curva B)
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La. curva A es representative de una barra de acero sujeta
~a tensién 'en la cual, por las caracteristicas de) material,
a1, Mlegar la carga a <cierte valor ozurre Y2 fluencia
lo.que se considera como el limita de ¥a capacidsd 2zl e
“Sin embargo, el que 13 barra llegue a la fluencia no
da ‘lugar a un coldpso inmediato del elemento, sino que
éste puede mantener la carga de fluencia para deformaciones
decenas de veces superiores a aquella para la cual inicial-
mente ocurrid la fluencia y, mds adn, ser capaz de soportar
cargas mayores antes del colédpso, debido al endurecimieanto

del acero.

La curva B corresponde & una columna Jlarga de acero
sujeta & una carga 2axial de compraesisn, En este c¢aso,
debids a las proporciones de la barra, la falla ocurre
por pandeso de la columna antes gue se alcance 13 fluenci:
del acero en alguna seccibn. Cuando la curva atcanza
el wvalor 1llamado «carga critica de pandeo, la c¢olumna

¢ flexiona lateraimente en formad bruSca y pierde répidamen-
te tode capacidad de carja. Obviamente, las consecuencias
de la falla pueder ser radicalmente distintas en  dos
d53 Casds. Lae falia glctii proporciona un avisg previg
gue permite temar medidas para <evitar el colapso final
y proceder al robusiecimiento de Yz estructura. En genereal

ste tipc de falla tendrs sclo consecuencias eccnémicas
debidas &l costo de¢ reparacién. Mé&s alin, en estructuras
hiperestaticas, la

-

2ila aictil de lugar a redistribuciones
de esfuerzos que alivien Tas fuerzas internas en las seccio-
nes m&s <criticas y oermiten aue nrezs czzciznes de 13
estructura inicigimente nc criticas coladeren a la capacidad
global hasta 1a formacién de un mecanismo. Estas ventajas
ro existen cuzrnde el modo de falla es frigil y las conse-
cuencias de l1a fella serdn mis graves.
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6.1 DCSCRIPCION DE 1035 TiPOS USHALES DE CIMCRTACION DE
EDIFICIOS
a) Caracteristicas Generales de la Cimentacién.

La cimentacibn, o subestructura, constituye un elemenio
de transicién entre la estructura propiamente dicaa,
0 superestructura, y €1 terrenc en gue se apoya. Su
funcién es Tlegrar que las -fuerzas que se presentan en
la  base de 1a estructura se transmitan adecuadamente
al suele en que #ésta ce agcya. Para que eso se cumpla
deberd haber una segurided a
de- fallas en la estructura o en el suelo y <contra
la presencia de hundimientos excesivos que opcasionen
dafies en la construccién, en las construcciones adyacentes
o en las instalaciones enterradas en la proximidad de

c
decuada contra la ocurrencia

la cimentacidn.

€)1 diseno de c¢imentaciones es unae actividad en que se
traslapen las especialidades de Mecédnica de Suelos vy
Estructuras. Una parte esencial del disefo <consiste
en definir, de manera compatible con el costo, cudles
son los estratos de suelo mds adecuades para aceptar
tas cargas transmitidas por la estructura, cudl es ia
forma de la subestructura que mejor se presta a realizar
dicha transmisién y cud) es el procedimiento de construccion
mas apropiade.

Un factor importante para definir el tipo de cimeatacidn
son los problemas de excavacién, oDombeo o compactacidn
que pueden presentarse en Ja construccién misma y en
Tas adyacentes.



b) Clasificacién de las cimentaciones.

La forma m&s comin - de c¢lasificar 1las cimentaciones peara
los edificios se realiza en funcién de - la profundidad
de los westratos a Jlos que se transmiten las cargas.
En estos términos, se agrupan en superficiales y profundas.

1. Cimentaciones Superficiales.- Son  agquellas que
se apoyan en estrates poco profundos que tienen suficiente
capacidad para resistir las cargas de la estructura.
En este grups seé incluyen:

- Zapatas.- Sen  ensanchamientos  de la seccién
de 1as colummas o muros con los gque se distribuye la
carga de éstos a un &rea mavor del suelo. Pusden ser
aisladas (bajo una sola columna), comdinadas tajo dos
o mds columnas) ¢ corridzs (bajo un muro 0 una contratrabe).

- Losas de cimentacidn.- £En este tipo de cimentacidn
el apoya se realiza sobre toda el &rea de la construccidn.
Estes losas pusden ser plinas (sin vigas) ¢ con reticulas
de vigas (contratrabes). En ocasiones la losa de cimenta-
ci6én, 1z losa de planta baja y las contratrabes y muros
de lindero forman cajonss de cimentacidn que pueden llegar
a profundidades relevantes y permiten aprovechar el
pesa del su=io excavade para compensar parcial o tcotalmente
el peso de la construccién y aliviar asi la presidn neta
en la superficie de contacio con el suelo.

2. Cimentaciones Profundas.-~ fstén constituidas
esencialmente por pilotes que transmiten su carga por
punta o por fricciébn v oaue <P dennmiran nilac  guandg
su seccidn transversal es de gran tamado.
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Las = c¢imentaciones superficiales - son - las ~ mis “emplieadas
en los  edificies, sin embargo, también se emplean las
cimentaciones profundas en algunos casos especiales.

La sejeccibébn del tipo de cimentacidn depende fundamental-
mente del tipo de construccién, de las cargas o acciones

~-que’ “actuan - sobre - de -ella 'y del terreno. donde -se va a
ubicar. Se dice. que la  eleccidn de una cimentacién
debe estar basada en los conocimientos técnicos y el
buen criterio del ingeniero, 'lo segundo es una cualidad
que se desarrolla después de varios afos de experiencia.
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6.2 APLICACION Al EJEMPLO.

C&lculo del Peso total en 1a Cimentacibn.

<3><%>é>-@><°>¢

29.70m
o
- 6.10 5.90 288
17,83 Py H 2492
T 3 = - X
4 3 { €
5 e
1923 16 23 18282 16 233 ¥ w
0
§ o e, e
N 2 5 s 6 3 2 €
o
@
gT 2 5 -] -] 5 2 <
oL L L LA
i £ 43= \ae 23y 6357 i 23e 243! €
Q
2 1 3 4 4 3 [
B n . ¥ | ?
z49z _ILD_B_! w 17,283 12.492 @‘

p570m 4 6,10m. . §.i0m. e 8.0M. . BTOM.

Fig. 0.21~ Descarga en columnas ( Plonta de sotano)

a) C&lculo de Areas.

Ay = 2.85 x 2.55 = 7.268 m’

A, = 8.95 x 2.85 = 14.108 me

Ay = 5.90 x 2.55 = 15.045 n°

Ay = 6.10 x 2.55 = 15.555 mg

Rg * 5.90 x 4.95 = 29.205 m_
6.10 x 4.95 = 30.195 m
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T 148 78] 397492703968 708,829 710 397 132917 0

-@p—— Pt et R N N RN
o 100,23 15461952 1L N3I2L 596 10838

.@_ L B’—::,;::,—h.._., = s 7 B L £

- 29.70

Flg. 6.22 ~ Descorge 3otel en columnas ( Plonte de sdtano)
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3] Cdlculo del peso de ta losa.

W, = 7.268 méx525 kg/mS = 3 B15.7 kg = 3.816 ton

My = 14,108 nf x 525 kg/m’ = 7 €06.7 kg = 7.407 ton

Wy = 15.045 m® x 525 kg/m = 7 £38.6 kg = 7.899 ton

W, = 15.555 m x 525 kg/m® = 8 166.38 kg = 8.166 ton
Wg = 29.205 m? x 525 kg/m? = 15 332.63 kg = 15.333 ton
Wg = 30.195 m x 525 kg/m’ = 15 852,38 kg = 15.852 ton
c) Célculo del peso de columnas.

0.50 x 0.50 x 1.50 x 2 400 = 900 kg = 0.9 ton
d) €4lculo del peso del muro de retencién.

Muro de concreto - 0.20 m x 2 400 kg/m3 x 3.00m = 1 440 kg/m

2.85 m x 1 440 kg/m = 4 104 kg = 4,104 ton

2.55 m x 1 440 kg/m = 3 672 kg = 3.672 ton

5.90 m x 1 440 kg/m = 8 496 kg = 8.496 ton

6.10 m x 1 440 kg/m = 8 784 kg = 8.784 ton

4.95 m x 1 440 kg/m = 7 128 kg = 7.128 ton

e) Cdlculo del pesoc total en las columnas.
Cot. Ay = 102.551 ton Col. By = 161.228 ton
Col. A2 = 170.881 ton Col. B, = 219.189 ton
Col. Ay = 162.403 ton Col. 83 = 197.927 ton
Col. A, = 162,403 ton Col. By = 197.927 ton
Col. As = 157.808 ton Col. 85 = 221.876 ton
Col. AG = 106.787 ton Cal. B6 = 172.389 ton
Col. C‘ = 145.076 ton Col. Dy = 100.223 ton

Col. Cz = 197.492 ton €ol, D2 = 145.411 ton



Col. Cy = 203.962 ton Cal. by = 149:612 tan
Col. G, = 204.894 tan Col. Dy = 1511013 toa
€ol. Cg = 216.397 ton Cel. Dy = 121.596 ton
Col. €, = 145.472 ton Col. D, = 56.633 ton~
2. Disefio de zapatas aisladas.

. 2
PR = 50 ton/m
fic = : 2
¢ = 250 kg/cm .

fy = 4 200 kg/cmz

a) Zapata tipa central

Descarga de la columna 220 ton

Pesa estimado de la cimentacidn 22 _:9n (10%)
Carga total suuwre 21 sualg 242 ton ’

Cargs axial de disefio:
Pu = 242 ton

Considerando una Zapata twadrada de lado B

g0 - Bu . 232 LN L 4 g0 0 5 - WE.B4 = 2.20 n
PR 50 ton/m
B = 2.20m Se utilizard B = 2.20 m

La presidn de contacto para dimensionamiento de la 2apata
calcula sin considerar el peso de la cimentacidn.

py . 220

1 85.45 ton/mt < 30 Lonsm
2.2 x 2.20
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Revisidn por resistencia a la falla por punzonamiento.

seccién critica es un perfmetro 3 una distancia de

la mitad del peralte efectivo de la zapata, medida desde
el pado de la columna.

S=4d (c+d})=1(35 x2d) {5+ 50) = 20,000cm

fuerza cortante que actda en la seccién critica vale:
Yu = Pu [sz -{c+d )2

€ =0.50m Pu-= 45.45 ton/mé
Suponiendo d = 0.5 m

vu = 45.45 | (2.20% - {0.5 + o.s)?j]
Yu = 174.53 ton

Arca de 1a seccién critica:

2

E1 esfuerzo cortante Gltimo vale:

Ly 78 830 . 5 53 kg/cm?

$ 20 90

El cortante resistente vale:
it - Fiox o - 2 ’
feg 0.8 25C x 0.2 = 11.31 kg/cm®s Ve % Pasa-

Refuerzo por flexidn.
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_El momento en lo seccidn critica es:

y w 1 . 145.85) (0.85)%
. ;42 5 i .

-
Z

~n

a,2, . 8/ N
_— -
= 16.42 ton-m

L | Id
L 085
SECEVACIDONS
As - Hu L 1882000 | g s cn?
Fp0.9 d x fy 0.20.2Em3 200
As =pbd> p=-AS . __ 985 . 46218
bd 100 x 45
Por Reglamento:
: 5E
Pomin- 2.2 Nfte 0.7 N250 . 4 0p24355% 0.00214
fy 4 200
P min = 0.002635> 0.00214 :. Rige el P min por reglamentc
As = 0.002635 x 00 x 45 = 11.86 cm?
Ut§ilizando varillas del No. 6 ( A = 2.86 emi )
s - 00 (2.88) _ 54 41 cnz 25
11.86

Se utilizardn varillas ¢ 6 2 25 en ambas direcciones.
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- Revisién del peralte

dy
h =4 + 5=t v

dy, = 1.9 ¢m para una barra # ©
r = 5 ¢m por especificacion en éstructuras-enterradas
h = 45 + 5 + 0,95 = 50.95 ¢m==50 cm

b) Zapata tipo de colindancia

Descarga de la columne 110 ton
Peso estimado de la cimentacidn 11 ton
Carga total sobre el suelo 121 ton

Carga axia) de disefio Pu = 176 ton

Considerandc una zapata cuzdrada de lado B

g o Pu_ . 12} . 5 4508 8= N2.42 = 1.56 n¥=1.60 m

&
K

°
w
(=]

Se usard B = 1.60m

La presi6n de contaciu péra Jdimens
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calcula-sin:considerar e1~pesovdeJJé cimentac\cn.

Yo

Pu = s
1.6°x 3.6

- - ,a'z_,.ygj éan'/'m? < éo ton/n.az
< Révi;%én”por resisﬁencia a la falla por punzonamien-
T ten -
La . fuerza cortante que actda en 1a seccidon critica vale:
[éz - (e d )Zj
Suponiendo d = 40 cm vu = 22.97 [(1.6002 - (0.50+0.40)7 ]
c’= 50 cm Yu = 75.2 ton
Area de la secci6n critica:
S=4d.(c4d)=4x40(50040)=MAODcmZ

£1 osfuerzo cortante (1timo vale:

vy« W o 73200 ¢ 55 kg/cm?
s 14 400
El cortante resistente vale:
f*c = 0. 50 x 0.8 = 11. cm®> Yu :. Pasa
\E* 0.8 250 x 0.8 = 11.31 kg/cm> V

Refuerzo por flexién.

£ momento en la seccién criti

ca es:
| I
L - 110
— 2Ry My = Wt iﬂg_gllilglgl_ = 26.0 ton-m

EELEVACLON > | ¢ H
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s - Mu . 2 600 000 - 1991 on?
 Fp 0.9¢ x fy 0.9 % 0.9 x 40 x 4,200
Aas = pbdd> po=AS . N8N .5 gosas
£d 160 x 35
P min Por reglamento: P min = 2T NF'C . 5 002635¢0.00546
fy

t. Rige el As calculada.

As = pbd - 0.00548 x 100 x 40 = 21.84 cm@

Utilizzndo barras Ho. 6 ( A = 2.96 cm? )
s =100 x2.86 . 13 10cm=13cm
21.84

Se utilizaran barras § © & 13 e&n ambas direcciones

- Revisitn del peralte.

h=d + d,/2 + r

r =5 cm por especificacion para estructuras enterradas-
dy = 1.9 cm para uyna barra £ 5

h =05 +5+ 0.95 = 40.95 cn=~40 ¢n

*6E 13
oHBE I3
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30

g - A
el I Azlem,
. 8.10m, N
¥ e
.6 F 1
M = ‘_TF—' ﬂ
3 3
1 = BR300 x 60T . g4p pop em O
12 12
L1
£ = 14000 Nf'¢
£ = 14000 V250" = 221,359

6 x_ 221,359 x 540,000 y € 1) = 1,927,966 kg - cm

M=

( 610} ¢



Datos:

f'c = 250 kg/cma
fy = 4,200 kg/cm®
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fec = 0.8 f'c fe = 0.8 x 250 = 200 kg/cm?
fec = 0.85 f*c fu = 0.85 x 200 = 170 kgfcm®
r=56cm

M= 1.4 x 1'927,966 = 2'699,152

Ma_ . _20699,152 . .4 74

ba? 30x(55)°
De Yas graficas de Yas Ayudas de fisefic del Instituto
de Ingenierta fig. 3 tenemgs:
#
Para ——bsvz = 29,74 p = 0.0088
p - ~R5 s - phd
bd .
As = 0.0088 x 30 x 55 = 14.52 cm?
Con 6 vars. No. 6
6 x 2.85 = 17,70 cn®> 14.52 cm®
Considerando unz seccién de 30 x 80 tenemss:
o x--bnt . 305800 yigg 000 cad
12 12
o £ = 221,359

322

M= ( 6 x 221,359 x 1'280,000
t610)?

) (1>= 4,568 764 hg - on



M= 1.4 x 4'568,764 = 6'396,270 kg/cm

My . _6'396,270 _ 45 g0
bd? 30 x (75)°2
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De las grdficas de 1las Ayudas de Disedto del Institute

de ingenierfa fig. 3 tenemos:

Ma .
Para E;%r = 37.90 p = 0.0115
p A5 As = pdb

As = 0.0015 x 30 x 75 = 25.88 cm®
Con 6 varillas del No. B.
6 x 5.07 = 30.42 cm® > 25.88 cm®

ars muy &1ta

3 gue resulta un drca de ac
opone un A = 0.6 cm.

]
a3 seccidn que se tiene se pr

60
30 l
3 3
1= BT . 30 x 607 . 544,000 cn?

12 12



14,000 Y250 = 221435

M 6 E?l—l a8

359 x 540 000
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[:a % 2;1

1.4 x'l

(610)

M 156,468 kg -

R

b xd 30 x 55 = 1,650
b x d2 <30 x 55%-90,750

1619,055  _
90,750

-ﬁ%- - 17.84
bd
de

3

De . las gréficas las

de Ingenferia fig.

Para -Hﬁ? 17.84 p

As =
bd

As ¢.005 x 1,650 8.25

con 4 vars. Ho. 6. x 2.8

][os]

1 619,055 kg - cm

156,468 kg - cm

cm

Ayudas de Disefio del Instituto

toncmos:

0.005
pbod

sz

2 2

5

11.40 cm® > 8.25 cm

®: Vars. 3= 0
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i ReVisj&ﬁ,bbr c?f!anté;
U:il?zandgresgr;gﬁg éél ﬁo. 3.
VYen = 0.8 x 30 x 55 (0.2-+ (30 x 0.0051) NZ0O = 6,533.67
¥V = 22.3976 kgs=22.40 ton

Yu = 22,4 x 1.1.=2 24.64 ton
Yu - Vgeq = 24.64 - 6.53 = 18,11

fr Av fy d = 0.8 x 1.42 x 4,200 x 55 _ 16.49 cis= cn
Vo - Vepn 8.1 y

48 @ Var. 3 = 48 x 0.95 = 45.6 cm

850 x 1:3 . 24,925 25 ca. biz = 3% = 15

N1y 2
Por tanto rige S¢ = 14 cm en tramo central.
En extremos:

476 = 61074 = 152.50 == 155 cm

Rige 5p = 1472 = 7 cm hasta 155 cm de cadas eatremo.

r 39 E 2} 4 vors 3 O

. [T
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7.1 DISERO DE LGSAS EN DOS DIRECCIONES.

Las losas aspoyadas perimetrilmente son aquellas gue estén
apoysdas sobre vigas o muros oea sus cuatro lados, como
se muestra en la fig. 7.11, v que per lo tanto trabajan

en dos direcciones.
COLUMKAS [——LOSA

; : VIGAS / //‘/G//A

Una caracteristica estructural importante de 1los apoyos
de estas tosas es que su rigidez a flexidm es mucho mayor
que 1a rigidez a flexisdn de 1a propia loss.

Los momentos flexiaonanates en este tipo de losas se calcula-
rdn con los coeficientes de la tabla 7.12 si se cumplen
las sigutentes condicipnes:

1) Los tablergs son aproximadamente rectangulares.

2) ta distribucitn de las cargas es aproximadamente
yniforme en cada tablero. :

3) . LS momentos negativos en ¢l :nnya comién de dos
tableros osdyscentes difieren entre st en una

cantidad ne mayor que 50 por ciento del menor
de eljes.



Rebacion de Lidos cortos trgo, m € o fs,

Teblero Mamento Cleo 4 [A} 0.6 0.7 0.8 0.9 1o

H nprorn [N Yt u N BT

Interior Neg. enbordes  fcorto | 998 1018 553 3 565 1489 | 498|432 [432 1581 [ S87 {338 {335 1235 {292
Todos los | interiores Lirgo 816 ] S¢a 1409 1431135y [ 412[87) [ 8851347 1 361 1320 ]980}2881292
bot des corto | 630 ) 668 (312 [ 322 [205 (276(228 t 236192 } 199 1156 |164[126]130

| continuas | PO1HIS Lge | 178 ] 1) (139 uaagise | ashiso Liss]aza fasa a2 fam (1zefaso
Beboede [ ho enborges  [corio | 975 {1018 |36s J 594506 | 53] ast [ a8 [ a0 | a3t {337 fsnalsis]aes
Unlda [ interiores wige | 516 ) 544 1403 J 4317391 | #12 372 | saz{8s0{ 369 {376 81 }297 301
core Neg,cnburderdadrgo | 326] "0 J208 ] 0 J2as | o {236 o [z22] o |206] © |190] 0
discon cone | 630 6 320 [ 356102 | soc | 240 p2er]z02 ) 219 ierr61]1ssnas
tinuo positne g | 379 187 (14 1149 da87 | e uss fraofani ) 197|129 |1sefize[iss

Debode, Heg. enbordes core | J0GO FIL4S 1463 J 6241514 1 L4851 453 | 451|397 ) 420 346 [364(297(3)y

Un Iado jnicpiorey urgo LSBT OB7 1405 | 545|442 1 58403 [ 47003281 426 247 {384%15] 346
large Neg en bordes dia] casto (211 0 1362 0 21 (RS2 0 f2i0 O {219] 0 110 ©
discon- corto | I35 917884 1 366288 { 812] 241 F 268} 202 { 218 [ 164[33s)129] 18g
tinuo positno Bigo | 185¢ 2000147 ) a5k 14z | ass]use } a9)ass ) vacasefaesfias] e

De eaguiraf Neg. ca buides corte | IGFOFIT48 | 498 § 638|530 SET[4T)

5301419 466{371{32{32¢] 354
Dos Ledoi [ intenores Lirge €0 Nsfarn ] seaf4ss | 411429 7 300] 454 L112c01410) 524 364
adyecrntes] Neg. en bordes o L2} o (362 0 13 [ B2 b 0J2%0;: 0 |219) 0 150l o
dirconti- discontinuey Ligo 326 Q [r8 O 1748 o 125 0 32 0 tz206f O |190] ©
nuos corto | 350} 9121888 { 416|306 ] sh4i2e9 [ eosj216] 242 1060199113715

poutive fuge | 191] 2327152 ] 1684146 [ 163142 { 1581140 ) 156] 138 ]154f187] 182

Aitadn Neg.enbordes forto | 5301 O (%500 O [530F O L470) O |430] o |ss0f o ssof o

ducontinuoy tugo 330] 0 )330) o Jssol o [s301 0 jesof 0 [ssw)o [3s0f ©
Positive coria | 1ICOFY670 | R0 [t138u 1 BOO 1830|720 [1150{ €40 107D {570 9505001836
coglinues bitgo 200} 2501500 [ 8309500 { 850500 § 830} su0 § 630 } 500 |Bsc)s00 e

Casg L. Lo colida menoliticaments €on v apoyos,
Caso ). Lots no colads monoliticamente con tut 4100
Loy melicientey muliipliesden pot 10°° wa) dan momentow - unidad de ancho.

Fasclauo |, 9, ¥ 4y pucden tom .« como Tos claros Libies enire paiios de v,

! 3 : o 33 paza o caso U ve tomadn comio b clazs
ente cjen, (1o iin caceder ¢l clro libte mds dus weers ol ehpmsor de b Josa, .

Coeficientes de momentos para tableros rectangulares,
franjas centrales para las franjas extremas multipliquense
los coeficientes por 0.60.



4) La relacibén entre carga viva y muerta no es mayor
de 2.5 para losas monoliticas con sSus apoyos,
ni mayor de 1.5 en otros casos.

Para valores intermedios de la relacitn (m) entre el
clare corto (a1) y el c¢laro largo (az) se interpolars
lineaimente.

a) Secciones criticas y franjas de refuerzo.

Para momento negativo, las secciones criticas se tomardn
en los bordes del tablero, y para positive, en las iineas
medias.

Para colocacibdn del refuerzo la losa se considerard dividi-
aa, wn cada 2ireccisln, en dos franjas extremas y una
central. Para relaciones de claro corto a3 largo mayores
de 0.5, las franjas centrales tendrdn wun ancho igual
2 la mitad del c¢laro perpendicular a ellas, y cada franja
extrema igual a2 lYa cuarta parte del mismo. Para relaciones
a]/a2 menores de 0.5, la franja central perpendicular
al lado largo tendréd un ancho igual a
franja extrema igual & a]/aZ‘

a, - ayy cada

Para doblar varillas y aplicar los reguisitos de anclaje
del acero se supondrdn lineas de inflexibn a un sexto
del claro corto desde los bordes del tablero para momento
positive, y & un quinto del clare corto desde los bordes
del tablerc para momento negativo.

b) Distribucibén de momentos entre tableros adyacentes.

Cuando los momentos obtenidos en el borde comin de dos
tableros adyacentes sean distintos, se distribuirén dos
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tercios del momente desequilibrado-entre los dos tableros
si- 6stes son monoliticos com Sus ageyes, o la totalidad
de - dicho mementa si no Jo son. Para la distribucion
se supondrs que la rigidez del tablero es proporcional
a d3/a].

c) Acero Minimo.

Respecto al acero minimo, se utiliza 1a misma ecuacibn
que para losas en una direccidén:

As = —— 25,000 b __________ 1
fy (h + 100)

donde As es ¢l &res minima por metro de ancho de la losa.

Esta 4rea debe duplicarse si laz losa esta expuesta a
la intemperie. En  losas protegidas de la intemperie
puede proporcionarse, por simplicidad, uné relacion minima, -
P min. de 0.002 y de 0.004 para losas expuestas a ella.

La separacién entre barras nu Jdébe cxceder de 50 cm
ni de 3.5 h, excepto en la proximidad de cargas concentra-
das Ssuperiores a una tonelada, en donde la separacién
maxima serd de 2.5 d.

d} Peralte Minimo.

Cuando Sea 3plicable la tabla 7.12 podréd omitirse el
cdlculo de deflexiones si el peralte efective no es
menor que el perimetro del tablero entre 300. Para
este cdlculo, 1a longitud de lados discontinuas se incre-
mentaréd en 50 por ciento si los apoyss de la losa no
son monolfticeos con ella, y 25 por ciento cuando 1o
sean. En losas alargadas no es necesario tomar un peralte

“mayor que el que corresponde a un tabieru oA 3,0 23,
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e) fuerza cortante,
s
En . la gran mayorifa de los casos, el dimensionamiente
de las losas apayadas perimetralmente queda regido por
flexi6n, $in embargo, e5 necesario revisar la seguridad
contra fuerza cortante. Para estos fines, la fuerza
cortante que actda en un ancho unitario puede calcularse
can la expresién:

Yu = (a3, /2 - d) w/ [1+(—E.‘-)6] ............ 11

3z

Se supondrd que la seccidén critica se encuentra a un

peralte efectiva del paifo. Cuanda en un tablero existan
pordes ¢ontinues y  bordes discontinuos, el wvaler VYu
se .incrementard en 15 por clento. La resistencia de

la lose a fuerza cortaante se supondrd igual a:

0.5 FRdb \Jf‘c, es decir, igual e la de wna viga sin
refuerzo en ¢) alma.



7.2 APLICACION AL EJEHhLD.

© o ©® 9

(5)‘*} [ -

|

©- | o

c |

0 S — —
|

Materiales:

Concreto f'c = 250 kglcm2
Acero de Refuerzo fy = 4,200 kg/an

W o= 820 kg/m? x 1.4 = 1,148 kg/m?
fvc = 0.8 f'c = 0.8 x 250 = 200 kg/cm’
f1ie = 0.B5 f*c = 0.85 x 200 = 170 kg/cm?

[ )

Para el tablerc 1 tenemos:
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Peralte cfectivo minima.

4= (510 + 570) 1.25 + 5.10 + 5.70 _ 8.10 x 1.24

= 9.9
300 : = 10
. . ' 2 2 . 2, 2
Como: fs = 2,520 kg/cm®>2,000 kg/cm® y w = 820 kg/m™>380 kg/m
Se aplica la férmula:
J
d min. = d 0.034 st w
4
d min. = 8.10 x 0.034 \2,520 x 820 = 10.44=11 cm
11 cm + 2 recubrimiento = 13 cm=15 cm
t.h = 15 ¢cm
TABLERQ MOMENTO CLARO] COLFICIENTE Mu = Kwaz. n= a/a,;
K ton-m i
liegativo en { Corto 0.0376 0.8019
bordes intp-ues| Largo 0.0363 0.7742 5.10/5.70-0,63
1 Hiegativo en | Corto 0.0222 0.4735
bordes dis -{ Largo 0.0208 0.4436
continuos Corto 0.0180 0.3839
_Positivo | largo 0.0138 0.2943
fNegativo en | Corto 0.0385 0.7274 .
bordes inte-| Largo 0.0340 0.6424 4.80 _ 0.84
riores Largo 0.0216 0.4081 .70
2 h‘egativolen
e oy®” | Corto | 0.0188 0.3552
Positivo Largo 0.0130 0.2456
liegativo en | Corto| 0.0672 0.3174
bordes inte-{ Largo | 0.049s 0.2338 230 | 542
3 riores Corto 0.0408 0.1927 570 ¢
Negativo en |largo { 0.0269 g.12n
bordes dis- | corto ] 0.0421 0.1988
continuos Largo | 0.0158 0.0746
Positivo
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I J- ! f
I ! Negative en l !
bordes inte-| Corto!  0.0377 0.8043
P rigres i Large 0.06366 0.7806 5.10 _ g pa
Negativo en 1 510 '
bordes dis- |
continuos i Corto 0.0238 0.5076
i Corto 0.0187 0.3988
Positivo ! Largo 0.0135 0.2879
| | ]
Negativo en | ] |
bordes inte-| Corto 0.0386 | 0.7293
riores | Largo 0.0349 | 0.6594 4.80 0.79
5 | Corto 0.0196 0.3703 PR
Positivo | Largo 0.0128 0,2418 '
|
{ | | |
i | I |
Negativo en ! Corta | 0.0688 | 0.3250
bordes inte-} Largo | 0.0492 { 0.2324
6 riores 2.40 |
i Hegativo en | { { 6.10 0.33
bordes dis- '
: Corto 0.0426 0.2012
continuos |0l glozs | ool1sss
Positivo { Largo | 0.0155 | 0.0732

Tabtero
1
2
3
q
5
6

Distribucidn entre tablercs )

Homenlo de desequiiibrio:

Rigidez (d%/a)

133/510 -
1337480 -
1337240 -
133/510 =
1337480 =
1337240 -

y 4.

4.308
4,571
9.154
4,308
4.577
9.154

0.78ue - 0, 7782 =

0.0064 ton/m
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Komento a distribuic: &/3 x 0.0064 = 0.0043 ton - n

Tablero. Rigidez Factor
1 4,308 0.5
4 . 4.308
8.616 1.0

Distribucion y Ajuste de Momentas.

i T 1
} 1 | 4 |
! i I
f 0.7742 } 0,7808 }
|+ | - |
; 0.0022 0.6022 ;
! 1 i
1 l |
{ 0.7764 ; 0.7784

Distribucidn entre tableros 1 y 2.
Momento de desequilibrio: 0.8019 - 0.7274 = 0O
Homento a distribuir 2/3 x 0.0745 = 0.0487 Ton

Tablero Rigidez Factor
1 4,308 0.4849
2 4.577 0.5151

Momentos ajustados

.0745 ton - m

- m

8.885 1.0000



pPistribucién 'y Afuﬁiérdé Homentos. " -

i FRD ?
B el = g
0.8019° o 0.7274
- - ’ + .
0.0241 . 0.0256
0.7778 0.7530

Distribucidn entre tableros 2 y 5.

Womento de desequiiibrio: 0.6594 - 0.6424 =

0.01

195

Momentos Ajustados

70 Ton - m

Momento a distribuir: 2/3 X 0.0170 = 0.0313 ton - m

Tabliero Rigidez Factor
2 4,577 0.5
5 4,577 0.5
9.154 1.0

Distribucidon y Ajuste de Xomentos.

i !
| 2 ] 5
i !
i 0.6424 { 0.6594
vy, |
; !
0.0057 0.0u57

| 0.6481 I 0.6537

Momentos ajuslados
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pistrftucién entre tableros 2 y 3.
Momento de desequilibrio: 0.7274 - 0.3174 = 0,4100 Ton - m,

Momento a distribur: 2/3 x 06,4100 = 0.2733 ton - m,

Tablero Rigidez Factor
F4 4.577 0.3333

3 9.154 0.6667
13.73) t.0000

Distribucidon y Ajuste de Homentos.

I ki 1
i 2 } 3 1
i ! 1
0.7274 { 0.3174 i
| [ I
| 1 |
i 0.0911 } 0.1322 ;
| ! }
1 0.6363 | 0.4996 { Momentos Ajustadas

gistribucidn entre tablergs 3 y 6.
Momento de desequilibrio: 0.2338 - 0.2324 = 0.0014 ton - m

Momento a distribuir: 2/3 x 0.0014 = D.0009 ton - m



Tablere

'.Riéidez

Factor
3 9.154
6 9.154
18.308 1.0
Distribucidn y Ajuste de Momentos.

!
| 3 3
| .
; 0.2338 0.2324
I.
‘ +
{ 0.0005 0.0005 ‘
{ |
i 0.2333 0.2329 | Momentos Ajustados

Distribucidn entre tableros 4 y 5.

Momento de desequilibrio:

Homento a distribuir:

Tablero

2/3 x D.0748 = 0.

0.8041

- 0.7293 = 0.0748 Ton - m

0459 ton - m

Rigidez Factor
4.308 0.4849
4.577 0.5151
8.88% 1.0000
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Distribucién y Ajuste de Momentos..

r " i
1 4 5 !
1 |
{ 0.8041 0.7293 {
| - |
| * |
0.0242 } 0.0257 :
r |
} 0.7799 0.7550 { Momentos Ajustados

Distribucidn entre tableros 5y 6

Vomento de desequilibrio: 0.7293 - 0.3250 = 0.4043 ton - m
Momento a distribuir: 2/3 x 06,4043 = 0.2695 ton - m

Tablero Rigidez facter
5 4,577 0.3333

6 9.154 0.6667
13.731 1.0000

Distribucign y Ajuste de Momentos.

1 I 1
I 5 1 6 i
| ! |
! 0.7293 ! 0.3250 }
i
1 - [ |
! I |
| 0.0898 | 0.1797 i
| | |
1
| 0.6395 i 0.5047 { Homentos Ajustados
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gélculo del Area de Acero.

Para tableros 1, 2, 4 y 5 en el claro corto.

Ma_ . 07778 ton - m x M x 10° .,
bd? 100 x 132

De graficas para —ﬂiz = 6.44 tenemos: p = 0.0027
b

As = 0.0027 x 13 x 100 = 3.51 cm®

s = ~199-3-2411— = 20.23 =20 cm
3.51
pmin., = 9= N250_ . g gg264 < 0.0027 :. Rige p = 0.0027
4,200

;. Se utilizaran barras No. 3G 20

Para tableros 1, 2, 4 y 5 en el claro largo.

Ma . _0.7784 x 1.4 x 10° _

6.45
ba? 100 x 132

De graficas para —EEZ = 6.45 tenemos: p = 0.0027
bd

As = 0.0027 x 13 x 100 = 3.5} cm®
s = 00 x 0.71_ 20.23 =20 cm
3.51

1. Se utilizarin barras No, 3« 20.

Para tatleros 3 y 6 en el claro corto. Con barras del Ho. 3:

Ma_ _ _0.5087 x 1.4 x 105

2 = 4.18
bd 100 x 132




De graficas para —ig- = '4.18 tenemosi 0:0025<Pmin
5 ¢ bd : e
ra Pmin. ‘

As = 0.00264 x 13 x 100 = 3,43 cm

. 100 x 0.71
3.43

= 20,70 cmex 20.cm |

r. Se utilizardn barras No, 3& 20.
Para tableros 3 ¥y 6 en el claro largo,

Mo _ 0,2333 x 1,4 x 10°

5 = 1,93
bd 100 x 13

Pe gréficas para —!“2— = 1.93 Tenemos: p = 0.0023 < Pmin.
bd

:. Rige el Pmin.
As = 0.00264 x 13 x 100 = 3.43 cam®

. 100 x 0.71
3.43

20.70 cm== 20 cm

Se utilizardn barras No. 3@720.



1 3G 20 38 20 2t 3 20

73 ¥4 a0

< 132, 143 336 A0 143 143
— = 1-—{ o] r-—-l

N\2=3E 20

14

40t 530 a0 | 570 Lao
1 ) i = -{
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- Revision por TFuerza Cortante,

ta- fuerza cortante maxima ocurre, 'en ‘el claro corte
del tablero 4,

{0.5 x 5.10 - 0.13) 1,148

Yu = = 2,07 kg

5
Vg 5210,
6.10

Resistencia de disefios
Ver = 0.5 fpbd Jf’c = 0.5 x 0.80 x 100 x 13 x ¢200 = 7,354 kg

Yer#Vu :. E)l peralte es aceptable por fuerza cortante.
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7.3 OBTENCION DE ENVOLVERTES PARA EL DISEAOD DE VIGAS.

los diagramas de envolventes se obtienen cuanda actiéan
simyYtdneamente la cargs vertical y e} sismo, y se deter-
minan sumande los diagramas de carga vertical y ‘tas
diggramas correspondientes a la accidn de sismo.

Para obtener las envolvenles de ‘tas vigas principales
del ejemplo, primero obtuve Jos elementes mecdnicos
del marco 5 por medio del programa de computadora Ylamado
“ANET" considerando solamente ls cargs asccidental {sismo).
Después hagciendo ta consideracidn del marco equivalente
y wutilizandoe el programa de computadora “SICALY obtuve
tos elementos mecanicos para la carga vertical. Finalmente
ya teniendo los resultados de los programas de ceomputadora
procedd a realizar las gridficas de los diagramas de
cortante y momento y la obtencidn de las envolventes
pdra Jlas vigas principales en planta baja del marao
5.

ton 1las envoliventes se procede a realizar el dimensiona-
miento de las vigas principales.
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FUERZA LATERAL

LOORDENADAS DE LOS NUDCS ¢

z
|5

VBN NS N~

COAD, X

L BODIN 00

S 1O+ )

9. FLOOOLC 00
L PWOOF 01
1500000 o1

C23R0. ¥

0000006400
0.00000C +00
0.00000C100

1. 500006 90%
1, 10OGSEO
1. 300006 -0
1. 1000QE*DT
1. 10000E+01
1. A700EDL
1.47000£401
1.4700CEr0L
1.47000€401
L. A70CCE+QL
1.47000E401
1. ‘7(_00E'C|l

1.84000€401
1.84000E+0L
.B40COC*01
1.8400CE+*Q1
1.81000£401
2.21000€+0%
2. 21000€+01
2. 21000£+01
2, 21000E°01
2.21000E+08L
2.21000E+08
2. 31C0CE QL
2.510306€401
2. 3100001
2.31C00E01
2.31000E401

0. LA"'OC‘OCOGO
Q0 CONOL 00
0. CONCOL 00
0., QO 000
DL LURINE 00
0. 0DGIH+00
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FROPIEBADES DE LOS ELEMENTOS TING 1

ELEMENTO AREA

3. 0Go00E-0L
2.50000E-01
2.Q0000E-0L
1,10000€-01
8.00000€-02

BrON-

E

2. 21357C+06
2.21359£406
2.21339C«08
2.21337E+06
2.21359E+04

GEOMETRIA DE LA ESTRUCTURA 3

ELEMENTD TiPO

CDNRG LN -

AR AL A AR R A AL AL A AR AP AR LULUNRNNNRNNN AN RR R RN = - o oo

MDD DRIGEN

HUDO FIN ANGIEO DE GIRQ

134

0, 00VOGE +00
0.00000€¢00
0. 33000€+00
0.00000L+00
0.Q000AE 0T

7.63000€-03
3.21000€-03
3,42000€-023
1. 90000E-03
5. 40000E£-04
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G2

85
&7

CARGAS EH LLEMENTOS 1t

ELOENTG

Fad
30
3

33

34

A 30 3
4 31 32
g 332 34
A 38 33
A Is 3%
4 38 7
4 37 3%
- 38 3%
L3 4a 41
& 45 %2
A 4z 42
4 . A3 "
4 LYy [ty
A 45 LY3
5 7 42
s 48 49
s <5 50
CARGA ANGALO

. 00U 200 0. 0000CE+00

G, DOORE + 0O 0, QAROS 0O

0.00000C 40D D, GODO0E 40

0, 00000L «00 . DOIC0E+ 00

©. 0000000 0. 60000E+00
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7.4 DETALLE DE REFUERZO. LONGITUD DE ANCLAJE. LONGITUD
DE DESARROLLO. ‘ ' S

1. Requisitos generales de anclaje.

La fuerza de tensibn o compresidén que actha en el acerd
de refuerzo en toda seccibébn debe desarrollarse a cada
lado de 12 seccién considerada por medio de adherencia
en una longitud suficiente de barra o de algin dispositivo
mecé&nico de anclaje. lLa fuerza de tensitn se valuard
con el miximo momeénto flexinnante de disefo que obra
en la zonz comprendida & un peralte efectivo 2 cada lade
de la seccibn.

E1 reguisite de) parrzic anterior se cumple, en la mayoria
de los casos, para el acero deé tansidén de miembros sujetos
a flexion si:

a) Lac barras gue dejan de ser necesarias por Tlexidn
se cortan o0 se doblan a una distancia no menor
que un peralte efective mas aita dei puntc toérics
donde de acuerdo con el diagrama de momentos
ya no se reguieren,

b} En las seccicnes donde, <segin el diagrams de
momentos flexicnantes, tedricsmente ya no se
requiere el refuerzo que se corta o se daobla,
la langitud gue continua de cada barra que no
se corta ni se ‘deblx es mayor o igual que
t 4+ d4. Este requisito no es necesario en las

&ricas de corte més préximas a2 los

Tementos libremente apoyados.

secciones  te
extremcs de e

c) A cada lade de toda seccidén de momento mdximo



la \cﬁéituﬂ de c¢ada  barra es mayor o igual que
la longitud de desarrollo (L,).

d) ¢ada barra para momento positivo que !lega a
un extremo libremente apoyads se prolonga mis
alla del centro del apoyo, incluyendo porciones
dobladas, una longitud no menor que:

(Lg-0.25L) Z 0.5h cevnnnnnns 1

donde L es e1 claro del elemento y h su peralte
total. '

L2 longitud de desarrollo (Ld) es aquella, en la cual
se considera que una barra de tensi6n se ancla de modo
que desarroiie su  esfuere de fluencis, y se obtiene
multiplicande la lengitud bésica (Ldb) dada por la ecuacidn
-4 por a1 factor o los facteres indicados en la tabla
7.1,

Las disposicicnes anteriores son aplicables a barras
de disdmetro no mayor de 38.1 mm (No. 12).

0.06 25.£¥. = ¢ 006 db fy
NTte

L

db

donde d, es el didmetro de la barra en cm., y "a" su

drea transversal en cmz.



Condicién’ del Refuerzo :'Féégdt~b}

- Barras horizontales o inclinadas colocadas de - ;
manera que bajo e11as se cualen més de 30 Cm
de conareto, B,

En concreto ligero

Barras con fy mayor de 4,200 kg/cm2

Barras torcidas en frioc de diémetro igua] CON R
o mayor que 19.1 mm ( Ko. 6 ) o : 1.2

Todos los otros casos 1.0

En ningdn caso Ld seré, menor de 30 cm.

La longitud de desarrolle { Ld } de cada barra gque forme
parte de wun paguete de tres barras serd idgual a la gque
requerirta si estuviera aislada multiplicada por 1.20.
Cuando el paguete es de dos barras no se modifica Ld'

Cuando wuna barrz a tensién termina caon un doblez a 90
o 180 grados, se supondrd gue puede alcanzar su esfuerzo
.de fluencia en la secci6n critica, si la distancia en

Teav T
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-g“_, saraleta '3 Ya barra, entre la seccién critica y el
_paftc externe de la barra en el doblez, es al menos igual
a 0.076 dvfy/ Nfic' (30% mayor en concreto ligefoJ, pero
no ‘menor que 15 cm. ni que 8 d, y, ademis, el tramo recto
después -del doblez no es menor que 12 dp para dobleces
a 80 grados, ni menor que 4 dy baré dobleces a 180 grados.

La longitud de desarrollo de wuna barra 1isa serd el doble
de la regquerida para una barra corrugada.

La lJongitud de desarrollo de una barra 2 compresién sers
cuandoe menos el 60% de la reguerida a tensifn y no se
considerardn efectivas porciones dobladas. En ningln caso
Ld seréd menor de 20 cm.

2. Requisitos Complementarios de Anclaje.

Los,'siguien:es requisitos deben . respetarse ademis de
los anteriores:

a) En extremos libremente apoyados se prolongard,
sin doblar, hasta dentro del apoyo, cuando menos
la tercera parte del refuerze de tensitn para
momente positive méximo. En extremos continuos
se prolongard la cuarta parte.

b) Cuando #1 elemento en flexién es oparte de un
) sistema destinado 3 resistir fuerzas laterales
accidentales, el refuerzo positive gue se prolongue
dentro dzl apoyo dete anclarse de modo que pueda
alcanzar su esfuerzo de fluencia en l1a cara del
apoyo. AY menos la tercera parte del refuerzo
negativo que se tenga en la cara de un apoye
se prolongard més al1d del punto de inflexion
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una . longftud  no menor gque un peralte efect ivo, nk'rque‘”,
12 dy, ni que 1/16 del claro Tibre.

c) Anclaje del Refuerzo Transversal.

E1 refuerzo en el alma debe 1legar tan cerca
de ‘las caras de compresi6én y tensién como o’
permitan los regquisitos de recubrimiento y la
proximidad de otro refuerzo.

Los estribos deben rematar en una esquina con dobleces
de 135°, seguidos de tramos rectos de no menos de 10
diédmetros de largo. En cada esquina del estribo debe
quedar por lo menos una barra longitudinal.

Las barras longitudinales gque se doblen para actuar como
refuerzo en el alms deben continuarse como refuerzo lorgitu-
dinal cerca de la cara opuesta si ésta zona estd a tensign
o preolongarce unz lengitud  (Lg) ads 8118 de 1a medfia

altura de 1a viga si dicha zona est4d a compresifn.



7.5

DISERD DE UNMA VIGA SECUNDARIA (VIGA B'

-C)- Analisis.
'

1.

APLICACION AL EvEMPLO PARA DISERAR UNA VIGA CONTINUA

DE PLANTA BAJA)
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Nudo 2 : S “.Hudo 3
JEINL = 5.53 ‘x3_2 = AET/L = 0.86
SET/L = 0.66 - Ky T GEI/L = 0.66
.53 + 0.66 = 1.19 Ky = 0.66 + 0.66 = 1.32
= 0.53/1.19 = 0.45 Fubigp = 0:66/1.32 = 0.5
= 0.66/1.19 = 0.55 FiDiy 4 = 0.5
. w1§/8 - -6.823 M.E.gp = “M.E.p 5 = -5.293
= wi?/12 = 5.293 M.Eig, = 5.293
Kudo 4 Nudo 5§
= 0.5 kg.q = GE1/L = 0.66
= 0.5 kgg = E1/L = 0.53
= -5.293 ks 0.66 + 0.53 = 1.19
= 5.203 gy ® w1§/12 = -5.293
M.E.gg = w1/ = 5.398
Do = 0.66/1.19 = 0.55
FuDig g = 0.53/1.19 = 0.45
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- Para momento negativo.
Calculo del Area de Acero

Concreto f'c = 250 kg/cm2

Acero fy = & 200 kg/cm2
As = p b d = 0.00263 x 20 x 37 = 1.946 cm®

é = 37 ' ! 40
l 20 :

Con'2 barras No. & - A = 2.54 cm?
- Revisi6n
p = RS p = ——23% . g.0038
bd 20 x 37
De graéicas del 401 del Instituto de Ingenieria para -

p = 0.9034 tenemos: [3

t:, = 12.5 > Despejando Ma = 12.5 be

Mo = 12.5 x 20 x 372 = _li%ing_ = 284,464 kg-cml
.4
Hp = £.43845 ten - m
- Para M = 7.39 ton-m
. 5
Mu = 7.39 x 1.4 = 10.32§ Me o, 10:386 x 107 | 45 49

pd 20 x 372
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. De grificas. .del- 401--de)l ‘instituto de’, .lngenteria

para _ﬁ%“"”37.79:ten9m0§: S S FEOIE L
bd . . :

p-=0.0118

As = pbd = 0.0118 x 20 x 37 = B.732 cm? - 2.58 cm® = 6.192 cm?
3 No. 6 < B.55
- Para M = 5.23 ton - m

Mu = 5.23 x 1.4 = 7.322 ton - m

5
Mg . 2.322x 107 _ p574
5d 20 x 37

MR
bd*

pe las grificas para = Z6.74 tenemos:

2 2

As = pbd = 0.0077 x 20 x 37 = 5.70 cm® -:2.54 cm® = 3.16 em>

2 barras No. 5 = 3.96 cm2

- Para cl Momento Positivo.
Para M = 6.06 ton - m

Mu = 6.06 x 1.4 = §.484

Mg . _B.484 x 103

= 30.99
bd? 20 x 37°¢



pe ‘graficas para—ﬂ%f = 30.99 tenemas:’p-s 0.0092°

As

= pdb

bd L
= 0.0092 x 20.x 37 - 6.81.-2.54 = 4.27-¢m?

2 barras No. 6 = 5.70 ¢m

Para M = 2.93 ton - n

My = 2.93 x 1.4 = 4.102

R

Ma_ .

ba?

4,102 x 108

7 14.98
20 x 37

e

De graficas pars —8 = 14.98 ‘tenemos: p'=-0.0043
bd , R

As = pdb = 0.0043 x 20 x 37 = 3.1B2 -- 2.54 = 0.64 cm?
1 barra Ho. 5 = 1.98 el
$ o 2 2 2ue
1D x 87 Lo : a8 , L0868 L0687
.
l v — X y 4 1
Lj— I— at— "ﬁ'—l
4 7 7
#ﬂ!l‘ LD x40 AD."B
[ -8-1 z23z 4 - N ]

. DETALLE.  DEL ARMADO DEL ACERO.
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7.6 ESPECIFICACIONES PARA FUERZA CORTANTE. APLICACION
HUMERICA AL EJEMPLO.

a) Fuerza cortante que toma el concreto VCR

Las expresiones gue se presentan ensaguida para distintos
elementos son aplicables cuando la dimensién transversal,
{h) del elemento, paralelea a la fuerza cortante, no es
mayor que un metro y ademds, 13 relacién h/b no excede‘
de 6 por ¢ada una de 1las dos condiciones anteriores que
na se cumpla se reducira VCR en 20%. Para valuar h/b

en vigas T 6 1 se usaré el ancho del ailma b'.

En vigas con relacién claro & peralte total, L/h, no
menor que 5, la fuerza cortante que toma el concreto

(VCR) se calculard con las siguientes expresiones:

ST p=<0.01 Vep = Fppa (0.2 + 30p) NTrc) ...ooovvn
S§i p = 0.001 Vep = 0.5 Fpoa NFec! L.l 2

i L/h es menor gue 4 y las cargas y reacciones comprimen
irectamente las caras superior e inferior de la viga,
se cbtendrd multiplicando el valer que da la ecuacidn

CR
1 por (3.5 - 2.5 ———’—1——) > 1.0 pero sin que se tome
vd

Vep mayor gque 1.5 FRbd fec. En donde M y V son el
momento flexionante y la fuerza cortante que actdan en
la seccién. 53 las cargas y reacciones no comprimen
directamente ‘Yas caras superior e inferior de la viga,

no se modificard el vaior aago por la ecuacion .. 2.
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Para relaciones L/h comprendidas entfe 47y .5 V.o se “hara -
variar  linealmente hasta - los ‘valores . dados. por las
ecuaciones 1 y 2. e :

b) Refuerzo por tensién diagonal en vigas y columnas
sin presfuerzo.

Este refuerzo debe estar formado por estribos cerrados
perpendicutares u oblicuos al eje de 1la pieza, barras
dobladas o una combinacidn de estos elementos. Para
estritos ng se usard acero con esfuerzo de fluencia mayor
de 4,200 kg/cmz, E1 disdmetro minimo de estribos serd
de 6.3 mm. {No. 2). No se tendrdn en cuenta estripos
que formen un dngulo con el ejé de la pieza menor de
45°, ni barras dobladas en que diche Sngulc sea menor
de 30°.

En vigas de marces gue deban resistir sismo y a=n cuyc
disefo se usa un factor de ductilidad de 2 o mayor, debe
suministrarse un refuerzo minime por tensidn diagonal
cuando la fuerza ccrtante de disedo (Vu) sez menor que
vCR‘ Este refuerz2o estard formado por estribos verticales
de dismetro no menor de 6.3 mm. {No. 2}, espaciados a
cada medio peralte eofective y se colocard a partir de
toda unién de viga c¢on columnas ¢ murds hasta un cuarto
det ¢laro correspondiente,

Cuando sea aplicable el requisitec de refuerzo nminimo,
ast como cuando Yu sea mayor que vCR'
por tensi6n diagonal. En el segundo caso, el espaciamiento
(s) se determinard con la siguiente ecuacién:

se reguerird refuerzo

s . _FrRAv fy d (sen 8 + cos 8) < Fa Av fy
Vu-VcR 3.5b
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.Para secciones circulares se sustituird d por el didmetro
de la seccién.

Si VYu es mayor que VCR pero menor o igual que 1.5 FRdb NT+*c
el espaciamiento de estribos verticales noc deberd ser
mayer que 0.5 d.

Si Yu es mayor que 1.5 FRbd Nfec' el espaciamiento de
estribes verticales no deberd ser mayor que 0.25 d.

En ningdn caso se permitird que Vu sea seperior a3 2.5

Fpdb Nec!

Cuando el refuerzo conste de un solo estribo © grupo
de barras paralelas doblades en wuna misma seccibn, su
érea se calcularé con la siguiente expresidn:

Av = Yu_- Vee
FRfy sen ©

Tomando los valores del ejemplo del tema 7.5 tenemgs:
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5,849

&5.295

TRAMO 1 TRAMO 2 TRAMO 3 X TRAMO 4 TRAMO 5
7.889
834 g
L EREL: 3

3727 3
ﬂ_ﬂ\, - A, ,
ezarst Ex: DNEY x:s.oo,Ex.—Lﬁ\ x:s.al“k——

= =
‘é kb'on gs"" Es.eu
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- i-Para tramo 1:

fon estribos No. 2 fy = 2,530 kg/cm?
' Av (No, 2) = 0.32

e «w© s = .frAvfyd

Fn Av Fyd= 0.8 x 0.64 x 2,530 x 37 = 47,928 kg = 48 ton

48 . 34.29 ton s = 3429 . 5 g cm
1.4 5.85

Con estribos ho., 2.5 fy = 4,200 kg/caz

Fa Av fy d = 0.8 x 0.98 x 4,200 x 37 = 121,833.6 ton

» d22ton L5900 s =-21M .49 cam15 ca

1.4 5.85



3.727
200t
|
I
!
|
' | ] -
.90
! i
! |
: i
t N
P Mo 2.5 @03 ! N800
{,_ Est No 2.5 @ 30 'munz,aena!
‘o858 3. 40 E .78
vu = BL-14 . 5 g0 ton
30
Para el tramo 2 tenemosS:
Utiltizando estribos del No. 2.5:
Fu Av Fy d = 121,833.6 ton == —‘ZTA = 87.14 ton
.4

s = 22:18 . 46,32 emumis

5.34



5.34 ton.

N 5.072

lEnne2 s s Est, Ne, 2.5 2 25 stho 26 /2 18]
5.0 4.0 0. 90

STRAND -2

vu = -82.18 . 4 49
25

Para el tramo 3 tenemos:
Utilizando estribos No. 2.5.

Fa Av fy d = 121,833.6 ton=J82 100 _ g5 34 (0p

< . .BL.A

= 16.5 cmz=15 em

Vu = 87.14

e = 3,49

25



{s.132
vt e 2 50 ty £y, N: 2.3 28 Fal 2 5.5 18
110 408 T To.es
TRAMD - 3

Para el tramo 4 tenemos:

gtilizando estribos del No. 2.5.

Fr Av fy d = 121,833.6 ton= ;22 ton = 87.14 ton

s =821 . 1548 cnn15 em
5.63

238
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-<42.90

\

N 563

EsNa2b @b, Est No. 2.5 (@ 30 JEst. Ne. 2.5 (ar 1D
B -t
s 3.38 160

vu -1 54
30

Para el tramo 5 tenemos:
gtilizando estribos del No. 2.5.

Fp Av fy d = 121,833.6 ton 122/1.4 = 87.14 ton

__87.18
s = 78 ° 11.04 cm =10 cm

Proponiendo Estribos del No. 3 tenemos:
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Fa Av fy d = 0.8 x 1.42 x 4,200 x 37 = 176,534,840 = 126.5

177 ton ..

1.4
s=_lz_5.-_"‘.3_=]5_02cm,—_
7.89

= 4.21

Est. No373 18, Est  Na

H42r

N 5.30 Esthe 3D 18

CE) hd




1.7 DETALLES DE REFUERZQ.

Una de las ventajas del concreto reforzado como material
estructural radica en Va facilidad con que puede variarse
la resistencia de los elementos a lo largo de sus ejes
longitudinales, con el fin de ajustar dicha resistencia
a la magnitud de las acciones internas. Por ejemplo,
en una viga libremente apoyada sujeta a carga uniformemen-
te distribuida, el momento flexionante es maximo en
el centro del claro y muy pequefio cerca de los apoyos.
Por 10 tanto, se requiere mayor, resistencia a flexidn
en el centro del claro. Esto puede lograrse disminuyendo
el nigmero de barras del refuerzo de flexidn cerca de
los apoyos, como se muestra esquematicamente en Ya fig.
7.71. A} cortar las barras longitudinales, se disminuye
el peso total del acero de refuerzo, 10 cual redunda
en economia de materiales,

E1 corte de barras y, en general, todas las recomendaciones

ivae a2 colocacidn de barras, formacién de ganchos
en los extremos, colocacidén de estribos y otros aspectos
similares, puede denominarse detallado del refuerzo.
E1 detallado del refuerzo tiene importancia noc solamente
para lograr economia en la cantidad de refuerzo, sino
también para consegquir estructuras de comportamiento
adecuado. :
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Existen ciertos criterios para establecer normas generales
sobre detallado del refuerzo., Con base en estos criterios,
se han desarrollado recomendaciones especificas que
se incluyen en los reglamentos de construccidn. Mas
importante que el conocimiento completo de todas las
recomendaciones de un reglamento, es tener en cuenta
los criterios generales para lograr estructuras de compor-
tamiento adecuado. Algunos de estos criterios son los
siquientes:
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a) Los armados deben ser sencillos:

Se ha seifiatado anteriormente que una economia pequefia en la cantidad
de acero lograda a base de detalles complicados puede resultar
contraproducente por el incremento del costo en mano de obra y
supervision.

b) No debe haber congestionamientos del refuerzo:

Si la cantidad de acero es excesiva y no se dejan separa
ciones suficientes entre las barras, se dificulta el
colado del concreto. La estructura puede debilitarse
debido a la formacion de huecos © zonas en las que el
concreto se haya segregado.

c) €1 refuezo debe tener recubrimientos adecuados:

E1 recubrimiento protege al acero de dos agentes: Lta
corrosiéon y El fuego. La magnitud del recubrimiento
debe fijarse, por 1o tanto, segdn la importancia de
estos agentes agresivos. Debe preverse siempre un recu-
brimiento suficientemente grande, a pesar de que el
ancho de grietas es mayor mientras mayor sea el recubri-

miento.
d) Las barras deben estar ancladas:

tas barras deben desarrollar su esfuerzo de fluencia
entre las secciones de momento miximo y sus extremos.
Por lo tanto, se debe vigilar que siempre existan longitu~
des de anclaje suficientes para desarrollar el esfuerzo
de fluencia.
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e) Las estructuras deben tener un comportamiento dictil:

Esto se Togra limitando Yos porcentajes de refyerzo
de flexién y cuidando 1os detalles de anclaje de las
barras longitudinales y del refuerzo transversal por
cartante. El detallado del refuerzo con longitudes
de- anctaje y traslapes amplios, sin cortes o dobleces
excesivos en Jlas barras y con estribos a separaciones
adecuadas, permite obtener estructuras dictiles, con
un aumento pequefio en la cantidad de acero de refuerzo.



8.1 DISERG PLASTICO A fLEXOCOMPRESION.

En el giseho de elementos sujetos a flexocompresidn (colum--
nas), se sigue el procedimiento general adoptado por el R.D.
F., Ylamado de estados limite, eguivalente al disefio plisti~
co o por resistencia Gltima estipulado por atros reglamentos.

Las fuerzas internas {elementons mecdnicos) abtenidss del ang
Visis bajo cargas de servicio deben multiplicarse por los -~
factores de carga especificados a fin de lograr sus valores
de disefio ¢ Gitimos. £E£stas fuerzas deben compararse con 1a
resistencis de las secciones obtenida a partir de valores ng
mina los de lYos esfuerzos y afectada por factores de reduccibn
Gue tumdn en cuenta la incertidumbre en su determinacidn.

& Modos de falla de elementos sujetos a flexocompresibn.

Existen gos modos principales de falla de elemeniis sujletos
a flexocompresidn: falla en compresidn y falla en tensifén.
En el primer caso la falls se produce por aplastamiento del
con¢reto. E1 acero del lado més comprimido fluye, en tante
que &1 del lado opuesto no fluye en tengidn,

7Y sequndo mode de falla se produce cuando el acars de un la
o fiuye en tensifin antes de que se produzca el aplastamien-
o del concreto en el lado opuesto, mds comprimido. EF tipo
de falla depende esenciaimente de la relacibn entre momento

y carga axtal en el colapso.

o} Caiculo de resistencia.

: cerga axtal y momento flexionante se puede realizar uiiij

£° ¢8lcule ce la resistencis de elementos sujetos & Y2 accidn



2ande los diagramas de interaccisn. Un elemento puece alcan
Zzar su resistencia b2jo innumerables combinaciones de carga
axial y momentc flexionante, £stas comdinaciones vartzn des
ve una carg3 axtal mixima (Po), de tensitn o compresion, y -
un momente nulg, hasta un momento Mo, aunadd 3 una larga --
axial nula.

E1 lugar geométrico de las comdinaciones de

mento flexionante con las gue un elemento ¢

resistencia, se representa grificamente por
Ty e

'

grama de intergccidn., &En ia fig. 8.1} 58 grés

ma de interaccién t9pice para una seccidn rectangul e
fuerzo simftrico. Cfualguier punto en la curva de trazo con-
tinuo regresenza una compinacién de momento y carga 2+ial --

Gue hace Gue el elements aicance su resistencis.

B, (Me, Pyz!

FALLAS EN
COCMFHRESION

FALLA
I BALANCEADY
FALLIS EN
TENSON

By tNBy Py

1) LI tM) MOMENTO FLEXIONANTE

1P CAROA AXIAL
TINSION COMPRESION

Fig. 8.11 Diagrama de accion tipico para una seccibn roctan-.
qular.
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e ¢i Gnicamente se aplica
valor méximo corresponderia
al punte Poc. De igual manera, 13 carga axial méxima de ten
516n sertz la correspondiente 3l punto Pot. Si la seccidn -
se sujetara s&lo a momento flexonante, el méximo que podria
aplicarse seria el marcado con Mo. Es conveniente hacer la
observacibn de que el maximo momento flexionante cue ia sec-
cién es capdz de resistir no es el correspondiente a3 una car
ga axial nula. C(uando 2] aumentar la carga externa ¢l momen
to y la carga axia) crecen en la misma proporcitn, la histo-
ria de carga gueda representada por una recta desde e} ori--
gen, cun una pendiente igual al cociente P/M = 1/e. Para -
135 cumbinaciones de carga representadas por ls recta DA, la
resistencia corresgonderia a la combinacion (Ma, Pa).

£0 1a fig. B.11 puede observarse gu
ra carga axial ce cempresidn, €l

Tamuidn se ooserva en la figuras .11 gue pera un mismo momen
to (Mb) existen dos valores de carga axlial que hacen que la

ccibn aicance su resistencia. Por Gltimo la Tinea OC re--
grecenta unz historia de carga cualquiera,
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8.2 Cotlumnas Cortas.

Las columnas son elementos estructurales utilizados primor--
dialmente para soportar cargas de compresidn. Una columna -
corta es aguella en que la carga Gltima para una excentrici-
dad dada esta solamente goternada por la resistencia de los

materiales y las dimensiones de la seccion transversal. Tam
bi&n se puede definir como aquella en que la carga Gltima no
se reduce por las deformaciones de flexidn debido 2 gue las

excentricicades adicicnsles o son despreciables u ocurren lg

Jos de la seccifn critica.

La columna corta tiene una relacidn de Jongitud no soportads
a peralte de la seccidn de u/h = o.

Una columna esbelta se define como aquella en gue el momento
flexionante amplificado provocado por 13 exgentricidad adi--
cional reduce la carga Gltima.

En la fig. B.2) se ilustran los comportamientos de columnas

cortas y espeltas. La columna estelta tiene una relacitn de
longitud no soportacda a peralte de la secci6n de u/h = 30.

La falla de 1a cclumnz eshbelta ocurre en el punto B bajo la

carga y momento amplificado. £ punto A determina la carga

y momento primario Pe en lz falla.

P

Fig. 8.2 Comportamiento de columnas esbeltas y cortas.
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8.3 -7 TEFECTQOS DE ESBELTEZ.

Se enticnde por efecto de espeiter la reduccibn de resisten~
cia de un elemento sujeto 2 cumprestén axial o a flexo-
< presion, debida a que la longitud del elemento es grande en
comparacibn con las dimensiones de su seccidn transversal.
Este efecto se presenta cualguiera que sea la longitud del -
elemento, pero es importante Onicamente en elementos cuya rg
lacién longitud-peraite es grande, esto es, en elementos es-
beltos.

ta reducclion de resistencia por esbeltez puede deberse tam--
Lién a cesplazamiento ltateral relativo entre los dos exire--
mos de una columna, CoOmo sucede en marcos no contraventeados
sujetos a carge lateral o gue presentan asimetria en carga ©
en gecmetria.

EY comportamiento de una columna gque forma parte de una es--

tryuctura de concreto reforzado es complejo, debido a que las

estructuras generalmente sop monoliticas y a que las colum-

nas estdn raiiringidas por otros elementos estructurales que
influyen en sy comportamiento, A contisuacidn se menciona-

~&n 3lgunas variables que influyen en la resistencia de culum
25 esbeltas:

1 Rigidez 3 flexidn de las vigas que resiringen a la colum
na.- mieatras mayor sea esta rigidez a flexiébn, es mayor
el grado de empotiramiento ¢ restriccifn de la columna en
sus extramos ¥y, por 1o tanto, son menores las deflexipnes
de la cplumna y los momentos adicionales.

2} Rigidez a flexidn de la columna.- esta rigidez tiene in
fiuencia sobre Ja reducci6n de resistencia por esbeltez,
y2 gue mientras mas rigide ses la columna, son menores -
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sus deflexiones. Lla rigider & flexion de la columna de-
penae principalmente del tamafho de la seccidn transvers-
sal, ¢el médulo de elasticidad del concreto, del porcene
tzje de refuerzo longitudinal y de la longitud de 1a co-
tumna. E1 efecto combinado gel tamado de 18 seccion --
transversail y <e Ja longitud, suele tomarse en cuenta en
Yoy métados de dimensionamiento mediante el pardmetro -
1lsmade esbelter de la cclumna, gue se gefine como la re
tacibn entre la longitud y el radio de qiro de ls seccién
transversal, También se define s esbeltez en funcién
de 1a relacitn enmtre 12 longitud y Ya dimensibn menor de
ta columna. !

Relacidn de excenlricidades en los dos extremos de ls co
Tumna ¥ tipo de curvatura.- la relzcién entre los momen
tos en las a6s extremcs ce 13 columna, influye en 12 mey
ritus ge ias ceflexicnes y, por lo tanto, en 1o0s momen-
tus asdicionales por esbeltez. Para el caso en gue los -
memwentos de apoyo sobre darra son del mismo signo, se -
tiene gue B) momento madximo de primer orden y el momento
maximo ediciomal ocurren en secciones diferentes de la -
cotumna. Por consiguienteé, el momento miéximo total no
es Ja suma dge 103 momentos méximos de primer ¥ sequndo -
orcgen, sinc un valor menor.

Para el caso en gue los momentos de apoye sobre barra son
iguzlas y de signo contrario, el momento flexionante de
primer orden es constante a lo largo de la columna, y la
colymna se deforms con curvaturs zimsle. E1 momento mi-
ximo es igual s 1a suma gel momento canstante y <! momen
to adiciona) méximo, que ocurre & la mitad de la altura.
En estas columnas sigmpre hay reduccidn de resistencis
por espelitez, cualguiera que se2 su longitud.
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Longitud Efectiva de Pandea.

La lengitus efectiva de pandec {klu) depende del grado ge reg
triccion de 12 columna en sus extremos y de la posibilidad de
gue e¢xista desplazemiento lateral} relative. En la fig. 8.31
se muestran las longitudes efectivas de pandeo de columnas =
con condiciones ideales de restriccién. En estructuras de -
concrete reforzade, las columnas se encuentran restringidas
parcialmente por los sistemas de piso, sin que existan articy
feciones o empotramientos perfectos. E1 grade de restriccidn
depende de la relacibn entre las rigideces de las columnas y
del sistema de piso.

!
T | ,
L
f

= TEQRNCO Q.5 0.7 .o 1.0

~
s

y

7ig. 8.31 Longitud efectiva de pandeo para diferentes condj
. ciones de apoyo.
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8.4 FLEXION BIAXIAL.

En a préactica, muchas columnas estdn sujetas a flexibn alre
deaor de ambos ejes principales simultidneamente, especiaimen
te las columnas de las esquinas de edificios.

En la figura B.5) se muestra una secci6dn de columna de con--
creto reforzade simétricamente con flexién biaxial. Las ecua
ciones dadas por Ya compatibilidad de deformacionmes y equili
brio se pueden utilizar para analizar Y2 seccidén.

Canlrolgs
pdstico

rig. 8.5)1 Secci¢n de columna de concreto con flexién biaxial,
reforzada simétricamente.

La fuerza resultante en el concreto Zdepbnde del perfil del -
bloque de esfuerzos.

Es dificil realizar el andlisis y disefo de secciones de co-
lumnas con flexitn biaxial, debido a que se necesita un pro-
cedimiento de pruebas y ajustes para encontrar.Wa in¢1inacidn
y profundidad ol eje aeutro que satisfaga las ecuaciones de
equilicric. Por lo general, el eje neutro no es perpendicu-
lar a2 1a excentriciaad resultante.
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“En el diseﬁo se’ puede’suponer Una secc‘wn ¥ arreglo de refuer
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8.5 AYUDAS DE DISERQ.

Con el fin de simplificar 13 labor numérica requerida en el
dimensionamiento de elementos de concreto, se han precirade
ayudas de disefio como grificas y programas de computascra.
De granm utilidad son las calculadoras programables de buo't:i-
Tio, con las cuales pueden rescliverse problemas de considera
ble complejidad. Recientemente se ha generalizado el usc de
computagoras personales que, & un costo moderado, han puesto
al alcance de los proyectistas recursos de cdlculo mds am--
pliios que los aportados por las calculadoras de polsilla.
Existe ya una gran divercidad de programas de computadora --
que faciiitan distintos aspectos del andiisis y disedo de eg
tructuras c¢e concreto.

Una de Yas ayudas més utiles para el dimensionamiento de co-
iumnas es el diagrama ¢e interaccion. Los diagramas pueden
utiiizarse de distintas maneras.

yna forma de groceder puede consistir en suponer una seccitn
y calicular 1o0s parémetros K y R. ESstos paré&metros -
un punto en el diagrama al que corresponderd un vaicr -

del cual puede deducirse el valor de “p™ necesaric. Si es.e
valor esté comprendido entre limites aceptables, el problema
estd resuelte. De lo contrario es necesario ensayar otra -
seccién., Debe cuidarse que e) valor de Mu incluya el momen-
to adicional debido 2 la excentricidad accidental que especi
fican las NTC-87. £ valor de) factor de resistencia (FR) -
se¢ supuné iguz! 2 0.7% <% el nlcleo no estd <onfinz- . la
falle es de compresifn, e igual a 0.85 si el nacle T3
con un confinamiento acecuado.

Otra forma ge proceder ccnsiste en supomer una 2ccibn y c:fi
-nir un punto en el diagrama & partir del parémetro K o R y
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Y2 relacién e/h, cuidande que ¢ facluyz la excentricidad ag
cidental. Si se limita la cuantia "p" a un valor dado, pue-
de calcularse el valor de "q" cerrespondiente. 5Se puede, en
tonces, definir un punto en el clagrama a partir de este va-
tor y de la relacidn e/h. Se hardn los ajustes necesari0s
en 1z seccidn supuesta hasta encontrar un3a que dé un valer

de Pu semejante al requeride.
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MOMENTOQOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES
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MOMENTOS RESISTENTES OE SECCIONES RECTANGULARES
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Momento resistente, My, en ton -m , por meiro de anche

21
- LOSAS .Sepogucidn.s,de borcos # 2.5 en lecho inferior

fg= 200 kg/cm? h=10,Ny12cm
fy= 4200 kg/em? d=8,9y10cm
2.0 -
&
R
Q
1.8
Y

™~
L/0 5
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e
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1.4 K T
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/| <
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' 7/

1.0 /\"::\x\‘
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N4

>

0.6 uc:, " ‘
oa ;‘.\’%\y\’\' l

I I

0.001 Q.002 0.001 0.004 0.005% 0.006

Cuontio de acero de tension,p= Ag/bd



Momento resisiente, Mg, en ton-m , por metro de oncho

LOSAS. Seporacidn, s, de borros # 2.5 en lecho superior
fe= 200 kg/cm? h=10,My12cm 272

1,=4200 kg/cm? d:=6,7y8cm

/\
<
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wh
gl
=L}
e
.|

i !
| |
! ]
! |
GO 0.002 c.002 0.004 .00 0.008 G6.007 C.
Cuontic de ocero de tension,p:hg/bd

2
s}
"



Momento resistente , My, en ton-m , por metro de oncho

fe= 200 kg/em? h=10,1,12¢ 15 e¢m

fy* 4200 kg/cm? d4-8,9,10y13¢cm
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Cuantia de ocero de tensidn, p=Ag/bd



Momento resistente , My, en fon~m , por metro de ancho

LOSAS. Seporacion, s, de borros # 3 en lecho superior

fe= 200 hg/cm? h=10,1,12y15¢cm
fy=q200 kgsem? d=6,7,8y 1 em 274
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TABLA 1, CONSTANTES DE CALCULO

ta/end]| 12 AR R I s
150 {120 | 102 |oes | s.s | 225 | sss | 122500
00 [0 | @s |25 | 633 | aaa | oo | 141400
20 |20 | wo || 7.7 | 1se | o7 | seico
300 f2@0 | 204 |9 | 775 | wm | oazaz | wamo
30 |280 | 2324 |63 | s | wen | a0 | 187100
400 |30 | 2538 {1789 | 895 | 20,00 | 14.00 | 200000

Se vtilizoron los siguientes f6rmulas
f*=0.8¢
< 3
" -0,85f"si " <250 kg,/m2
c” T e e W
e

. e ek 2
fc:(\.OS 1250) fc si ’c > 250 kg/m

Ec=1000y¢
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TABLA 2 DIAMETROS, PESOS Y AREAS DE BARRAS
NUmero Diametso
de rominal NUMERO DE BARRAS
designa Peaso
cién pulg mm kg/m 1 2 3 4 5 6 7 8 [ 10
2 V4 6.4 0.248 0.32 Q.64 0.96 1.28 1.60 1,92 2,24 2.5 2.88 3.20
2,5 5/16 7.91 0,388 0.49 0.98 1.47 1,96 2.45 2,94 3,43 3.92 4,41 4.90
3 ¥y8 ?.5 0.55% 0.71 1,42 2.13 2.84 3.55 4.26 4.97 5.68 6.39 7.20
4 /2 12.7] 0,993 1,27 2,54 3.81 5,08 6.35 7.62 8.82 10.16 11,43 12,70 §
5 58 15.9 | 1.552 .98 3,96 5.94 7,92 9.90 1..88 13.86 15.84 17.82 19.80| &
6 3/4 19.0] 2.235 2.85 5,70 8.55 11.40 14,25 17.10 19.95 22.80 25,45 28.50 g‘
°
7 7/8 22.2] 3.042 3.88 7.76 i1.64 15.52 19.40 23.28 27.16 31.04 34.92 3B.80 3
8 1 25.41 3.973 5.07 10.14 15.21 20.28 25.35 30.42 J5.49 40.56 45,63 50.70] g
~N
? 1 1/8 28.6| 5.028 6.41 12,82 19.23 25.64 32.05 38.46 44.87 51.28 57.69 64.10
10 1 1/4 31.8| 6.207 7.92 15.84 23.76 31.68 39.60 47.52 55,44 63.36 71.28 79.20
1 1 8 34.91 7.511 ?.58 19.16 28.74 38.32 47.90 57.48 67.06 76.64 86.22 95.80
12 1 /2 38.1} 8,938 11,40 22,80 34.20 45.60 57.00 68.40 79.BG 7i.20 102,40 114.00




TABLA 3. LONGITUDLE DE DESARZOLLO, Ly, DE EAPRAS CORUGADAS A TENSION,
NO 10%CIDAS EN FRID, EIN CM

cta A 150 20 750 300 30 00
No, |k ) ] [ ] T [ T [ [ i T ]
3000 kfem? ] 0 | 36 | 2 2 30 T I O - b T 2 R I
2.5 4200 b T O X 30 i | B 0] B] B o
5200 30 | 4 ) 4 | 30 4 30 1 41 1 o4l
3000 SRR 0 30 I S 2 | 30] 30| 2
3 {40 KR A ] U 30 M 30 | 34 0 ( 3¢} 30 ) 33
5200 3 1 501 35 L) as 5 1 35 ) 0 35 ) 50] 35 1 %0
3060 B 2 B 32 30 2 1 30 | 32 2 | 82) 30 | &
4 |40 32 | 451 32 45 32 & | 3z { 45 32| 45] 32| 45
5200 47 | &6 1 47 & 47 e | 47 1 & 47 |_es| 47 1 &
3000 F IR 40 30 a1 &0 30 | 40 .30 | 0
5 a0 4@ | 571 © 56 40 | 6| 4 [ 58 ©H | s6] 40 ] s
5700 w | 84 ] 59 €3 59 8y § 59 1 8 s9 | 83! 59 | 82
3600 4z | 59 | 36 5 34 <8 34 ) 34 | 4B| 34| 48
6 {4%0 59 ] 82 | 51 7 48 1 67 ) 48 | 67 48 | 671 48| &7
5200 B7 j 21 ) 75 105 b4l 59 71 w 7 991 71 93
3030 5771 80 435 <9 44 62 40 58 ] &) 40 56
7 {40 0 | N2 | e 97 62 | 87 | 56 | 79 5 | 78) 56| 78
5200 1181 165 | 102 V43 et _J 1w b s 1 nw 8 | 1161 83 1 116
3000 75 1 104 | & 9 58 81 33 7% 291 481 46 | o
& {40 104 | 148 | @ 126 gl | us 74 {103 9 ) 96l 64 %0
5200 158 4 216 | 132 187 we | w7 1 e | 153 101 | 141 95 ) 132
3% G4 | i3z | B2 1 Vid 31wz | 671 9 3] 85| 58 | et
9 {4200 132 | 185 | 118 ; 10 | 02 | 143 ?3 | 8 | 121 81 | 112
5200 195 1273 § vem ¢ o235 7 oast |23y ) 36 193 128 4 a7l e | e
3000 Y96 | 163 | 101 V4i 93 | 126 | 62 | 115 76 | 107 ) 71 1 303
0 {400 163 | 228 | 198 126 | W77 | tis | 107 | 149100 | 10
5x5 241 1337 1 2ce 202 } g6 | 26 | 170 | 238 158 | 221 ) 147 1 20
3636 YAV [ A7 | iz 1§ 16571 983 | 100 [ 137 52 | 129 86 | 12°
b {4200 w7 L2 | an 239 | 153 '7u 139 1155 122 18 12y | ter
5200 291 | 208 | 752 393 J 726 ! 3t6 | 206 | 208 191§ 267|178 | 2:0
3000 WG | 235 | 145 203 | 130 182 | 1B | 168 V10 | 154|103 | 14
12 14200 235 | 328 | 03 28t | 182 | 254 | 16e | 202 154 | 215 | s | 2o
5200 345 1485 | 30 420 | 268 J' 376 | 245 | 27 | nel 2 | v

1 Barres con no més dv 39 em de concrcto bajo etles

1 Borroy con mas de 30 em do conareto bajo oy
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8.6 ‘DISERO NUMERICO DE "COLUMNAS DEL EJLMPLG.

biseno“ae Qpa columna tipe central.
Columna 85 en sétano.
Materiales:

Concreto: f'c = 250 kglcmg
Acerc: fy = 4,200 kg/cm.

Constantes age cdlculo.

f*c = 0.8f'c = G.8 X 250 = 200 kg/cm®
frc = 0.85 f+c = 0.85 X 200 = 170 kg/cm?
fy 4200

= - - 2.

frc 170

AC = 55 X §5 = 3,025 cm®
Acfrc = 3,025 X 0.170 = 514.3 ton.

C.¥. « C.M. C.A. .
. = 32.34 ton-m
P = 221 ton. Msx <<::= 50.11 ton-m
Mx = 2.6
My = 1.77 = 9.4}
Msy = 12.10

£fectos gravitacicnales:

En 1a cireccién x: Mu = 2.6 + Pu g = 2.6 + {221X0.0275)}=B.68 ton-m
£En 1a awirecciun y: Mus1.77+Pu eay=l.77¢(22110.0275)=7.85 ton-m

€5 = 0.05 X 5% = 2.75 cm.
€y = 0.0% X 55 ~ 2.75 rm.

Efectos del compunente x uel sismo: Pu = g; Muw = 50,11 ton-m

Efectos ool compomente y del sismo: Pu = o Mu = 12.10
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Dimensionamiento considerando la erxoccmpresibn principal en
la direccidén X:

Pu = 221 + 0 + 0 = 221 ton.
Mo, = B.68 + 60.11 = 58.79 ton-m.
My = 7.85 + (0.3 X 12.10) = 11.48 ton-m.

La ¢oiumna se dimensionaré por flexocompresién biaxial con -

tus siguientes datos, y después se revisarid en la direccifny
L N

Pu. = 221 ton.

58.79 11.48
ey = /’521 = 0.266 m. 6, = ,/5;1 =.0.052 m.

Por tanteos:

Tanteo Ho. 1
Suponiendo p = 0.01; As = pbh

As = 0.01 X 55 X 55 = 30.25 cm®.
Para la carga axial resistente de disefio (PRO) tenemos:
Pro = Fr (Acf"c + Asfy) = 0.80E14.3+(30.25X4.2):l = 513.08 ton.

a=t0 ¥ - 0.01 x 8200 | g 207
tec 170 :

e,/i-,: %5 = 0.49

De ja fig. 9 de ias Ayudas de Disefio se obtiene X = 0.38 pa-
ra q = 0.25 y e/h = 0.49
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Para la carga normal resistente’de drseno (PRX) ap]mada con
una excentricidad e, tenemos: o . : : ;
Prx = KFgbhf*"c

Prx = 0.38 X 0.80 X 3,025 X 170 = 156.33 ton.

Para la carga normal resistente de diseio (Pgry) aplicada con
una excentricidad eytenemos:

- 22 - .00

De 1a fig. 9 de las Ayudas de Diseio del Instituto de Ingenig
ria se obtfene: -

K = 1.03 pera q=0.25 .y e/h.=-0.09 -

Pay = KFpbhf*c = 1.03X0.80X3,025X170 = 423.74 ton.’

Para la carga normal resistente de diseno (Pg), aplicada con las
excentricidades ex y e,.

Pr = 1
1/Pay + 1/Ppy - 1/Ppo

1 1 3 4
n=(/(56.33+%23.74-A13.08> - + 1 -

0.0063967 0.0023599

-1
0.001949

Pr = ! = 146.89 ton.
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Tanteo No. 2
Supeniendo p = 0.02 As = pbh

As = 0.02 X 55 % 55 = G0.5 cm®,
Para la carga axial resistente de disedo Prp tenemos:
Pro = Fr {(Acf"c + As fy)
Pro = 0.80 [514.3 + (60.5 X 4.2{] = 614.72 ton.
= pH; = (0.02) (“—]200 - 0.494
% /A W 1

De la fig. 9 de las Ayuvdas de Disefio (del 401 del Instituto
we Ingeniertal, se chtiens:

Para q = 0.49 y Sf -o0.a9 K = D.55

Para la carga normal resistente de disefio (Prx) aplicada con
yna excentricidad ey tenemos

Pax = 0.55 X 0.80 X 3,025 X 170 = 226.27 ton.

Para la cargs normal resistente de disefo {Pp,) aplicada con
una excentricidad ey tenemos

De la fig. 9 de Yab Ayudas oe Disedc del Instituto de Inge--
nierta se obtiene:

Pars g = 0.49 v % =o0.09 K = 1.20

Pp, = 1.20 X 9.80 X 3,025 X 170 = 493.68 ton.



Para la carga normal resistente de diseﬁo (PR) ap]icada C°",
las excentricidades e, y ey tenemds:

b = ol . 1 _ “
B =\ _276.27 793.68 514,72

Tanteo No. 3.
Suponiendo p = 0.02%5

77207 .54 Eon.

As = pbh As = 0.025 X 55 X 55 = 75.63 cme.

Para Ppp tenemos:

Pro = FrlAc f" c+As fy}=0.80 514.34(75.63X4.2i] = 665.56 ton.
a= {p) (fy/6%c) ¢ = (0.025) (209430 - o.62
eé//ﬁx = E}gS = 0.49

De la fig. 9 de las Ayudas de Disefio se obtiene:
Para q = 0.62 y e/h = 0.49 K = 0.58
Para obtener Pgpx tenemos:

Pax = 0.58 X 0.80 X 3,025 ¥ 170 = 238.61 ton.

De la fig. 9 de las Ayudas de Diseflo se obtiene:
Para q = 0.62 Y e/h = 0.09 K = 1.27
Para ootener Pry tenemos:

Ppy = 1.27 X 0.80 X 3,025 X 170 = 522.48 ton.



Para ontenef Pn.tenemos:
s TR, 4 ‘
Vv S PRI .
Pr.o= C/{au.su‘fzz.w - S5 > 217.28 ton.

‘Tanteu Ho. 4
Supuniendo p = 0.03

As'=pbh As = 0.03 X 55 X 55 = 90.75 cm’.
rara cotener Pgg tenemos:
Pag = 0.80 [5]4.30 + (80.75 X 4.2)] = 716.36 ton.

q = (p) C%c) (o.oa)C’zo%7D= 0.74

De Ya fig. 9 de las Ayudas de Disefio se cbtiene:
e/

Para q = 0.74 y 7/h = 0.49 K = 0.063

Para obtener Pgyx tenemos:

Pax = 0.64 X 0.8 %X 3,025 X 170 = 263.3 ton.

Ve 1s fig. v ue ias Ayudas de Disefo Se obtiene:
e

rara q = 0.74 y4= 0.09 K= 1.4

rara ootener Pp, tenemos:

P = 1.4 X 0.80 X 3,025 X 170 = 575.96"

Yara Qotener P tenemos:

-1
1 i 1
Pa, =</263.3 + As.es -/{16.36> = 241.65 ton.
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Tsﬁteo &0."5'
Suponiendo p =_0.027
AS = pb rh: B As = 0.027 X 5 X 55 = 81.68 cm.
4ara ubtener Pgo tenemos:
Pro = 0.80 [514.30 + (81.68 X 4.2)] = 685.88 ton.
q - (p)(%c) q = (u.oz7)<q'20°/170>= 0.67
De ta fig. § ae las Ayudas de Disedo se obtiene:
para q = 0.67 y/sg = 0.49 K = 0.6
Para obtener Pax tenemos:
Pax = 0.6 X 0.8 X 3,025 X 170 = 246.84 ton.
Oe la fig., 9@ de 1as Ayudas de Disefio se obtiene:

e
Para q = 0.67 y,/( = 0.09 K = 1,37
Far; optener Pp, tenemos:
Pry = 1.37 X 0.80 X 3,025 X 170 = 6563.62 ton.

Para ubtener Pp tenemos:

-1
1 1 1
Pr =(/zqe‘a4 +/563.62 - /ess.aa> =_228.96_ton. > 221 ton.

2
Se acepta p = 0.027 As_= 81.68 cm”.

Revision con la flexocompresion principal en la direccidn Y.



Pu = 221 + 0 + 0 = 22% ton.
Mpy = 7.85 + 12.10 = 19.95 ton-m.
Mx = 8.68 + (0.3 X 50.11} = 23.7) ton-m.

19.95 23.7) .
ey = 2521 = 5.0903 n. ey M2 = 0.1073 m.

Tantes Ne. 1.
Suguniende p = 0.027

As = p b h As = 0.027 X 55 X 55 = 81.68 cm?.
Para obtener Ppg tenemos:
Pro = D.BO [;14.3 + (81.68 X 4.2{] = §85.88 ton.

q = (p) C%c) g =<o.oz;><4'z‘m/7o> = 0.67

De Ya fig. 9 de las Ayudgas de Disefo se obtiene:

e, :
Para q = 0.67 y sn = 0.1 K = '1.20

ey b= Jas - 0.1

ey Shy- %s = 0.20

Para cuotener Pgy tenemos:

Pax = 1.2 X 0.80 X 3,025 X 170 = 493.68 ton.

De a2 fig. 5 de las Ayudas de Disefio se obtiene:

Para q = 0.67 y /5{ = O.é K = 1.0%
Para obtener Pg, tenemos:

Pgy, = 1.05 X 0.B0 X 3,025 X 170 = 431.97 ton.

304
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Pars obtenar Py tenemos:
v V% 1 )“
‘Pg =\\/193.68 +,431.97 -/68B5.88 = 346,97 ton. 5> 221ton.

Por Yo tanto rige el dimensicnamiento en laz dir'e‘ccién X.
Distribucidn del As: '
As = 81.68 cml.
2 Vars flo. 6 = 2x2.85=5.0 cm?. 16 Vars. Ho. 8+2Vars. No.§=-
86.82 cm’. > 81.68 cmo.

$ae_ B8.457 = 42._‘_6_{—‘ '.i

2
4 -
-
T4
r LI SR L J T} @6 vers. fo. 8
Y 78 o
| ’ A
s a o ©:2 vars. No. 6
! { 8
th ‘ 2
L . d__a N -
e N .
15 de 8.4Q2> 42 .48

. 35 {
¥ ¥

Betalle del Armado del Acers de columna.

16 vars. No. 8 = 16 x 5.07 = 81.12 em®



8.7 DETALLES DEL REFUERZO DE ESTRIBOS Y NUDOS.
1. Requisitos para el Refuerzo Transversal.

£3 refyuerzo transversal de toda: columna no serf rmenor
gue el necesario por resistencia a2 fuerza cortante y
dgbe cumplir con 1os r2guisitos minimos gue se dan 2
centinuacidn
£
Todas 1as barras 0 pegquetes de barras longitudinales
deben resiringirse contra el pandec con estribos o zunchos
con sepzracidn no miyor que 850/ \Ty! veces o1 dismetro
de - Yz b5arra. mis delgada del pagquete, 48 dismetros de
ia barrz del estribo, ni que la mitad de ia menor dimensidn
de 1a columna. Lz separacidén mixima de estribos se

reducics 2 Va mitad de Yz zntcc dndicadz en un2 longiiug
o mener gue la dimensidn transversa) mixima de la columna,
un sexto de su altura libre, ni gue 60 cm arriba y abajo
de cads urifn calumeas con teabhoe o Ipcag madida

& partir del respectivo plano de interseccidn.
Cotumna tipo central BS en sdtanc.
Materiales:

Concrato: f'c = 250 kg/cm2
Acera: fy = 4,200 kg/em

vV = 28.67 ton.

- Cilculo del cortante que toma el concreto.
Yo 7 £.5 Tp 82 NT7T)

Yea = (0.5 x 0.8 x 55 x 50) { N2GO) = 15.56 ton.
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- ‘talculo dé la separacion de estribos.

Considerendo estribos No. 3 fy = 4,200 kg/cm2

s = f& Av Fy d g= 0-8.x 4.26 x 4,200 x 50 _ 28.67 cm
Yu - Vgp 28,670

850/ ny dy = (850/ 44.200) (2.54) = 33.31 cm
48 x 0.95 ¢cm = 45.6 cm
b/2 = 50.2 = 27.5 cme= 25 ¢m

Rige b/2 = 25 cm
Se usardn estribos No. 3 & 25.

Los estribos se dispondrdn de manera gue todas la barras
de esquina y cada barra alternada esten rastringidas
por la esguina de un est}ibo con un dngule interno mdximo
de 135°. L& distancia libre de las barras no restringidas
2 las barras restringidas se limita 2 15 cm. la seapara-
¢ibn centro a centro entre barras restringidas se suele
limitar & unos 235 cm.

-~

55

2. Detalles del Refuerzo en Intersecciones con Vigas
o Losas.
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£1 refuerzo transversal de una columna en su interseccion
con una viga o losa debe ser el necesario pare rasistir
las fuerzas internas gue aht se produzcan, pero su espacia-
miento no serd mayor y su diametro ng seré menor que
los usados en la columna en las secciones préximas a
dicha interseccién.

3. Detalles en los Cambios de Seccidn.

Es frecuente que se cambien las dimensiones de las columnas

al pasar de un piso @ otro de una estructura. En estos
casos, las barras deben doblarse en forma graduel, para
exitar componentes desfavorables de esfuerzos. Ademas

deberd proporc ionarse refuerzo transversal adicional
al necesario por otlros <onceptcs, en cantidad suficiente
para resistir una y media veces el componente horizontal
de la fuerza axia) que pueda desarrollarse en cada barra,
de T luencia.,

o olla ol acfyar;:

cunsidérands

ACERO PRINCIPAL

/———N PLANTA B8AJA

a.30 m,

H  SOTANO 7). 6cm ==T2c¢m,
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En esta tesis se han expuesto los fundamentos tedricos
y los métodos de andlisis y de disedo que con mayor
frecuencia se aplicam en el proyecto estructural de

edificips, Al mismo tiempo, se han presentado algunas
de las Ayudas de Oisedo disponibles. actualmente para
la aplicacidén expedita de esos métodos. Con el objeto

de dejar mis claramente expuest3a la aplicacidon de esos
métodos y Ayudas de Disedo se ha desarrollado, a manera
de ejemplo el Andlisis y el Disedo de un edificio regular
de § niveles de cornoreto reforzade  estructurado 3 base

de marcos rigidos y zapatas aisladas.

Bajo el nombre de "Bases de Cdlculo™ englobamos tante
3 los métodos de Anislisis y Disefio, como a las Ayudas
de Disefo, Es importante tomar enm cuanta que estas
bases de cdlculo se estan modificando <continuamente
para tomar en cuenta los cambios inducidos por la actuali-
zacibén de los Reglamentos de Construccién y para aprovechar
la mayor potencialidad y rapidez que permiten los nuevos
equipos de cémputo.

Especialmente este segundo factor de cambio merece desta-
carse. La rédpida evolucién que en 1los Gltimos anos
han tenido las computadoras ha revolucionado las précti-
cas de disena estructural. Ls aparicién de las computado-
ras personales de gran capacidad ha sido de gran utilidad
para 1a solucién eficiente de 1los problemas de andlisis
y disefio estructural,

Sin embargo, es importante que los proyectistas no confien
ciegamente en los resultados que una computadora les



3to

entreqa, (34

que comprencan lpos fyndamentos
de los orogramac

3 Jomputadora maneja, y Sug sean
y evaluar rapidamente los resultados
a ésto, el ingeniero ha cargo del andlisis
y disefo no debe colvidar las teorfas en que &stos se

basan. Si el cc

er
que reciben. Pa

ntenido de esta tesis puede contriduir
en algo par2 mantener vivo el conocimiente de los fundarien
tos en que se bhasa el proyecto de edificles, el autor
habré logrado su objetivo primordial.

K

i
¢
i
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