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INTRODUCCION.

En este trabajo se expone de manera sencilla un tema que ha
trascendido en el ambito del disefio estructural; los factores de
carga y resistencia, obtenidos mediante métodos estadisticos y de
probabilidad, han sido incorporados al disefio estructural, sin
cambiar en lo esencial la forma de prediccién del comportamiento de
los elementos estructurales.

El objetivo principal es establecer una comparacién
cualitativa y cuantitativa del empleo, en estructuras metdlicas,
del criterio de disefio por Esfuerzos Permisibles y el criterio de
Factores de Carga y Resistencia. Para el cumplimiento de tal
objetivo se escogid de base un edificio que aloja las instalaciones
de un hotel de lujo ubicado en Av. Paseo de la Reforma, deseando
exponer los puntos sobresalientes del disefic estructural, sin
pretender abarcar todos los rubros de &ste, donde fueron utilizadas
Armaduras Metdlicas para soportar el sistema de piso, asi como para
proporcionar resistencia ante cargas laterales a dos de los marcos
del edificio.

Los Factores de Carga y Resistencia han incorporado al disefio
estructural mayor confiabilidad, ya gue la media estadistica de
estos ha sido el resultado de numerosos experimentos controlados.
Su aplicacién para el disefio de estructuras met&licas en nuestro
pais cobré impulso a raiz de la publicacién del Manual para la
Construccién en Acero del AISC en 1986 y de la adopcién de éstos en
el Reglamento de las Construcciones para el Distrito Federal en

1987.



CIPITULO I

ANTECEDENTEB



k1.1 CRITERIOS DE DISENO POR ESFUERZOB PERHISIBLES Y POR

FACTOREB DE CARGA Y DE REBISTENCIA.

1.1.1 Criterio de disefio por Esfuerzos Permisibles.

El criterio de diseflo de los esfuerzos permisibles se ha
empleado desde principios del siglo XIX y sigue siendo el més
utilizado en la actualidad. Consiste en calcular, por medio de un
an&dlisis el&stico, las acciones internas que producen las
solicitaciones, de servicio o de trabajo, en los diversos elementos
estructurales y comparar los esfuerzos méximos ocasionados por esas
acciones con los permisibles, que son una fraccién de los esfuerzos
de fluencia.

La magnitud del esfuerzo permisible, en el acero estructural,
es una fraccidn del esfuerzo de fluencia y la relacién esfuerzo de
fluencia entre esfuerzo permisible se llama factor de seguridad;
este concepto de seqguridad se basa en la suposicién de que la
iniciacidén del flujo plastico marca el limite de utilidad de la
estructura y que la carga permisible debe ser igual o mayor que 1la
carga de disefio calculada para obtener un factor de seguridad
adecuado; cabe sefialar que el factor de seguridad no indica 1la
proximidad o lejania a las condiciones de falla de una estructura,
ya que este ha sido fijado en funcién de un esfuerzo gue no lo

implica.



Es un criterio basado en cargas de servicio, comportamiento
eldstico y esfuerzos permisibles; es aceptado porque se
desarrolld como parte integral del andlisis racional de esfuerzos
y estd respaldado por las miltiples experiencias de su utilizacién.
La aplicacién de la teoria eléastica, esto es, la hipétesis de que
el material es esforzado siempre dentro de su rango de
comportamiento eldstico, estd implicita en el procedimiento de
disefio, no sélo porgque los métodos de andlisis estructural gue se
utilizan para la determinacién de los elementos mecanicos de disefio
se basan en dichas hipétesis, sino también porque se supone que a
partir de ellos se obtienen los esfuerzos actuantes aplicando
teorias de resistencia de materiales también basados en 1la
hip6tesis elédstica.

La obtencién de esfuerzos permisibles no ha sido mids que un
artificio para poder aplicar el método de disefio elastico, es claro
que podrian compararse directamente las cargas sin necesidad de
pasar por la obtencién de esfuerzos.

Es muy 4til para predecir el comportamiento de las estructuras
en condiciones de servicio, pero en muchos casos no permite
estudiarlas en las cercanias del colapso, que se presenta fuera del
intervalo eldstico, cuando la ley de Hooke ya no rige las
relaciones entre esfuerzos y deformaciones, y por lo tanto no puede

determinarse la sequridad de la estructura respecto a la falla.



1.1.2 Criterio de disefio por Factores de carga y de Resistencia.

El enfoque mas racional del disefo sugiere una evaluacién
estadistica de la naturaleza aleatoria de las variables que
determinan la resistencia de las estructuras por un lado y de las
que pueden ocasionar su falla por el otro. Utilizando la teoria de
las probabilidades se puede evaluar el riesgo de falla y mantener
la probabilidad de que esta ocurra a un nivel aceptablemente bajo,
depende de la importancia de la estructura y del riesgo de que su
falla ocasione la pérdida de vidas.

Un estado limite es una condicién que correspondera, en
nuestro estudio, a un limite de wutilidad estructural. Los
criterios de disefio deben asequrar que la probabilidad de que se
alcance un estado limite sea suficientemente pequefia; se logra
escogiendo valores adecuados de los factores de carda Yy resistencia
ademdis de las acciones y resistencias nominales.

En el disefio estructural deben considerarse los estados limite
de resistencia y los estados limite de servicio, los primeros se
refieren a la seguridad de las estructuras y los segundes a los
requisitos de operacién. Los cédigos de disefio prestan mayor
atenci6én a los estados limite de resistencia por qgue son los que
tienen que ver con pérdidas materiales importantes e inclusive,
vidas humanas. Deben cuidarse los estados limite de servicio de

los que depende la operacién correcta de la construccién.



De. lo anterior, podemosrdecir que el criterio de disefo por
Factores, de Carga y de Resistencia esta basado en la consideracidn
de los Estados Limite de Resistencia y la revisién de los Estados
Limite de Servicio.

Los estados limite de resistencia se basan en la siguiente

expresién general:

Donde:

S = solicitaciones nominales.

FC = factor de carga.

R = resistencia ﬁominal del elemento estructural.

Fp = factor de resistencia.

Los factores de carga FCiey 4 cvy ¥ FCiey + ov + ca)r SON nimeros
generalmente mayores gue la unidad, se proporciona para cubrir las
variaciones de las cargas muerta, viva y accidental respecto al
tiempo, ademéas de las incertidumbres respecto a la localizacién de
las cargas sobre la estructura. En los factores de carga se
reconocen las idealizaciones del diseflo como la suposicién de
distribuciones uniformes de carga.

El factor de resistencia Fp es un nimero menor que la unidad
que toma en cuenta las incertidumbres en la resistencia para un

estado limite particular, incertidumbres generadas por:



a) La variabilidad de propiedades del material.

b) Variaciones geométricas del peralte, espesores y flechas como
resultados de la laminacién, fabricacién y las practicas de
transporte y montaje.

c) Diferencias entre los modelos de prediccién de resistencia de
disefio para cada estado limite particular y los datos
experimentales para el mismo estado limite.

El criterio de disefo por Factores de Carga y Resistencia no
es 0til para predecir el comportamiento de 1la estructura en
condiciones de servicio, las N.T.C. preveen la revisién de los
estados limite servicio come pueden ser las vibraciones y las
deformaciones.

El objetivo de esta tesis es establecer una comparacién del
disefo, realizado por los dos criterios antes mencionados, de la

estructura métalica del proyecto gue describiremos a continuacién.




1.2 DESCRIPCION DEL PROYECTO.

En el edificio alojara las instalaciones de un hotel de lujo
en la Ciudad de México, D.F. Posee tres zonas gque tienen
caracteristicas propias en cuanto a su estructura y funcionamiento.

La zona A, gue estd formada por un sétano, planta baja, dos
plantas altas y la azotea, estar& destinada a alojar parte del
estacionamiento de automéviles, 1a zona de recepcién de huéspedes
y el salén de banquetes con sus servicios; ocupa una superficie
aproximada de 930 m?. Esta es la zona del edificio a la cual nos
referiremos en el desarrollo de la tesis.

La zona B, que estd formada por dos sdtanos, planta baja con
patio central y un cuerpo de siete niveles con vacio central sobre
el patio, alojari dos niveles de estacionamiento para automéviles,
los servicios administrativos y los atencidén a huéspedes en la
planta baja y cuartos de hospedaje en los niveles superiores;
ocupa una superficie aproximada de 4840 m?.

La superficie de la zona C es un apéndice del terreno ocupado
por las zonas A y B. Alojard un sétano, planta baja, un nivel de
equipo ¥y un nivel para asoleadero y alberca. En el nivel del
sétano y planta baja se alojaran los servicios complementarios del
hotel; ocupa una superficie de 790 r?.

Licios de las zonas &, By C se

La superestructura de loc
aislaron con juntas constructivas para optimizar su comportamiento
ante los efectos producidos por las variaciones de temperatura y

las acciones de las fuerzas debidas a sismo.



La estructura de 1las zona B fue resueltas en forma
predominante con losas macizas de concreto reforzado de 15 cm de
espesor, trabajan en una direccién y esta&n apoyadas sobre muros
rigidos de concreto reforzado, con espesores que varian desde 16
hasta 35 cm, o sobre trabes de concreto reforzado apoyadas en
columnas del mismo material, las cuales transmiten las cargas
directamente a la cimentacién.

Los niveles superiores de la zona A estén estructurados con
losas, compuestas por l&mina acanalada seccién QL-99-M§2 de acero
galvanizado y un colado en el sitic con concreto reforzado,
apoyadas sobre armaduras.

Las armaduras son vigas de alma abierta, formadas por
elementos unidos entre si formando grupos de triangulos, a estos
elementos se les denomina cuerdas, montantes y diagonales de
acuerdo a la funcién que cada uno desempeila en la armadura; los
montantes y las diagonales fueron resueltas con perfiles tipo PER
Yy APS, y las cuerdas fueron resueltas con perfiles PMT y AA.

Se proporcionaron dos armaduras de rigidez gue tienen la
funcién de soportar la carga vertical del nivel 3, ademas
transmiten la fuerza sismica que actua en el nivel 3 a los niveles
2 y 4 que se encuentran perimetralmente restringidos por muros

rigidos de concreto reforzado.



Para solucionar la cimentacién de los cuerpos de los edificios
de las tres zonas, se realizaron analisis comparativos entre las
alternativas sobre una cimentacién compensada y otra apoyada sobre
pilas. La alternativa gque mis adecuada fue que el edificio se
apoyara sobre pilas desplantadas, de acuerdo con el estudio de
mecadnica de suelos, en el estrato duroc localizado a una prefundidad

de 33.50 m.



CAPITULO II.

ANALISYS Y DIBKNO DEL EDIFICIO.



2.1 DEBCRIPCION DE LA CIMENTACION.
2.1.1 Descripcién General de la Cimentacién.

La estructura esti ubicada en zona II, que acuerdo a la ref.
7 es la zona de transicién,. en la que los depésitos profundos se
encuentran a 20 m de profundidad o menos, y que est& constituida
predominantemente por estratos arenosos Y limo-arenosos
_intercalados con capas de arcilla lacustre con espesor variable
entre decenas de centimetros y pocos metros.

(ref. 7)
Debido al tipo de suelo se presentaron varias propuestas de

cimentacién, de las cuales, la mas adecuada desde los puntos de
vista geotécnico, estructural y econdémico fue una cimentacién de
tipo profunda apoyada en una capa dura del suelc a 34 mn de
profundidad, por medio de pilas de seccién transversal obleonga con
una capacidad de carga dtil de 40 kg/cm?,

La subestructura, apoyada sobre las pilas, aleja dos
s6tanos, para proceder a la construccién de la subestructura fue
necesario hacer excavaciones hasta 6.5 m de profundidad, nivel de
desplante del s6tano 2, para lo que se requirid construir una
estructura de retencién, con tabletas prefabricadas colocadas en
una trinchera excavada antes y estabilizada con lodo autofraguante.
Las tabletas fueron unidas estructuralmente a las pilas para lograr
que la estructura de retencién trabajara en cantiliver, de tal
forma que pudieran soportar los empujes laterales de tierra gque se
vuelven mids criticos al existir construcciones aledafas y calles,

ya rque incrementan la sobrecarga que sufre el terreno.
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Para que los muros perimetrales trabajasen en cantiliver, se
hizo necesario revisar la capacidad de las pilas como soportes de
los muros de retencién y asi determinar las zonas donde ésto seria
posible y cuales necesariamente habria gque wmantener apuntaladas
durante la construccién de la subestructura, o bien, a cuales se
les tendria que adicionar acero de refuerzo.

En la fig. 2.1.1.1 se muestran los ejes principales de la
estructura; en la cimentacién fueron resueltos con vigas diafragma
y/o con marcos.

La estructuracibn, principal o resistente, de la cimentacién

queda descrita en la siguiente tabla:

TABLA DESCRIPTIVA DE LA ESTRUCTURACION DE LA CIMENTACION

EJE(S)

NIVEL DE

DESPLANTE (m)

SOLUCION EN

SOTANO 2

SOLUCION EN

SOTANO 1

8,27,39,A,D,0 3.5 _— VIGA DIAFRAGHA
16,38,E 6.5 VIGA DIAFRAGMA MARCO
30,37,L 6.5 MARCO MARCO

Tabla 2.1.1.1




Se consideran vigas diafragma aquellas cuya relacién de
claro, L, a peralte total, h, es menor que 2.5 si son continuas en
varios claros o menor que 2.0 si constan de un sélo claro
libremente apoyado. (pef. g

A los ejes descritos en la tabla 2.1.1.1 se les denomind
ejes principales ya que ellos aportan la mayor parte de la
resistencia de 1la cimentaéién ante cargas laterales debidas a
sismo.

Las vigas diafragma y los marcos, elementos verticales,
estan unidos por losas suficientemente rigidas en su plano gue son
capaces de transmitir y resistir fuerzas en su plano debidas al
empuje pasivo del terreno sobre los elementos verticales antes

mencionados.
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2.1.2 Aspectos Generales de la Pilas.

Las pilas se desplantaron en un estrato resistente del
terreno, localizado a 34 m de profundidad, su distribucién se hizo
de acuerdo a la rigidez ante cargas de sismo de los elementos
verticales resistentes ubicados en los ejes de proyecto, por lo gue
fue necesario que al sumar la resistencia de todas las pilas,
ubicadas sobre un eje de proyecto, pudieran scoportar el cortante
que actia en la base del elemento resistente en cuestibn; mientras
mids rigido sea el elemento vertical resistente, mayor es la
magnitud de cortante que actia en la base del mismo. La
distribucién también se realizé de tal forma gue al transmitirse
las cargas de la estructura al estrato resistente del terreno, las
presiones de contacto quedaran limitadas a 40 kg/cm? de acuerdo a
las recomendaciones del estudio geotécnico.

Las pilas se disefiaron para tener la capacidad deé resistir la
combinacién mas desfavorable de fuerzas gravitacionales
permanentes, asi como los efectos debidos a la accién de las

1, E1 valor de

fuerzas accidentales, més las cargas grasitacionales
las deformaciones y de los elementos mecdnicos, debidos a 1las
fuerzas horizontales se obtuvieron con el método de Reese Yy Matlock

que considera la rigidez relativa suelo-pila.

La definicién de cargas permanentes y cargas accldentales se puede
encontrar en el art. 186 del Reglamento de Counastrucciones para el Distrito
Feadaral.
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Se tomaron en cuenta los efectos de posibles tensiones en las
pilas, producidas por la expansién del terreno durante el proceso
de excavacién para la construcciéon de los sétanos.

Un procedimiento similar al sigulente se siguié para
determinar la seccién mis adecuada de pila, asi como su armado:

1.- De los estudios de mecédnica de suelos se determinaron la
secciones mas adecuadas de pilas. (papia 2.1.2.1)

.2.- Se obtuvieron las solicitaciones que actian sobre las
pilas; carga axial, fuerza cortante y momento flexionante.

3.- Se realizé una revisién de las secciones y se les
proporcioné el acero de refuerzo de acuerdo a diagramas de

interaccién para columnas cortas.

e - ey
T e e
| ™
LA
[ B /.‘
L N - "

Figura 2.1.2.1

TIPO DIMENSIONES AREA PERIMETRO CAPACIDAD
DE (m) (m?) {m} A
PILA LxD COMPRESION
(TON)

1 1.80 X 0.62 1.0335 4.30 411,40

2 1.80 x 0.82 1.3317 4.53 532.68

3 2.20 x 0.82 1.6597 5.33 663.88

4 2.70 x 0.82 2.0697 6.33 827.88

5 2.70 x 0.88 2.2048 6.40 881.92

Tabla 2.1.2.1
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2.1.3 Método de Reese y Matlock.

Anteriormente se mencioné que el método de Reese y Matlock se
utilizé para- la obtencién de las deflexiones laterales y 1los
elementos mecdnicos de las pilas, cuando estas se encuentran
sometidas a la accién de cargas horizontales debidas a sismo.

Para poder aplicar este método es necesario que la carga
lateral, que actda sobre una pila, no exceda la tercera parte de la
capacidad de carga lateral limite en el suelo cohesivo. Para
calcular la capacidad de carga lateral de las pilas en suelo
cohesivo se utilizaron el criterio de Broms (1964) y el criterio
del Manual Canadiense de Geotecnia, de donde se obtuvieron valores
muy elevados de la capacidad de carga limite, por lo que se
considerd que ésta no rige el disefio de las pilas para cargas
horizontales. El método de Reese y Matlock requiere de 1la
definicién de un m6dulo de reaccién, segin Davisson (1970).

67 C,
X, = ——————— , en ’I‘/m3, ec, 2.1.3.1
D
en la siguiente tabla se muestran los valores del médulo de

reaccién para los diferentes tipos de pila:

TIPO DE PILA D (m) K, (t/m3)
1 0.62 540
2 0.82 408
3 1,80 186
4 2.20 152
5 2.70 124

Tabla 2.1.3.1

18



Con los valores mostrados en la tabla 2.1.3.1 del mdédulo de
reaceién se calcularon los momentos flexionantes y las deflexiones
de las pilas bajo la accién de cargas laterales llevando a cabo en

siguiente procedimiento:

1.- Se calcula la rigidez relativa del sistema suelo-pila, en

los sentidos corto y largo de la pila.

yi/e ec. 2.1.3.2

XK, b

donde: ®

E = médulo de elasticidad del material de la pila.
I = momento de inercia de la seccidn transversal de la pila.

K, = coeficiente de reaccién de subgrado horizontal. (gania 2.1.3.1)

2.~ Los momentos, M y las deflexiones, Gp, de la pila se

b
calculan a cualquier profundidad utilizande 1las siguientes

férmulas:
My = Fy (P T) ec. 2.1.3.3
P T3
Sp = F6 ( ——— ) ec. 2.1.3.4
E I
donde:

M, = momento flexionante a una profundidad z.

6p = deflexién a una profundidad z.

o}
[]

'n coeficiente de momento a una profundidad z como se da en la

fig. 2.1.3.1

fuerza horizontal aplicada a la pila.
= rigidez relativa suelo-pila.

19



Para poder usar las graficas de la figura 2.1.3.1 se debe
calcular el coeficiente z/T, de acuerdo a la profundidad a la que
se requiera conocer el momento flexionante y la deflexién

respectiva en la pila.

20
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2.2 CRITERIOS DE ANALISIS8 DE LA CIMENTACION.
2.2.1 Cargas Consideradas.

Para el anidlisis de las estructuras se consider6 la accién de
fuerzas permanentes gravitacionéles‘ ¥y la combinacién de éstas con
las fuerzas horizontales accidentales! debidas a sismo.

Se incluyeron las cargas muertas debidas al peso propio de
todos . los elementos estructurales asi como las cargas de los
acabados y de los elementos divisorios que forman parte de los
edificios; adicionalmente se tomé en cuenta los incrementos de
carga muerta gque establecen en el Reglamento de Construcciones para
el Distrito Federal, las cargas vivas consideradas corresponden a

las que recomienda el mismo cédigo en su art. 199.

ANALISI8 DE CARGAB EN LOSAS DE AZOTEA

CARGA MUERTA

TOSA CON PERALTE DE 15 cm (zona de cuartos)
Losa maciza de concreto = 360 kg/m?
Sobrecarga adiec. Reg. del D.F. = 40 "
Relleno para dar pendientes = 5] "
Preparacién para impermeabilizacidn = 90 "
Impermeabilizante = 15 "
Plafén = 0 "
Instalaciones aire e hidrédulicas = o] "
Peso prop. trabes (no se incluye)

TOTAL = 505 kg/m2

LOSA CON PERALTE DE 15 cm (en bafios y circulaciones)

Losa maciza de concreto = 360 kg/m2
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. = 40 L
Relleno para dar pendientes = 1] "
Preparacidén para impermeabilizacién = 90 "
Impermeabilizante = 15 "
Plafon = 30 "
Instalaciones aire e hidraulicas = 25 "
Peso prop. trabes (no se incluye)

TOTAL = 560 kg/m3?
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LOSA CON PERALTE DE 20 cm {zona de cuartos)

Losa maciza de concreto = 480 kKg/m?
Sobrecarga adlic. Reg. del D.F. = 40 "
Relleno para dar pendientes = [} "
Preparacidén para impermeabilizacién = 90 "
Impermeabilizante = 15 "
Plafén = [¢] "
Instalaciones aire e hidraulicas = [o] "
Peso prop. trabes (no se incluye)

TOTAL = 625 kg/m?

LOSA CON PERALTE DE 20 cm (en bafios y circulaciones)
Losa maciza de concreto 480 Xg/m?
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 40 "

Relleno para dar pendientes = o "
Preparacién para impermeabilizacién = 90 "
Impermeabilizante = 15 "
Plafén = 30 "
Instalaciones aire e hidraulicas = 25 "
Peso prop. trabes (no se incluye)

TOTAL = 580 kg/m?2

LOSA CON PERALTE DE 40 cm (entre ejes 28-31 y F-E
Losa maciza de concreto

= 619 kg/m?
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. = 40 "
Relleno para dar pendientes = o "
Preparacién para impermeabilizacién = 90 "
Impermeabilizante = 15 "
Plafén = 0 n
Instalaciones aire e hidraulicas o "
Peso prop. trabes (no se incluye)
TOTAL = 764 kg/m?

CARGAB VIVAS

Cédlculo de hundimientos
Anélisis sismico

15 kg/m?
i 70 "
Andlisis por cargas gravitacionales

[

100 "
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ANALISIS DE CARGAS EN LOSBAS DE ENTREPISO

CARGAS MUERTAS

LOSA CON PERALTE DE 15 cm (zona de cuartos)
Losa maciza de concreto = 360 kg/m‘
Sabrecarga adic. Reg. del D.F. = 20

Piso Terminado = 40 "
Plafén = o "
Instalaciones aire e hidrédulicas = 0 "
Peso prop. trabes (no se incluye) —_—
TOTAL = 420 kg/m?
LOSA CON PERALTE DE 20 cm {zona de cuartos)

Losa maciza de concreto

480 kg/m?
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 20 n

Piso Terminado = 40 "
Platfén = [s] "
Instalaciones aire e hidrdulicas = o] "
Peso prop. trabes (no se incluye)

TOTAL = 540 kg/m?

LOSA CON PERALTE DE 15 cm (en bafios y circulaciones)
Losa maciza de concreto 360 kg/m?
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. 20 "

Piso Terminado = 40 "
Plafén = 30 "
Instalaciones aire e hidraulicas = 25 "
Peso prop. trabes (no sie incluye)

TOTAL = 475 kg/m*

LOSA CON PERALTE DE 20 cm (en bafios y circulaciones)

Losa maciza de concreto = 480 kg/m2
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. = 20

Piso Terminado = 40 "
Plafén = 30 L
Instalaciones aire e hidréulicas = 25 "
Peso prop. trabes (no se incluye) —m———
TOTA = 595 kg/m3?

LOSA CON PERALTE DE 40 cm  (entre ejes 28-31 y F-E )

Losa maciza de concreto = 619 kq/m2
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. = 20

Piso Terminado = 40 "
Plafén = o "
Instalaciones aire e hidré&ulicas = [0} "
Peso prop. trabes (no se incluye)

TOTAL = 679 kg/m2
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LOSA CON PERALTE DE 15 cm (en el nivel 1)
Losa maciza de concreto = 360 kg/m?
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. = 20 "
Piso Terminado = 120 "
Plafén = 0 "
Instalaciones aire e hidrédulicas = ] "
Peso prop. trabes (no se incluye)

TOTAL = 500 kg/m?
LOSA CON PERALTE DE 20 cm {en el nivel 1)
Losa maciza de concreto = 480 kg/mﬂ
Sobrecarga adic. Reg. del D.F, = 20

Piso Terminado = 120 "
Plafén = o "
Instalaciones aire e hidréulicas = 25 "
Peso prop. trabes (no se incluye}

TOTAL = 645 kg/m2
LOSA CON PERALTE DE 15 cm (Estacionamiento)
Losa maciza de concreto = 36 kg/m1
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. = 40

Piso Terminado = 40 "
Plafdén = [+] "
Instalaciones aire e hidraulicas = 0 "
Peso prop. trabes {(no se incluye)

TOTAL = 440 kg/m3

LOSA CON PERALTE DE 20 cm (jardin en zona de patios)

Losa maciza de concreto = 480 kg/m‘
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. = 20
Rellenos = 800 "
Piso Terminado = 0 "
Platén = [¢] "
Instalaciones aire e hidraulicas = 0 "
Peso pr:op. trabes (no se incluye)

TOTA = 1300 kg/m2
LOSA CON PERALTE DE 20 cm (Circul. en zona de patio)
Losa maciza de concreto = 480 kg/m?
Sobrecarga adic. Reg. del D.F. = 40 "
Piso Terminado = [ "
Plafén = 0 "
Instalaciones aire e hidraulicas = ] "
Peso prop. trabes {no se incluye)

TOTAL = 520 kg/m2
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LOSA CON PERALTE DE 20 cm (Patio con tangue regul.)

n

Losa maciza de concreto (20+15 cm) = 840 kg/m?

Sobrecarga adic. Reg. del D.F. = 60 "

Piso Terminado = [+] "

Plafén = 0 "

Instalaciones aire e hidréulicas 0 "

Peso prop. trabes (no se incluye) —————————

TOTAL = 900 kg/m?
CARGAS VIVAS

EN SALONES DE BANQUETES

Calculo de hundimientos = 40 kg/m2

Anslisis sismico = 250 "

Analisis por cargas gravitacionales = 350 "

EN ZONA DE ESTACIONAMIENTO

Célculo de hundimientos = 40 kg/m?

Analisis sismico = 100 "
(*) Andlisis por cargas gravitacionales = 250 o

EN Z20NA DE CUARTOS

C&lculo de hundimientos = 70 kg/m?

Andlisis sismico = 90 "

Analisis por cargas gravitacionales = 170 "

EN ZONA DE CIRCULACIONES

cdlculo de hundimientos = 40 kg/m2

An4lisis sismico = 150 "

Analisis por cargas gravitacionales = 350 "

{*) Adicionalmente se consider6 una concentracidén de 1500 kg en
el lugar mds desfavorable del elemento estructural
analizado.

26



2.2.2 CAlculo del Centro de Cargas y Peso de la Estructura.

Para el cé&lculo del centro de cargas y el peso de 1la
estructura fue necesaric hacer una divisiébn por &reas regulares de
las plantas de cada nivel, fig. 2.1.1.1; de acuerdo a esa divisién
y considerando las cargas descritas en 2.2.1, a cada &rea se le
asignd el peso muerto y el peso vivo por metro cuadrado gque le
corresponde de acuerdo al destino del area.

Por medio del célculo de momentos estdticos de los pesos,
concentrados en los centroides de cada una de las Areas, respecto
a un eje de referencia se calcularon los centros de carga de cada
nivel. Los muros de cortante se ubicaron directamente sobre los
eljes que se consideraron ejes principales y obteniendo su peso por
metro lineal, peso que multiplicado por su distancia al eje de
referencia para el cdlculo del centro de masas nos proporciona el
momento estitico del muro de cortante respecto al cje de referencia
contribuyendo también a definir la posicién del centro de cargas de
cada nivel.

Una vez realizado el procedimiento del parrafo anterior para
cada nivel se calculé la influencia de los niveles inmediatamente
superiores. En las siguientes p&ginas se ejemplifica el
procedimiento por medio del calculo realizado para el sétano 2,
nivel P-2, y la manera cn que se consideréd la intluencia de los
niveles inmediatos superiores. Se considera que el peso de cada uno
de los niveles llega a la cimentacién por medio de los elementos
verticales ubicados en los ejes principales, criterio razonable por

ser los elementos que mids aportan a la resistencia,
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El haber considerado gque todo el peso del edificio llega a la
cimentacién por los denominados ejes principales nc es la forma
usual de proceder sabiendo que existen més elementos verticales por
donde, con toda seguridad, bajaran también las cargas del edificio,
las cuales son repartidas hacia los elementos verticales por medio
de la consideracién de un trabajo mis racional de la losa.

Debido a la premura del tiempo se decidi6 hacerlo como se
describié en parrafos anteriores; el edificio consta de alrededor
de 70 warcos, cada uno presenta caracteristicas propias que
difieren del resto, por 1lo gque resultd casl imposible en ese
momento analizarlos todos y cada uno de ellos, aungue a medida que
se avanzé en la consecucién del proyecto ejecutivo se fue
corroborando que la suposicién hecha para el andlisis de cargas de

la cimentacién fue correcta.
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CALCULD DEL CENTRO DE CARGAS Y PESOD QDEL NIVEL P2

(VI iem) AREA X A [ ] L H w
CORCEPTOS, (tn/a2) {tn/e2) a2 L)) a) fton) {ton-e) fton-a)
lona 40,25 1082 1285t 5.9 26,63 178.6 2130.4 4758,
lona 8 0,250 1.162 881,49 48,80 25,45 1244.3 50242.5 331597
lons 8 0,250 L.182 37787 24,30 76.63 5334 12940.5 12113
lona 9 0.250 0.72% 282,38 80.31 6.38 5.4 1860%.2 17557
loma 10 0,250 1.182 126,81 47,31 25,45 178,48 123774 4150.¢
lona 110,250 L.162 845,17 B3. 10 28,85 910.7 58710 pAvIN
Tona 0,25 1.482 8.3 BlL.10 10.89 1.8 9343, 4 12504
lena I3 0,250 1.182 125.9% 44,80 25,85 7.8 11520.3 1.
CONCEPTOS, LP.P ) FRCHADA 1 Y ] [ 14 "
(tn/el} al) ta) (al (ton) {ton-s} (ton-a}
Mura C, 16 4104 7.9 13,03 25,65 1.e 1498.8 3040.7
fura C. L) .59 2.9 7.5 28,65 . 51924 19331
Muro L. int 30 4,100 Lo 1.5 26,65 16.4 "9 (M)
Mura £, 3 32 3182 .62 24,83 102.0 9854, 2 2535.4
Muro C, ‘3 2,651 3L.82 95.32 24,83 83.9 1984.9 2081.0
¥uro C, E 3.448 58.54 430 40.84 ik N} 9033.3 8478.9
Mura €, int E 3.848 .1 83.10 10.84 B4 4967.2 w3
furo C. L 3.808 5B.54 2.3 12,85 ks 9033,3 2701,
Muro C. int L 3.548 4Lé ne 12,43 16,8 1248.9 123
fura C, n l.818 35,0 78,59 8,83 1312 10311.8 1350
Maro L, x 1.8 piB-14 43.01 4.5 33.8 34388 a3
Modif. Junta 18/07/90
Buro C, ] 3648 352 173 24.88 113.0 12004,7 2840.8
#uro C. E 3.448 1.3 %.29 46.54 82,3 &018.9 53906
Mara C, L) 3.6 17.13 96,29 9.12 42,8 80169 34,4
Cisterna P2 1,800 21B.03 85,53 15.92 3924 33984.2 718 )
lona 12 1162 3930 LN 24.88 370.9 38988, 1 .
Peso promedic de este nivel 1 AREA X Y ¥ n [}
ton/e2  1.93 (a2 (sl L (ab (ton) (ton-e} {ton-a)

! Este Kivel 1 29647 82,9 23.91 397 3602428 136772,
SUNKAS | Niveles Svper.: 39270.2 + . $1073,0 20773, 1338438.7
i Total Atusulade t 42234.9 .9 25.09  38792,7  I3AUILY 147IN0.3
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CALCULO DEL CENTRO DE CARGAS Y PESO DEL NIVEL ¢
Peso prosedio de este nivel @ ARER 1 Y L] [}4 NY
tonfe2 112 a2 {1} {a} iton} (tan-n) {ton-8]

i Este Nivel t  3107.1 47.86 25,81 .8 1662120 89528.4

SUNAS § Niveles Super. @ 0.0 * t 0.0 0.0 ¢
! Total Acusulado ¢ 31071 47.86 25,81 3472.8 166212.0 89428.4
CALCULO DEL CENTRO DE CARGBAS Y PESOD DEL RIVEL 8
Peso prosedio de este nivel 1 AREA 1 Y W ¥t w
ton/a2 (.18 {Cyi}) (0] i {ton) . itor-#) [ton-a)

tolste Nivel 1 31071 48,19 n.98 38584 £76292.3 91400,4

SUKAS | Niveles Super. :  3107.1 + + u12.8 168212.0 896204
i Total Acusulado v 8214.2 48,03 25.30 3.4 3025068 £81029.0
CALCULO DEL CENTRD DE CARGAS Y PESD DEL NitveLr 7
Peso prosedio de este nivel : AREA 1 Y L] 1 uy
ten/e2 119 a2l (1] ({1} tton) fton-ab (ton-e)

i Este Nivel ¢ 3107.1 w1 25.00 1487.8 5.8 92176,2

SUNAS ! Niveles Super, : 62142 [ + NI 3425005 181029.0
+ Total Acusulado ¢ 9320.3 18,07 25,23 1081%.2 5200283 273205.2
CALCULD DEL CEWNTRO DE CARGAS Y PESD DEL NIVEL &
Pesa proaedio de este nivel = AREA 1 Y L} n L1
ton/az 1,20 a2} (1] (a (ton} {ton-a} (ton-e}

i Este Nivel : 31071 en 24.98 nad 179475,3 92973.0

SUNAS | Niveles Super, t 93213 t + 10819.2 520028.3 273203.2
¢ Total Acusulada ¢ 12428.4 18,10 3518 11544,3 499503.8 365178.2
CALEULO ODEY CENTRD OE CARGAS Y PESD DEL NIvEL S
Peso prosedio de este ojvel ¢ AREA 1 Y [ ] 114 1]
tontez L2 tu2y (} tal {ton) (ton-o) {ton-e}

i Este Rival 1 3107.1 48.08 W98 3773.3 1814332 177

SUNAS ! Miveles Svper, t 12428.4 L3 . 14341.3 499303.8 3481782
4 Total Acusulado ¢ 19515.5 8,10 3.1 1e3t4. 8 680939.0 LISALEN ]
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:CALECULO 'DEL- CERTRO DE CARGAS VY PESO DEL NIVEL

Peso prosedic de este nivel @ AREA 1 \ ¥ [} Y
toarm2 1.2 (o) [0} {1} {ton) {ton-a) {ton-n

! Este Nivel 4130.7 40,48 PiNI] 50093 3028%0.5 123814,8
SUNAS ! Niveles Super, t 155355 U + 18314.6 880939.0 £60383,8
! Total Acusulado t  19664.2 50.75 5,03 23323,¢ 15A3789.8 837844

CALCULO DEL CENTRD OE CARGAS Y PESD OEL MIVEL 3

Peso prosedic de este nivel ¢ AREA 1 Y ¥ i H w
ton/a2 1,48 ta2) (s o} ftom {ton-at (ton-1)

b Este Nivel @ 39070 59.58 6.3 5788.1 343887,% 1480740
SUNAS | Niveles Super. @ 19685,2 ¢ U 23323, 1183789.% 5837884
¢ Total Acusulado 1 23313.2 52,50 25,09 290920 15270474 729830.3

CALTCULD DEL CENTRO DE CARBAS Y PESD DEL NIVEL 12

Peso promedio de este afvel 1t ARER 1 Y [} ¥ Lif
tonfe2 1,59 (02} al (s} {ton} {ton-2} {ton-s)
Este Nivel wile 0.4 24.89 70237 410434,8 1748034

SUBAS ! Kiveles Super.

Total Acueulide

23513.2 1 ) 290920 15270474 729810.3
279870 S3.86 2503 3a115,7 19378622 904641.8

CALCULOG DEL CENTRO DE CAREAS Y PESO DEL ¥IVEL 1

Peso proaedio de este nivel ¢ ARER H Y L] [} [ 14
ton/e? 1.60 2t {a} (8) {toa) (ton-a} (ton-a)

Este Mvel 1 SiLG %% 25.43 9010,2 488891.2 230940.5
Hiveles Super. : 27567.0 38115.7  1937082.2 Ro4441.8
3

SUKAS 1 +
Total Acuasulads 3328.8 .78 25,48 431259 20287433 £135%82.3

CALCULD DEL CENTRO DE CARGAS Y PESO DEL riveL 9

Pesz ceeaedio de este nivel ) MREA I Y ] L1 [}
toars2 .41 a2 [T} ta) ton} (ton-u} {ton-s}

Este Mivel @ 3446 38,03 25.53 1947, 45009, 8 202834,3
Wiveles Super, 1 33820.8 * [ 5125,5 24267831 1115582.3
Total Acusulado @ 39270.2 wn W2 SX0N.0 2820031 11384387

‘UNAS
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EALCULOD OGEL CENTRO DE CARBAS Y PESO DEL NIVEL P2
Pesu prosedio de este nivel ¢ AREA 1 Y ¥ ut 114
ton/az 1,93 w2t ts) ) fton) tton-a) tton-e)

i Este Nivel 2968.7 42.98 .91 sne.7 340282.8 138773.7

SUMNAS ! Niveles Seper. 1 39270.2 + + 530730 WAL 13384367
V Total Acvaelado @ 42234.9 54.98 25,09 587927 32374159 1475210.3




2.2.3 Método Constructive de la Subestructura.

Para la profundidad de desplante indicada, el método de
construccion més simple y econdmico es el de la berma. Se
realizaron las siguientes actividades:

1) Se colaron las pilas previamente al inicio de la excavacién,
lo que contribuye a reducir las expansiones del terrenc debidas a

la descarga.

2) Se construyé un mure perimetral hasta una profundidad

ligeramente mayor que la profundidad de excavacién.

3) Se procedidé a excavar la parte central correspondiente al
segundo sbétano. Se dejd un talud con caracteristicas definidas nas
adelante. La excavacidn central se realizé en tres etapas para no
dejar expuesta un &rea excesiva de suelo al intemperismo y

minimizar la expansién por descarga.

4) Se construy6 de inmediato la porcién de la subestructura a la

franja excavada hasta el nivel de terreno natural.

5) Se rellend el espacio entre talud y estructura con material
inerte compactado, usandose de preferencia tezontle bien graduado
con tamafio maximo de 7.5 cm y peso volumétrico maximo de 1 t/m?
colocado por capas de 25 cm de espesor compactadas con placa

vibrante.
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6) Se extendidé la excavacién hacia 1la periferia dejando
solamente una berma con cresta de 2 m de ancho para sostener la

estructura de retencién.

7) Se construyé la subestructura en la parte excavada

correspondiente al primer soétano.

8) Se apuntald en zanjas la estructura de retencidén perimetral
contra la estructura construida para poder proceder a la excavacién

por partes de la berma.

9) Se excavaron franjas adicionales en forma alternada y segin
una secuencia simétrica para minimizar los movimientos
diferenciales del suelo y se procedié en forma andloga a la

indicada en los pasos anteriores. (ver fig. 2.2.3.1

Caracteristicas de la Berma.

Con la profundidad considerada de 6.5 m, para un talud con
pendiente 1:1, los andlisis concluyen que existe un factor de
sequridad mayor de 1.5 lo cual puede considerarse adecuado.

El talud y 1la cresta deberdn drenarse Yy protegerse
adecuadamente para evitar que el agua se infiltre en grietas
superficiales. También se evité6 almacenar materiales cerca de la

excavacién.
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2.2.4 Bistema Constructivo de los Muros Perimetrales.

Después de haberse construido las pilas de cimentacién, como
una segunda etapa constructiva, se tomé la decisién de construir
los muros perimetrales para que sirvieran de elementos de
contencién en cantiliver durante la etapa de excavacién del
terreno. Para ello se hizo necesario revisar la capacidad de las
pilas como elementos de soporte de los muros de contencién y asi,
determinar cuales eran las zonas de muros perimetrales que
necesariamente habria gue mantener apuntaladas durante la etapa de
construccién de la subestructura.

Para la construccién de los muros perimetrales se utilizaréan
paneles prefabricados antes de ser colocados en las trincheras; la
prefabricacién se realizé directamente en la obra.

Las trincheras se construyeron realizando una perforacién en
el terreno mediante un equipo guiado con una almeja de 2.20 x 0.62
m; la profundidad de la perforacién fue de la altura del panel m&s
50 cm, utilizandose para mantener la estabilidad de la perforacién
un lodo de bentonita/cemento con la siguiente dosificacién:

cemento 280 kg/m3

bentonita 45 kg/m;

lignosulfato 5.5 1t/m’

Se mantuvo especial cuidado en la estabilidad de los edificios
vecinos, la cual dependia en gran medida del largo de la excavacién
como de su propia cimentacién. Por regla general se perford al
mismo tiempo una longitud de 7 m, la cual permite una transmisién

de esfuerzos a cada lado de la perforacién.
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Para colocar los paneles estos se izaron verticalmente con
gria mediante dos insertos dejados durante su fabricacién, una vez
en posicién vertical, se llevaron arriba de la perforacién y se
bajaron dentro de la misma. Durante la colocacién se aplicd un
liguido desencofrante a la cara interijor del panel para facilitar
la caida del lodo durante la excavacién.

El panel fue guiado durante su colocacién dentro de la
perforacién con el fin de asegurar varias direcciones:

1) Para que el panel baje verticalmente.
2) Para posicionarlo en funcién al punto de ubicacién.

3) Para posicionarlo éptimamente con respecto al eje.

Para lo anterior fue necesario:
a) Verificar la posicién del eje de la pluma de la graa.
b) Verificar la verticalidad mediante un nivel.
¢) Guias laterales que permiten centrar el panel entre los

brocales.

Una vez gue el panel estuvo en su posicién definitiva se £ijé
de la manera siguiente:
i) Con dos varillas con cuerda que salen del concreto en la
cabeza del panel y dos tuercas.
ii) cuatro perfiles que sirven de cuatro apoyos en los
brocales.
De dos a cinco dias después se pudieron retirar las tuercas,

entonces el panel estuvo sostenido por el lodo fraguado.

36



@ LA EXCAVACION HASTA EL PRIMER NIVEL -3 m

@ LA EXCAVACION [ASTA EL SEGUNDO NIVEL -65m
(SEGUNDD SOTANO)

FIG. 2231  —ocmmmeo 2320
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2.2.5 Andlisis Bismico de la Cimentacién.

Se realizd un andlisis sismico estético de la estructura para
poder evaluar las solicitaciones a las que estaria sometida la
cimentacién en caso de ocurrir un sismo. Considerandese un
coeficiente basico de sismo igual a 0.4; debido a la importancia
del edificio, a pesar de estar ubicado en la zona de transicién, se
consider6 el coeficiente bdsico de sismo correspondiente a la zona
lacustre por la incertidumbre de la ubicacién de la frontera entre
la zona lacustre y la zona de transicién. Se considera adem&s un
factor de comportamiente sismico, Q=2. (¢, s

El coeficiente de disefio sismico para los cuerpos de las zonas
B y C?, descritos en el capitulo anterior, fue de 0.250 al
considerar adicionalmente un factor de regularidad de 0.8 y un
factor de grupo de 1.0; los cuerpos de las zonas B y C se
clasifican en estructuras del grupo B.3

En el cuerpo de la zona A, el coeficiente para disefio sismico
fue 0.375 al considerar adicionalmente un factor de regularidad de
0.8 y un factor de grupo de 1.5; el cuerpo de la 2ona A se
clasifica como una estructura del grupo A,% debido a que esta
destinado a alojar un salén de banquetes para mas de doscientas

personas.

La ubicacién de los cuerpos se puede obeervar en la fig. 2.1.1.2,

La clasificacién por grupo de las estructuras se establece en el art.
174 de Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal.

Las condiciones de regularidad de establecen en lam Normas Técnicas
Complementarias para Disefio por Sismo.
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La resistencia de los edificios ante la accién de sismo esta
proporcionada de manera predominante por muros de cortante de
concreto reforzado que existen en el perimetro exterior de los
edificios, ademis por muros de concreto reforzado que existen en el
perimetro interior del edificio de la zona B.

Después de establecer los parémetros necesarios para realizar
el andlisis sismico de acuerdo a la ref. 6, se procedidé al calculo

de las rigideces de entrepiso de acuerdo a los pasos siguientes:

1) Se establecieron modelos analiticos lo mas apegado posible
a la geometria de los elementos verticales que proporcionan la

mayor parte de la rigidez ante cargas laterales. (£ig. 2.2.6.1

2) Se le proporcioné a cada modelo la carga vertical, carga
muerta mids carga viva para andlisis sismico, por &reas tributarias
en cada nivel; se obtuvo de esta forma el peso por nivel del
modelo, incluyendo el peso propio de los elementos que forman el
modelo analitico, para que al sumarse se obtuviera el peso total

del modelo.

3) Se obtuvo la fuerza lateral total que actia sobre el modelo

realizando el andlisis estdtico establecido en la ref. 8.

V=Cs W ec., 2.2.3.1
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donde:

Vv = fuerza lateral total. (Cortante basal)
Cs = coeficiente para Disefio Sismico.

W = peso total del modelo.

4) Se distribuyé la fuerza, obtenida de acuerdo al inciso
anterior, en cada nivel para obtener las fuerzas de inercia por
medio de un coeficiente que depende de la masa y de la altura en
que estd ubicado el entrepiso, bajo la hipétesis de que 1la
distribucién de aceleraciones en los diferentes niveles de la
estructura es lineals, partiendoe de cero en la base hasta un
maximo en la punta. (r.¢ 13,

. Wi hi .

Fi = —_— v ec. 2.2.3.2
L Wi hi

donde:
Fi = fuerza de inercia del ié&simo® nivel.
Wi = peso correspondiente al iésimo nivel.
hi = altura respecto a la base del modelo del iésimo nivel.
V = fuerza lateral total. (Cortante basal)

5) Con las fuerzas de inercia, obtenidas en el inciso
anterior, se analizé el modelo sometido exclusivamente a cargas
laterales, por medio del programa de computadora Super Etabs basado

en el método de las rigideces.

s
N Aceptado por el Reglamentc de Conatrucciones para el Distrito Federal,
987.

El iésimo nivel es el nivel en el cual se quiere conocer la fuerza de
inercla.
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6) De los resultados del andlisis se tomaron los
desplazamientos laterales de la estructura; el cociente de la
fuerza cortante de un entrepiso dividida entre el desplazamiento

del éste respecto a la base es igual a la rigidez de entrepiso.

Ki = — ec. 2.2.3.3

donde:
Ki = rigidez de entrepiso.
Vi = fuerza cortante de entrepiso.

&§i = desplazamiento de entrepiso.

Una vez obtenidas las rigideces de entrepiso de cada uno de
los modelos de los ejes principales se procedié a realizar el
andlisis din&mico de conjunto de los edificios; en este anilisis se
considerard gque ademds del cortante debido a fuerza lateral existe
una fuerza cortante debida a la torsién del diafragma del
entrepisoc, ademds de considerar los efectos bidireccionales gque se
establecen en la ref. 8.

Se determinaron las fuerzas cortantes de entrepiso suponiendo
un conjunto de fuerzas horizontales actuando sobre cada uno de los
puntos donde se suponen concentradas las masas. No se
hicieron las reducciones, de las fuerzas cortantes, gue permiten
las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo cuando se

considera el periodo fundamental de la estructura.
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La planta de los edificios presenta una forma irregular por lo
que es correcto suponer que los centros de masa y de rigidez no
coinciden. Al actuar las fuerzas del Sismo en el centro de masa y
la oposicién de los edificios a desplazarse lateralmente gravita en
el centro de rigideces, aparecen torsiones importantes en cada
nivel de los edificios.

Los efectos producidos por la excentricidad entre el centro
de masas y el centro de rigideces se toman en cuenta sumando éstos
a las fuerzas cortantes laterales del entrepiseo, de acuerdo a una
distribucién estitica descrita en las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio por Sismo. Se establecen en estas
normas unas excentricidades accidentales para tomar en cuenta los
efectos din&micos de estas torsiocnes.

Los efectos bidireccionales de las componentes horizontales
de los movimientos del terreno se consideran tomando, en cada
direccién en que se analizé la estructura, el 100% de las fuerzas
que actdan en esa direccién Yy el 30% de las fuerzas gue actGan
perpendicularmente a ella y con los sentidos que resultan més

desfavorables.
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ANALISIS ESTATICO POR SISMO EX DIRECCIOM Yy Y

SUELD [ D.F, T EN LA T0NA Ul Fac.Correctivos  COEFICENTE 3ABICO OE SIS0 0.400 -

FACTOR OF COMPORTANIENTO ? ORDENADA ESPECTRAL (To0) 0,100 -
SAVTSF,COND.DE REGULARIDAD X FREEs .80  COEFICIENTE PARA EL BISERD 0,373 -
US0 OEL EDIFICID, BRUPD A F.BRPs 1,50 PESO DE LA SUPER-ESTRUCT. 72 ten

CORTANTE MAXIND EN LA BASE 1022 ton

CANALTISIS ESTATICO OE SI18KQO 1 LINITES DE REDUCCIONES ADMISIRHLES 1
| ! 1
1 Hivet H ¥ fu v o Fs v r r 1
L UL I 1] {ten) (ton) (tonl  t {ten]  (ton)  lt-m -t
! ] !
1] 12,481 1243.0 4852 £85.2 1 S0 3.1 0.0 0.8 !
3 0.00 0.0 0.0 8352 1 0.6 8.1 911,08 0.0 !
1t .0 14832 Ny 10223 1 W7 0078 AROLY e !
[} 0.00 h 1 (MR 2.0 1
! 1 !

H

Reglasento  dp  Constructiones para el Distritc  Federal. { 1987

Tabla 2.2.5.1
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2.2.6 AnAlisis pDefinitivo de la cimentacidn.

Se utilizaron los cortantes de disefio, obtenidos de acuerdo a
la descripciédn hecha en 2.2.2, para analizar por cargas laterales
los modelos de los marcos o muros’ para extraer de los resultados
del andlisis los momentos flexionantes y fuerzas cortantes que
actGan en el nivel 1.

Las fuerzas cortantes en el nivel 1 se distribuyeron para cada
una de las pilas ubicadas en el eje en consideracién. Con estas
fuerzas cortantes se obtuvieron los momentos flexionantes y las
deflexiones gue sufren las pilas ante cargas laterales y de esta
forma proceder a su disefio, como si se trataran de columnas cortas
sometidas a flexocompresién biaxial. (..¢. g

Para analizar una trabe de cimentacién se realizé una bajada
de cargas verticales por muros y columnas hasta el nivel 1; las
cargas gque bajan por los muros y columnas del modelo son las gue
llegan al marco a través del sistema de piso de cada nivel ademis
del peso proplo del marco, estds cargas se toman como cargas
puntuales en el modelo para andlisis de la trabe de cimentacién. Se
considera repartido el peso propio de la trabe asi como la carga
viva que, por areas tributarias, llega al elemento.

Tomaré el eje principal M, que va desde el eje perpendicular 28 al
eje perpendicular 397, para ilustrar el analisis y el disefio de la
trabe de cimentacién. Para realizar el disefio de la trabe de
cimentacién se sigui6é el criterio que establece la ref. 9 para

vigas de gran peralte.

7
fig. 2.2.6.1
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El andlisis estructural de la trabe de cimentacién se realizé
considerindola una viga continua simplemente apoyada, actuando
sobre ella cargas repartidas debidas principalmente al peso propio
de la trabe, cargas concentradas que bajan por columnas y muros,
ademis de pares concentrados debidos a la accién de sismo. Se
consideran aplicados los pares concentrados si el elemento que se
desplanta en la trabe es una columna.

Cuando es un muro el elemento que se desplanta en la trabe, se
considera una distribucién lineal de esfuerzos actuando sobre la
trabe, producida por el momento que debido a sismo se presenta en
el muro. Debido a la magnitud tan grande del momento en el muro,
serfa imposible que la trabe pudiera soportar esa solicitacién o
bien seria una solucién antieconémica sabiendo que es razonable
considerar la distribucién lineal de los esfuerzos producidos por
el momento debido a sismo en la zona donde se desplantan muros
sobre la trabe. Los momentos que Se presentan en un MuUro son muy
grandes debido a la gran rigidez que estos presentan ante la accidén
de cargas laterales.

En la fig. 2.2.6.2 se muestra el modelo utilizado para el
andlisis de la trabe de cimentacién; en &1 se muestran las cargas
verticales y los pares debidos a sismo con los que se analizé el
modelo.

Las figuras 2.2.6.3, 2.2.6.4 y 2.2.6.5 muestran los resultados
del andlisis estructural del modelo de la trabe de cimentacién,
mismos que fueron obtenidos mediante el programa de computadora

M-Strudl basado en el método de las rigideces.
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Trabe de Cimentacidn
Fig. 2.2.6.5
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2.3 CRITERIOS DE DISENO DE LA CIMENTACION.
2.3.1 Criterios de Disefioc de la Trabe de Cimentacién.

Como antes se menciond la trabe de cimentacién por tratarse de
una trabe de gran peralte se disefia de acuerdo con la seccibdn
dedicada a vigas diafragma de la ref. 9.

Se consideran como vigas diafragma aquellas cuya relacién de
claro L, a peralte total h, es menor que 2.5 si son continuas en
varios claros, © menor que 2.0 si constan de un s6lo claro
libremente apoyado. Si la cuantia A /bd es menor o igual gue 0.008,
la resistencia a flexién de vigas diafragma se puede calcular con
la expresién:

Mg = Fp Ag £, 2

donde z es el brazo del par interno. En vigas de un claro, z se

valtia con el criterio siguiente:

L L
z = (0.4 + 0.2 —— } h, si 1.0 < < 2.0
h h
L
z = 0.6 L, si £ 1.0

Las vigas diafragma continuas se pueden disefiar por flexién
con el procedimiento siguiente:

1.- Analicese la viga como si no fuera peraltada y obténganse los

momentos resistentes necesarios.
2.- Calcllense las &reas de acero con la ec. 2.14, valuando el

brazo de la forma siguiente:
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) . L
z = (0.3 + 0.2~ ) h, si 1.0 < < 2.5
h
z = 0.5 L, si < 1.0
a) Disposici el refuerzo por flexién en vigas diafragma de u

s6lc claro.

El refuerzo gue se determine en la seccién de momento maximo
debe colocarse recto y sin reduccién en todo el claro; debe
anclarse en las 2zonas de apoyo de modo que sea capaz de
desarrollar, en los paflos de los apoyos, no menos del ochenta por
ciento de su esfuerzo de fluencia, y debe estar uniformemente

distribuido en una altura igual a: N

L
(0.2 - 0.05 —— } h
h

medida desde la cara inferior de la viga, pero no mayor que 0.2 L.
b) isposici el refuerzo po flexién _en vigas iaf
continuas.

El refuerzo que se calcule con el momento positivo miximo de
cada claro debe prolongarse recto en todo el clarc en cuestién. Si
hay la necesidad de hacer uniones estas deben localizarse cerca de
los apoyos intermedios. El anclaje de este refuerzo en los apoyos
y su distribucién en la altura de la viga cumplirin los requisitos

prescritos en a).
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No menos de la mitad del refuerzo calculado para momento
negativo en los apoyos debe prolongarse en toda la longitud de los
claros adyacentes. El resto del refuerzo negativo miximo, en cada
claro, puede interrumpirse a una distancia del pafio del apoyo no
menor que 0.4 h, ni que 0.4 L.

El refuerzo para momento negativo sobre los apoyos debe
repartirse en dos franjas paralelas al eje de la viga de acuerdo
con lo siguiente:

Una fraccién del &rea total, igual a

0.5¢(

-1) A,

debe repartirse uniformemente en una franja de ancho igual a 0.2 h
y comprendida entre las cotas 0.8 h y h, medidas desde el borde
inferior de la viga. El resto se repartird uniformemente en una
franja adyacente a la anterior, de ancho igual a 8.6 h. Si L/h es

menor que 1.0, en este parrafo se sustituird L en lugar de h.

c) Disposicién de efuerzo por fuerza cortante.

El refuerzo calculado en la seccién critica, se usarad en todo
el claro. Las barras horizontales se colocardn, con la misma
separacién, en dos capas verticales préximas a las caras de la
viga. Estas barras se anclarin de modo que en las secciones de los
pafios de los apoyos extremos sean capaces de desarrollar no menos

de 80% de su esfuerzo de fluencia.
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d) Fuerza _cortante en vigas diafraagma.

Para determinar la fuera cortante, Vg, que resiste en
concreto en vigas diafragma, se aplicari lo dispuesto para una viga
convencional con relacién L/h menor que 4. (.q¢, o,

La seccién critica para fuerza cortante se considerar& situada
a una distancia del pafic del apoyo igual a 0.15 L en vigas con
carga uniformemente repartidas, e igual a la mitad de la distancia
a la carga mas cercana en vigas con cargas concentradas, pero no se
supondr& a mis de un peralte efectivo del pafio del apoyo si las
cargas y reacciones comprimen directamente dos caras opuestas de la
viga, ni a ma&s de medio peralte efective en caso contrario.

Si la fuerza cortante de disefio, V,;, es mayor que Vg, 1la
diferencia se tomard con refuerzo. Dicho refuerzo constar& de
estribos cerrados verticales y barras horizontales, cuyas
contribuciones se determinardn como sigue; en vigas donde las
cargas y reacciones comprimen directamente caras opuestas:

La contribucién del refuerzo vertical se supondrd igual a:
0.083 Fy fy, 4 A, (1 + L/d)/s
donde A, es el drea de acero vertical comprendida en cada distancia
s, ¥ £y el esfuerzo de fluencia de dicho acero.

La contribucién del refuerzo horizontal se supondré igual a:

0.083 Fy £, d A, (11 - L/d) /sy
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donde. A,, .es ‘el &rea de acersc horizontal comprendida en cada
distanéia Sp, Y Evh el esfuerzo de fluencia de dicho acero.

El refuerzo que se determine en la seccién critica antes
definida se usard en todo el claro.

En vigas diafragma se suministraridn refuerzos ‘vertical y-
horizontal que en cada direccién cumpla con los requisitos para
refuerzo por cambios volumétricos. (ceg. 9)
La fuerza V, no debe ser mayor que:

2 Fgba ¥ £°,
NOTA: Para mayor referencia sobre el disefio de vigas diafragma
consultar la referencia nueve.
2.3.2 Resultades del Disefioc de la Trabe de Cimentacién.

En la figura 2.3.2.1 se muestran los resultados numéricos del

armado de la trabe de cimentacién del eje M.

58



95

MURO Dr CIMENTACION EJE M'
AREAS DE ACERO CARA EXTERIOR

® ® ® ® ®

! i | ;
. I - - : S o
\PM‘DO _i 69 &% GC [ A 2 69 49 &9 37 51 437 !-:c "8
SUPE RIOR’,%“ a0eei2cac. | tep j20eC_ 208 |09 . 1100109
ARMADO 120.¢€ 20.2¢C i Pt H Qeo.se 20.8¢ {11.09 11.09 11.09"/ 1. o :
INTTRIOR { 65 5G9 j6: 155 6: ley 49 60 |ar 51 a7 |sel Bs‘ 5.7 | Foom
i i , pe el
0.4 74 0.iet2 ok 1e oeh=2n2

1
] ‘ B b

PR - e arm  pemn vt o im— - —
ARMADO | i 05 7.4 i05] 56 6: u: 53
SUPERI | N 5

SUPRRIOR) I atze  ___ 32821663 16.65 16,63 "

ARNADO 31.28 s 16.€3 16.63° : ;“
INFERIOR l 5 72 w05 | 56 e Ceat

FIG. 2.3.2.1



2.4 CRITERIOS DE ANALISIS DE LA SUPERESTRUCTURA.
Para el analisis de la superestructura se tomaron en cuenta

las cargas descritas en el punto 2.2.1.

2.4.1 consideraciones Especiales para el An&lisis.

Con el fin de optimizar el comportamiento del edificio ante
las solicitaciones a las que estard sometido durante su vida 1til,
en la superestructura, la zona A y la zona B fueron desligadas 21
cm estructuralmente mediante una junta constructiva; los argumentos

para dejar esta separacién son entre otros los siguientes:

a) La necesidad de considerar al cuerpo de la zona A una
estructura del grupo A; si las zonas A y B estuvieran unidas
estructuralmente, se hubiese tenido que considerar a todo el
edificio una estructura del grupo A, por lo ¢ue resulta mas
econémico un disefio considerando la junta constructiva a partir del
nivel 1.

b) El cuerpo de la zona A es una estructura menos rigida® que
la estructura del cuerpo de la zona B, por lo que la respuesta del
cuerpo A ante acciones laterales es muy diferente a la respuesta
del cuerpo B.

c) La separacién de las estructuras permite también que los
efectos de torsién no se incrementen en proporciones gue se hubiera

requerido una estructuracién que resultase antieconémica.

Se refiere a la oposicién del las estructuras a desplacarse ante la
accién de cargas laterales.
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La separacidén entre las superestructuras del edificic en los
cuerpos de las zonas A y B se determiné con base en el cilculo de
los desplazamientos laterales obtenidos del an&lisis ge 1la
estructura y tomando en cuenta los limites que se establecen en el
Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal.

En la subestructura los cuerpos A y B si esté&n unides

estructuralmente. La junta constructiva se encuentra localizada en

el eje 37. (fig. 2.2.3.1)
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2.4.2 Andlisis sismico de la Buperestructura.

En este caso por la existencia de la junta constructiva, y
habiendo definido previamente la cimentacidn, nos enfocaremos al
cuerpo de la zona A que es de nuestro interés particular en esta
tesis.

El cuerpo de la zona A est& comprendido entre los ejes 37' y
39 y los ejes D y O; la resistencia ante cargas laterales, debidas
a sismo, del cuerpo de la zona A ests proporcionada por los muros
existentes en los cuatro ejes antes mencionados, ademds de gque en
Jos ejes 38 y H existen marcos de concreto reforzado que
contribuyen a la rigidez del cuerpo de la zona A. En los ejes 38 y
D adicionalmente existen armaduras metdlicas denominadas armaduras
de rigidez gue complementan la resistencia que proporcionan los
elementos de concreto reforzado de estos ejes.

El cuerpo de la zona A presenta tres niveles completos 1, 2 y
4, ademds entre los ejes D y H un nivel intermedio entre estos dos
anteriores. La existencia de este nivel proveca la aparicién de
torsiones muy importantes al presentarse un sismo, lo gue justifica
la presencia de las armaduras de rigidez, ademis gque las cargas que
actfian este nivel son transmitidas por medio de las armaduras de
rigidez hacia los niveles 2 y 4.

S5e identifican entonces dos funciones para las armaduras de
rigidez:

1) Soporte del nivel 3.

2) Proporclonar resistencia adicional ante cargas laterales

a los elementos resistentes en los ejes D y H.
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Se realizé la obtencién del centro de cargas y pesos de los
niveles del cuerpo A en forma similar a la descrita para la
subestructura del cuerpo B.

Para obtener las fuerzas de cortantes de disefic que actuaran
en los elementos que proporcionan la rigidez lateral al cuerpo A se
realizé un andlisis sismico modal®. En el an&lisis modal se
incluyé el efecto de los tres primeros modos de traslacién en cada
direccién de andlisis, en todos los casos los periodos de vibracién
resultaron menores a 0.4 seg. El periodo miximo de vibracién en el
sentido longitudinal resulté de 0.257 seg, el periocdo méximo de
vibracién en el sentido transversal fue 0.32 seq.

Se calculé la participacién de cada modo natural en las
fuerzas laterales quer actian sobre la estructura con la ordenada
del espectro de aceleraciones para disefio sismicom, expresada
como una fraceién de la aceleracién de la gravedad. Las fuerzas
sismicas obtenidas se redujeron dividiéndolas entre el factor
reductivo Q' multiplicado por el factor de regularidad de 0.8 que
le corresponde. .

Se considerd también en este analisis el cortante que induce
la presencia de torsiones en la planta del cuerpo de la zona A,
considerando el efecto dindmico de la torsién por medio de las

excentricidades accidentales. (.qo¢, g

El andlisis eismico modal s conocido como métode dindmico.

10
D.D.F.; Normas Técnicas Complementarlas para Disefo por Sismo.
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2.4.3 Anélisis pefinitivo de la Buperestructura.

El andlisis definitivo de 1la superestructura se realizé
mediante marcos planos, considerando una estructuracién como la que
se muestra en la fig. 2.2.6.1, una vez consideradas todas sus
caracteristicas tridimensionales en el andlisis din&mico. Se les
proporciond la carga vertical por medio de areas tributarias de
losa y cargas puntuales que llegan a estos marcos por medio de
elementos vigas como las armaduras, cuyo disefioc mas adelante nos
ocupard. También se les proporcioné carga lateral obtenidas
mediante el andlisis sismico modal.

be los resultados obtenidos de los anilisis por cargas
verticales y cargas laterales, se realizaron la combinaciones
necesarias tom&ndose para disefio las combinaciones mas

desfavorables.
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2.5 CRITERIOS DE DISENO DE LA BUPERESTRUCTURA,
2.5.1 Disefio de Muros de carga y Rigidez.

Los muros se disefiaron para soportar cargas verticales
importantes y resistir las fuerzas cortantes de sismo que le
transmiten las losas de los entrepisos. El dimensionamiento se hizo
para resistir los esfuerzos de flexocompresién y cortante como si
fueran columnas, se consideré la restriccién existente en los
bordes de los tableros y la contribucién del acero vertical y
horizontal para tomar las fuerzas cortantes como lo marcan las
secciones 2.0 y 4.5 de las Normas Técnicas Complementarias para el
Disefio y Construccién de Estructuras de Concreto. En los muros de
cisterna se consideraron les empujes horizontales del agua.

Una vez disefiados los muros de cortante, se revisaron de
acuerdo a lo establecido en las Normas Técnicas Complementarias
para Disefio y Construccién de Estructuras de Concreto para vigas
diafragma; se considerd al muro una viga diafragma en cantiliver,

suponiendo que s6lo actfian sobre el muro las acciones laterales.
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2.5.2 Disefio de Trabes y Columnas de Concreto.

Se disefiaron a flexidén o flexocompresién considerando las
combinaciones mis desfavorables de cargas gravitacionales y cargas
laterales debidas a sismo. En las intersecciones de vigas y muros
con columnas se colocd el refuerzo transversal necesario para
resistir 1las fuerzas internas que se producen. En las zonas
adyacentes de las columnas con los nudos se colocé un refuerzo

transversal adicional como lo establece la ref. 9.
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2.5.3 Disefio de losas de Entrepiso.

Se analizaron franjas tipicas de losas considerando la
existencia de muros divisorios de tabla-roca asi como las
variaciones de carga viva para determinar los momentos maximos ante
la combinacién de cargas gravitacionales y las accidentales debidas
a cargas vivas, asi como los efectos gue producen las fuerzas de
sismo en su plano como diafragma de piso.

Se revis®6 que las deformaciones inmediatas y a largo plazo
estuvieran dentro de los limites admisibles de acuerdo a lo
establecido en la ref. 9, para garantizar esto se tomaron en cuenta
las condiciones de continuidad en sus bordes!l.

En el disefio de las losas sujetas a la accién de fuerzas
accidentales actuando en su plano, se consideraron como vigas-
diafragma aquellas cuya relacién de claro a peralte total es menor
que 2.5 cuando hay continuidad, o menor gque 2 cuando existe un sdlo
claro. De acuerdo con esta revisién, debido a la gran magnitud de
las fuerzas que hay que transmitir en el plano de la losa, hubo la
necesidad ée colocar un refuerzo adicional al calculado para las
acciones normales al plano de las losas, es decir, estas también

trabajan como diafragmas.

Diseflo y revisidén considerando que s6lo existen acciones normales al
planc de la losa.
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2.6 FPOTOGRAFIAS.

2.1 Muestra las fachada lateral del Hotel de Lujo.

2.2 Muestra el patio central del edificio en primeras

etapas de construccién,

2.3 Muestra el patio central del edificio cuando estd por

concluirse la construccién de este dltimo.

2.4 Se observa uno de los trogueles utilizados para
apuntalar el muro perimetral de contencién contra la

subestructura, para poder excavar la berma.

2.5 Se observa una etapa de la construccién del eje H
del cuerpo A, también se alcanzan a ver las zonas de
los muros en donde se apoyaron las armaduras de

entrepiso.

2.6 Se observa una etapa de la construccién del eje 38 del

cuerpo A.
2.7 Muestra una vista desde el interior de la junta

constructiva existente entre los cuerpos A y B del

edificio.
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CAPITULO IXIX

AMALISIS Y DISENO DE LA

BSTRUCTURA METALXCA



ANTECEDENTE.

Debido a los grandes claros que se cubrieron en la zona A, los
entrepisos se estructuraron con losacerc y una capa de compresién
de concreto, de 8 a 14 cm de espesor, apoyada en vigas de alma
abierta que trabajan en seccién compuesta con la losa, para lo
cual, se proporcionaron los conectores necesarios para resistir la
fuerza cortante que se produce en la unién de las armaduras con la

losa.

3.1 CRITERIO8 DE ANALISIS.

Para el anilisis de las armaduras se utilizaron programas de
computadora basados en el método de las rigideces; para poder
utilizar estos programas se necesitd hacer una idealizacién de las
armaduras considerando barras planas a los elementos que las
componen, cuerdas, diagonales y montantes.

Se realizé un predimensionamiento de cada uno de los elementos
plancs gque conforman el modelo para poder proporcionarle al
programa las propiedades geométricas. De un andlisis de cargas en
los entrepisos del edificio del cuerpo A se obtuvieron las
solicitaciones que corresponden a cada armadura considerando en la
losa un ancho tributario ya que, como antes se mencioné, las losas

trabajan en una sola direccién.
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3.1.1 Anédlisis de Cargas.
1.- Losa del nivel 4
Peso propio de losa QL-99-M62 Cal. 24 (e=12 cm) 356 kg/m?
Sobrecarga adicional (R.C.D.F.) 20 kg/m?
Impermeabilizante 15 kg/m2
Plafén 40 kg/m*
Instalaciones 25 kg/m?
Peso propio de armaduras (€ 2.25 m) 25 kg/m3
Acabados 150 kg/m2
Relleno 100 kg/m2
Carga Viva para andlisis sismico 70 kg/m?

Carga Viva para analisis por cargas gravitacionales 100 kg/m2

2.- Losas de los niveles 3 y 2
Peso propio de losa QL-99-M62 Cal. 24 (e= 8 cm) 262 kg/m?
Sobrecarga adicional (R.C.D.F.) 40 kg/m2
Plafén 40 kg/m2
Instalaciones 25 kg/m2
Peso propio de armaduras (@ 2.25 m) 25 kg/n?
Acabados 120 kg/m?
Carga Viva para andlisis sismico 250 kg/m2
carga Viva para andlisis por cargas gravitacionales 350 kg/m2
El ancho tributario que se consideré para repartir las cargas

a lo largo de la armadura serad de 2.25 m.
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3.1.2 Modelos, consideraciones y resultados del andlisis.

En las figuras 3.1.2.1 y 3.1.2.2 se muestran los modelos
utilizados en el anflisis. Se utilizaron dos armaduras de entrepiso
tipo, la que cubre los mayores claros con un peralte de 140 cm y
una de 60 cm de peralte, gue gueda ubicada en la zona donde la
cubierta tiene claros de aproximadamente la mitad del claroc que
cubre la cubierta soportada por las armaduras de 140 cm de peralte;
la disminucién en el claro soportado es debida a la presencia de un
marco de concreto perpendicular a las armaduras en esta zona del
edificio.

Se realizaron andlisis con dos condiciones de carga
diferentes, para cada tipo de armadura y para cada nivel, debido a
la revisisén que se hizo de 1las armaduras al momento de su
colocacién y durante el proceso del colado de las losas.

Es razonable considerar que antes y durante el colado de las
losas, la carga viva y las cargas de acabados no deben tomarse con
sus valores maximos; al fraguar el concreto y adquirir las losas su
resistencia éstas pueden trabajar el conjunto con las armaduras
para resistir cargas, por lo tanto, cuando las cargas vivas y de
acabados se presenten con su intensidad mixima ya no seran sélo las
armaduras las que soporten todas las solicitaciones.

Para garantizar el trabajo de conjunto de la losa con las
armaduras, se dotard a éstas con conectores de cortante., Los
resultados de los andlisis parciales y la suma de ambos se
presentan en las tablas 3.1.2.1 a 3.1.2.4; estas son cargas de

trabajo que para ser utilizadas en el disefio por Factores de Carga
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y Resistencia hay multiplicarlas por un factor de carga.

Para analizar la cuerda superior de las armaduras sSe SUpuso a
ésta como una viga continua simplemente apoyada con carga
uniformemente repartida, modelo del cual fAacilmente se pueden
obtener los momentos flexionantes que actidan en ella por medio de
una distribucién eléstica de momentos. Los apoyos Simples que se
consideraron fueron los nudos a donde llegan las diagonales yj/o
montantes de la armadura; las cargas verticales que llegan a estos

apoyos son las que se utilizaron para cargar los nudos.
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Fuerzas Axiales en los Elesentos oe 13 Areadura con Peraite de 140 c»

Kivel 2
Eleecnto (¥ smicial  |Incr. W, W, totsl Eleacnto [¥ imcial  [lacr. W K. total
1 S7L00 | 6200 | 12005.00 5 THR.00 | 387400 | -16163.00
H 19626.00 | 1914800 | 31772,00 ) 834,00 | 1009000 | 1992000
3 008400 | 275,00 | 48957.00 b2 AT | (18 | -UISS00
4 243,00 497,00 2 293,00 | -10069.00 ) -19317.00
5 WSRO0 00| s 5 7520.00 | 7480.00 1 15000.90
3 W00 | 00 [ 476000 3 1486.00 | -1219.00 | -2665.00
7 128,00 | 1144300 |  72655.00 3 598,00 | -6025.00 | -11323.00
] 120800 | 11249.00 | 228500 R WAL | 3400 | 11900
q S| bl | -laws.ee ks} 641,00 | 121000 | 285000
10| -1760.00 | -1209.00 | -23038.00 U SMER00 | 200.00 | -TALOM
0| a0 | 1206700 | -23838.00 B W RN -
12 [ 2407000 | 2404800 | -48222.00 » -1663.00 | 120000 | -2870.00
13 ] -amre00 | 2800 | @22.00 b] 255.00 | 195,00 {  4200.00
| -0 | -3uBtw | -62430.00 b STRI00 {4200 | 184200
15 | -30U9.00 | 348100 | -2430.00 9 157,00 | 121500 | -2787.00
16| 32900 | -R6.00 | 494300 [ .00 SI.00{  HBW.%
7} e | 526,00 | 649500 a “TH0.00 | -B243.00 | -15683.00
1B | 700 | -283%.00 | -56201.00 [ BY/,X ) EESYITRR TN
1w | o] -mnne | swenm 8 LR SN SIS
0| -18050.00 | -18436.00 | -36488.00 1 -81.00 2.6 ; ue.0
2| 1009000 | -19436,00 | -lotee,00 5 mso [ eme | -1gm0
2 -5205.00 | -BAB.00 | -12630.00 % W | 0 A0
bi] BN5.00 | -6425.00 | -12630,00 Y 16100 | 112840 [ 24589
u .00 | TMiok.00 | 205900 [ 1 I 0.00
- Coopresivt Tasia LL21
¢+ Tensién
”

H
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Fuerzas Ariales en los Elescatos de 1a Arsadura con Peralle de &0 oo

Nwvel 2
Eleamto (W imcial [1 . W, . total Eleeonto (W imcial  |lacr. W, . total
1 -485.00 {  -36W.00 -1920.00 ] -181.00 ~2.0 -1%2.00
2 -A2%6.00 ~364.00 -1930,00 2 -3473.00 <3016.00 485,00
3 “1204.00 | -10778. 8K a 25200 215,00 5725.00
4 -1250,00 | -1073.00 | -230%1.00 i) -89 -1404.00 ~2263.00
3 STA5.00 1 -19172,00 | 32387 i 1362.00 w950 -2265.00
B AINS.00 | -1R72,00 | -380.00 0 13200 125,90 155,00
7 -1886),00 | -16640.00 | -35521.09 M -869.00 -1503.00 -AN§2.00
] -18881.00 | -16860.00 | -35521.00 2 568,60 1082.00 1770.00
9 -17269,00 | V929,00 | -RS0.00 3 -1318.00 -8R.00 U0
0 175,00 | ~15235,00 | -32620.00 H -840.00 -1408,00 “2260.90
1t -12462.00 | -1089.00 | -23I. 3 2719.00 paisniY S645.00
12 SIA62.03 | -10895.00 | -7333.00 % -}28.00 -BN.0 -6399.00
13 45300 -3802.00 -8302.00 3 -783.00 112,00 -1915.00
1 -4500.09 3502, 00 -8%02.00 X £535,00 A405.00 240,00
15 B847.00 137,00 16018,00 3% ~5497. 00 SSO5L00 ) -10548.00
1 1505300 12989,00 20041.00 40 490,00 434,00 RAMEL
i 16286, 90 19630, W RiriN] A 210600 S0 ] ATLE
8 IR0, | 165,00 | 18600 ] .00 0.00 ' e
1 15:55.00 R Q ' a
il 8819.00 HLE 16332.00 “ 0.09 0.06 0.00
2 8. 95,0 11469, 153 0,00 9, .00
n -684, 0 -$48.00 13,00 4% 0.0 0.00 0.0,
3 RESIYAD] 082,00 | -10519.00 " L | P 0
2 519,00 3605 5,00 ! L 3 i “0 I RS ‘J.iuJ
: ol
- Loegresidn Tabia 31,42
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Fuerzas Axiales en los Eiesentos de Ja Araadura con Peralte de 140 cs
Hivel Azotea

Elesento |W inicial  [incr. W, W, total Elesents W anicial  ftace, . W, taotal
1 £910.00 478.00 11508.00 25 -861.00 6371.00 -1232.00
2 2070800 14830.00 | 33538.00 % 976409 7564.00 17478.00
3 31035.00 21896.00 52931.00 Yy e -5t7.00 ~1408.00
4 TUP00 | 2990900 [ £0266.00 el -10457.00 | -B346.00 | -18007.00
S 33%90.00 | 20732.00 [ 5/422.00 % 7681.00 560300 13284.00
& 26041.00 {EA2.00 44455.00 30 942,00 -193.00 ~1735.00
7 12469.00 8743.00 21412.00 hil ~6204.00 ~4416,00 | -10820.00
[} 12869.00 aM3.00 21412.00 2 326,06 3127.00 £853.00
? -6910.00 -4548,00 { -11458.00 33 -1132.00 ~l425.00 | -2857.00
10 -12929.00 “BHI.00 | -2BI2.00 kil ~2071.00 =1145.00 | 326,00
i -1989.% £945.00 | -21872.02 3% 249,00 7L 2.0
iz ~26421.00 | -18782,00 | -45203.00 h:} -1, -1501.00 -2672.00
13 -26421.00 | ~16782,00 | -45203.00 3 1982.90 157100 367100
" -33807.00 § -24102.00 ) -51909.00 n -4233.00 26330 ~/192.00
13 -B3B07.00 | -24102.00 | -57N9.00 ki -13.0 ~1313.00 234,00
16 -35162.00 | -25066,00 | -50226.00 40 965,00 4689.00 10674.%
17 -39162.00 | -200864,00 | -60728.00 H -8410.00 -6113.00 | -19523.00
18 ~1H92,00 719.0 | 5200 2 ~1043.00 83,00 | -1692.00
19 -3492.0 | 219,00 | -52201.00 43 9837.00 7313.00 17150.00
aQ -197B6.00 { -14108.00 { -33267.00 “ 128,00 -6,00 2.0
2 1978600 | -14100,00 | -33887.00 45 -10101.00 810,00 § -18221.00
n 481,00 -3781.00 | -11692.00 4 -384.00 1£5.00 9.0
3 -6861.00 -ATBL00 | 18200 7 1129.00 £338.00 19467,00
K Hiecg 952,90 1914200 @ 0,00 (B ) 0.00
= Cowresiin fabla 5.1.2.8
+ lensign

il




Fuerzas Adtales en los Elceentos de 1a Armadura con Peralte de 60 cs

Nivel Azotea
Elenento [N inicial  }lncr, W W, total Etpsento (W inicial  |Incr, W, W, total
1 SIZ0.0 7 245,00 | -5045.00 5 bbb, 00 997,00 | -1575.00
2 -3720.00 2500 -6089.00 % -5512.00 -2319.00 | -5B3L00
M -9517.00 -B407.00 | -17924.00 27 2515.00 234100 4356.00
4 ~9517.00 -8407.00 | -17924.00 485,00 -1139.00 -1625.00
§ -13381.00 | -11820.00 { -25201.00 -1%08.00 -667.00 275,00
5 -13381.00 { -11820.00 { -25201.00 A1) 508,00 903.00 11100
7 ~14884.00 | -12970.00 | -27854.00 ki 681.00 -1216.00 -55.00
8 -14684.00 | -1971.00 | 2063500 R 476.00 876,00 135200
? -13461.00 | -11B65.00 | -25326,00 3 ~1865,00 -633.00 -2050.00
10 ~I3461.00 | -11865.0 | -25326.00 H -681.00 ~H180,00 | -1B21.00
1 =H26t00 £5%3.00 | 197M.0% 5 U400 7309.00 4173,00
12 -0 503,00 | -197H.00 % RULIA N -2282.00 | -5751.00
3 407,00 -Bm.00 | -703.00 3 ~b67.00 918.00 | -1585.00
14 079,00 [ -XBO0 | N300 3 4.0 3604.00 6003.00
15 7874.00 5M9.00 1362300 3 -H22.00 -3939.00 931,00
1 13699.00 10106.00 23005.00 40 -571.00 -5%.00 -1199.00
17 18645,00 1239.00 B955.00 41 3988.00 LR Red 1032.00
18 18669.00 139,90 2799.0 42 0.00 . 0
[ w0.00 | o0 | 220 o :
2 1372.0 383,00 19655.00 Li] 2.0 b 340
2t 8030.00 4318.00 12348.00 £5 0.2 0.9 0.0
n 3873.00 5185 534,00 % 20 0. 0.9
3 -857.00 -3985.00 ~4622,00 & .00 2.00 0.00
X 367,00 129,00 -1838.%93 48 T AL &
+ Comgresitn fapla 3.1.2.8
+ Tensita
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3.2 CRITERIO8S DE DISERO.

La estructura metdlica de la superestructura son armaduras;
las armaduras se definen como vigas con almas abiertas muy
peraltadas, comunmente formadas por miembros gue forman tri&ngulos
© grupos de tridngulos. (.o¢, 13)

En el disefio de estructuras se encuentra la necesidad de
salvar claros importantes; analizando varias soluciones con
diferentes materiales, encontramos gue el concreto proporciona
secciones muy robustas y poco econémicas, sin embargo con el
acero estructural se puede llegar a dos posibles soluciones:
Vigas y Armaduras (vigas de alma abierta).

En general 1los elementos que forman las armaduras se
designan por cuerdas superior e inferior, diagonales y montantes;
estos elementos pueden estar sometidos a diferentes

solicitaciones:

Tensién
Compresién
Flexion

Flexocompresién
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3.2.1 Disefio de elementos en tensidn.

a) Disefig_por el criterio _de esfuerzos permisibles.

El esfuerzo permisible F, no excederd de 0.6 F, en el &rea total
ni de 0.5 F, en el &rea neta efectiva.

Deben obtenerse los esfuerzos resistentes del elemento
sometido a tensi6n, la resistencia de un elemento sometido a
tensién queda definida por:

Fy = 0.6 F, ec. 3.2.1.1
donde:
F, = esfuerzo permisible en tensién.
F, = esfuerzco de fluencia del material.

F, = esfuerzo de ruptura del material.

o bien por :
Fy = 0.45 F, ec. 3.2.1.2

donde:
R, = resistencia en tensién del elemento.
Fy = esfuerzo de fluencia del material

De los dos valores de R, obtenidos con las expresiones
anteriores, el menor valor regiri el disefio por tensién del
elemento, el cual se comparard con la fuerza de tensién en
condiciones de trabajo obtenida del anilisis de la armadura, R, y
deberd ser mayor o por lo menos igual que la fuerza obtenida del

andlisis.
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b) sefio por el criterio de factores de carga resistencia.

Se considerarén los estados limite de flujo plastico en 1la
seccibén total y de fractura en el &reca neta.

De acuerdo con la filosoffa del disefo elastico, 1la
aparicién de Fy en cualquier puntoe constituye el limite de
utilidad estructural de una barra en tensién, sin embargo, si el
comportamiento es dactil, tiene poco significado en 1la
resistencia real, mientras que 1la fuerza gque ocasiona la
plastificaci6én completa de las secciones transversales, si
constituye un estado limite pues ocasiona elongaciones grandes,
que ademds pueden producir la falla del sistema estructural.
Aunque la resistencia a la ruptura suele ser mayor que el

producto A.F, el flujo plastico general del miembro constituye

v
un estado limite de falla.

Las conexiones debilitan los extremos de las barras, por lo
que el miembre puede fallar por fractura en el &rea neta, bajo
una fuerza menor que la gque ocasiona el flujo plastico de 1la
seccién total. La fractura en la seccién neta constituye un
sequndo estado limite de falla. Este segundo estade limite puede
presentarse cuando la conexidén se hace con remaches o tornillos o
cuando el elemento se une al resto de la estructura a través de
alguna de las partes que lo componen, peroc no de todas, aunque la

unién sea soldada. (ref. 6)
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La resistencia de  disefio R, .de un elemento estructural
sometido a tensién es el menor valor de las siguientes
expresiones :

1.~ Estado limite de flujo plastico en la seccidén total.

Fp = 0.9, Ry = AFyFg ec, 3.2.1.3
2.~ Estado limite de fractura en la seccién neta.
Fg = 3.75, R, = B FyFy ec. 3.2.1.4
donde:
R, = resistencia en tensién del miembro.
Ay = area neta efectiva.
F,, = esfuerzo minimo de ruptura especificado en tensién.

Fp = factor de disminucién de resistencia.

El valor de Rt obtenido con las expresiones anteriores se
compara con la fuerza obtenida del andlisis multiplicéndola
previamente por un factor de carga adecuado.

El cé&lculo del 4&rea neta efectiva (A;) se hard de 1la
siguiente manera:

Por tratarse de conexiones soldadas; .
A, = A U ec. 3.2,1.5
donde U = coeficiente de reduccién del &rea dado por la siguiente

expresién:

U=1- xc/L ec. 3.2.1.6

:19



L = longitud de la conexién.

xc= distancia del centro de gravedad de la barra conectada, a la
cara en contacto con la placa de unién. En secciones simétricas
unidas a dos placas, xc se determina como si estuvieran formadas
por partes iguales conectadas a cada placa. La eficiencia U

aumenta cuando disminuye xc¢ Yy aumenta L.
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3.2.2 Disafio de elementos sometidos a compresiém.

En el disefio de los elementos en compresién, debe
considerarse la posibilidad de que se presente alguna condicién
de equilibrio inestable, estos efectos son funcién de la esbeltez
del elemento. De acuerdo a estudios realizados, Euler llegd a
definir 1la carga ecritica que corresponde al punto de 1la
bifurcacién del equilibrio (caracteristico de los fenémenos de
pandeo, siendo el pandeo un caso particular de inestabilidad).
(ref 6)

T?E I
Pcr =

ec. 3.2.2.1
L2

donde:

Pcr = carga critica de pandeo definida por Euler.

E = médulo de elasticidad del material.
I = momento de inercia minimo de la seccién transversal.
L = longitud del elemento.

5i la seccién transyersal de la barra presenta dos ejes de
simetria, las tres formas de pandeo son independientes entre si,
dos son debidas a flexién y la tercera debida a torsién.

Si la scceibn transversal tuviese un sélo eje de simetria,
dos de los modos de pandeo se vuelven dependientes entre si y
s8lo uno es independiente, de esta forma, uno de los modoes de
pandec es por flexién alrededor del eje perpendicular al eje de
simetria de la seccién transversal, y los otros dos modos de

pandeo son por flexotorsidn.

as



La carga critica que rige el disefio es la menor de entre
todas las cargas criticas para cada modo de pandeo.

cuando se tienen dos ejes de simetria se efectuard 1la
revisién del pandeo por flexi6n alrededor del eje de simetria de
menor momento de inercia de la seccién; en perfiles laminados o
hechos con placas soldadas entre si, © aquellos gue en deneral
estan construidos de placas de un espesor considerable, el pandeo
por torsién no es critico, en cambio en perfiles hechos de lémina
delgada doblados en frioc debe revisarse la posibilidad de que
exista pandec por torsién, o por flexotorsién en secciones con un
sélo eje de simetria.

Las esfuerzos criticos de pandeo quedan definidos por las
siguientes expresiones :

a) Secciones con dos ejes de simetria

miE
gecr = ———— ec. 3.2.2.2
(KL/x)2
Donde:
Oy = esfuerzo critico por flexién, llamado esfuerzo critico de

Euler
KL/r= reclacién de esbeltez del elemento sometido a compresién
axial. (¢, 5

fn2ECa
( GI + —

Geer = ) ec, 3.2.2.3
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Ocer = esfuerzo critico por torsién.

A = area de la seccién transversal.

G = modulo de cortante.

J = constante de torsién de Saint Venant.

B = m6dulo de elasticidad del material.

C, = constante de torsién por resistencia al alabeo.
Tor = X1 + ¥o? + ( (IxtIy)/A ) ec. 3.2.2.4

r,2 = radio polar de giro respecto al eje de torsién.

X, € Yo = distancia entre los centros de gravedad y de torsién de
la seccién.

Ix e 1y = son los momentos de inercia con respecto a los ejes

de simetria de la seccifn transversal.

b) Sec s con_up _solo eje de simet: -

Oce * Ocrr
(Ocedp.x, = _T (1 - Y1 =48 0500.0) 7 (0cc40cn) )

ec. 3.2.2.5

B = 1-(x,3/ry?) eC. 3.2.2.6 (.of, 5
Donde:
(o) p.r. = esfuerzo critico por flexotorsién

0o, = esfuerzo critico de pandeo alrededor del eje de simetria
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Las expresiones mostradas, para los dos incisos anteriores
son validas en el rango de pandeo eldstico; cuando los elementos
sometidos a compresién son de longitud intermedia, es decir
tienen una relacidn de esbeltez intermedia, se pandea en el rango
inelastico. La correccién por inelasticidad est& dada por
cualquiera de las dos siguientes ecuaciones:

o (L/x)2

Ocy =0y (1 =~ ) 6 O =0y (1 -

Ocre 2cc?

ecs. 3.2.2.7

Se deberad verificar si los elementos que forman un perfil
sometido a compresién pueden pandearse localmente. En los
cédigos de disefio se encuentran algunas expresiones gque permiten
conocer si el elemento es estable o no localmente, estas
expresiones fueron deducidas del estudio de la inestabilidad de

placas sometidas a compresién uniforme en sus bordes cortos.

a) Disefio por el criterio de esfuerzos permisibles.

Se verifica que no sea critico el pandeo local. Se obtiene
KL/r y se verifica si es mayor o menor que:
Ce= /m ec. 3.2.2.8
Si KL/r es mayor que Cc, el esfuerzo critico se obtiene de
la fo6rmula de Euler; si es menor que Cc, el esfuerzo critico
obtenido con 1la férmula de ©Euler se debe corregir por

inelasticidad con cualquiera de las ecs. 3.2.2.7.
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Para obtener el esfuerzo de disefio del elemento d.,. hay que
dividirlio entre un coeficiente se seguridad el cual estd dado por

la siguiente expresién:

5 3(KL/r)  (KL/r)3
CaS. = o— b e ec, 3.2.2.9
3 8cc scc?

para- el rango en el que KL/r < Cc; cuando KL/r > C¢ C.S.=1.92.

(ref. 1)

b) Disefio por el criterio de factores de carga y resistencia.
Secciones en las que no es critjco el pandeo local.
i) Para secciones I, H o rectangular hueca, la resistencia a la
compresién estd dada por:
Estado Limite de Pandeo por flexién.
Fgp = 0.9
FyA.Fg

Re= — e 2 F ARy ec. 3.2.2.10

51+ w20 - 01500

donde:

Rc = resistencia en compresién.

]
1

y = esfuerzo minimo de fluencia especificado del material.

Ay = drea total de la seccidn transversal.

= (KRL/r) ¥ Fy/(n?E)

L3
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n = coeficiente adimensional que es igual a 1.4 cuando se trata
de elementos sometidos a compresién con secciones transversales I
o H, laminadas, hechas con tres placas soldadas, obtenidas
corténdolas con oxigeno, de placas mis anchas y columnas de
seccién transversal rectangular hueca, laminada o hecha con
cuatro placas soldadas, que cumplen conh los reguisitos para
secciones tipo 1, 2 & 3.
n= 1.0 cuando se trata de secciones transversales H o I, hechas
con tres placas soldadas entre si que cumplen con los requisitos
para secciones tipo 1, 2 6 3.

Cuando el limite de fluencia del acerc sea de 3500 kg/cm2 o
més, pueden utilizarse valores de n mayores, si se efectda un
estudio que lo justifique; se podria recurrir a la literatura o

las graficas del SSRC y obtener un valor adecuado de n.

ii) pPara miembros cuya seccién transversal tiene una forma
cualquiera no incluida en i):

Fg = 0.85

si KL/r 2 (KL/r).

Rc= 20120000 A Fp / (KL/r)2  ec. 3.2.2.11

Si KL/r < (KL/r).

(KL/r) 2
Rc:AFF (1 - — ec. 3‘2_2.12
2 R
¥ 2(KL/T) ?
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n = coeficiente adimensional que es igual a 1.4 cuando se trata
de elementos sometidos a compresién con secciones transversales I
o H, laminadas, hechas con tres placas soldadas, obtenidas
corténdolas con oxigeno, de placas maAs anchas y columnas de
éeccién ‘transversal rectangular hueca, laminada o hecha con
cuatro placas soldadas, que -cumplen con los regquisitos para
secciones tipo 1, 2 & 3. '
n= 1.0 cuando se trata de secciones transversales H o I, hechas
con tres placas soldadas entre si que cumplen con los requisitos
para secciones tipo 1, 2 6 3.

cuando el limite de fluencia del acero sea de 3500 kg/cm? o
mds, pueden utilizarse valores de n mayores, si se efectda un
estudio que lo justifique; se podria recurrir a la literatura o

las graficas del SSRC y obtener un.valor adecuado de n.

ii) Para miembros cuya seccidn transversal tiene una forma
crvalquiera no incluida en i):

Fp = 0.85

Si KL/r 2 (KL/r).

Rc= 20120000 A.Fp / (KL/r)? ec. 3.2.2.11

Si KL/r £ (KL/r).

(RL/r)?

Ro= A F,Fp (1 - ec. 3.2.2.12

2(KL/x)o?
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donde:

(KL/r), = 6340 / \/ET; es el valor de la relacién de esbeltez
que separa los intervalos de pandeo elastico e
inelastico.

KL/x = Relacién de esbeltez efectiva méxima de la columna.

Rc se compara con la fuerza de compresidén actuante, esta

Gltima, multiplicada por un factor de carga adecuado. (ref. 10)
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3.2.3 Disefio de elementos sometidos a flexidn.
En los cédigos de disefic el disefio por flexién estid basado

en la siguiente expresién:

n B
(MO) o= — Vv EIyGJ + m2E2C,Iy/L? ec, 3.2.3.1

‘obtenida de las ecuaciones de equilibrio de segundo orden de una
barra originalmente recta, con pares aplicados en los extremos.
Cabe sefialar que la expresidn anterior es valida, andlogamente a
la expresién de Euler, s6lo en el intervalo donde no se ha
alcanzado el esfuerzo en el limite .de proporcionalidad del
material.

La capacidad de carga de 1los elementos sometidos a flexién
que fallan por pandeo lateral en el intervale ineldstico puede
obtenerse determinando su resistencia ideal y corrigiéndola

después con la siguiente ecuacidn:

My
(Merdeopr. = MY (1 - ———— ) ec. 3.2.3.2
B 4M,

Cre

La expresién anterior surge de una analogia con la expresién
deducida para columnas; se acepta gue se inicia el pandeo en el
intervalo ineldstico cuando el esfuerzo critico de pandeo es

mayor que la mitad del esfuerzo de fluencia del material.
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Se pueden mejorar los resultados de la expresidn anterior
sustituyendo My por Mp, siempre que la seccidn pueda admitir
momento plastico; este procedimiento es usado por el AISC-ASD 89,
y por las NTC del RCDF 87 para el Disefio y Construccién de

Estructuras Metdlicas. (raf, ¢

a) Disefio de elementos sometidos flexioén por el criterio de

esfuerzos permisibles.

Las ecuaciones incluidas en las especificaciones para 1la

obtencidén de los esfuerzos permisibles en flexién de un elemento
pueden resultar poco satisfactorias debido a las simplificaciones
hechas en su obtencién. Nos referiremos a la ecuacidén teérica,
ec. 3.2.3.1, obtenida de resolver las ecuaciones de equilibrio de
segundo orden.

El primer término de la ec. 3.2.3.1 es despreciable en
secciones de l&mina delgada, que es el caso de las cuerdas de las
armaduras de este proyecto, pues el pequefio espesor de sus
paredes hace que tenga una resistencia muy reducida a la torsién
de Saint Venant. (i, ¢

El procedimiento de calculoc de la constante de torsién por
resistencia al alabeo es el incluido en la tabla B-2 de la ref. 2

para perfiles de seccién compuesta.

Mer = Cb ¥ nfE2caly / L% ec. 3.2.3.3
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Cb = 1.7% + 1.05(M1/M2) + 0.3(M1/M2)?, pero no mayor que 2.3,
donde M1 es el menor y M2 el mayor de los momentos de
flexién en los extremos de una seccién no arriostrada del
miembro. M1/M2 es positivo cuando la barra se flexiona en
curvatura simple y negativo cuando se flexiona en curvatura
doble.

Cbhb = 1, cuando el momento en el centro es mayor que en cualquiera
de los extremos de la barra (flexién pura). (ref. 1)

El esfuerzo permisibe debido a flexién considerando 1la

esbeltez del perfil se obtiene como sigue:

M
Fb = — ec. 3.2.3.4
1.67 Sx
b} Disefio_de elementos sometidos a flexién por el criterio de

actores de carga resistencja. (NTC~RCDF 1987

Se calcula Mu con la siguiente expresién:

Mu = qE/(cL) ¥ Iy ( J/2.6 + (m/L)?Ca ) ec. 3.2.3.5

donde:
L. = distancia entre secciones arriostradas.
E = mbddulo de elasticidad del material.

Iy = momento de inercia alrededor del eje perpendicular al eje de
flexién de la pieza.

Ca = constante de torsién por resistencia al alabeo.
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C = 0/6+ 0.4 M1/M2, para tramos que se flexionan en curvatura
g simple.

i c =0.67~"0.4-M1/M2, pero no menor que 0.4, para tramos gque se

S flexionan en curvatura doble.

o= 1.0, Cuando el momento flexionante en cualquier
seccién dentro del tramo no soportado
lateralmente es mayor que M2, © cuando el
patin no esta soportado lateralmente de
manera efectiva en uno de los extremos del
tramo.

M1l y M2 son respectivamente el menor y el mayor de los momentos

en los extremos del tramo en estudio, tomados en valor absoluto.
i) Para gecciones tipo 1 6 2 con dos _eijes de simetria flexionadas
alrededor del eije de mavor momente de inercia.
Si Mu > 2/3 Mp,
Mp = 1'15FRMP (1 - 0.28Mp/Mu) ec. 3.2.3.8
Si Mu £ 2/3 Mp,

Mp = FrMu ec. 3.2.3.9

No se debe excede exceder en ningin caso de FrlMp-
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ii) para_ secciones_tipo 3 o 4 con_dos_eies d

ca es flexiopnadas alrededor d e e mayo: mo; to de
inercia,

Si Mu > 2/3 My

Mp = 1.15FgMy( 1 —- 0.28My/Mu) ec. 3.2.3.10

pero no mayor que FpMy para secciones tipo 3 ni que el valor dado
por la ecuaciones del estado limite de pandeo local cuando las

almas cumplen los requisitos de seccién tipo 1, 2 8 3 y 1los

patines son tipo 4.

Si Mu < 2/3 My

My = FpMu ec. 3.2.3.11

En la ecuacidn de Mu, para canales, se puede hacer Mc, = 0.

{rxef. 10y
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3.2.4 Criterios para evaluar el pandeo local.

En todo elemento de acero estructural, formade por placas
sometidas a compresién axial en su plano, es posible gue se
presenten fentmenos de inestabilidad local debido a una elevada
relacidén de esbeltez, b/t, de las placas.

El alcanzar el esfuerzo de fluencia del material sin que las
placas se pandeen localmente, es el criterio seguido para obtener
las relaciones de esbeltez limite de las placas que forman un
elemento estructural; lo anterior es independiente del esfuerzo
critico del elemento estructural considerado en conjunto, de esta
forma se pueden establecer relaciones fijas e independientes de

la esbeltez del elemento gue forman parte.

m3E t
Ogp = (-)2k =o0
12(1~p2) b

Y

P 12(1-g3)o, )  ec. 3.2.4.1

b e
- < 1375 k/o ec. 3.2.4.2
t

Y

De la ecuacién 3.2.4.2 se deducen las relaciones, b/t,

limite contenidas en los cédigos de disefio.
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a) Criterjo de Esfuerzos Permisi S .

Las placas sujetas a compresién axial o a compresién
uniforme debida a flexién, se considerardn totalmente efectivas
cuando las relaciones ancho/grueso no exceden los limites

propuestos por el AISC-ASD 89:

2120/ oy Elementos atiesados comprimidos
uniformemente.
1994/J ay Patines de secciones en cajén rectangulares

o cuadradas de grueso uniforme.

796//—;;‘ Puntales formados por dos 4angulos en
contacto con &ngulos o placas gue sobresalen
de trabes, columnas u otros miembros

comprimidos de vigas, atiesadores de trabes

armadas.
1054/J Oy Almas de tés.
2655/J Oy Ancho no soportado de cubreplacas

perforadas con una sucesiébn de agujeros de
acceso.
Los valores anteriores se han obtenido partiendo de 1la
condicién de que nunca se presenten fenémenos de pandeo local

bajo esfuerzos menores gue el de fluencia.
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se asado_en la resistencia posterior al pandeo.
Elementos planos atjesados.

Cuande la relacién ancho/grueso de un elemento plano
atiesado b's compr imido uniformemente excede el limite
proporcionado por las relaciones anteriores, el cédlculo de las
propiedades de la seccifén que contiene al elemento para su disefio
a flexién o para determinar la fuerza axial permisible en ella,
debe efectuarse utilizando un ancho efectivo reducido, be, pero
la relacién be/t no debe tomarse menor que la permitida por las
relaciones b/t limites.

Para las placas que forman parte de secciones en cajdén

cuadradas o rectangulares, de grueso uniforme:

2121 ¢ 422 1994 t
be = (1~ } 2z
e /ey ¥ o Vo,

Para todos los elementos uniformemente comprimidos
restantes:
2121 t 371 2120 t
be = (1 - y} o2
v o /) f o ¥ oy
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b = ancho real de la placa.

be = ancho efectivo de la placa.

t = grueso de la placa.

-4 = esfuerzo normal producido por las cargas de trabajo,
calculado con el &rea efectiva de la seccidén en kg/cm2.

gy = esfuerzo de fluencia del material.

En las secciones dobladas en frio el ancho b es la distancia
entre los puntos donde se inician los dobleces, o entre éstos y
los bordes libres no atiesados.

Si resulta que es necesario recurrir a la resistencia
posterior al pandeo para disefar elementos con placas atiesadas
se calcula el ancho efectivo de la placa utilizando el esfuerzo
de compresién existente en el elemento, producido por las
solicitaciones de disefio del elemento estructural del que forma
parte, con este ancho efectivo se calculan las nuevas
propiedades, las cuales se utilizaran en el disefio, y se obtiene

el factor Qa = A,e/A,.

ent apos no _atiesados.

En estos elementos la resistencia posterior al pandeo es de
menor importancia, por lo gue las expresiones para el calculo de
los esfuerzos permisibles que recomienda el AISC para esta
condicién de apoyo estan basadas en 1la iniciacién de 1la
inestabilidad, Y la resistencia posterior al pandeo se tiene en
cuenta finicamente como un margen de seguridad contra el colapso

en placas de relacién b/t muy alta. (ref. 6)
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i)} Para &ngulos aislados:

cuande 637/¥ g, < b/t < 1298/¥ 0,
oy = (o.so4-n.oooszo(b/t)l7§f)ap ec. 3.2.4.5
Cuande b/t 2 1298/v"3;“
ag = 653800/ (b/t)? ec, 3.2.4.6
con las expresiones anteriores se calcula directamente el

esfuerzo permisible con el cual se deberd disefiar el elemento.

(ref. 1}

ii) Para angulos o placas que sobresalen de columnas u otros
niembros en compresién y patines comprimidos de trabes:

cuando 796/ oy < b/t < 14757 ¥ g,

o, = ( 0.849 - D.00O313 (b/t) v o, ) 0, ec. 3.2.4.7

cuando b/t 2 1475/ g,

a, = 843600/ (b/t)? ec. 3.2.4.8
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cuando la seccién transversal del elemento comprimido esta
compuesto por elementos esbeltos, la resistencia se obtiene con
. las. formulas incluidas en 3.2.2, con la diferencia de gque el
coeficiente de columna, Cc, se divide entre la raiz cuadrada de
Q, y para obtener d.. en el rango ineldstico el resultado obtenido
con la ecuacién 3.2.7 se multiplica por Q.

Cuando la seccién estd compuesta por elementos planos no
atiesados y por elementos planos atiesados, se calcula el
esfuerzo permisible para el elemento plano no atiesado y con ese
esfuerzo se calcula el ancho efectivo de los elementos planos
atiesados. En este caso también la resistencia a flexién es
obtenida comparando el esfuerzo pernisible obtenido para la
seceién completa contra el esfuerzo permisible gque debe
utilizarse para disefiar 1los elementos planos no atiesados,

rigiendo el menor de los dos.

b) Criterioc de Factores de Carga y Resistepncia.

En la tabla 2.3.1 de la ref. 10 se establecen las relaciones
de esbeltez limites de las placas que forman los elementos
estructurales mds comunes, clasifican a las secciones en varios
tipos, pero nuestro interés se concentra en la secciones tipo 3;
si se rebasase la esbeltez limite de las placas que forman una
seccibn tipo 3, la seccién presentari problemas de pandeo local y
su disefio se basar4 en la resistencia posterior al pandeo de

placas con relaciones de esbeltez elevadas.
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Elementos planos atiesados.

En la determinacién de 1las propiedades geométricas
necesarias para calcular la resistencia de disefio de miembros
estructurales que contienen elementos planos atiesados
comprimidos de relacién ancho/gruesoc mayor gque el limite
correspondiente a secciones tipo 3, debe utilizarse un ancho
efectivo reducido be.

1) Para patines de secciones cuadradas o rectangulares huecas,
con paredes de grueso uniforme:

2730t 540

(1-
'] (b)Y £

be =

<b ec. 3.2.4.9

2) Para cualquier otro tipo de elemento plano atiesado

comprimido uniformemente:

2730t 480
_—— 1 ———
v £ (b/t)y £

En las ecuaciones anteriores:

be = ) £b ec. 3.2.4.10

b = ancho real de elemento comprimido.

be = ancho efectivo reducido.

t = grueso del elemento comprimido.

f = esfuerzo de compresidén existente en el elemento atiesado,
producido por las solicitaciones de disefio, basadc en las
propiedades geométricas gue se emplean para calcular la
resistencia de disefioc del elemento estructural del gque forma

parte.
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El factor Qa es el cociente del drea efectiva de la seccién
dividida entre su areca total, Ae/At.

Elementos Plangs no Atiesades.

En la determinacién de la resistencia de disefic de elementos
planos no atiesados comprimidos deberd incluirse un factor de
reducciébn Qs, que se calcula con las siguientes ecuaciones:

i) Para &ngulos aislados:

si 640/ ¥ F, < b/t < 1300/ ¥ F,
Qs = 1.340 - 0.00053 (b/t) ¥ F, * ec. 3.2.4.11
si b/t 2 1300/ ¥ F,

Qs = 1090000/(Fy (b/t})2) ec, 3.2.4.12

ii) Para &ngulos o placas que sobresalen de columnas u otros

miembros comprimidos y para patines comprimidos de vigas y trabes

armadas:

si 830/ /?< b/t < 1470/ »/T

Qs = 1.415 - 0.00052 (b/t) /—T ec. 3.2.4.13
si b/t 2 14707 VF,

Qs = 1400000/(1-‘y (b/t)?) ec. 3.2.4.14

Cuando la seccién esta compuesta por elementos planos no
atiesados y por elementos planos atiesados el Factor Q= QaQs. El
esfuerzo f que se utiliza en la determinacién de ancho efectivo
de los elementos plancs atiesados no debe ser mayor que QsFy; Qs
corresponde al elemento plano no atiesado con la mayor relacién

de esbeltez.
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Cuande la seccién transversal de una columna es tipo 4, la
resistencia de disefio Rc se determina, cualquiera que sea 1la
forma de la seccién, como sigue:

20120000 A.Fy

Si KL/r 2 (KL/r).", Re ec. 3.2.4.9

(Kp/r)?

(KL/r)?

Si KL/r < (KL/r).", Rc = OAFy (1 - Fr

2(KL/x)."? !

(KL/r) " = 6340//72;‘;; Fp = 0.75 8¢ 3:2.4.10

El 4rea A, Y el radio de giro r de las ecuaciones 3.2.4.9 y
3.2.4.10 son los de la seccidn transversal total. Q@ sera igual a
Qa en nuestro caso por gque los perfiles que usamos estén
compuestos de placas atiesadas; no tendremos problemas de pandeo
local debidos a los efectos de la flexién en nuestros perfiles.
{ref. 10}

Para determinar la resistencia en flexién, se compara el
Momento resistente obtenido con las ecuaciones contenidas en la
seccién 3.2.3 contra el producto f5x, rigiendo el menor de los

valores.
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3.2.5 Disefio de clementos sometidos a flexocompresién.
a) Por el criterip de esfuerzos permisibles (AISC-ASD 89).

Los miembros sometidos simultaneamente a esfuerzos de
compresién axial y a esfuerzos de flexién, deben estar disefiados

de manera que satisfagan las condiciones siquientes:

fa Cox Fx
< 1.0 ec. 3.2.5.1
Fa 1 ~(fa/Fe,')
fa frx
+ < 1.0 ec. 3,2.5.2
0.6F, Fpy

Cuando fa/Fa s 0.15, podrd usarse la foérmula 3.2.5.3, en lugar de

las férmulas 3.2.5.1 y 3.2.5.2.

fa frx

+
Fa Fox

1A
[
(=]

ec. 3.2.5.3

El subindice x indica el eje de flexién considerado.

Fa = esfuerzo de compresién axial permisible si s6lo existiera
fuerza axial.
F, = esfuerzo de compresién por flexién permisible si s&lo

existiera momento de flexién.
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Fo' = 12w3E /(23(KLy/ry)?); esfuerzo de Euler dividido entre
i “un ‘factor de seguridad. L, es 1la longitud real sin
arriostramiento en el plano de flexién.
fa = esfuerzo axial calculado.
£, .= . esfuerzo de compresién por flexién calculado en el punto
considerado.
C, = coeficiente cuyo valor seré:
1.- Para miembros en compresién en marcos sujetos a
desplazamiento lateral, C, = 0.85
2.- Para miembros en compresién con extremos restringidos,
en marcos arriostrados contra desplazamiento lateral y no sujetos
a carga transversal entre sus apoyos en el plano de flexién,

C,

m = 0.6 - 0.4 M1/M2, pero no menor de 0.4

en donde M1/M2 es la relacién del menor al mayor momento, en los
extremos de 1la parte del miembre no arriostrado, en el plano de
flexidn. M1/M2 es positiva cuando el miembro estd flexionado en
curvatura doble y negativa cuando est& flexionado en curvatura
simple.

3.~ Para miembros en compresién en marcos arriostrados
contra desplazamiento lateral en el plano de la carga transversal
entre sus apoyos, el valor de C, puede determinarse por un
andlisis racional; sin embargo, en lugar de dicho andlisis pueden
emplearse los valores sjguientes:

C, = 0.85, para miembros cuyos extremos estin restringidos.

Cn = 1.0, para miembros cuyos extremos no estén restringidos.
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b) _Disefio _de_ _elementos flexocomprimidos por el criterio de
actores de carga resistencia. (NTC—-RCDF_ 87}

En todos los casos debe revisarse la resistencia de las dos
secciones extremas y la del elemento flexocomprimide completo,
incluyendo efectos de segundo orden. Las dimensiones del elemento
flexocomprimido se obtienen de manera que se cumplan,
simultaneamente, las condiciones de resistencia de las secciones

extremas Yy del elemento flexocomprimido completo.

1.- Revisién de las secciones extremas.
Secciones tipos 3 y 4.
En cada unc de los extremos del elemento flexocomprimido debe

satisfacerse la condicién:

Pu Mqu MUOY
#—— + T £ 1.0 ec. 3.2.5.4
0.6, Mg, Mgy

Mpx ¥ Mg, se calculan como se calculan los momentos resistentes en
f£lexidn.

Pu, M, Y Muoy son la fuerza axial de disefio que obra sobre 1la
columna y los momentos de disefio en el extremo considerado,
calculados considerando los efectos de segundo orden.

FR = 0.9
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2.~ Revisién de la columna completa.

Debe cumplirse la condicién:

Pu ' Muoy"
o Mol Moy’ 10 ec. 3.2.5.5
Re Mpy Mgy
Pu, M,' Y Muoy' son la fuerza axial de disefio que obra scbre la

columna y los momentoé de disefio, calculados tomando en cuenta
los efectos de segundo orden, se utilizan siempre los momentos
de disefio maximos, alrededor de los ejes x e y, aungue los dos
no se presenten en el mismo extremo del elemento flexocomprimido.
Rc = Resistencia en compresidén calculada come se indica en 1la
seccidn que corresponde al disefic de los elementos sometidos a
compresién axial.
Mpye ¥ MRy se calculan t‘:omo se indica en la seccién que corresponde
al disefio de los elementos sometidos a flexién.
Determinacién de los momentos de disefic Myg., Muoyr Muox' ¥ Muoy'-
My = My + B2 My (1)
Myo'= Bl Myy + B2 My, (ii)
En la ecuacién (i) HM.; es el momento de disefio en el extremo en
consideracién de la columna en estudio, y en la ecuacién (ii) es
uno de los momento de disefio, que actian en los dos extremos,
producidos en ambos casos, por cargas que no ocasionan
desplazamientos laterales apreciables de esos extremos.
Mtp en la ecuacién (i) es el momento de disefio en el extremo en
consideracidn de la columna en estudio, y en la ecuacién (ii) es
uno de los momentos de disefio que actGan en los dos extremos,
producidos, en ambos casos, por cargas gque si ocasionan
desplazamientos laterales en esos extremos.
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En general, los momentos M.; son producidos por cargas
verticales y los My, por fuerzas horizontales, de viento o sismo,
aunque las cargas verticales pueden ocasionan Mep significativos
en estructuras muy asimétricas en geometria o cargas.

En nuestro caso tenemos una estructura regular, por lo que
consideramos que desaparece el término B2 * M., de las ecuaciones
(i) y (ii), y los momentos My; son la suma de los producidos por

las cargas verticales y horizontales.

BL=cC/ (1-Pu/(Fg Pg) ) 2= 1.0,
donde:

i) Para miembros flexocomprimidos que forman parte de wmarcos
contraventeados ¢ no, sobre los que no obran cargas transversales
aplicadas en los puntos intermedios:

C = Coeficiente que depende de la ley de variacién del momento

flexionante y se calcula como sigue:

C = 0.6 + 0.4 M1/M2 , para tramos que se flexionan en curvatura

simple.

C = 0.6 - 0.4 M1/M2 , para tramos dque se flexionan en curvatura
doble.

M1 y M2 son, respectivamente, el menor y el mayor de los momentos

en los extremos del tramo de la barra en consideracién. Puede ser

una columna completa o parte de ella, entre punto soportados

lateralmente, tomados en valor absoluto.
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ii) Para miembros flexocomprimidos que forman parte de marcos
contraventeados o no, sobre los que obran cargas transversales

aplicadas en puntos intermediocs, haya o no momentos en los

extremos:
C = 0.85, si los extremos del miembro est&n restringidos
angularmente.

.C = 1.0, si los extremos del miembro no estan restringidos
angularmente.

Pg = Carga critica de pandeo eléstico, calculada con la expresién

de Euler.
Py = At w2 E / (KL/x)?
donde L es la longitud no soportada lateralmente en el plano de

la flexidén, r es el radio de giro correspondiente, y K es el

factor de longitud efectiva en el planc de la flexibn.
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3.2.6 Criterios de disefio en Beccidén Compuesta.

Las hipétesis bdsicas para el andlisis y disefio de una viga
compuesta son:

a) La losa de concreto estd conectada continuamente a la viga
de acero a todo lo largo de ésta.

b) El deslizamiento del conector de cortante es directamente
proporcicnal a la carga en el conector.

c) Existe una distribucién lineal de las deformaciones
unitarias através del peralte del miembro.

d) La lesa y la viga no se separan verticalmente en ningtn

punto a lo largo de la viga.

a) Disefio por Esfuerzos Permisibles. IAISC—SQ)V

Tomando en cuenta el criterio de la seccién transformada, con
la relacién de médulos de elasticidad n, en el cilculo de las

propiedades geométricas, se deberan revisar los siguientes valores:

M
< 0.45 f ! ec. 3.2.6.1
SXgyph
M
s 0.6 F, ec. 3.2.6.2
SXjing
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Cconectores de Cortante.

El nimero requerido de conectores se basa en el comportamiento
de la viga bajo momento Gltimo. La fuerza horizontal dltima que
deberd ser transmitida del concreto al acero, o viceversa, es la
menor de las cargas Gltimas de compresién en el concreto y de
tensién en el acero. Esta carga cortante Gltima, deberd resistirse
por medio de los conectores colocados en la distancia comprendida
entre el extremo de la viga, o sea el punto de momento nulo, y el
punto de momento midximo; en esta distancia los conectores pueden
quedar uniformemente espaciados.

El nGmero de conectores que se requeriran se obtiene al
dividir la carga cortante nominal V, por la carga cortante
permisible q del conector que se vaya a utilizar, expresado como:

n = Vv,/q, ec. 3.2.6.3
donde V;, es igual a C o T.
La fuerza cortante nominal que se utilizari seré&:
i) si el concreto falla primero.
Vy = 0.85 £ 'A; / 2 ec. 3.2.6.4
donde:
V, = fuerza cortante sobre los conectores.
f.'= resistencia de compresién del concreto.
A, = area del patin efectivo de concreto.
El factor 2 permite reducir la carga Gltima a una carga permisible
en el concreto, para poder ser utilizada en un procedimiento

elastico.
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ii) si'el acero falla primero.
Vy = BgF, / 2 ec. 3.2.6.5
donde:
A, = &rea total de la viga de acero.
Fy = esfuerzo de fluencia del acero.

La viga compuesta en realidad se comporta como una viga T, de
tal manera ¢gue nos ocupa'el determinar el ancho efectivo de la
losa, el cual de acuerdc a las especificaciones AISC se determina
de la siguiente manera:
1.~ No més de 1/4 del claro de la viga.

2.- La parte de la losa proyectada fuera del patin de acero no
deberai ser mayor gue 1/2 de la distancia libre a la viga adyacente.

3.- No mis de 8 veces el ecpesor de la losa.

Para vigas donde el concreto esté de un sdlo lado, la parte
proyectada de la losa fuera, sera:
1.~ No mas de 1/2 del claro de la viga.
2.~ No més de 1/2 de la distancia libre a la viga adyacente.

3.- No m&s de 6 veces el espesor de la losa.

{Bresler Borise, 1970)
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b) Disefo por el criterio de factores de carga y resistencia (NTC-
D 7).

cuando la losa estd ligada a la viga de acero por medio de
conectores de cortante, forma parte del patin comprimido de 1la
seccién compuesta, se supone que el esfuerzo de compresién en el
concreto tiene un valor de:

0.85f°, si £f', 5 250 Kkg/em?, ec. 3.2.6.6
-

6 (1.05 -

)t ec. 3.2.6.7
250

si £', > 250 kg/cm?,
uniforme en toda la zona comprimida y se desprecia su resistencia
a la tensién. Se considera, adem&s que el perfil de acero completo
estid sometido a un esfuerzo uniforme, igual a Fy, en tensién o
compresién.

La fuerza de tensién neta en la seccidn de acero debe se igual
a la fuerza de compresién en la losa de concreto.

El ancho efectivo de la losa de concreto, medido a cada lado
del eje de la viga, no debe exceder de la menor de las distancias
siguientes:

a) Un octavo del claro de la viga, medido entre los centros de
apoyo.

b) La mitad de la distancia al eje de la viga adyacente.

c) La distancia al borde de la losa.

d) Oche veces el grueso de la losa.
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Conectores de cortante,
1.- Materiales.

Los conectores de cortante serdn canales de acero A36
laminadas en caliente, o barras de acero con cabeza, cuya longitud,
después de su colocacién, no ser& menor de cuatro didmetos del
vastago. Los conectores de cortante deberdn estar ahogados en losas
hechas con un concreto de peso volumétrico no menor que 21800
kg/cm2 .
2.~ Fuerza cortante horizontal.

Toda la fuerza cortante horizontal que se desarrclla en la
superficie de contacte entre la viga de acero y la losa de
concreto, debe de ser transmitida por conectores de cortante.
Cuando el concreto trabaja en compresién producida por flexidn, la
fuerza cortante horizontal que debe ser resistida entre el punto de
momento positive méximo y el punto donde el momento es nulo se

tomaré igual al menor de los valores siguientes:

0.85 £, Ao} }\.Fy 6 EOn ec., 3.2.6.8
El Gltimo valor sdlo es aplicable a vigas que trabajen en
construccién compuesta parcial,
f. = resistencia nominal del concreto en compresién. (0.Bf.')
A, = &rea efectiva de la losa de concreto.
A, = &rea de la seccién transversal del perfil de acero.
Fy = esfuerzo de fluencia especificado del acero del perfil.
Zgn= sumatoria de las resistencias nominales de los conectores de
cortante coleocados entre los puntos de maximo momento
positive y momento nulo.
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3.- Resistencia de conectores de barra con cabeza.
La resistencia nominal de un conector de barra con cabeza,
ahogado en una losa maciza de concreto es:
Qn = 0.5 * Asc * ¥ £_5, < Asch, ec. 3.2.6.9
Asc = Area de la seccién transversal del vastago del conector.
£, = resistencia nominal del concreto en compresién. (0.8£;')
F, = esfuerzo minimo especificado de ruptura en tensitn del acero
del conector.
Eg = m6dulo de elasticidad del concreto.
4.~ Namero de conectores de cortante.

El ntmero de conectores de cortante que se colocardn entre la
seccién de momente maximo positive o negative, y la seccién
adyacente de momento nulo, serd igqgual a la fuerza cortante
horizontal dividida entre la resistencia nominal de cada conectar.
5.~ Colocacién y espaciamiento de conectores de cortante.

Los conectores de cortante que se necesitan a cada lado del
punto de momento flexionante m&ximo, positivo o negativo, pueden
distribuirse uniformemente entre ese punto y el punto adyacente de
momento nulo, con la salvedad de que el nGmero de conectores
requeridos entre cualguier carga concentrada, aplicada en esa zona
y el punto més cercano de momentc nulo no serd menor que el
calculado con la expresién Mn/M,.., en la gque M es el momento
flexionante en el punto de la aplicacién de la carga concentrada,
Y n el nimero de conectores necesarios entre la seccién de momento

méximo y la secciédn de momento nulo.
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Los conectores deben tener come minimo, 2.5 com de
recubrimiento lateral de concreto. Excepto en 1los casos en los que
se coloquen exactamente sobre el alma de la viga, el diametro del
vastago de los conectores de barra con cabeza, no excedera de 2.5
veces el grueso del patin al que suelden.

La separacién minima centro a centro de los conectores de
barra serd de seis di&metros a lo largo del eje longitudinal de la
viga de apoyo, Y de 4 diadmetros en la direccién perpendicular a ese
eje. La separacién maxima entre centros de conectores de cortante

no excederd de ocho veces el grueso total de la losa.
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3.2.7 Conexiones goldadas.
sfuerzos e as_Conexiones Soldadas.

En las estructuras con conexiones soldadas frecuentemente se
recurre a un grupo de soldaduras que usualmente estédn sometidas a
varios tipos de carga. La variedad de arreglos posibles de las
soldaduras en un grupo, sujeto a varias combinaciones de carga,
hace poco prictico el obtener soluciones basadas en la teoria de la
elasticidad; por lo tanto se utilizan esfuerzos nominales para
poder compararlos con la resistencia de los diferentes tipos de
soldadura.

Los esfuerzos nominales en las conexiones soldadas pueden
obtenerse sobre la base de las suposiciones siguientes:

a) Las soldaduras, que conectan varias partes, son elementos
homogéneos, isotrépicos y elasticos.

b) Las partes conectadas por las soldaduras son rigidas y por
lo tanto se desprecian sus deformaciones.

c) S6lo se consideran esfuerzos nominales debidos a las cargas
externas; se desprecian los esfuerzos residuales, de las
concentraciones de esfuerzos y de la forma de las soldaduras.

Los esfuerzos nominales en las conexiones soldadas se pueden
obtener siguiendo el procedimiento que se describe a continuacidn:

a) Dibujar 1la seccién transversal efectiva de la conexién

soldada.
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b) Determinar el centroide de la secciébn efectiva de 1la
conexién y establecer un sistema de ejes de referencia x, y, 2z a
través del centroide.

c)} Se determinan las fuerzas y momentos que actian en la
conexién, definidos en términos de sus componentes ortogonales.

d) El esfuerzo en la soldadura debido a una sola componente de
carga puede calcularse en cualquier punto de la conexién, por medio

de las férmulas siguiente:

Debido a las fuerzas:

Px Py Pz
Fryx = , f'y = . flz = ecs., 3.2.7.1
A A

Debido a los momentes:

Mz Mz Mx M
F1'% = —— vy, fr'y = — x, f''z = —y * X ecs. 3.2.7.2
Iz Iz Ix Iy
donde:
A= da, Ix = j y? da, 1y = J X2 dA
Iz = f (x* + y2)dA = Ix + Iy ecs. 3.2.7.3
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Las componentes resultantes de los esfuerzos, con la debida
consideracién de sus signos, seréan:
fx = f'x - £''%x, fy = f'y + £''y, fz = f'z + £''2 ecs. 3.2.7.4

e) Para las soldaduras a tope, tanto los esfuerzos normales,
como los cortantes se consideran de manera convencional.

f) Para soldaduras de filete, se usan las componente X, y, 2,
de los esfuerzos en un cierto lado de la soldadura para determinar
d., maxima fuerza resultante por unidad de longitud, y se considera
a esta como fuerza de "corte" que acta en la secciétn de 1la

garganta, como sigue:
q. =t £, =t J Ex? + fy? + fz2 ec. 3.2.7.5

donde t es la dimensién efectiva de la garganta. (ref. 2)

Resistencia de las Soldaduras,
Disefio por Esfuerzos Permisibles. (AISC~ASD 89

La reglas de la American Welding Society se han adoptado para
el disefio de la mayoria de las estructuras convencionales de acero
Yy se han incorporado a las especificaciones AISC para el disefio,
Fabricacién y Montaje de Acero Estructural para Edificios.

Los esfuerzos permisibles para soldaduras a tope sometidas a
cargas estdticas son usualmente los mismos gue para el metal base;
las soldaduras a tope sometidas a esfuerzos normales y cortantes
combinados deben dimensionarse Qe manera que los esfuerzos

combinados no excedan el valor permitido para corte,
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para soldaduras de filete, se toman los esfuerzos de un 65 %
a un 72 % del esfuerzo permisible a tensién para el metal base,
dependiendo de los valores especificos del tipo de acero y del tipo
de estructura.

El esfuerzo permisible para soldaduras de filete hechas con
alectrodos de la serie E60 es de 955 kg/cm? y las hechas con
electrodos de la serie E70 es de 1110 kg/cm?. El esfuerzo en la
soldadura de filete se considera como cortante en la garganta, sin
importar su direccién real; de este modo no se necesita tomar

ninguna medida especial para los esfuerzos combinados.

Tamafio Minimo de las Soldaduras de Filete.

Este es determinado por las mds gruesa de las dos partes
unidas, excepto que el tamafio del filete necesita no exceder el
espesor de la parte unida m&s delgada, a menos que un tamafio mas

grande sea requerido por el esfuerzoc calculado.

Espesor de la parte unida mis Tamafio minimo de la soldadura
gruesa. (cm) de filete. (cm)
Hasta 0.64 inclusive 0.32
Mids de 0.64 hasta 1.27 0.48
Mas de 1.27 hasta 1.81 0.64
Mas de 1.%21 hasta 3.81 0.80
Mas de 3.81 hasta 5.72 0.95
M4s de 5.72 hasta 15.24 1.27
Mas de 15.24 1.59
{ref. 1)

Tabla 3.2.7.1

126



Tamafio Maximo de Soldaduras de Filete.

Este debe ser tal que los valores de los esfuerzos en el
material base adyacente no excedan los valores permisibles de
disefio de los elementos conectados.

El tamafio midximo gue puede ser usado a lo largo de los bordes
de las partes conectadas seréa:

1.- A lo largo de los bordes de un material con espesor menor
que 0.64 cm, el tamafio madximo puede ser igual al espesor del
material.

2.- A lo largo de los bordes de un material con espesor de
0.64 cm o mayor, el tamaflo maximo seréa 0.16 cm menor gue el espesor

del material.

Longitud de las Soldaduras de Filete.

La longitud efectiva minima de una soldadura de filete no debe
ser menor a 4 veces el tamafio nominal, o bien el tamafio de 1la
soldadura deberd considerarse gue no excederi 1/4 de su longitud
efectiva.

El espaciamiento transversal de los filetes longitudinales
utilizados en conexiones extremas no debe exceder de 45.72 cm, a
menos que el disefio de alguna manera prevenga la flexién

transversal excesiva en la conexidn.
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b) sefio po; actores de Ca sistencia
Soldadura compatible con eg) metal base.

Para que una soldadura sea compatible con el metal base, tanto
el esfuerzo de fluencia minimo como el esfuerzo de ruptura en
tensién del metal de aportacién, electrodos, depositado, sin
mezclar con el metal base, deben ser iguales o ligeramente mayores
que los correspondientes del metal base. Las soldaduras manuales
obtenidas con electrodos E60XX o E70XX producen metal de aportacién
con esfuerzos minimos especificados de fluencia de 3500 y 4000

kg/cm?, y de ruptura en tensién de 4200 y 4900 kg/cm2.

Dimensiones efectivas de las soldaduras de filete.

Esta es igual a la longitud total del filete de tamafio
completo, incluyendo retornos, cuando los haya. Si la soldadura de
filete estd depositada en un agujero circular o en una ranura, la
longitud serd igual a la del eje del cordén, trazado por el centro
del plano que pasa por la garganta, pero el &rea efectiva no seréi
mayor gue el &rea nominal de la seccibn transversal del agujero o
la ranura, medida en el plano de la superficie de falla.

El tamafio efectivo de la garganta de una soldadura de filete
es la distancia mis corta de la raiz a la cara de la soldadura
diagramitica, sin incluir el refuerzo de la misma. En soldaduras de
filete depositadas por el proceso de arco sumergido, el tamafio
efectivo de la garganta puede tomarse igual a la pierna del cordén
cuando ésta no excede de 10 mm, e igual a la garganta tedrica mas

2.5 mm para filetes mayores de 10 mm.
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Resistencia de Disefio,
La resistencia de disefio de las soldaduras es igual al menor
de los productos FpFyy Y FpFg, donde Fyg ¥ Fg son, respectivamente,

las resistencias nominales del metal base Yy del electrodo.

Soldaduras de Filete

TIPOS DE NIVEL DE
SOLDADURA FACTOR DE RESISTENCIA | RESISTENCI
Y FORMA DE MATERIAL RESISTENCIA NOMINAL A
TRABAJO Fyp © Fg REQUERIDA
EN LA
SOLDADURA
Metal Resist.
base igual o
Cortante menor cue
en el &rea la
efectiva, 0.75 0. 60Fgyy compatible
Electrodo 14 con el
metal base
Tensién o
compresién
paralela
al eje de
la Metal base 0.90 F, 15
soldadura

(ref. 10}
Tabla 3.2.7.2

El disefo del metal base queda regido por el caso de solicitacién a la
que esté sometido el elemento.

4
Clasificacién del electrodo (kg/cm?).

Esfuerzo de fluencia minimo especificado del metal base.
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Los tamafios m&ximo y minimo de las soldaduras de filetes asi
como su longitud minima se toman de acuerdo a lo especificado en la

seccién de disefio por esfuerzos permisibles.

130



3.3 DIGENO DE LAG ARMADURAS.

El disefio de las armaduras se realizar& disefiando primero las
cuerdas superior e inferior, se revisari el trabajo de la armadura
en como trabe en seccifn simple en una primera etapa y en seccién
compuesta en una segunda etapa, y posteriormente se disefiaran los

montantes y las diagonales.

3.3.1 Disefio de 1la cuerda superior.

) Para realizar el disefio, teniendo en cuenta la scolicitaciones
a las que estd sometida esta cuerda (flexocompresién) y conocidos
los tipos de perfiles que van a utilizar, asi como las propiedades
del material del que estin hechos los perfiles, seguiremos los

pasos descritos a continuacién para llevar acabo el disefio.

1.- Obtenci6én de 1las propiedades geométricas de la seccién
transversal de 1la cuerda superior. Por 1las caracteristicas
especiales que presentan los perfiles y percibiendo la necesidad de
recurrir a las fo6rmulas teéricas y no a las simplificaciones
contenidas en los cédigos de disefio, fue necesario calcular 1la
constante de torsién de Saint Venant (J) y la constante de torsién
por resistencia al alabec (ca) y el centro de cortante, ademis de
las propiedades tradicionales: &rea, momentos de inercia, radios de

giro, médulos de seccién y el centro de gravedad.
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La constante de torsién por resistencia al alabeo se calculd
de acuerdo con la seccién 2.1.1 de la ref. 2 y con la tabla B-2 del

apéndice B de la ref. 3.

2.- Se definen las longitudes de ariostramiento Lx, Ly y Lz, asi

como los factores de longitud efectiva Kx, Ky, Yy Kz.

3.- Se realiza la revisién de los valores limite de esbeltez de los

elementos planos que forman a los perfiles, de acuerdo con 3.2.4.

4.- Se evalGa la resistencia a compresién axial de la cuerda

superior, de acuerdo con 3.2.2.

5.- Se evalda la resistencia a flexidn de la cuerda superior de

acuerdo con 3.2.3.

6.~ Utilizando las férmulas de interaccién contenidas en la seccién
3.2.5, se evalda 1la capacidad de 1la cuerda superior a

flexocompresién.

7.- S5i la seccién revisada con los pasos anteriores no es adecuada,

se reemplazan los perfiles y se vuelven a seguir estos pasos hasta

encontrar una seccidén adecuada.
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Usaremos como ejemplo de disefio de las armaduras las armaduras
del cuerpo A con peralte de 60 cm.

En las figuras 3.3.1.1 y 3.3.1.2 se muestra la seccién
transversal del perfil utilizado para formar las cuerdas superior
e inferior de las armaduras.

En la fig. 3.3.1.1 se establecen las dimensiones que se
utilizaron, lo que se mantuvo variable para obtener un mejor disefio
fue el grueso del perfil; en la fig. 3.3.1.2 se acotan las
longitudes que fueron necesarias para calcular las propiedades
geométricas del perfil.

La figura 3.3,1.3 muestra la seccién transversal de 1la
armadura en seccidén simple, también se acotan las dimensiones
necesarias para el disefio de las cuerdas superior e inferior asi
como las dimensiones necesarias para revisar el trabajo de 1la
armadura como elemento que trabaja sometido a flexién pura.

La figura 3.3.1.4 wmuestra la seccibén transversal de 1la
armadura en seccién compuesta,, también se acotan la dimensiones
necesarias para la revisién de la armadura trabajando a flexién

pura, en seccién compuesta con la losa.
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DISERD DE LA CUERDA EAPERICR OF LAS ARMDURAS 1€ 60 cm DE PERALTE

Esfuerzos Peraisibles
Propiedades Gecabtricas
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530(88) 102 3.8 55.76 0.18 3.8 20,42 140,03 5
530 |82 { 1052 43,86 ST 0.18 n.R 2,42 140,03 A
1.8 | 0.0 2 0,00 154 ] 2546 ) B77.90 9.83 170.81 ae
7.9 4 10.84 8172 [bb5 A5.82 93,6 4508 nua
8.17 X6= 313 o ¥ sup= 18 o 115 0.3 o
0.64
143 ¥6= 8.4 ca ¥ ink= 046 o Iys 138,52 el
L74 Stsw: 12106 ol = I o A= .99 o
St inf= 3410 a3 = 703 o=
Propiedades beoadtricas d2 un Angulo Doblado en Frie
Calaules:
= 0.2m 2= 8.i7c» A= 8.84 cat 35 LWHa
= 2,58 o0 = 9N = 173,39 a4 0= ALK §
= 0,38 = Lo = o 2= 2.0 ca
s 0.64 ca 2% Iy = 2.5 ot 03+ 289 s
= 0B : LY = LI LA ™ 28t
= 1,00 i 0.43 a4
Ca= ZaHT o'
37 LY oM 1z 528




DISEAD DE LA CUERDY SIPERIDR D€ LAS ARMADURAS 0 50 ca € PERALIE.
Esfuerzos Permisibles

Ldlculo de Ja constante de torsién por resistencia al alabeo.

= .38 ¢z= 0 = ¢
122 0.3 3 0BAMe (% ]
132 10.73 Cld= Q.BUME L= 0
W= 0073 TS L 0
15« 0 Cie= L 0
I 0 2= 0.628046 L[S )
2= 0.004046
1= A2 (&% 0
C26= 0
Cal= 0 Icl= 444485
Caz= 0 440,85
€= 7.69 0
Cad= 78.69 0
£a5= [} 0
Cab= 4

Cat = S17.28  Ict= BORO.TI2
Cas 549,56 ca™4

Datos adicionales para el cdlenia de 1o cverda superior

[ S [} Fyplac = 530,00 kg/eat Kz = 0.3
lx= 70.00ce Fy = 515,00 kg/ca! Ky = 0.5
Ly= 70,00ce E= 2100000,00 kg/ce! K2 = 0.85
Ltz 2900 6= T84000.00 ka/ca?

Padz = 18341 kg fo= 0.0 o
Madx = 4481.2 kgca Yo = 1.80 ca
FRIR =  0.89 Fy sat = 314,88 xg/ca?



DISERO DE LA CUERDA SUPERTOR DE LAS ARMADURAS DE 80 tw DE PERALTE
esfuerzos Perwisibles
REVISTON DEL PANDEC LOCAL
lona dr Hlaca

b= g1l bit = 8.0l .00 e
t= 038 ca No hay problesss de Pandeo tocal tee = 0.0 o
A= 3,10 cat
lona de angulo sélo
bit = BB = 170,86 ko/ca?
bit)liai= 1420 B= .62
bitilins = 2.3
Hay problesas de panden local
A= 0.2
CALDULD IE Fa
W/eies 41T rot = B2 ecrx = 10349997 kg/ew?  wery = 4971692.680 kg/ca?
Wiy bds § = 0.9 vz 19938.57 kgfeat  qcrFT = 1909935 ky/cs?

Wirtzs 2.6
Rige pandeo por Flexotorsion

rcr = 19099 koleal Uc = 15,75 Fa= 109814 kg/ent
fa= bM.09 kgfost £.S, = 170 faffa = a5

Wirie= 1407

CALDILD DE Fb
My = 1,07 Ton-s
FSo= Lo Kre: 0.5 Tora Ker = 0574506 Tonem
= Seisfhs 13ed glea? o= 1008,90 k3/est
OLirb= 19,85 fob = 10069 kg/eal iy = w12
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DISERD DE LA EUERDA SUPERIDR DE LA ARMADURAS DE 60 ca L€ PERALTE
Esfuerzos Permisibles

REVISION DEL LA PIEIA COMPLETA CON LA FORMULA Dt INTERACEION
Ca 0.8 Fer = 171244 ig/eat
D= 041 0.8) La seccadn es aduisibie
REVISION DE LA SECCION EXTREFA DE LA PIETA COH LA FURMAA D INTERACCION

0.49 La seccién es adsisible
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DISERD DE LA CUERDA SFERIGH DE LAS RRMAPRAS DE 60 s 0 PERVLIE
Esiuer o5 Peemisiol
Propisdazes veowdtri

Seccién| frea | x v i

1 St d28 ] 10,52 45,86 *.1s 0.8 I3 ) 3%

2 LWBE | 0.8 43,88 576 16| 0.3 2.3 i

3 15,68 | 0,00 .20 .00 H280 | 193,92 | TR0.40 1.7 LB Ll 2.13
U 9= 10.84 ann 2407 8 B 43283 89,64
bplaca= 6.25 162 ¥ ¥ sup= 230 e = 53,92 cat
tolaca= Q.84
Iolaca = 1.0 b= 6.5 ca Yot LA a Iy AL 4
¥y ¢ 1.66 S1supr 114,81 el [ 347 o A= 6.2 ot
Se inf= 30.90 cel s 69" ¢z

Propie#ides Gesaétricas de un Azquln Joblazo en Fric

Datos: Caleulos:

Nz 10.20ca a1 = .G e Rz 1.9 cat €= 138
[A 2Mce at = W86 ca s s 157,61 a4 o= L% ca
t - LUw Lisa o= 398 ca gl 1.9 e
n= [ RSN Liles iy = 47.82 e 03: 2.3
ro= 0.8 ca u = Lk om s = Lika S Rt}
e = 1.8 ¥

Jes = 2
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GI5ER) DE LA CUERDA SUPERTOR DE LAS MhAEAS DE 60 ce DE PERALTE
Esfuertos Permisibles

Calculn da fg constaste de torsten por resistencid al -iaten.

= 3038 Ci2- ¢ [ @
i 30,38 CI3= 0BS5S [ 0
3= %9 Cl4= 08505 (¥ ]
¥ %9 C15- [ 0
15 0 Cl6= [ ¢
1= 0 [23= 085805 0% 0
L4 0.85803
1= 25068 0% 9
C26= 0
Cat= 0 lel= 4337433
Ga2- ¢ 2o 433748
Ca3= 238,66 Jc3- 0
Cat: 23886 lcs: ¢
Ca5: 0 Iy 0
Cab= 0

Cat = 477,50 Ict= 8674915

o= LY oM

Datos adicionales pars el cdlculo de la cuerda u.erior

1= L4 Fyplac = 153,00 ko/ea? ¥x - 0.63
Lx = 70,00 cn Fy= 3515.00 xgicst i3 Ab3
ty= MG £= 210000.00 ¥qfcat 0.65
tes A 6= TR4000,00  ka/ca?

Pady = 188 17 o= 009 o
Maje = 3480, ag-ca Yo 7 1A% 3
TRER = 0.3% yaal = 130 rpeat
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“ DISERD DE 1A CUEREA SUPERICA DE 1A ARRADVRAS & %0 oo DE PERNTE
Estuer 205 terstsiales
HEVISICN DEL PANDED LOCR.
Iona de Place

b= BZScn bit = 3.0 be = C.00 ca
t: WMo Ko hay prooleras Tz P2oles Lacad bee = 0.0
Az ZBlex
Iona de angulo sélo
b/t = 000 #p= 937,33 kg/eat
bithie = 142% 05 - 0.5
b/the s = 26,82
Hay problesss de pandeo iocal
8= 0.50
CA.EWD [ Fa
iKLirdx= 1435 rot = BL.BY  worx T JOARAS0 kgfea' wury 7 48981019 vofuat

8.06 kafea?  eceFT 1938144

rtfrys 50 B = LN~ B[S
e 249
Rige gandeg por flexotorsion
s2r = 19N kalent Lo 152,89 Fa: 82,11 o/ead

fa= MNB,19 gt FLS, = RS 0.5

WL/rirs 14,35

"r 14 ixw
Fo: TN wgfeyt
EMRISTEEE e 5
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DISERD 0E LA CLERDA SUPERIER 06 LAS ARNINRNAS I O ca DE PERRLIE
Estuerzos Permsibies

REVISION DEL LA PIEIA COMPLETY TON 1A TTA%40 0T (NTERACHN
Lo 085 Facs 16105 hglent
D= L3 LM Moescorrpcta baosercidn
REVISION TE LA SECCION EXTREMA DE LA PLEZA CO4 L FORMAA D€ INTERACCION

€.54 La sercrin o ddsisivle
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DISERD 1€ LA CUERDA SUPERIOR GE LAS AIMADURAS D€ &0 «a DE PERALTE

Tactores de Carga v <esiatentia
Promedades Leoestrice

Seccidn| Ares 1 ¥ fa aty I 1¢ gt dyt At Atgy?
i 530} 8,28 10.52 43.86 .76 0.18 %.38 8.8 921 189 20,75
2 5.3 1828 10,52 4.8 55,76 0.18 .38 2.3 92| 1893 n.n
3 15.64 | 0.0 1.2 0.00 2.5t | 19392 790.40 Ly 180 [ 17877 B.13
WU d= 0.8 8.7 .12 198 BN 432,63 4.4
2% 16 1M o Y sup= 230 c Ix= 1392 o
0.64
detaca = 18 YG= 8.9 o Y inf: 6.3 iye 18479 e
¥4gi= L.66 S5 sup: 114.81 cad ra= 37 A= .24
S infx 30,90 a3 ry = 599 s
Propiedades Geosétritas de un Anqulo Doblata en Frio
Datos: Caloulos:
A= 10,20 o = L N=37) 4= 1.% cat 1.8 ca
L= 2% 0 $.85 ¢ h= 157,61 a8 1% a
toE AU ¢ = 1% o W= 3.9 ca L% o
= Gbbea b= 2.3 0 Iy= 7.0 o 26
v o= 0Bl w = Lt e 5 2% ca 28 s
e = 105 J= 0.3 o
Ca = 1B.ba 1a'h
Jes = 206 ¢zt 0= 3o
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DISERD DE LA CUERDA SUPERIOR [ LAS ARMADLRAS DE L0 ca OE PERRLTE
Factores de Carga v Resistencia

Cdlculn de 13 constante de torsién por resistencta al alabeo.

= .38 €= 0 Cu: 9
= 0.3 C 08305 05 0
B3 9.9 Cld= 083805 C%= <
W= 99 ClS= [ 0
15 ¢ Clg= o oA 0
16= 0 E23= 0.85805  Cib= Q
€24 9.85803
1= 2448 06 0
C2= 0
Cal= 0 Itl= 4337.48
L= 28.66  Ic2= 3948
Cad: 2.6 1) ¢
Cat= ¢ Ict= 0
Gy 0 ek 0
Cab= 9

Gt = 4731 lets Bea.919

La: SL3 ot

Dates adicionales para el cdlaulo de a cuerda superior
[ pALl fyplac = 530,00 kofcat Ky 2 0.65
Lr= 70,00 ca Fy = 161500 kg/cat ky = 0,63
ly=  70.00 ca €= 210000000 xglce? Kz = 0.65
tes MM 6= 784000,00  kg/cat

Poa = 1834 kg YW= .00

Yaiv: WAL2Kges W e 169

RCR = hEC by rat 2 M0 kgier?
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DISEAD DE LA DUERDA SIPERIMR DE LAS ARMADURAS O 60 s DE PERALTE
Factores de Cargz y Resistencia
REVISION DEL PAADED LOCAL
Elesontos no at jesados
Tona de placa
b= 8.2 ca bt = 6.42
= 0.98 c» Ko hay problesas de pandeo local

ona de dnqulo sélo
bit = 00 - 0.5

bitHini= 1487 Bfy= 1555.56 kg/ca?

b/tniss= 2.3 = 0.48 Ton-s.
Hay problesas de pandeo local

Q= (5]
CALCULD TE Re
(Rfrix= 1435 rot = 5183 Pera= WAL T Pery = 17832,62 Ton
Wiy 650 8= 095 Pore= 508,48 T PerFT = 01,92 Ton
Wiz 249 Fo= 140 Pys 81.7% Ton

Rige pandea por flesotoesida

Pere = 30752 Ton Fer = .47 Ton

Puz 26,005 Ton R = 3155 Ton

Y= 040 m = LX:<3 PufRe = Qre

CRDLD [E IR

W= 0.56 Tor-s

fR= .30 M= 3.79 Ton-a for: o WY Tonew

b= S.60amit= 0.05 Ton-e i = 490 Ton-s
(L/r1b= BO.CSt IR = 6.8 Ton-a MR = 13
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DISEAD (E LA CUERDA SIPERITR DE LAS FRIADURAS DE 40 ca DE PERALTE
Factores de Carga y Resistencia

REVISTON DEL LA PIEIA COMPLETA CON LA FURMLA DE INTERACCION
C= 08 PE= BAKIm
Bl= L3 0.9 Laseccitn es adnisible

REVIBION € LA SECCION EXTREM DE LA PIEZA CON LA FURMAA DE INTERACCION

0.67 La saccifn es aduisible
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OI5ER BE LA DUERDY SUPERTOR DE LA5 ARMADAAS DE £0 co 0 PERALTE
Factores ge {arge v Aznistencia

Propiedsdes Gecaélricis

Seceidn] frea | ¥ *My Aty I iy drt dvt Atdx? Ayt
1 5088 10.52 .86 B 0.8 ».8 284 335 1682 18,80
2 SWies 10,52 43,86 8.7 818 .3 2.4 353 1682 (8.80
3 13.90 | 0.0 12 0.00] 100.08{ 17248 ] 205.40 1282 206} 1R .68
W b= 10.84 .72 LT e kb 411,80 .29
152 198 o ¥ sups 0 o bz BIAT ot
Jplaca= 146 Y6 8.4 ca ¥ inf= B.64 ca e IT.96 cad
yoi= L5 Scsup MBS a3 = N a as B0 ot
Suinfr 2049 a3 e 593 o8
Propiedades Geositricas de u Aagulo Doblads en Fric
Datos: Calanlos:
&= 02002 2= Ry A= 7.07 ot (34 LR
o 24 s at = 9.90 cs HE 1427 o 2= 1.8 ca
t = 03 ¢ o= 160 = 4.0t o g 1.6 ca
ri= Obdca ctc 29 ¢ fv = 52,93 e g pALY-
r o= %% wos L2 L 2.8 s il LM s
T = 1.00 1= 0.2 0”8
e Lo s “Ra
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DISERD D€ LA CLERDA SUPERIR Dk LAS ARMADLRAS DE 60 ca D€ PERALTE
Factores de Carga y Resistencia

Cllculo de 14 constante de Lorsien por resistencis al alabeo,

2= 0 ¥ o
Cl3= 0.8920% 0% [
C12= 0.69%5%  Cls 0
(SR U 0
{lb= 0 Cag= 0
E2= 069256 Lo 0
(2= 087205

1= WA (5 0
C2b= ¢

Cat= 0 o= 8169.75¢
= 188,759
3= ¢
led= ¢
1eSe ¢

Cat = 43,17 Ict= 9339.519

Ca= #9.92 "
Datos adicioneles para el calculo de la cverda superfor
1= LK Fyplaz = 2530.00 kofcs? Kr = 0.65
Fy: 35,0 kgfea? Ky = 045
E=  2100000.00 kgleat 253 0.65
6= 784000.00 kgfeat
Fadx = 18061 kg Yo = 0.00
Madx = 437.2 kg Yo - 15% o
fRER = 0.88 fy mat = J088.84 bg/cet
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DISERQ (£ LA CUERDA SIPERICR DE LAS ARYADLRAS DE 60 ca DE PERALTE
Factares de Carga y Resistencia
REVISION DEL PANDEQ LOCAL
Elesontos no atiesados
lena de plara
L3 B.33 ca bit = 866
ts 0.9 n Ho hay prchlesss de pandeo local

lona de dnqulo sélo

b/t = M0 Bse [
ithiei= 1493 fy= 121107 kg/cat
hitlins = 2645 K= 0.3 Ton-s
Hay problesas de panden local
Q= .39
CALCULD X Re
Wledx= 1856 rot = 8.8 Pora= 2894.02 Ton Pery = 11793, 14 Ton
Wirly= 5% B= 0% Pz 479.18 Ton Perfl = 478.3 1
Wi 272 L= 140 Py= 75,40 Ton
Rige pandeo por Flexotorsién
Pore = 478,36 Ton Per = 2.9 Ton
Puz 26,408 Ton ke = 24,57 Ton
Ye=  0.40 R = 0.85 PufRc = 1.07
EALDILO D€ R
M= 0.B6 fon-e
R = 090 M= 3AT fove A L0ET Tae
Lh = S0 e Mt = Q.06 Tonew Hi= 0.30 Tona
DLirtb= B0.762 M = 0.4 Tone W = .13
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DBISEAD DE-LA CLERDA SUFERIDH O A5 GURAS DE L0 ca DE PERALTE
Factores de Carga y Resistencia
REVISION DEL LA FIEIA COMLE!D CON LA FORMRA S TSERACCIIN

€= 08 PE= LB Ton Ik 0.90

Bl = 1.3 1.26 Ko es correcta la seccion

REVISION DE LA SECCION EXTREM DE LA PIEZA CON LA FORNILA TE INTERAZLION

0,77 ia seccién s adaisible
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Se propuso primero una cuerda compuesta con perfiles AA-
916, se revisé por esfuerzos permisibles resultando ser una
seccién que resiste las solicitaciones a las que estd sometida la
cuerda superior, sin embargo se revisé un perfil mas ligero, AA-
10, con el afan de encontrar mayor economia de material, pero
resulté ser un perfil inadecuado, por lo que para el disefio por
esfuerzos permisibles se decidié dejar un perfil AA-9.

Para llevar a cabo una revisién por el criterio de factores de
carga y resistencia se propuso primero un perfil AA-10'%, el cual
result6é adecuado para resistir las cargas Gltimas a las que estara
sometida la cuerda superior de la armadura durante su vida atil,
sin embargo se revisé un perfil mas ligero, AA-11, para llegar a la
conclusién que el perfil mas adecuado, obtenido mediante el
criterio de factores de carga y resistencia, es el AA-10.

El peso por metro lineal de los perfiles AA-S y AA-10 es:

AR-9 17.38 kg/m

AA-10 12.58 kg/m

6
ver fig. 3.3.1.1
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3.3.2 Disefic de la Cuerda Inferior.

La cuerda inferior de una armadura simplemente apoyada esta
sometida a fuerza axial de tensién, para su disefio se considera que
sobre la armadura estén actuando ya todas las cargas de piso gue
soportard la armadura durante su vida Gtil,

Conociendo las fuerzas de tensién mé&ximas gue ocurren en la
cuerda inferior de la armadura, y conociendo los perfiles y las
propiedades de éstos, asi como las propiedades del material, se
recurre a las férmulas contenidas en 3.2.1 para calcular la
resistencia a tensién del perfil propuesto.

Una vez calculada la resistencia se compara contra la fuerza
actuante de disefio de la cuerda inferior, si la resistencia es
menor habrd que sustituir los perfiles que forman la seccién
transversal de la cuerda inferior, hasta que ésta sea suficiente
para resistir las fuerzas actuantes de disefio.

a) Criterjo de Esfuerzos Permisibles.
Fg = 0.6 F, = 0.6 x 3515 = 2109 kg/cm?
Phsx = 34186 kg

34186
Anecesaria = = 16.2 cm?
2109

El perfil mis adecuado es un AA-10.

b) Criterio de Factores de Carga y_Resistengia.

Py = F, A, Fy

Py, = 1.4 x 34186 = 47860.4 kg
P, 47860.4

Atnec = = = 15.2 cm?
Fy Fg 3515%0.9

El perfil mds adecuado en un AA-10,
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3.3.3 Revisidén del Peralte de la Armadura.

En la ref. 1 se establece que por vibracién el peralte minimo
gque debe tener la una viga es igual 1/20 del claro. En nuestro
caso tenemos un claro de 954 cm; el peralte minimo debe de se de 50
cm. Hemos supuesto un peralte de 60 cm que debe se suficiente para
resistir la flexién.

I) Revisidén en Seccibétn Simple.
El momento méximo por flexidén para la seccién simple es:
wl2/8 = 882 x 9.542/8 = 10034 kgm
a) cgriterio de Esfuerzos Permisibles.
al) Revisiébn de la capacidad de la cuerda superior.

El esfuerzo actuante es:

1003400 kgcm
fb = ——————————— = 724.67 kg/cm?
1384.63 cm?
El esfuerzo permisible debido a la flexién es:

Lb = 560 cm

V1% X (2.1E6)?x 438948.48 x 2179.92 / 5603
Fb =

1.67 x 1384.63
Fb = B83.24 kg/cm? x 0.89 17 = 786 kg/fem’
Esté sobrada un 8%

Las propiedades se calecularcn en 3.3.3.1

17
Este ndmero es el factor de reduccidén de capacidad debido a 1la
pregsencia de la placa de acero A-36
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a2) Revisién de la capacidad de la cuerda inferior.
1003400 kgcm
fh = ———————— = 1254.94 kg/cm?
799.56 cm’
F, = 0.61"‘y = 0.6 x 3515 = 2109 kg/cm?

b) terio de Factores de Carga Resistencia.

Lb = 560 cm

7 x (2.1E6)2
Mu= —— " J2074 x (2.68/2.6 + (1/560)ix 424197)
560

Mu = 20.32 Ton.m
My = Fy Sx = 3117 x 1303.6 = 40.63 Ton.m
(2/3)My = 27.08 Ton.m
Mu < (2/3)My, entonces:
Mp = Fg M, = 0.9°% 20,32 = 18.3 Ton.m
Mu = 1.4 x 1003400 = 14.05 Ton.m
Estd sobrada un 23%

Las propiedades se calcularon en 3.3.3.3

II) Revisitn en Seccidn Compuesta.
Se revisa de acuerdo con el punto 3.2.6 de esta tesis.
El momento mdximo en seccidn compuesta es:
wlz/8 = 1940 x 9.547 /& = 22070 kgm = 2207000 kgcm
a) criterio de Esfuerzos Permisibles.

Esfuerzo maxime en el acero.

M

[
0
ll

~— $ Fb = 0.6 T

S¥ing
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2207000 )
fs = ——————— = 2165 Kg/cm3
1019.4
Fb jne = 0.6 x 3515 = 2109 kg/cm?

2.59 % Escasa.

S O e o
M
f¢ * ——————— 5 0.45 f'cC
S¥gup N

Fc = 0.45 x 250 = 112.5 kg/cm?

2207000

"
[¢]
[}

= 43.83 kg/cm?
3873 x 13

38% Sobrado.

Las propiedades se obtienen en 3.3.3.2.

b) e; ctores de C sigtenc
El concreto estd sometido a un esfuerzo uniforme igual a:
f"c = 0.8 x 0.85 x 250 = 170 kg/cm?

El area de acero esti sometida a un esfuerzo uniforme, x-'y.
Ac = 78.80 x 13 = 1024.4 cm? by = 128 cm.

As = 41.88 cm?

€ = f'"c a by

As Fy 41.88 x 3515 x 0.89
a = =

fhc by 170 x 128
a = 6.02 t=28 a<t

El eje neutro cae dentro del concreto.

159



€ = 170 x 6.02 x 128 = 130995 kg

T = 3515 x 0.89 x 41.88 = 131015 kg
c=17T

Brazo de Palanca.

4 a
—+ t = — = 74.20/2 + 8 ~ 6.02/2 = 48.11 cm
2 2

Mn = 48.11 x 131000 = 6302410 kg-cm
Mn = 63.02 Ton-m

Multiplicando Mn x Fy, siendo P = 0.9 :
Mg = 56.71 Ton-m
Mu = 30.89 Ton-m entonces:

45.5% sobrada.

Las propledades se obtienen en 3.3.3.4.
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- 333

E8lculo de las propiedades de la Arsadura en Seccign Sisple para su revisidn per el criterio de

Esfueros Peraisibles

REVIGION 0 LAS ARMANRAS T€ 60 ca TE FERALTE EN SCCUIDN SIFLE
Propiedades Goositricas

Saccits] Area 1 Y Aty Mty 13 Iy dxt oyt Aldxt Atdy?
(] .98 0.00( ST.62) 0,00 161221 ) 2859 | 1W9.®2 0.00 3B/L.54 0.00 | 1073132
I8} 15641 0.00 300 0.00) 92| 193w 790.40 0.00 | 122.52 0.00 { 19198, 3%

0.00 | 0.00 0.0 0.0 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
4362 4= 50.00 000 1FIT U ARR 0.00 2929.89
bplacas .9 & 0.00 ca Y sup= 2.9 cs Ix= IMIZ00 ot

tplaca: .64

Jplaca = 145 Y6 MU Y ing= BH o ly= AN o
S supz 138463 cad s %40 @ A= 43,62 et
St inf= 7956 ced y: 167 o

Propiedades Geométricas de un fingulo Doblado en Frio

Datos: Calaulos:

[ 10.20ca a = 8,47 ca A= B.84 cat €= L4 o

[ LA at = 982 Iz 173,39 oy 4 = 05 o

t = 0.8 cs c= 153 ca s B LT LIt o

ris 0.6 ca ct = 25 fy= S2.51 e

r= .o u = 130 e .= ¥

= 1.00 3= %4 ws

Q= 230,69 c2'h
es = AR o = 4B o
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3331

Cdlculo da las propiedades de )a Rraadura e Seccidn Siwpla para su revisidn por el criterio de
Esfueros Peraisibles

Propiedades Geosétricas de un Angule Doblado en Frio

Batos:
"

o
t
n
4
[

PR ]

Célculo de la constante de torsitn por resistencia al alabeo.

1=
iz
13=
4=
15=
16=

Cal=
Ga2=
Ca3=
Cay=

plovo N

3.8
.38
073
107.63
%.9%
.96

470.04

0
0
230 664
785684

v
o3
Cid=
Ci5=
Cta=
[rigd
U=
ol
C26=

Icl=
el
1c3=
Iet=

hlmimz
2=
at

an

Jars

0
0.824081
0.824041
£0,8%05
0, 85805
0.824041
0.524041
£0.8505
80,8906

A4
vty
iy
fi0s6218

:y~¥-] LI
9.85 ca I =
1.5 ca =
L3 o Iy =
1.2 cu s =

3=

A=
29 o 0=

M=
T35
3=
5=
Chhp=
CS6=

]
82,3708
62,3709
82,3209
.32

0
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7.96 cat
157.61 catd
18
41.82 ot
2%

0,31 a4
238,56 ca'h
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e

18
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3.5.3.0  Cdlarlo de las propiedacdes de 1a Armadura en Seccidn Sieple para su revisidn por el criterio de
Esfuercs Permisibles
Cad=  238.65405 Ic5= )
Cab= - 238,63604
Cat = 9946674 lci=  2.0LE408

Ca= 430748.48 o™
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3,332 Ldlculo de las propiedades de 1a Areasura en Seccidn Cocpuests pars su revisiin por el criterio de
Esfuerzos Peraisibles

REVISION DE LAS ARMADISAS D 60 o DE PLRACIE EN SECCIDW CONPUESTA
Propiedades Gecastricas

Secciénf  Ares 1 Fl At Aty ix Iy def it Ardat Atdyt

[ 2.9 0.00) S5L62| 0.00 | lel2.21 | 26039 | 1389.52 0.00 1.5 0.00 35,07

[ 15,68 | 0.00 3.0 0.00| 4.%2| 19392 790.40 0,00 | 3106.89 0.00 | 4859176

Losa T80 F 0.00 70.20| 0.00 | S| 42026 | 631 0.00 L} 0.00 | 10349.86

12242 d= 7420 0.00 719089 %0257 281203 0.00 38976.69
6= 0.0 ca Y sup= 15.46 ca Ix= S98/%.2 o
b= .74 ca ¥ inf= S.H o Iy= BI7.03 o
Stsups 7L cad = Z21? & A= 122,82 ot
Svinf= 101940 ca3 ry= 4.8 =
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3333

C4lculo de las propiedades de 1a Arsadu: 2 en Seccidn Sisple para su revisidn por el criterio de
Factores de Carga y Resistencia

REVISION DE LAS APPADCRAS D¢ b0 ca DE PERALTE EN SECTION SIMLE

Propiedades Geosétricas

Seccifn frea x ¥ ftx Aty Ix 1y dx? dy? Atdat Atdyt
C.S 24| 0.0 5162 0.00 } 151199 | 263.92 | 1ZLTY 0.00) 407 0.00 | 1091740
C.1 13,64 0.00 300] 000 4672 ¢ 1T.N2] TH0.80 0.00 | 117L1b 0,00 | 18317.00

0.00 § 0.00 0.00 | 0.00 6.00 0.0 0.00 0.00 .00 0.00 0.00
188 d= 0,00 0,00 155,87 ASIB4 207418 0.00 29234,
bplaca= 8.3 16 0.00 1 sup: B o = BERAS ¥

tnlacas 0.64

Jplaca = 143 6= 122 o Y inf= 27 ca iy= W14.19 ced

Sxosup 130397 cal ns WY ca A= 1.8 ot
S inf= 19011 cal Tz Mo

Propiedades Geomélricas de un fnguln Doblado en Fric

Batos; Caleulos:

W= 10.0c2 a = 8% A 19, cat

e= ¥ at = 3.86 o 1 157,41 oe

t - LU o [ 155 e ¥ 3.5 ca

n: bt oo [ ¥ [} 41,82 ot

[ .81 ca u = Lt e . 1%

@ = 1.0 P PRI

fa= 138,86 ca’y
Jes = 2.06 o™ n -6, ce
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3.3.3.3  Cdleulo de las propiedades de 1a Areadura en Seccidn Sieple para su revisién por el criterio de

Factores de Carga y Resistencia

Propiedsdes Geosdtricas de un fogulo Doblado en Frio

Datos: Caiculos:
N = 10.20cs a: 8.5 ca A= 7.9b cat
[ 2% o at = 9.85 ca fa= 157,61 o4
t = 0.Ma €= 1.5 e at e 398 ca
= 0.04 ca o= 237 by = 47,82 ced
ro: 0.81 ca u o= L% L 23
¢ = 1.00 3= 0.31 0™y
Ca= 218,66 oa'h
Jara= 2,68 cnd ™ = 5,33 ca

Cileulo 2e 1a constante ge torsidn por resistencia al ababeo,

iy 3038 O 0 C¥: ]
12= 0.8 0¥ 0835 5= 623607
i3 9696 Cl4= O.B%B043 L= 62,3509

4= 9%.96 Cl5= 60.B3005 [A5= 62.3%09
15 96,96 Cis=  60.85805 (Cib: 62,3009
16= 9,96 (2 0.83E048 iUA: i)
C24= 0,53043
i 48,6 025: 60.83809
Q2= 10,5580
Cal= L (SR AL TY
€a2- 0 k= N80

Gl 23065606 lck=  M3L0%8SE
Cads 23205606  Icd: 73109356
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3333 Cdlculo de las propiedades de 1a Araadura en Seccidn Sisple para su revisida por el criterio de
Factores de Carga y Resistencia
CaS:  2B,50806 Ic5=
Cabs  238,65606
Cat = 93462404 ct=  19Ev08

€a= 42019703 ca*4
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3334 Cdlculo de las propiedades de Armadura en Seccidn Cospuesta para su revisidn por el criterio de
Factores de Carga y Resistencia
FEVISION DE LAS ARMADURAS [ 60 cm DE PERALIE EN SECCION DINPUESTA
Propiedades beoabtricas
Seccitn] Area H ¥ Atx Rty Ix Iy it dyt Atdx? Abdy?
2] m2U | 0.0 62 0.00 ) 191,95 ) 26397 | 128379 0.00 1.9 0.00 3384
Gl 15647 0.00 3000 0.00( #5.92( 190921 790.40 0,00 { 310889 0.00 | 48619.91
tosa 1880 000 70,207 0.00) 55376 | 42026 | &37.41 0,00 130.97 0.00 | 10320.73
1088 d= .20 0,00 0W.63 BIBIG 271130 0.00 5B974.48
B M Yap B (TR X
16 8.7 ¥ inf= 8B.76 ¢u Iy ML ot
Srsup= W75 ol n= .U te A= 120,60 cat
Sx infs 1018.67 a3 ry= 44 o
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3.3.3 Disefio de diagonales y mentantes.

Las diagonales son elementos gue pueden estar sometidos a
fuerzas de tensiébn o compresién axial, mientras que los montantes
exclusivamente estdn sometidos a compresidn.

Se escogieron una serie de perfiles PER, de los cuales se
obtuve su resistencia tanto a tensién como a compresidén. Del
an&lisis de las armaduras se obtienen las acciones de disefio, las
cuales se comparan con la resistencia obtenida para los perfiles
PER Yy se utiliza el mas adecuado; la resistencia de los perfiles se
obtuvo de acuerdo con 3.2.1 y con 3.2.2.

En las tablas 3.3.3.1 y 3.3.3.2 se realizd el calculo de la
capacidad de los perfiles PER, sometidos a compresién axial y a
tensidén axial, por los dos criterios de disefio, el criterio de
esfuerzos permisibles y factores de carga y resistencia.

En las tablas 3.3.3.4 y 3.3.3.5 se asigna el tipo de perfil
PER mAs adecuado a cada elemento, diagonal o montante, de la
armadura, de acuerdo a la solicitacién, tabla 3.3.3.3, que actida en
cada elemento de la armadura. (Fig. 3.3.1.5)

Unq vez completado el disefio, de las diagonales y montantes,
se procedié a obtener la suma de los pesos de cada uno de estos
elementos, con el fin de obtener el dato que nos sirve de base para
poder establecer una comparacién econdmica entre ambos
procedimientos de disefio.

Con el disefio de las diagonales y montantes concluimos los
disefios necesarios para poder establecer una comparacién racional

entre los criterios de disefio, tema central de esta tesis.

169



CALCILD O LAS CAPACIDADES A TENSION Y COMPRESION DE DIRGHWALES Y MOAIAAIES
ERITERID € ESFLERIOS PERMISIBLES  ARMADURAS CON PERALTE [E £0 ¢

TIPO P.E.R. LA & Fy: 200 Ter 1LY tkofceliLfonts A
[Iipn b hit ] A I y " ry  [RUUTDN(E.D.C.JEMONT| Fpc.D {Fpc. MOHIF.S.D. [F.S.% IRCOLTONN |RenITO}
C (5] 76032 7.4 ) 5080 ) 30.5|2.785 | 2.05 { 14.38 [A3.35 { 2b.6 {2993.6 | 3181 JL.BO3 j1.751 ] 12,29 ] 1326
D |51 ) 7.6 10,36 1 826 ) B33 33.2 {2,768 (2,005 [ 14.01 (43.89 [26.93 [2997.5 3138.7 11,600 [1.754 | 13.67 | W78
E (31§ 7.6 10.48 11058 | 77,42 | 40.567 |2.709 |1.961 | 20.50 1AR.BQ (27,54 12006.5 {31345 11.807 1756 | 17.42 | 18.49
Fo|%b ) 7.6 10,32 1 9.01 | 78,93 ] 1893 | 296 | 2.96 { 17.46 j29.73 (18,24 {3116.8 |3180.0 [1.763 |77 ] 15.94 | 1684
G {761 7.6 0 0.4 111,52 | 79.B | 99.68 [2.9%4 {2,984 [ 22.33 129.6% 118,38 [5u7.6 (3807 1763 720 ) .37 | A
HO(7.6] 7.6 1049 13 108 | 108 {2882 [2.B02 | 25.19 139,53 [16.73 {327 (31898 1765 TR ) 2.2 | 2B.97
1 p7eb 10,2 032 10,62 [156.40 1100.45 {3.838 (3,075 { 20.58 {28.61 17.56 | 3127 (3190.2 [1.759 1724 ) 16,68 | 19.85
1 L6 02104 3 187 120 [3.793 13,038 | 25,19 |2B.96 (17.77 [3124.4 I3190.2 | 176 }0.725 | 28.07 | 2404
K {7.6 110.2 (0,48 1 15.4 1 218 ) 139 [3.762 [3.004 | 29.89 (29.29 {17.97 | 122 [5I69.3 10061 1726 ) 2.0 | WA
KOS 1511028 F 501 1 19,08 ) 19,09 | 193 1 193 | 9.90 [45.59 [27.98 |2968.5 JI13L.S JL.BOY 1.IST .38} %l
0 (510810032 579 ) 204 2.4 11928 (1923 | 11,22 (45,77 18,07 (2966,3 131307 | 161 JLLTSB ] 947§ 1031
PoiS {50 o8] 697 ) 4.0 4.7 [1.832 {1,862 [ 13,50 [46.75 (28.6F | 2955 131265 .83 | L2 | 36| 1238

Tabla 3.3.3.1
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CALCULD D LAS CAPACIDADES A TENSICH Y COMPRESION DE DIAGDNALIS ¥

FONTANTES

mn

CRITERIO {€ FACTORES BE CARGH Y RESISTENCIA PERALTE DE £0 co Lo, o A
TiP0 P.E.R, LOEDIAGNL= B8 Fy= 1230 ] 0.%
b tial b Ty (3 ry l:V.U.:N E.0.C E.'(eﬂ‘iymﬂ? ¥ DIAGHY MOWTIRCD{ TONY {RCHATON)
¢ 131 0,32 ) 7.4 57,81 ) 30.5 (2785 ] 2.03 21,512 [#3.35 | 26,6 {2051 (0,941 1708 | 0.9
5.1 0.% | 8.2 | B33 | 35,2 {2.768 {2,005 124.017 [43.8% 176,95 12401 }0.548 3] B
5.1 0,48 11050 | 77.42 | 40,47 }2.705 {1,561 {30.736 J44.68 127,54 |W0.76 § 0.5 .12 Be
L6 0.32 | 9.00 1 78,93 | 78.93 [ 2,96 | 2.9 (2,172 {20.73 {18.24 126,19 {0301 K] BN
1.6 0.4 111,52 ] 99.84 } 99.84 12944 |2,948 |33.489 [29.69 |18.34 [33.4% |0.373 e L B
7.6 0.48 | 13 108 109 (2,882 (2,382 {37,791 [30.53 [18.73 (37,79 10.381 %20 347
1.2 0.32 [10.62 156,41 J100.45 13,838 13,075 |30.6872 J28.61 |17.56 |20.87 |0.37 AW N7
7.2 0.4 13 1 120 13,793 13.038 [37.791 (28,9 {1177 {379 {0.362 .02} 3.3
1.2 0.48 { 154 8 139 13,762 J3.004 1A TUA 29,79 112,97 |ak.77 0.36¢ 401 wa
5.1 0.28 ] 5.1t | 19.08 | 19.04 | 1,93 | 1,93 [14,455 [45.59 {27.79 {14.03 {0.569 13,031 w3
5.4 0.32 f 5.79 { 214 214 11923 11,923 116,832 145,77 }28.09 116,83 [9.971 A e
5.1 0.4 1697 4.7 25.7 [1.862 |1.862 [20.262 (46,70 120.49 {20.26 {0,584 1,62 ¢ 1333
6.4 0.32 [ 7.4 1 4507 { M07 { 244 | 200 {21512 [T6.06 [72.15 121,91 | 542 20071 .48
b.4 .36 | B26 | 48.3 ] #3.3 |2.418 12,418 (4,042 36,39 [2.33 5.0 2.3 .62
6.4 0,46 {10.98 | S { T9.1 {2,363 (2,363 {30,756 137,23 122.85 [30.7¢ {0,645 85| W2
S 1 0.32 § .01 |13 | 39,67 (5,609 [2.07% {06,070 22,73 125,19 {0523 LBt B5Y
3.1 0.48 [ 13 16 | ST 43,319 (2,032 {3,790 | 43.3 [26.57 137,79 J0.54 3571 %73
Tabla 3.3.3.




Fuerzas Priales en los Eleseatos de 14 frsadera con Feralte de 60 ca

el 2
Elesento (¥ inicial  |lncr. W, A, total Elecanto (M imicial (lIncr. K, N. total
1 426,00 {  -36M.00 -7930.00 n 181,00 -121.00 -1902.00
2 ~4206.00 | 363,00 -i730,00 2% -373.00 -3016,00 638700
3 -123%.00 10223.00 | -23097.00 y 5200 11300 S15.00
4 -12326.00 | -10773.00 | -23647.00 ::] -657.00 ~1504.00 226300
S SUI05.00 | -1S172.00 | -R2BLO0 A -1382.60 -%03.00 -2265.00
[} SLI215.00 | 1917200 | -T2300.00 El .00 FIVAN 1855.00
H 1806100 { -16660.00 { -35521.00 M| -B0.00 -1503,00 239200
8 -18061.00 | -16660.00 | -33521,00 n 683,00 1082,00 770,00
9 ~172565.00 | -15235.00 | -32520.00 n -1318.00 -857.00 AN
10 ~17285.00 | -15235.00 { -32920.C0 3 -862.00 -1408.00 | -2268,00
1 -12462,00 | -10875.00 f -23338.00 0.0 29500 Sh45.,00
12 ~12462.00 | -10896.00 | -23358.%0 % -J28.00 -BNn.0 61,00
13 -4500.00 | -3%02.00 -8302.00 by -783.00 -113.00 1 -1915,00
1t -4500.00 | -3802.00 -0302.00 » 633,00 4605.09 9230.03
15 BAT.00 13%61.0 15914,00 N -H97.00 -S051,00 | -1054.00
16 1933.00 1298900 204100 40 -£90.00 544,00 -1334.00
17 19286.00 15835.00 81200 4 108,02 559,00 11697.00
18 18321.00 156865.00 J4186.00 42 0.00 .09 0.0
19 155,00 13079.00 EM L) 0,00 0.0¢ 0.00
2 6819,00 1513.00 16332.00 44 0.00 [X4] 0.00
A .0 473,00 11462.00 43 0.00 0.00 0.00
2 526,00 -643.00 -1334.00 4t 0.00 0.00 0.00
2 ~u531.00 | -082.00 | -10819.00 Ly 0,00 0.00 o
ki 479,00 4636.00 9315.00 48 0.00 0.00 0.00
- Cospresién Tabla 3.5.3.3
+ Tensitn
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Disero de 1as Diagonales y los Montaates en ta Arsacura con Peralte de 60 ca

Eletento |longitud(cal| Tiro Eles, {Perfil Tipo |Peso {ka/a)
2 B8 D 0 49
2 H L] n 4.00
2 e B P 5.45
il o 1 " 4,00

k2 ] L} 4.00
2 2] B L} 40
u ::] 4 n 4.00
54 n L} 4,00
i} B L] 4,00
B ] L] 4,00
1 b # 1 1.00
n [:1 ] Ll 4,9
3 ::} 0 n L0
) L] ] £.00
i) 1] ] 400
) B n 0
n 4 L} n 4,0
] kil 0 " 4.(\\—!
h 2] Y P 5.4 i
0 £ n [ 8,00
4t & D 0 44
L. Tetal= 1812 Peso Total= s
Pesg {kgl = 1416478 ig

Tabls 3.3.3.4
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Disefio de las Diagonales y los Montantes en la freadur: coa Peralte de 50 ¢z

F. Carga y Resistencia  Nivel 2

Elesento {longitudicat] Tipo Eles. jPerfil Tipo (Peso (kgfe!
2 & b 0 4.9
A # t 4.0

(A ::] ] ] 4.5
n :4] B n 4.0
5 “ n " 4.0
% 6 ] 1 4.0
u 8 ] L] 4,00
k) ] L] 4,00

L] 0 L] 4,00

L] ] ] 4.00

) “ L] n 4.00
2 ;] o " 4,00
B & ] ] .0
u L h n 4.00
ks « 2 n 4.00
3% &8 ] L] 4,00
n £l N ] 4.00
18 6 il ] 4.00
39 i b g ¥
40 b H 1 400
4 8 1 ] LA
L. Total= 1610 Peso Totel= 8. 14

Peso (kgl = 1397176 kg
Tahl 15

X
1

333
1




3.4 FOTOGRAFIRS.
3.1 Muestra unc de los elementos de soporte lateral,

ubicados a cada 560 cm en la longitud de las armaduras.

3.2 Muestra los conectores de cortante Yy su colocaciéd.,

previo al colado de la losa.

3.3 Muestra uno de los nudos, donde se conectan la cuerda

inferior con dos diagonales y un montante.
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Fotografia 3.1



Fotografia 3.2
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CAPITULO IV

CONCLUBYONES Y RECOMENDACIONES



CONCLUSIONES.

En el presente trabajo se describieron 1los aspectos
principales del disefio de estructuras metdlicas, basado en los dos
criterios mas utilizados en el &mbito del disefio estructural, el
criterio de Esfuerzos Permisibles y el de Factores de Carga y
Resistencia.

Al disefiar con estos dos criterios se obtuvieron las

siguientes conclusiones en los diferentes elementos:

a) cuerda Superior.

La cuerda superior, de la armadura disefiada, es un elemento
sometido a flexcompresién. Revisando una seccié6n de las mismas
caracteristicas geométricas, el disefioc por Factores de Carga y
Resistencia predice una resistencia del elemento un 12% mayor que
la que predice el criterio de Esfuerzos Permisibles. Esto no
necesariamente significa gue se podria ahorrar material, debido a
gue estamos sujetos a la existencia de perfiles comerciales;
siempre se utiliza un perfil con las propiedades mi&s cercanas a lo
gque necesitamos.

Por el criterio de Esfuerzos Permisibles se eligié un perfil
AA-9'%® para formar la cuerda superior de la armadura; por el
criterio de Factores de Carga y Resistencia se eligid un perfil AA-

1018,

Perfiles obtenldos de los catdlogos de Robertson Mexicana.

180



La cuerda inferior de la armadura es un elemento estructural
sometido a tensién al igual gue algunas de las diagonales; en el
disefio de los elementos sometidos a tensién se utiliza un factor de
seguridad similar en ambos criterios.

El factor de seguridad utilizado por el criterio de Esfuerzos
permisibles es de 1.67 y el utilizado por el criterio de Factores
de Carga y Resistencia es, de acuerdo a las Normas Técnicas
Complementarias para el Disefio y Construccién de Estructuras
Met&licas, 1.4/0.9 = 1.56, por lo que la resistencia del elemento
predicha por ambos criterios difiere en un 7% lo que para efectos
de disefio se considera homogéneo; para la cuerda
inferior se eligi6 un perfil AR-10!%, Algo semejante sucede con las
diagonales de la armadura sometidas a tension.

b) Montantes y Diagonales.

Los montantes y algunas diagonales son elementos sometidos a
compresién "pura". Para el tipo Qe perfiles utilizados, perfil
tubular rectangular, el criterio de Factores de Carga y Resistencia
considera un factor de seguridad de 1.56 y el factor que utiliza el
criterio de Esfuerzos Permisibles es variable por tratarse de
elementos que se pandean en el range ineldstico. El1 factor de

seguridad varia entre 1.67 y 1.92 siendo 1.75 el valor est&ndar.
La resistencia predicha por el criterio de Esfuerzos

Permisibles es 12% menor que la dicha por el criterio de Factores

de Carga y Resistencia.
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Resumen numérico del disefio de la armadura por leos criterios de

Esfuerzos Pormisibles y Factores de Carga y Resistencia.

Elemento Esfuerzos F.C.R. Ahorro
Permisibles
Diagonales y 1416.5 Kg 1387.2 kg 2.11%
Montantes
Cuerda 125.8 kg 125.8 kg No hay ahorro
Inferior
Cuerda 173.8 kg 125.8 kg 38.15%
Superior
Total 1716.1 kg 1638.8 kg 4.7%
Tabla 4.1

En la tabla anterior se puede observar que los resultados
obtenidos por medio de los dos criterios de disefio aqui tratados
son muy homogéneos, excepto para la cuerda superior, donde se
combinaron diversos factores que nos llevaron a la determinacién de
celocar un perfil mis pesade de acuerdo a los resultados del
criterio por Esfuerzos Permisibles. AGn existiendo esta diferencia
en la cuerda superior el resultado general del disefio de la

armadura por ambos criterios no difiere en m&s del 5% en cuanto al

peso.
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Ademés, de lo anterior se puede deducir gque si bien hay
ligeros ahorros de material utilizando el criterio de Factores de
Carga. y Resistencia, no son tan importantes como para que sea
determinante en la decisién sobre cual de los criterios utilizar en
el disefio estructural.

Se puede concluir de forma general que el criterio por
Esfuerzos Permisibles genera resultados conservadores respecto a
los resultados dque genera el criterio de Factores de Carga y
Resistencia.

El criterio de Factores de carga y Resistencia utiliza

factores de sequridad mA&s consistentes debido ha haber sido
obtenidos mediante estudios de confiabilidad estructural; los
factores de seguridad utilizados en el criterio de Esfuerzos
Permisibles fueron establecidos sobre bases empiricas y han
funcionado, por lo que han permanecido a través de los afios.
El criterio de Esfuerzos Permisibles aplica un factor de seguridad
de 1.67 en todos los casos de disefio excepto cuando se trata de
columnas gque comportan en el rango inel&stico donde se utiliza un
factor de segqguridad variable en funcién de la esbeltez del
elemento; este factor de seguridad no implica la proximidad o
lejania a las condiciones de falla de la estructura ya que ha sido
fijado en funcidn de un esfuerzo que no implica la falla, como lo
es el esfuerzo de fluencia en el acero estructural,

Sin embargo el criterio de Factores de Carga y Resistencia
incorpora distintos factores de seguridad al disefio, basandose en

el estudio y la experimentacién con métodos analiticos y fisicos,
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por lo tanto estos factores de sequridad si implican proximidad o
lejanfa de las condiciones de falla de una estructura.

Aungue el criterio de Esfuerzos Permisibles es conocido y
utilizado aun por gran parte de los disefiadores de estructuras,
desde hace algGn tiempo se ha venido reconociendo gque ne es’ la
mejor manera de atacar el problema del dimensicnamiento
estructural.

con anterioridad se habia mencionado este criterio estd basado
en el comportamiento eldstico de los materiales, y rigurosamente
podemos afirmar que los materiales no tienen un comportamiento
elastico, con lo que el método pierde validez.

Aunque para el acero estructural existe, en la gr&fica
esfuerzo deformacién de una probeta de acero sometida a tensién,
una zona de comportamiento elédstico, su limite superior no puede
definirse fé&cilmente debido a causas tales como la existencia de
esfuerzos residuales, concentraciones de esfuerzos o cualquier otra
causa que implique esfuerzos iniciales en la pieza previos a los
que producird la carga que debe soportar; de lo anterior podemos
inferir que no se puede definir correctamente la zona de

comportamiento eldstico del acero estructural.
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RECOMENDACIONES.

1) A pesar de que el criterio de disefio por Esfuerzos Permisibles
no es la mejor manera de atacar un problema de dimensionamiento
estructural, es un criterio que proporciona resultados
conservadores; en el supuesto caso de gque al disefar una estructura
de una importancia significativa hubieran muchas incertidumbres es
conveniente incorporar al disefio el margen de seguridad adicional

gue nos dan los resultados conservadores del criterio.

2) si se poseen todos los elementos teéricos y précticos para
salvar las incertidumbres que se pueden presentar en el disefio de
una estructura, es recomendable disefiar con el criterio de Factores
de Carga y Resistencia donde sabremos, con un margen de error

aceptable, cuando occurrird el colapso de la estructura.
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