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INTRODUCCION

El motivo de este trabajo, es presentar la aplicacién del métode estatico
asi como los requisitos minimos que marcan el Reglamento y las Normas en cuan

to al andlisis y disefio. Para ello se plantea un ejemplo de aplicacién didac-

tico para un edificio estructurado con leosas aligeradas y columnas como ele-
mentos resistentes, ambos de concreto. Se eligid factores de comportamiento
sismico, Q, diferentes y asimetria estructural para aplicar el método estaty
co al analisis sismico de estructuras. Se tomd como base principal lo que mer
ca e)l Reglamento de Construcciones del DDF de 1993 asi como sus Normas Técni-
cas Complementarias (NTC),

Para lo anterior, en el capitulo I se aborda algunos aspectos referentes a
la sismicidad, disefio y dimensionamiento de estructuras antisismicas. El capi
tulo II presenta el fundamento del método estatico de una manera tedrica en
cuantc a conceptos tales como: su hipbétesis, el periodo fundamental de vibra-
cién, la ductilidad, la rigidez, las fuerzas laterales y otros aspectos que
intervienen en el método. El capitulo III aborda lo referente al Titulo Sexto
del Reglamento de Construcciones del DDF de 1993, en donde se tienen los re-
quisiteos minimos de seguridad estructural. En el capitulo IV trata de, las NTC
para sismo, concretc y estructuras metAlicas. El capitulo V, presenta un ejem
plo aplicando el método estdtico, en donde ademis, se amplia lo abordado en
el capitulo 1I para mayor claridad. Finalmente el capitulo VI presenta las
conclusiones y recomendaciones a las cuales se llegaron con el tipo de edifi-
cio planteado.

Agradezco al M.I. Daniel Velazgquez VAzquez por su apoyo para la conclusién
de este trabajo y al Ingeniero Amilcar Solérzano Galindo por las cbservacio-
nes al mismo.

Este trabajo va dedicado al pueblo de México que me da la oportunidad de
servirle, al "Nanis", razén de ejemplo, al "ti papa” que le quité su tiempo y
a todos aquellos que de manera directa o indirecta me apoyaron para @ste sen-
cillo trabajo.




DISENO ESTRUCTURAL ANTISISMICO

L1 LOS SISMOS

Un sismo se puede definir como una vibracién de la Tierra ocasionada por
diversas causas, tales como erupciones volcanicas y acomodamiento de placas
como las mas importantes.

Los sismos en México son originados principalmente por la subduccién (movi-
miento de penetracién de las placas) de la placa de Cocos por debajo de la
placa americana, frente a las costas de Chiapas, Oaxaca, Guerrero, Michoacan,
Colima y Jalisco. También debido a la falla de San Andrés en Baja California
y norte de Sonora, ademéds del eje neovolcanico, que atraviesa el pais de lado
a lado en su parte central.

Se conoce mis acerca de los efectos que producen los sismos que las causas
que los originan. Los temblores pueden tener entre otros un crigen tecténico
o volcanico. Los sismos tecténicos se deben a una acumulacién de energia de
deformacitn en los grandes bloques del interior de la corteza terrestre, esto
dabide al acomodamiento de las placas de la corteza terrestre ( tectonismo ).
Son los mas importantes desde el punto de vista de la ingenieria, ya que por
la intensidad que pueden alcanzar y los problemas gque ocasionan son motivo de
mayor estudic en el campo antes mencionado. Cuando esta acumulacién de esfuer
zos alcanza intensidades grandes, se originan desplazamientoes sibitos a 1o
largo de fracturas preexistentes.

Al romperse el sitio donde existe una gran concentracidén de esfuerzos, la
falla origina corrimientos, produciendo concentraciones de esfuerzos en los
bordes de lz ruptura gue, si exceden los gue soporta la roca, generaran due
l1a falla se propague vy continte creciendo hasta que las concentraciones de
esfuerzos que producen va nc sean tan significativas para romper la roca, ori
ginando una nueva superficie de falla.

la corteza terrastre falla, y los grandes blogues tienden a acomodarse has-
ta disminuir los esfuerzos y deformaciones gue existian. En este proceso se
desarrollan ondas que se propagan en distintas direcciones, algunas a grandes
distancias, dependiende de la energia liberada. la acumulacidn de energia se
puede manifestar lentamente y puede existir un largo periodo que terminara
abruptamente cuando se alcance un estado critico de esfuerzcs, que provocara
la liberacién de dicha energia.

Por otra parte, las ondas sismicas se van transmitiendo a través de dife-
rentes terrencs de diversas constituciones y, frecuentemente al llegar a una
zona de discontinuidad, ésta se comporta como un nuevo foco emisor.

El punto donde comienza la ruptura se conoce como hipocentro, ¥ el punto
de la superficie terrestre localizade inmediatamente arriba de él se llama
epicentro o epifoco, es decir, es el lugar de la superficie de la Tierra don
de se proyecta. Se llama foco sismico o hipocentro al punto donde se inicia
la ruptura de las rocas por efecto de la liberacién de energia del sisno.

Una deformacion que viaja a través de un medic elastico se Llama onda
elasticar y cuando dicho medio a través del cual se desplaza es la Tierra, se
llama onda sismica.
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En la teoria de la elasticidad sismica se nos dice que es posible dos ti-
pos de ondas elasticas que viajan a través de la Tierra, y que se conocen co-
mo ondas de cuerpo, las cuales pueden ser compresibles o de corte. Ademas de
las ondas que viajan a través del ferreno, existen otras que lo hacen por la
superficie, esto es, su amplitud es méxima en ésta y nula en las grandes pro-
fundidades a tales ondas se les conoce como ondas superficiales.

Las ondas de cuerpc pueden ser a suv vez longitudinales (P} y transversales
(3). Las ondas P, son las mds répidas, debido a que son las que primero se re
gistran en los sismbgrafos. Estas ondas de esfuerzo se producen por el movi-
miento de particulas en el sentido de propagacién de la onda, provocando es-
fuerzos normales en la roca, es decir, son las que se transmiten cuando las
particulas del medio originan compresicnes o dilataciones en la direccién de
propagacidédn. Las ondas S, son mAs lentas y ocasionan vibraciones a su direc-
cidén de propagacidén, originan oscilacicnes y distorsiones, sin cambio de volu
men, en las particulas que encuentran en su trayectoria, Las ondas transversa-
les son también llamadas ondas de cortante ya que tratan de cortar moviéndose
perpendicularmente a la direccién de propagacién de la onda. La componente ver
tical de la onda S se denota por SV, en tanto la componente horizontal se indi
ca por SH. Debido a las distintas capas del subsuelo, tanto las ondas S como
las P, se reflejan o refractan produciendo a su vez ondas de los dos tipos.

Una particula que sea encontrada en el camino de una onda transversal, pue
de oscilar en cualquier direccién en el plano normal al avance de la onda.
Aunque las ondas de corte son mas lentas gque las de compresidn, pueden sin em
bargo transmitir mayer energia, por lo que son las gue pueden produclr mayor
dafilo a las estructuras.

Cuando las ondas de cuerpa 1llegan a la superficie, se reflejan y provocan
las llamadas ondas de superficie y las principales son las ondas Rayleigh (R)
y las ondas Love (L}.

Las ondas R se deben a la interaccidn entre las ondas P y las SV, y el mo-
vimiento de cada particula de la superficie del terreno al paso de la onda se
da en forma de elipse retrégrada.

Lag ondas L se comportan de manera muy parecida a las R, perc se deben
a interferencias constructivas de ondas SH solamente, por lo gque no pueden
existir en un semiespacic, sino que requieren al menos una capa sobre un se-
miespacio, donde pueda quedar atrapada parte de la energia sismica.

La velocidad con que se propagan las ondas a través de la corteza terres-
tre, depende de las propiedades mecanicas del medio.

1.2 MAGNITUD DE UN SISMO

Tode sismo esta asoclado a un gran desprendimiento de energia a lo largo
de una superficie de falla. Esta energia bajo la forma de ondas sismicas re-
percute en grandes zonas de la superficie terrestre en la gue se producen mo-
vimientos del suelo, por lo que es importante cuantificar el tamafic o magni-
tud del sismo.

La magnitud de un sismc se mide por la cantidad de energia cinétics libera-
da por el disparo sismico. Dicho de otra forma, la magnitud mide la destruc-
tividad local en potencia de un sismo y se mide por medio del logaritmo de
la maxima amplitud, expresada en milésimas de milimetros, en que las ondas
se registrarian en sismémetros estandar disefiados para este objeto, situados
en una distancia epifocal de 100 kms. Se han desarrolladoc factores de con-
versidén que permiten calcular magnitudes cuando la distancia entre el instru-
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mento v el epifoco difieren de 100 kms. La energia y magnitud se pueden aso~
ciar mediante:

Logie E = 11.8 + 1.5 M

donde E es la energia en ergios, y M es la magnitud en la escala de Richter.

Por ejemplo, en un temblor moderado, de magnitud 6 se liberan aproximadamen-
te:

Logio E = 11.8 + 1.5{6)= 20.80

10 2% argios.

A partir de la magnitud es posible estimar la energia liherada por un sis-

mo, por lo que a veces se dice que la magnitud es la energia liberada, 1o que
es incorrecto.

Viendo lo del parrafo anterior, supongames gue se¢ tienen dos magnitudes,
M=5yM=7, si las comparamos tendremos: :

Logio B = 11.8 + 1.5(5) 19.30

i

i}

Logie E = 11.8 + 1.5(7) 22.30

y recordando que Logic X = Y, tenemos que X = 10”7 de donde si dividimos:
10 22.30

——-;;;; = 1000 veces mas energia liberada en M = 7.
10 7

13 DISENO ESTRUCTURAL

En forma global, el procese de disefic consiste en dar forma a una estructu-
ra que cumpla una determinada funcidn con cierto grado de seguridad y que en
condiciones normales de servicio se comporte -adecuadamente. Adicionalmente,
deben cumplirse otros requisitos, tales como estar dentro de ciertos parame-
tros econdmicos y el de cumplir determinados gustos estékticos.

En general, el diseflo de cualguier estructura implica la previsidn de que
ésta, tenga la capacidad necesaria para soportar, con un margen de seguridad
razonable, las solicitaciones a que puede estar sujeta durante su vida atil.

La capacidad de una estructura para resistir un conjunto de solicitaciones
depende con frecuencia de la resistencia a la ruptura de los elementos que la
integran. Conviene mencionar, el procurar gque las estructuras cuenten con su-
ficiente ductilidad para que puedan hacer frente a las solicitaciones no pre-
vistas en el célculo sin que se llegue a producir el colapsoc, en otras pala-
bras, hay que evitar la posibilidad de falla fragil.

La respuesta de un sistema estructural a sismos no sélo depende de las ca-
racteristicas de su excitacién, sino también de las caracteristicas de la es-
tructura. Bsto es importante ya que al diseBar se puede escoger ciertas carac
teristicas de la estructura que conduzcan a una respuesta sismica &ds favora-
ble.

Las caracteristicas que afectan la respuesta en cuestién de manera mas de-
cisiva, y que en el capitulo siguiente se ampliardn son: gl periodo natural
de vibracién, el amortiguamiento y la relacién carga-deformacién ineldstica.

9



El disefio sismico tiende a proporciocnar niveles adecuades de seguridad con
respecto al colapso frente a sismo excepcionalmente intensos, asi como con
respecto al daflo a construccicnes vecinas; busca también proteger las estruc-
turas contra dafios materiales excesivos bajo la accidn de sismos de intensi-
dad moderada, y poder asegqurar simplicidad en las reparaciones o reconstruc-
ciones requeridas, también proporcionar preoteccién contra la acumulacién de
daflo estructural durante una serie de sismos. Finalmente, deben garantizarse
la seguridad y comecdidad de los ocupantes, asegurandose de que la respuesta
de la estructura durante sismos de intensidad moderada no exceda de ciertos
niveles dados de tolerancia, y de que el panico no se presente durante sismos
de intensidad moderada y alta, particularmente en edificiocs donde haya fre-
cuentes aglomeraciones de personas.

El logro de los objetivos previos requiere mucho mds que el mero dimensio-
namiento de los elementos estructurales para ciertas fuerzas internas dadas.
Se necesita la consideracidén explicita de esos objetivos y de los problemas
relacicnados con respuestas estructurales no lineales, y con el comportamiento
de los materiales, miembros y conexiones cuando €stos se encuentran sujetos a
varios ciclos de inversidn de cargas de gran magnitud. Implica igualmente la
identificacién de condiciones de servicio y la formulacién de criterios de
aceptacién respecto a ellos,

El arte del disefic antisismico no sélo consiste en crear estructuras capa-
ces de resistir un conjunto dado de cargas laterales, aunque tal capacidad es
parte de un buen disefic. Implica mas bien producir sistemas caracterizados
por una combinacidén Optima de propiedades tales como resistencia, rigidez y
capacidad de absorber energia y de deformarse ductilmente, gque les permitira
responder a sismos frecuentes de intensidad moderada sin sufrir dafios serios,
y a sismos excepcionales de gran severidad sin poner en riesgo su estabili-
dad, su contenideo o sus ocupantes. Lograr este propdsito va mas alla de la
mera aplicacidn de especificaciones; exige un entendimientc de los factores
basicos que determinan la respuesta sismica de las estructuras, asi como in-
genio para c¢rear sistemas con las propiedades requeridas.

-

1.4 METODO DE DIMENSIONAMIENTO

El dimensiconamiento puede definirse como el proceso mediante el cual se
determinan las dimensiones y caracteristicas que deben tener los elementos
estructurales para cumplir una determinada funcidn con un grado de seguridad
razonable y de manera que su comportamiento bajo condiciones de servicioc sea
adecuado. Para poder dimensicnar, se requiere determinar cémo se va a compor-
tar un elemento de caracteristicas dadas ante una determinada accién. 5i se
conocen las relaciones:

accidn  ——— estructuras de ciertas  ———-P»  respuestz
caracteristicas

para todas las combinaciones posibles de acciones y caracteristicas se tendra
una base racional para establecer métodos de dimensionamiento.

Para establecer dicha base racional, seri necesario, entonces, obtener las
caractgristicas accidn-respuesta correspondientes a las acciones internas gque
actian con mas frecuencia schre los distintos elementos estructurales. Cono-
cidas las caracteristicas accidn respuesta se puede delimitar el range de las
solicitaciones bajo las cuales los elementos se comportaran satisfactoriamen———7———
te. El problema puede representarse esquemdticamente de la manera siguiente:
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caracteristicas del
acciones interiores ————J»  clemento  ~———p  respuestas

carga axial propiedades del material deformacidon
flexion tamarfio agrietamiento
cortante forma durabilidad
torsion restriccion vibracion

El esquema anterior sélo pretende presentar el problema de dimensicnamiento
de una manera general.

El método mas usado en el disefio estructural es el método plastico (resis~
tencia dltima), aunque existen otros como es el caso del método de los esfuer
z0s de trabaijo que determina las solicitaciones de servicio por medio de un
anédlisis elastico y el método probabilistica. 56lo se abordari el primero por
lc ya referido.

Segun el método plastico, las acciones internas que las solicitaciones ex-
ternas producen sobre las estructuras, se determinan por medio de un anédlisis
eldstico. Los elementos de las estructuras se dimensionan de forma gque su re-
sistencia a las diversas acciones de trabajo a las que pueden estar sujetas,
sea igual a dichas acciones multiplicadas por un factor de carga, segin con
el grado de seguridad deseado o especificade. Por lo general, los reglamentos
de concrete reforzado se basan segin este criterio. Incluse algunos admiten,
come alternativa, la aplicacién de los métodos plasticos tradicionales. Los
criterios de resistencia ultima permiten tener una idea bastante correcta de
la seguridad & la falla de las secciones de una estructura tomada individual-
mente. El dimensionamiento plastico no requiere el uso de mdédulo de elastici-
dad, eliminando las incertidumbres que se derivan de la gran diversidad de és
te pardmetro en el concreto reforzado. Otra ventaja es que las resistencias
no son afectadas significativamente con el tiempo, come sucede con los proce-
dimientos elisticos. Los reglamentos que usan el método pléstico incluyen re-
comendaciones complementarias para garantizar un comportamiento adecuado bajo
condiciones de servicio.
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!
FUNDAMENTO DEL METODO ESTATICO

i CARACTERISTICAS DINAMICAS

El efecte de los sismos sobre las estructuras, baésicamente depende de las
caracteristicas dindmicas tanto de la estructura como del movimiento. Dichas
caracteristicas dinadmicas de movimiento son variables traténdose hasta de un
mismo temblor, dependiendo de: la distancia del epicentre, profundidad focal,
magnitud del sismo y tipo de terrenoc.

Las caracteristicas de mayor interés son la duracién, la frecuencia y la
magnitud, considerédndose la amplitud como los valcores maximos que se alcanzan
durante el sismo, siendo estos de desplazamiento, velocidad o aceleracidn del
suelo y la frecuencia como el numero de ciclos de oscilacién del movimiento
por unidad del tiempo. Por lo regular, en terrenos firmes la frecuencia es
m&s alta que en terrenos blandos, implicando con ello que el nimero de ciclos
de oscilacién del terreno por unidad de tiempo es mayor, dando origen a movi-
mientos mAs intensos y rapidos que en terrenos blandos, donde es5 mas lento;
los desplazamientos y la duracién total suelen ser mas grandes en el terreno
blando.

Por otra parte, las caracteristicas dindmicas de las estructuras no son de
facil estimacidén, debido a las incertidumbres existentes en la determinacidn
de las propiedades eldstico-geométricas de los elementos que conforman la es-
tructura, a la variacibén de las propiedades al presentarse comportamiento ine
lastico, asi como el desconcierto de que se puede presentar en cuanto a la co
laboracién a la resistencia y rigidez de los elementos no estructurales, que
pueden participar en la respuesta sismica debido a que es dificil desligarlos
adecuadamente de la estructura; también pocas veces se incluye la participa-
cién de la cimentacién y del suelo circundante en la determinacidn de las pro
piedades dinamicas del edificio.

Se entiende por rigidez lateral o de entrepiso a la opesicidn de la estruc
tura a ser deformada entre un nivel y otro con las cargas horizontales aplica
das en cada nivel. La rigidez angular es la oposicidén de un nudo de una es-
tructura o del extremo de un elemento estructural a girar al aplicarsele un
momento flexionante. La rigidez lineal es la oposicidn al desplazamiento rela
tive de un extremo de un miembro estructural con respecto a su otro extremo.

La rigidez, sea esta de entrepiso como lineal o angular, depende del tama-
fic de la seccién transversal de los elementos estructurales, con lo cual se
calculan las propiedades geométricas: &reas, momentos de inercia; de su longi
tud; de la forma en que se encuentran conectados a otros elementos y del mate
rial con que estan hechos, lo que define las propiedades elésticas como el
noédulo de elasticidad, mdédulo de Poisson v mddulo de cortante.

La rigidez es una propiedad diferente a la resistencia por lo cual no se
debe confundir. Existen elementos estructurales gue guardan compatibilidad
entre resistencia y rigidez, pero se dan casos en gue la rigidez es mayor que
la resistencia como es el caso de los muros de mampcesteria, lo gque da origen
a analisis estructurales mas complicades. Asimismo, las propiedades elasticas
del acero estadn mas definidas que las del concreto reforzade o de la mamposte
ria.
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En el céalculo de la rigidez de miembros y marcos de acero, se debe tomar
en cuenta‘'el comportamiento de las juntas y conexiones, utilizandc distancias
centro a centro de miembros entre juntas, considerando un incremento de rigi-
dez cerca de las juntas soldadas o posiblemente un decremento en las juntas
remachadas o empernadas, en las que los pernos no son de alta resistencia &
la tensidén. En concreto reforzado es dificil que los miembros permanezcan
totaimente sin agrietarse, y no es razonable suponer que todas las seccicnes
tienen la rigidez reducida propia de una seccién agrietada. Por esta razédn
es conveniente emplear un valor promedic de los momentos de inercia, compren-
dido entre el correspendiente a secciones agrietadas y secciones completamen-
te sin agrietar, o a secciones netas y brutas para miembros de concreto re-
forzado, a menos dque claramente estén esforzados a niveles tan bajos o que
el acortamiento por contraccién sea tan limitado que el agrietamiento sea ca-
si nulo. La interaccidn de los sistemas de pisc con otros miembros transversa
les, tales como vigas y trabes, deben considerarse cuando el piso actie como
un elemento rigidizante en flexidn.

Cuando el nivel de esfuerzos a que son sometidos los materiales es bajo,
su comportamiento puede acercarse al eléstico, es decir, habra proporcionali-
dad entre esfuerzos y deformaciones, correspondiendo una deformacién del do-
ble para esfuerzos dos veces mayores; pero, a medida que los esfusrzos cre-
cen, el comportamiento deja de ser eléstico, alcanzandose lo que se conoce CQ
mo comportamiento no lineal (inelAstico), en el gque, al duplicar el esfuerzo
la deformacién es muche mayor que el doble a que se hizo mencién anteriormen-
te (fig.2.1).

thA
Esfuerzo
4£, /
/
/ comportamiento
/ inelstico
Y/
2f,
£, canporcnrﬁcnua
eldstico
—» £
€ 28 >4g,

Fig. 2.1 Comportamiento elistico e ineldstico de los materiales

De lo antes mencionado, se elaboran por facilidad modelos matematicos xuy
simpiificados de las estructuras. Entre las caracteristicas mds importantes
de dichos modelos estdn los pericdos de oscilacién de los diferentes modos en
que pueden vibrar y las formas de éstos modos, entendiéndose por periodo, el
tiempo que tarda en ocurrir una oscilacidn completa.

Otras caracteristicas importantes de las que depende la respuesta de la es
tructura son el amortiguamiento y la ductiiidad que puede desarrollarse.

El amortiguamiento es una propiedad intrinseca de los materiales emplea-
dos, pero depende también de la forma en que se conecten tanto los miembros
estructurales como los no estructurales., Valores de amortiguamiento relativa-
mente pequefios reducen de forma significativa la respuesta sismica de las es-
tructuras.
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Se conoce como amortiguamiento critico aquel que presenta una estructura
cuando, al separarla de su posicién y soltarla no oscila sino que regresa a
la posicién de equilibric; las estructuras suelen tener amortiguamiento del
orden de 3 a 10% del critico, siendo mencor el de las estructuras metélicas,
soldadas y sin recubrir, y mayor el de las estructuras de mamposteria, con
gran numero de juntas. Puede aumentar algo al someter a las estructuras a ma-
yores deformaciones. También puede aumentarse colocando amortiguadores de di-
sefio especial, que estin empezando a desarrcllarse.

Un problema din&mico gue se presenta en un sismo es la resonancia gque es
una amplificacién excesiva de la respuesta de aquellas estructuras que tienen
algin periodo de oscilacién muy parecide al de la excitacién, lo que puede
llevarlas al colapso total, sobre todo cuando la duracidén del sismo es impor-
tante.

Lo anterior se puede demostrar utilizando una mesa vibradera, donde se co-
loquen medelos de estructuras con diferentes periodos de oscilacién, de mane-
ra que la respuesta de uno de ellos se puede amplificar considerablemente mo-
viende la mesa con un periodo igual al de ese modelo, observéindose gque los
otros no sufre mayores oscilaciones. Al modificar el periodo de la oscilacidn,
se excitara algin otro modelo y asi sucesivamente.

.2 RIGIDEZ DE PISO

La rigidez de entrepiso es la relacién entre la fuerza cortante absorbidas
pOr un mMArco, mureo o contraviento en un entrepiso y el desplazamiento horizon
tal relativo entre los dos niveles que lo limitan. La rigidez asi definida no
es independiente del sistema de fuerzas laterales, Por tanto, para calcular
con rigor debe conocerse tal sistema con anterioridad, lo cual en general no
es posible, Para cada marco la rigidez queda expresada entonces como:

K=V / A en ton/cm

Para calcular estos valores podemos recurrir a las férmulas de Wilbur las
cuales son aplicables a marcos regulares formados por piezas de momento de
inercia constante.

En marceos ordinarios de edificios el empleo de sistemas de carga que no
son estrictamente proporcionales al definitive de andlisis introduce errores
de poca importancia, y es aceptable calcular las rigideces a partir de hipote
sis simplificadoras sobre la forma del sistema de fuerzas laterales. En mu-
ros, contravientos y ciertos marcos es necesario tomar en cuenta la variacidn
de la carga lateral.

En cada nivel de un edificio, y en cada una de las direcciones principales
(ortogonales en planta), existirén diversos elementos estructurales que resis
tan al cortante sismico. Por ejemplo:

- Marcos continuos de trabes y columnas ligadas rigidamente, que resisten-
por medio de flexocompresién y fuerza cortante en sus miembros.

~ Marcos contraventeados que resisten principalmente fuerzas axiales.

- Marcos que confinan a muros gque trabajan esencialmente a esfuerzos cor-
tantes.

Se considera que estos son marcos planos, por lo gue pueden resistir fuer-
zas cortantes horizontales si estédn contenidos enr sus propios plancs, y que
en direccidén perpendicular a su plano los marcos no tiene ninguna capacidad
para resistirlas.
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i.3 FACTOR DE DUCTILIDAD

Factor de ductilidad es la capacidad que tiene una estructura de sufrir
deformaciones por encima del limite eldstico sin llegar a la falla. Dicho de
otra manera, el factor de ductilidad se define como la relacién entre la de-
formacién méxima que sufre la estructura, sin llegar a la falla, y la deforma
cién correspondiente al limite de fluencia. Esta se puede presentar por la
la aparicién de grietas, destruccidon de elementos de albafiileria o la destrucg
cién parcial o total de alqun elemento estructural. En la figura 2.2 se mues
tra la grafica fuerzz-deformacidn que corresponde a un sistema con comperta
miento elasto-pléastico.

Fy

&y

Ty

Fig, 2.2 Relacion fuerza-deformacion

El factor de ductilidad se puede expresar de la siguiente manera:

U= Omax / By

Por otro lado, el factor de ductilidad depende del tipc de carga que sea
aplicado al elemento estructural y de la deformacidn gque se utilice para defi
nirlo.

En el caso de estructuras tipicas de edificios que se encuentran sujetas a
solicitaciones sismicas, se define en funcién de las deformaciones precducidas
por fuerzas transversales entre dos piscs consecutivos.

En algunos casos de estructuras hiperestdticas, sometidas a grandes esfuer
zos, y bajo ciertas condiciones, se presenta una redistribucién de momentos,
mediante la aparicidn de articulaciones plasticas.

La aparicién de articulaciones redistribuye los momentos en la estructura
original y al permitir giros y desplazamientos de la estructura, abscorbe gran
cantidad de energia.

Por lo anterior, se ve la conveniencia del disefic dictil, ya gque se tiene
una mayoer capacidad de absorcidn de energia, pero sin descuidar que las defor
maciones excesivas pueden producir la falla o agrietamiento de los elementos
de relleno y por ende modificar las condiciones originales de rigidez de la
estructura. Ademas, en el caso de edificios colindantes, hay que tomar en
cuenta las deformaciones de las estructuras con el fin de evitar el impacto
entre ambas.

En la actualidad el disefic sismico de estructuras, no se realiza aun sobre
la absorcion de energia, considerando la ductilidad de la estructura, pero
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tanto en el anilisis estatico como en el dinémico se aplican coeficientes en
los que estan implicitos la ductilidad estructural. Por lo tanto, es importan
te tener presente este concepto y la manera practica en dque se puede incremen
tar, con la finalidad de obtener estructuras capaces de enfrentar movimientos
sismicos,

Es una propiedad muy deseable en las estructuras situadas en zonas sismi-
cas, pues por lo general no es aconsejable diseflar las estructuras sometidas
a estas acciones sobre la base de un comportamiento elastico, ya que seria
antiecondmico debido a la escasa probabilidad de que ocurra el sismo de dise-
fio durante la vida tutil de la estructura, adem&s de que es muy dificil saber
cual sera la mayor excitacibn sismica que puede presentarse.

En si las estructuras tienen un comportamiento ineldstico. Esto permite
que absorban grandes cantidades de energia y que en apariencia puedan sopor-
tar fuerzas sismicas de mayor intensidad que para las que fueron calculadas.

.4 METODO ESTATICO

Los métodos estiticos son considerados aproximados, y se han desarrollado
como alternativa para el andlisis de las estructuras, en vista de la dificul-
tad gue representa el llevar a cabo analisis dinamicos que van mas apegados a
la realidad. Los coédigos de practica se basan inevitablemente en un enfoque
de fuerzas estaticas m&s simple, e incorporan grados de refinamiento varia-
bles, en un intento por simular el comportamiento real de la estructura. Basi
camente emplean una forma burda para determinar la fuerza horizontal "total”
{(cortante basal) V, en una estructura.

¥n un edificio, esto consiste generalmente en cargas puntuales horizonta-
les en cada concentracién de masa la mayoria de las veces concentrada en 1os
niveles de piso (figura 2.3). ARsi las fuerzas sismicas y los momentos en las
estructuras se determinan empleando cualquier andlisis estédtico aprdpiado ¥y
los resultados son adicionados a los correspondientes a las cargas gravitacio
nales normales.

Fz —»

V = F1+F2+F3

Fig. 2.3 Marco con fuerzas estiticas aplicadas al nivel de los pisos

Aunque el edificio se idealiza de la misma manera que el método dindmico,
el método estatico requiere menos esfuerzo resolutivo ya que, excepto por el
periodo fundamental, no se necesitan los periodos y formas de los modos natu-
rales superiores de vibracién. La magnitud de las fuerzas laterales se basa
en una estimacién del periodo fundamental de vibracién, T, y su distribucion
en férmulas sencillas apropiadas para edificios con una distribucién regular
de masa y rigidez sobre la altura.

I.4.1 Periodo fundamental de vibracion

Los métodos de la mecanica no pueden emplearse para calcular el pericdo de
vibracién antes de que se tenga un disefic de la estructura, aungue sea preli-
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minar. Se requieren férmulas sencillas que abarquen sélo una descripcidén ge-
neral del tipo de edificio; por ejemplc, marcos rigidos de acero, marcos ri-
gidos de concreto, sistema de muros de cortante, marcos contraventeados, etc.
, ¥ dimensiones generales tales como la altura y el tamafio de l1a planta, para
estimar el pericde de vibracidn de forma que pueda calcularse el cortante en
la base y comenzar con el disefio inigial. Puesto que los valores de seudoace-
leracién en espectros de disefio para sistemas inelasticos, con valores de mo-~
derados a grandes del factor permisible de ductilidad, generalmente disminu-
yen para valores crecientes del periodo de vibracién, es deseable subestimar
el periocdo fundamental de manera que el cortante en la base calculado sea con
servador, exceplto para frecuencias muy altas o periodos muy cortos.

El periodo fundamental de vibracidén se puede calcular de manera aproximada
mediante:

donde Xi son los desplazamientos laterales estéticos en los diferentes pisos,
calculados con base en un criterio elastico lineal, ocasiocnados por un conjun
to de fuerzas laterales Fi. Puede seleccionarse cualquier distribucién razo-
nable para las Fi, pero conveniente usar las fuerzas laterales calculadas, a
partir de la estimacidn empirica del periodo fundamental.

Los elementos no estructurales participan en el comportamiento de la es-
tructura, aun cuando el calculista no confie en dichos elementos para suminis
trar resistencia o rigidez a la estructura. Ignorarlos conduciria a periodos
mas largos y usualmente a fuerzas de disefio mads pedquefias, y podria subestimar
la torsidén; por eso deben considerarse en el cdlculo del periodo y en los
otros aspectos del andlisis.

11.4.2 Fuerzas iaterales

La distribucién de las fuerzas laterales sobre la altura de un edificio
por lo general es compleja, ya que un buen numero de modos naturales de vibra
cidn contribuyen de manera significativa a esas fuerzas. Las contribuciones
de los diferentes modos de vibracién a las fuerzas laterales y al cortante en
la base dependen de numercsos factores, incluyvendo la forma del espectro de
digefio de respuesta, periodos naturales de vibracién y formas modales, que a
su vez dependen de las propiedades de masa y rigidez del edificio.

1.4.3 Cortantes de entrepiso

Dichos cortantes se relacionan con las fuerzas laterales por ecuaciones de
la estatica. El cortante en cualquier entrepiso es la suma de las fuerzas la-
terales sobre dicho piso.

Los momentos de entrepiso pueden determinarse de manera similar a partir
de las fuerzas laterales y de las alturas de los diferentes pisos por métodos
de la estdtica. Sin embargo, existen razones para reducir los momentos de vol
fec calculades estiticamente para obtener valores de disefio.

1.4.4 Momentos de volteo

El momento flexionante respectc a un eje horizontal en la hase es de impor
tancia en relacidén con el disefic de la cimentacidn. Los momentos flexionantes
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correspondientes en cada nivel de piso son importantes en relacién con el cal
culo de los esfuerzos verticales en las columnas y muros de la estructura. El
momento de volteo puede ser reducido, tomdndolo igual al calculado multipli-
cado por 0.8 + 0.2z segun lo establecen las Normas Complementarias para Sismo
del DDF, siendo 2 la relacién entre la altura a la que se calcula el facter
reductive por momento de volteo y la altura total de la estructura.

I1.4.5 Torsién

La respuesta por torsién en las estructuras se origina por des causas; ex-
centricidad en la distribucidén de las masas y rigideces, ocasionand¢o una res-—
puesta torsional acoplada con la de traslacidn, y torsidédn accidental debida a
diversas causas, tales como: incertidumbre en las masas y rigideces, diferen-
cias en el acoplamiento de la cimentacién de la estructura con el suelo, efec
tos de propagacién de ondas en los movimientos sismicos que dan un movimiento

torsicnal al suelo y movimientes torsionantes del mismo terrenoc durante el
sismo.

En general, la torsién que surge de la distribucidn excéntrica de masas y
rigideces, puede tomarse en cuenta mediante un momento torsionante incrementa
do en cada entrepiso, igual al cortante de entrepiso multiplicado por la ex-~
centricidad entre los centros de masas y de rigideces en ese entrepiso, per-
pendicular a la direccidén del movimiento aplicado del terrenc. Una evaluacidn
precisa de la respuesta torsional es muy compleja, ya que es necesario efec-
tuar esencialmente un cdlculo bi o tridimensional de la respuesta dinamica,
tomando en cuenta los modos de vibracién que incluyan deformaciones laterales
¥ torsionales acopladas de la estructura completa. Sin embargo, probablemente
es adecuado aproximar la respuesta sumandc desde el entrepiso superior los mo
mentos torsionantes incrementados, como se indicd anteriormente, para obtener
el momento torsional total en cada entrepiso.

Las respuestas torsionantes "estédticas" en cada entrepiso se determinan
calculando el giro en cada entrepiso, obtenido al dividir el momente tftorsio-
nante total entre la rigidez rotacional en ese entrepiso. Estos giros se su-
man a partir de la base hacia arriba, para obtener el girc total o respuesta
torsional en cada piso.

.46 Distribucion de cortante y momentos

Los cortantes de entrepiso gque se coriginan de la respuesta traslacilonal y
torsional, se distribuyen scbre la altura del edificio proporcionalmente a
las rigideces de los diversos elementos del edificio, con los cortantes tras-
lacionales afectados por las rigideces traslacionales del edificio, ¥y los cor
tantes torsionales afectados por las rigideces rotaciconales del mismo. La ri-
gidez calculada de la estructura deberia tomar en cuenta la rigidez de los pi
sos y la estructura de los pisos, actuando come un diafragma o elemento dis-
tribuidor. El diafragma de piso puede considerarse infinitamente rigido y sé-
lo las rigideces de entrepiso son de importancia. Sin embargo, si el diafrag-
ma de piso es flexible y se deforma considerablemente, la distribucién de las
fuerzas tiende a ser mis uniforme. Un método simplificado consistiria en con-
siderar separadamente los desplazamientos relativos del edificio debido a
traslacién y los debidos a rotacién en cada piso, tomando en cuenta la rigi-
dez del diafragma o del pisc, con las rigideces determinadas por las fuerzas
coerrespondientes a un desplazamiento unitario, ya sea en traslacidn o en rota
cién, respectivamente. Posteriormente se distribuyen los cortantes debidos a
traslacién ¢ a rotacidn en propercién a las rigideces.
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Los momentos de entrepiso se distribuyen en los diversos marcos y muros
del sistema resistente a fuerzas laterales de manera congruente con la distri
bucién de los cortantes de entrepiso. En particular los cortantes y momentos
en cualquier marco o muro deben ser congruentes estdticamente.

.4.7 Componente vertical del movimiento del terreno

En zonas altamente sismicas, en las gue la aceleracién vertical del terre-
no puede ser grande comparada con la aceleracidén de la gravedad, puede no ser
apropiadc el procedimiento normal de despreciar las aceleraciones verticales
en el disefio. Por lo general el fundamento para despreciar estas aceleracio-
nes verticales es el hecho de que el disefio del edificio es tal, que se dis-
pone de un alto factor de seguridad en la direccién vertical.

Los elementos estructurales mas vulnerables por la compeonente vertical del
movimiento del terreno son las columnas y los muros en compresién y, muy par-
ticularmente, vigas presforzadas y, vigas en voladizo, en las que los facto-
res de amplificacién por respuesta vertical pueden ser muy grandes, © en las
que el factor de seguridad contra aceleraciones invertidas, o hacia arriba,
puede ser relativamente pequefio. In estos casos, la aceleracién vertical am-
plificada, calculada seglin el espectro de respuesta y el pericdo del elemen-
to particular considerado, debe tomarse en cuenta al estimar el desarrollo de
las fuerzas de disefio.

1.5 HIPOTESIS DEL METODO ESTATICO

Antes de abordar el fundamento analitico, no esta por demds sintetizar la
seccién 1II.4 de donde en esencia se tiene que: las fuerzas equivalentes al
efecto sismico se calculan considerando una aceleracidn en el nivel inferior
(coeficiente sismico) reducida por la ductilidad, que, al multiplicar por el
peso total del edificio, da como resultado una fuerza cortante en la base del
mismo. Esa fuerza total se reparte a los distintes niveles en funcién de su
peso y Ubicacidn con respecto al nivel inferior, tratando de obtener una en-
volvente del comportamiento de la estructura a la excitacién de su base.

En estos métodos sdlo se requiere conocer la ubicacién y destino de la es-
tructura para asignarle un coeficiente sismico adecuado, gque tome en cuenta
el tipc de terreno en gue se desplantari y el tipo de ocupacién que tendré;
el sistema estructural y los materiales que se empleardn, para estimar la
ductilidad que podrd desarrollarse y reducir las fuerzas en funcién de ella;
los pesos de los distintos niveles, la ubicacién de su centro de gravedad y
sus alturas respecto a la base, para calcular el cortante basal, repartide a
los diferentes niveles y obtener momentos de volteo y efectos por torsién.
También es necesario conocer las rigideces de los distintos elementos resis-
tentes, para evaluar los desplazamientos méximos probables y estimar los efec
tos que el sismo ocasionarid en cada elemento estructural: trabes, columnas,
losas y muros.

Este método de analisis parte de las siguientes hipotesis:

1} EI pericdo natural de vibracién T de la estructura, estéd comprendido en
tre Ta y Tb (ver Fig. 4.1) en el espectro de disefio sismice.

2) La fuerza de inercia en cada piso es el producto del peso de ese piso
por un coeficiente que varia linealmente desde un valor maximo en el extremo
superior de la construccidn hasta cero en la planta baja.
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De la primera hipOtesis y el primer parrafo de esta seccién tenemos que la
fuerza cortante en. la base es:
c
V= e W e (1)
Q

De la segunda hipdtesis, vamos a suponer una estructura de varios niveles
como sigue:

Fn = wn an > wWn Piso n a /] W
... 4-’ .. POy
Fi = wi ai —> Wi Piso i
e —_—Pp . e ..
Fi = w3 a3 —P w3 Piso 3 H
Fz = w2 az —» w2  Piso 2
Fi = wi a1 —P Wl Piso 1
—_—p V
[— - —
de esta hipdtesis tenemos gue:
ai hi ahi
-== = === de donde ai = ===-
a H H
pero también
n n n Wi a ht
V = LT Fi = ZXTwiai = T —ccaemman
j=i i=1 1=3 H

puesto gque a y H son constantes, las podemos sacar de la sumatoria, entonces

a n
V = ==~ X wihi e k2
H iwl

Despejande la aceleracidn se tiene:

Vv H
a= | —=—o=--- o {3)
n
Z wi hi
i=1

que es la ecuacién basica de la aceleracién del andlisis estatico.

Otra manera de ver el fundamento es gue en un nivel cualquiera i

wi a hi
Fi = wi ai = -=—=-—-
H
si despejamos la aceleracidn de esta Gltima ecuacidn tenemcs:
Fi H
a4 = ==—==-= .o {4)
wi hi
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si igualamos (3) y (4)

¥i H V H
wi hi n
I wihi
i=1
dgespeiandoc Fi se tiene:
V wi hi
Fi = ——==mme ... (5)
n
Z wi hi
i=1

La notacién de las expresiones anteriores es la siguiente:

T periodo natural de vibracién
Ta, Tb periodos caracteristicos de los espectros de disefio

a aceleracidén méxima

ai aceleracién en el nivel i

c coeficiente de disefio sismico, sirve de base para la construccién

del espectro de disefio

Fi fuerza que debe aplicarse en el nivel i
W peso total de la estructura

Wi pesc de la masa ubicado en el nivel i

H altura total de la estructura

hi altura al nivel i

A cortante en la base

Q factor de comportamiento sismico

Recordemos que para obtener (4) y (5) se considerd que T se encuentra en-
tre Ta y Tb, por lo que a = ¢ y que de acuerdo al Reglamento no se permite
reduccién de las fuerzas cortantes. Para el caso contrario, las Normas sismi-
cas permiten reducciones siempre que se tome en cuenta el valor aproximado
del pericde fundamental de vibracién con la expresion de la seccién II.4.1 y
con lo expuesto en las secciones IV.,2.2, IV.2.3.1 y IV.2.6.2.

Cabe aclarar que la expresidn (5) no es aplicable para valuar las fuerzas
sismicas que obran en edificios con apéndices, tanques y deméas elementos cuya
estructuracién difiera radicalmente de la del resto del edificio. Para tales
casos, debemos remitirnos a las Normas sismicas en su seccidn correspondiente.
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]
REGLAMENTO DE CONSTRUCCIONES DEL DDF DE 1993

.1 INTRODUCCION AL REGLAMENTO

Antes de entrar en tema, se adoptard por facilidad los términos siguientes:
- Reglamento, al Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal.
- Titulo, al Titulo Sexto del Reglamento,
- articulo #, al articulc del Reglamento.
- Normas, a las Normas Técnicas Complementarias,

- DRO y CSE, al Director Responsable de Obra y al Corresponsable en Seguridad
Estructural respectivamente.

- Departamento, al Departamento del Distrito Federal.

El Reglamento da las disposiciones referentes a la responsabilidad de las
diversas partes que intervienen en la construccidn, a la clasificacioén de las
construcciones y & los criterios que servirdn de base para revisar la seqguri-
dad de las mismas. Los aspectos de caricter técnico, referentes al disefio de
las estructuras segin sus materiales, asil come su cimentacién y efectos de
sismo y viento, se detallan en las Normas.

Las caracteristicas arquitecténicas del proyecto, el diseflo estructural,
la organizacidn del proyecto de disefic y ejecucidon de las obras, las respon-
sibas, calidad de materiales y la documentacidn, son algunos aspectos que de-
bemos cuidar y cumplir conforme al Reglamento y Normas, con la finalidad de
lograr una adecuada seguridad estructural. Obviamente, dichos aspectos no to-
dos estén incluidos en &1 Titulo.

Parte de los problemas de seguridad esfructural, se deben a la carente or-
ganizacién entre los encargados de los distintos aspectos de la obra: estu-
dios de campo, proyecto argquitecténico y estructural, calidad de materiales,
construccidén y supervision de obra. Para dar seguimiento a lo anterior, en el
Titulo toman singular importancia el DRO y el CSE.

Otros aspectos a tratar en este capitulo aparte de las caracteristicas ge-
nerales de las construcciones son: el criterio de disefio estructural, los di-
sefios para sismo y cimentacidn.

.2 DISPOSICIONES GENERALES DEL REGLAMENTO

El Tituleo apertura sefialando que en éste se establecen los redquisitos que
se deben cumplir en el proyecto, ejecucidén y mantenimiento de una edificacidn
para lograr un nivel adecuado de sequridad contra fallas estructurales, asi
como un comportamiento estructural aceptable en condiciones normales de uso.

Se indica que se debe contar con la documentacién completa del proyecto es-
tructural como segun se marca en el articulo 56, con la finalidad de que per-
mita ser evaluada y tomada como base para aclaraciones, revisiones y modifica
ciones futuras.
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En la bitacora se debera anotar le¢ relativo a los aspectos de seguridad es-
tructural, la descripcidén de los procedimientos de construccidn usados, las
fechas de sus ejecuciones, la interpretacién y la forma en que se resolvieron
detalles estructurales no contemplados en el proyecto estructural, asi como
cualquier modificacién o adecuaciédn del mismo. )

Significativa importancia toman el DRO y el CSE como responsables de la a-
probacién en tornc a toda modificacidn, adicién o interpretacién del proyecto
estructural. Esto no se debe interpretar rigurosamente como que &1 DRQO o el
CSE deban necesariamente realizar los estudios de campo, el proyecto de cimen
tacién y de la estructura, la supervisidn de obra y verificaciédn de los mate-
riales. Al menos deberdn analizar y revisar a fonde estos rubros come para
dar visto bueno que existe congruencia entre las diversas actividades y que
se han sequidoc los criterios que marca el Reglamento. Es importante mencionar
que para conocer las responsibas del DRO y el C3E es conveniente remitirnos
al titulo tercero del Reglamento.

Aunque los principios, los procedimientos y la mayoria de los valores numé
ricos son validos para el disefio de las estructuras en general; para puentes,
ttineles, torres, chimeneas y estructuras industriales no convencionales, el
Titulo indica que se pueden requerir disposiciones especificas que varien en
algunos aspectos de los marcados en é&l. Para tales casos, los procedimientos
de revisién de seguridad deberan ser aprobades por el Departamento.

En el articule 173 se indica que las Normas son de cardcter obligatorio y
que en ellas se dan los requisitos especificos de ciertos materiales y siste-
mas estructurales, asl como de procedimientos de disefio para accicnes particu
lares, como efecto de sismo, viento y cimentacién,

Se distingue en el articulo 174 que las construcciones se clasifican en
los siguientes grupos:

I. Grupo A. En donde se incluyen a un buen numero de construcciones en que
los requisitos de seguridad estructural son mis severos en vista de que las
consecuencias de su falla estructural puede ser relevante. Estc lo podemos no
tar en los regquisitos del articulo 194 donde el factor de carga es de 1.5, en
el coeficiente sismico del articulc 206 que lo incrementa en 50% respecto a
estructuras del grupo B y en las presiones del viento.

El Reglamento incluve en este grupo: hospitales, escuelas, terminales de
transporte, estaciones de bomberos, centrales eléctricas y de teleconucicacio
nes; estadios, depésitos de sustancias inflamables o téxicas; museos y edifi-
clos que alojen archiveos y registros puablicos de particular importancia.

Esta lista ubica a estructuras que rednen algunc de los riesgos siguientes:
a} contener sustancias téxicas o explosivas, asi como edificaciones cuya
scbrevivencia y operabilidad son esenciales en caso de desastre, para

atender las emergencias que puedan presentarse.

b) cuya falla estructural puede causar la pérdida de un numero elevado de
vidas o pérdidas econdmicas o culturales a la sociedad.

I1. Grupo B. En este grupc quedan incluidas el resto de las construccio-
nes, comec son edificaciones comunes destinadas a vivienda, oficinas, locales
comerciales, hoteles y construcciones comerciales e industriales.

A su vez el grupo B se subdivide en:

a) Subgrupc Bl. Estas por su tamafic en Area total construida { mayor que
>l
6000 m”), altura (mayor de 30 m ), tipo de suelo ( zona I y Il ) v edi-
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ficaciones de altura mayor a 15 metros o construccién mayor a 3000 m?
en la zona III, requieren de mayores culdados en los aspectos de seguri
dad estructural; se incluyen también templos, salas de espectaculos y
edificios que tengan sala de reunién gue alberguen a mas de 200 persco-
nas. Tanto para este subgrupo comg para el grupo A se requiere el CSE.

b} Subgrupo B2. Las demas de este grupo.

Respecto a las zZonas antes citadas, se abordaran en las secciones I11.7 y
III.38 en detalle.

.3 CARACTERISTICAS GENERALES DE LAS EDIFICACIONES

El cbjetivo principal de esta seccién, es el resaltar la importancia de
que el proyecto arquitecténico debe contemplar desde su concepcidén la seguri-
dad estructural, con especial atencién al efecto sismico, de suerte gue se
comporfe la estructura de manera eficiente.

Es deseable que la estructura ceontemple las condiciones de regularidad
(seccidén IV.2.35) que se establecen en las Normas sismicas.

La intencién de lo anterior, es evitar gque en el proyecto estructural se
tenga que recurrir a soluciones forzadas y antileconomicas para propercionar
seguridad a construcciones cuya forma v distribucidn de elementos resistentes
son poco favorables.

Se hace notar la separacidén que debe existir entre las construcciones ve-
cinas, asi como las juntas del edificio para evitar chogues durante €l sismo.

Los acabados y recubrimientos deben fijarse mediante procedimientos aproba
dos por el DRO y/o el CSE. Particular atencién deberéd darse a los recubrimien
tos pétreos en fachadas y escaleras, a las fachadas prefabricadas de concreto,
asi como a los plafones de elementos prefabricados de yeso y otros materiales
pesados.

En cuanto a elementos no estructurales que puedan restringir las deforma-
ciones de 1la estructura, 0 que tengan pesc considerable, es decir, que afec-
ten el comportamiento de la misma, como es el caso de pretiles, escaleras, ti
nacos vy en especial de muros; divisorios o de fachada, de mamposteria, debe-
rén ser aprobados por el DRQ y el CSE en sus caracteristicas y en su forma de
fijacidén en obras que se requieran. En el caso de éstos ultimos, el Reglamen-
to en su articulo 204 da las reglas a chservar.

Si estos elementos no se desligan de la estructura principal modifican ra-
dicalmente su rigidez y su comportamientoe ante cargas laterales, Es muy impor
tante que la posicién y las condiciones de liga de éstos con la estructura es
ten conforme a provecto.

Los anuncios de gran peso y dimensién deberdn ser aprobados peor el DRC o
el CSE en obras donde se requiera. Para cualquier perforacién o alteracidn de
un elemento estructural para alojar ductos o instalaciocnes el DRO o el CSE de
berdn elaborar detalles que indigue las adecuaciones y refuerzos necesarlos.

.4 CRITERIOS DE DISENO ESTRUCTURAL

Se plantea un procedimiento de disefio o verificacién de la seguridad, gque
se conoce como de estados limite, y que es independiente del tipo de material
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o sistema constructivo de que se trate. Se basa en el cumplimientc de requi-
sitos de funcionamiento relativos a seguridad contra la falla para condicio-
nes extremas de solicitacién y de comportamientc adecuado en condiciones nor-
males de operacidn,

En el Reglamento se hace énfasis en que el disefio de cada una de las partes
que integran la estructura debe cumplir los reguisitos basicos siguientes:

I. Tener sequridad adecuada contra la aparicién de todo estado limite de
falla posible ante las combinaciones de acciones mas desfavorables que puedan
presentarse durante su vida esperada, ¥y

II. No rebasar ningin estado limite de servicio ante combinaciones de ac-
ciones que corresponden a condiciones normales de operacidn.

Para tales logros, se dan las definiciones de dichos estados limite en el
Reglamento clasificéndolos en dos categorias: los de falla y los de servicio.

Estado limite de falla se considera cualquier situacidén gque corresponda al
agotamiento de la capacidad de carga de la estructura o de cualquiera de sus
componentes, incluyendo la cimentacién, o al hecho de que ocurran daflos irre-
versibles que afecten significativamente la resistencia ante nuevas aplicacio
nes de carga.

Dentro del 1limite de falla encontramos la siguiente subdivisidén: falla
dictil cuando la capacidad de carga de la seccidn, elemento o estructura en
cuestién, se mantenga para deformaciones apreciablemente mayores que las e-
xistentes al alcanzarce el estado limite. Falla frégil cuando la capacidad de
carga de la seccidn, elemento o estructura en cuestién, se reduzca bruscamen-
te al alcanzar el estado limite.

Estade limite de servicio es la ocurrencia de desplazamientos, agriefamien
tos, vibraciones o dafics que afecten el correcto funcionamiento de la edifica
cisén, pero no periudiquen su capacidad para soportar cargas.

En las construcciones comunes, la revisidén del estade limite de servicio se
cumplirad si se verifica que no exceden los valores siguientes:

I. Un desplazamiento vertical en el centro de trabes en el que se inclu-
yen efectos a largo plaze, igual al claro entre 240 mas 0.5 cm; ademads, en
miembros en los cuales sus desplazamientos afectan a elementos no estructura-
les, como muros de mamposteria, los cuales no sean capaces de soportar desplg
zamientos apreciables, se considerard como estado limite a un desplazamiento
vertical, medido después de colocar los elementos no estructurales igual al
claro de la trabe entre 480 mas 0.3 cm. Para elementos en voladizo los limi-
tes antericres se duplicaréan.

I1. Un desplazamiento horizontal relativo entre dos niveles sucesivos de
la estructura, igual a la altura del entrepiso dividido entre 500 para edifi-
caciones en las cuales se hayan unido los elementos no estructurales capaces
de sufrir dafios bajo pequefios desplazamientos: en otros casos el limite serd
igual a la altura del entrepiso dividido entre 259.

Bdicicnalmente se respetaran los estadeos limite de servicio de la cimenta-
cion v los relativeos al disefic sismico cbhservados en el Titulo y las Normas.

En el disefio de toda estructura deberén tomarse en cuenta los efectos de
las cargas muertas, de las cargas vivas, del sismo y del viento, cuando este
Ultimo sea significativo. Las intensidades de estas acciones que deban consi-
derarse en el disefio y la forma en gue deben calcularse sus efectos los abor-
daremes en las secciones III.5, III.6, ITII.7 y III.8. y la forma en gque deben
cembinarse se tratarida en ésta misma seccidn.
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Cuande sean significativos, deberan tomarse en cuenta los efectos de: em-
puje de tierras y liquidos, temperatura, contraccién de materiales, hundimien
to de apoyos, maquinaria y equipo que no aparecen en la tabla de cargas vivas
del Reglamento. Estos caseos, también se apegardn a les criterios de disefio se
gqun el Reglamento.

Para el disefic de estructuras, el Reglamento considera tres categorias de
acciones (c¢argas), de acuerdo con la duracién en que obran scobre las mismas
con su intensidad méxima:

a) Acciones permanentes (carga muerta, empuje estatico de tierras y liqui-
dos) son las que cbran en forma continua sobre la estructura y cuya intensidad
varia poco con el tiempo.

b) Acciones variables (carga viva, efectos de temperatura, cambios volumé-
tricos, etc.) son las que obras sobre la estructura con una intensidad varia-
ble con el tiempo, pero que alcanzan valores significativos durante lapsos
grandes.

c) Acciones accidentales (sismo, viento, explosiocnes, incendios, etc.) son
aquelias que pueden tomar valores significatives durante periodos muy cortos.

Para acciones que no contemplan el Reglamento ni las Normas, en el articu
lo 187 se establecen los criterios a cumplir en el disefic.

Con esta clasificacién podemos abocarnos a obtener las combinaciones arri-
ba mencionadas, para lo cual es importante entender por combinacidn de accio-
nes de disefio a un conjunto de accicnes {(cargas) para cuyoc efecto superpuesto
debe revisarse la seguridad de la estructura.

El Reglamento considera dos tipos de combinaciones:

I. Combinacidén comin en donde intervienen todas las cargas permanentes, una
accidén variable con su carga viva maxima (Wm) y el resto con su carga instan-
tédnea {Wa) o todas ellas (las variables) com su carga media (W) cuando se tra
te de evaluar efectos a largo plazo,

I1. Combinacidén excepcional donde intervienen todas las cargas permanen-
tes, las cargas variables con sus valores instantdneos y una carga accidental
en casc de combinacidm,

En ambos tipos de combinacién los efectos de todas las acciones deberan
multiplicarse por los factores de carga segin el articulo 194 y que mas ade-
lante se detallan,

Las fuerzas internas (momentos, cortantes, axiales y torsiones) y las defor
maciones producidas por las acciones (cargas) se determinaradn medignte un
analisis estructural el que en general serd un métcodo eldstico en que las pro
piedades mecanicas y geométricas de los elementos deberdn elegirse de manera
que se representen 1los posibles efectos de no linealidad, como son las debi-
das a las deformaciones a largo plazo y el agrietamiento del concreto.

Otro concepto de importancia es el de resistencia, debido a que es util pa
ra el disefio y verificacién de la seguridad. Se entiende por resistencia a
la magnitud de una accién, o de una combinacién de acciones, gque provocaria
la aparicién de un estado limite de falla de la estructura o cualesquiera de
sus componentes.

La resistencia se expresard en términos de la fuerza interna ¢ combinacidn
de fuerzas internas, gque correspondan a la capacidad méxima de las secciones
criticas de la estructura. En general la resistencia de una estructura se de-
termina analiticamente basandonos en el conocimiento de las propiedades geomé
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tricas de la estructura y mecénica de los materiales que la componen. El cal-
culec de la resistencia consiste en la determinacién de la fuerza interna que
produce algun estado limite, sin embargo, dicho cédlculo se enfrenta a incerti
dumbres que provienen esencialmente de dos aspectos:

a) Los procedimientos de fabricacidén de los materiales y de construccidn
de la estructura que dan lugar a variabilidad en las propiedades mecénicas y
geométricas de é&sta.

b} La falta de un conocimiento exacto del comportamiento estructural ante
distintas solicitacicnes, lo que ocasiona que los procedimientos de cédliculo
de la resistenciaz no sean precisos.

La respuesta de la estructura estéd representada por el conjunto de parame-
tros fisicos que describen su comportamiente ante las accicnes que le son
aplicadas. Veamos graficamente lo mencionado a la respuesta estructural y el
estado limite.

inaceptable

agecuada

—»
T respuesta

estado limite
inestabilidad flechas
estado colapso estado desplaz. horizont.
limite fatiga limite de vibraciones
de falla dafio irreversible SErvicio agrietamientos
etc. etc.
ACCIONES
carga carga sistno hund#niento
viva muerta
ESTRUCTURA

flkha  esfubrzo agn*tam dafi
RESPUESTAS

Cuando no se cuente con un procedimiento analitico confiable para determi-
nar la resistencia, se recurrird a un procedimiento experimental conforme a
los lineamientos del Reglamento. En el experimentc se deben reproducir las
condiciones que s& van a presentar en la préactica, sobre todo en cuantc a la
forma de apoyo y aplicacidén de la carga. Si las propiedades mecanicas y geo-
métricas de los materiales empleados en la determinacidén difieren de los que
puedan esperarse en los prototipos, serd necesario hacer correccicnes a los
resultados de acuerdo con las leyes de similitud apropiadas.

No es facil obtener la seguridad estructural adecuada, ya que es necesario
plantear el disefic en términos que permitan identificar claramente contra gqué
se pretende tener seguridad, dénde se deben aplicar factores de seguridad ¥y
qué efectos éstos pretenden cubrir. Apoyandonos en los estados limite, éstos
permiten comparar la resistencia para cada estado limite contra la accién co-
rrespondiente,

Se revisard que para las diferentes combinaciones y para cualguier estado
limite de falla posible, la resistencia de disefio sea mayor o igual al efecto
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de las acciones de disefio que intervengan en la combinacién de cargas en estu
dio, multiplicado por los factores de carga correspondiente, es decir: FrR R >
Fc 3 o sea, gue la resistencia R, calculada con los valores de los esfuerzos
resistentes de los materiales sea multiplicada por un factor de reduccion Fr,
que tome en cuenta la importancia del elemento estructural asi como algunos
factores adicionales como el modo de falla (dictil o fragil) involucrado en
el estado limite analizado. Dicho producto serd mayor o igual a los efectos
de las acciones de disefio (fuerzas internas) S calculadas del andlisis de la
estructura ante cada una de las combinaciones de disefio, multiplicadas por el
factor de carga Fc que depende de si la combinacién de carga incluye ¢ no una
accién accidental y de la importancia de la construccidn (grupc A o Bj}.

El factor de carga se obiiene segin el articulo 194 de la siguiente manera:

I. Para la combinacién comin sera 1.4, pero si la estructura es clasificada
en el grupo A sera 1.5.

I1. Si es combinacidn excepcional sera 1.1.

III. Para acciones o fuerzas internas cuyo efecto sea favorable a la resis

tencia o estabilidad de la estructura seré 0.9. Como es el caso del efecto de
volteo.

IV. Para la revisién de estados 1limite de sexvicio, ésto as, deflaxiones,
agrietamientos y vibraciones, sera 1.0.

Se terminari esta seccidén recomendando no mezclar cddigos y procedimientos
de disefic de distinta procedencia. La razdn es que cada cbdigo trata de lle-
gar a los niveles de seguridad que considera adecuados mediante el uso de fac
tores de seguridad explicita o implicitamente incluidos en la diferentes eta-
pas del disefic v que el peso que se da & los diferentes factores parciales es
diferente de uno a otro cédigo, pudiendc llegar a resultados inseguros, © muy
conservadores, si se toman por ejemplo, las cargas y factores de carga de un
reglamento, mientras se calculan las resistencias por los criterios de otro.

.5 CARGAS MUERTAS

Se llama carga muerta al conjunto de cargas producidas por el peso propio
de la construccién; incluye el peso de la estructura y el de los elementos
no estructurales.

Para su calculo se requiere la determinacitén de los volimenes de los dife-
rentes componentes de la construccién y ser multiplicades por sus pesos volu-
métricos. En general las cargas muertas se representan como cargas uniforme-
mente distribuidas sobre las distintas Areas de la construccién, aungue exis-
ten casos de cargas lineales (muros divisorios) y concentradas (equipos fijos).

Los pesos unitarios de los materiales seran valores ninimos probables cuan
do favorezcan a la estabilidad de la estructura y méximos probables cuandeo el
efecto de la carga muerta es desfavorable.

El peso de las losas y firmes de concreto por lo general son mayores que
los calculados, ya que se suelen corregir les niveles de los mismos. De alll
el pesc adicional que marca el Reglamento. Estos incrementos no son aplica=~
bles cuando la carga muerta favorezca a la estabilidad de la estructura.
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itl. 8 CARGAS VIVAS

Las cargas vivas son fuerzas dque se deben al uso y ocupacidn de las cons-
truccicnes y que son de caracter flotante. Incluyen, todo aquello que carece
de una posicién fija y no puede considerarse como carga muerta. La carga viva
es la principal aceidén variable que debe considerarse en el disefio.

En el Reglamento se seflala que las cargas gque en él se indican, neo inclu-
yven el peso de muros divisorios de cualquier material, ni de inmuebles, equi-
pos u objetos como cajas fuertes, archivercs, libreros y cortinas en salas de
espectaculos entre otros. Por lo tanto, deben considerarse y ser incluidas en
la memaoria de célculo reflejandose también en los planos.

Existen multiples factores que influyen en ia forma en como operan las car
gas vivas en las construcciones teniendo un caracter muy variable en su dis-
tribucidn en el espacio y en el tiempo, asi como en la manera en dque actdan
sobre la estructura. Esta va desde un efecto estatico permanente hasta un
efecto dindmico o de impacto. Por estas razones los modelos gue presentan los
reglamentos, para efectos de disefio recurren a métodos simples. Estos modelos
consisten usualmente en un una carga uniformemente distribuida aplicada en
forma estatica, acompafiada ocasionalmente por alguna carga concentrada. No
hay que perder de vista que con este planteamiento de carga uniforme se pre-
tende representar el efecto giobal de la carga viva real incluyendo sus aspec
tos dindmicos y de impacto.

Puesto que se indica en el Reglamento que las cargas uniformes se conside-
ran distribuidas scbre el &rea tributaria de cada elemento, vale la pena en-
tender por &rea tributaria de un elementc de una estructura sujeta a carga
uniformemente distribuida, aquella area que, multiplicada por la carga unifor
me, define la carga total que se debe considerar actuando sobre el elemento
y que produce efectos similares a los de la distribucién real de cargas scbre
la estructura.

Tomemos en cuenta que, el criteric de Area tributaria es un artificio y
que realmente la carga tendrd una distribucién mucho més uniforme que la que
se determina de &rea tributaria, ya que tenderd a ser mayor en las zonas don-
de las flechas de las vigas son mencres, es decir, cerca de sus extremos, Y
menor en el centro. Por ello se considera en general que la carga total apli-
cada en el area tributaria se reparte uniformemente en el elemento portante.

En el Reglamento se especifican para cada desting, tres valores del &rea
tributaria,; carga viva media W, carga viva instantanea Wa y carga viva méxima
Wm gue sSeran usadas en diferentes situacicnes, W y Wa, se consideran indepen-
dientes del 4rea tributaria, aunque en teoria deberian depender de ella en
forma similar a Wm.

Dependiendo de la combinacién de cargas que se esté revisando, pueden inte
resar distintos valores de la carga viva con respecto a su variacién tempo-
ral. Wm se emplea para disefiar estructuralmente por fuerzas gravitacionales
(cargas permanentes) y para calcular asentamientos inmediatos en suelos, asi
como en el disefio estructural de la cimentacion ante cargas gravitacicnales.
Wa se usard cuando se Superponga con una accidn accidental es decir, se usa
para disefio sismico y por viento y cuandeo se revisen distribuciones de carga
m&s desfavorable gque la uniformemente repartida sobre toda el area. W cuando
se pretenda estimar efectos de large plazo como los asentamientos diferideos y
para el céalculo de flechas diferidas.

Cuando el efecto de carga viva favorezca a la estabilidad de la estructu-
ra, como es en problemas de flotacién, volteo v de succidn por viento, su in-
tensidad se considera cero sobre toda el area tributaria, a menos gque se jus-—
tifique otro valor acorde con la definicién del articule 187 del Reglamento.

30



Durante el proceso de construccién debemos tomar en cuenta las cargas vivas
transitorias que se presenten; deberidn incluir el pesoc de los materiales
almacenados temporalmente, el de los vehiculos y equipos, los celades de las
plantas superiores que sSe apoyen en la planta que se analiza y el perscnal re
querido, no siendo este dltimo menor de 150 kg/m’. Se debe considerar, ade-
mas, una carga de 150 kg en el lugar mas critico.

Al igual que en otros capituleos del Reglamento, el mal uso de la construc-
cién en torno al disefio especificado, es responsabilidad del propietario.

.7 DISENO POR SISMO

Los requisitos minimos de disefio para una seguridad razonable ante los
efectos de sismo es lo que se trata en esta seccidén, en tanto que para los mé

todos de anélisis y los requisitos para estructuras especificas se abordarén
en la seccidén IV.2.

En el Reglamento se establece que las estructuras se analizardn bajo la ag
cion de dos componentes horizontales ortogonales no simultdneos del movimien-
to del terreno. Las fuerzas internas resultantes asi como las deformaciones
resultantes se deben combinar entre si como lo solicitan las Normas sfismicas,
y se combinardn con los efectos de fuerzas gravitacionales y de las otras
acciones que correspondan como se vio en III.4.

Para el método estético de anilisis sismico gque es nuestro motivo de estu-
dio, debemos calcular las fuerzas sismicas, deformaciones y desplazamientos
de la estructura, asi como sus giros por torsién y tomando en consideracién
también la flexién de sus elementos y, cuando sean significativos la fuerza
cortante, la fuerza axial, teorsién de los elementos, efectos de segunde orden
(efectos de esbeltez) entendiéndose estos ultimos como los de las fuerzas gra
vitacionales actuando en la estructura deformada ante la accién tanto de di-
chas fuerzas como de las laterales.

Debemos verificar gue la estructura y su cimentacidén no alcancen ningun es
tado limite de falla o de servicio. Cualquier elemento que contribuya de mane
ra importante a la resistencia de fuerzas sismicas en mas del 35% debe dise-
fiarse con un factor de seguridad adicicnal, el cual se refleja en una reduc-
cién de su factor de resistencia en un 20%. Tal es el casc de columnas cuando
Su nimero sea pequefio y, sobre todo de muros y contravientos gque por su capa-
cidad de rigidez suelen absorber una fraccién significativa de las fuerzas
sismicas., Se genera de esa manera el empleo de esquemas eStructurales en los
que la funcidn de resistir las fuerzas sismicas se distribuye entre un buen
nimero de elementos, obteniendo redundancia en la resistencia a dichas fuer-
zag y reduciendo la probabilidad de que un defecto o debilidad en un elemento
aislado produzca la falla de la estructura completa.

En el andlisis de muros divisorios, de fachada o de colindancia, debemos
seguir las reglas siguientes;

I. Los muros que contribuyan a resistir fuerzas laterales se ligardn ade-
cuadamente a los marcos estructurales o a castillos y dalas en todo el perime
tro del muro, su rigidez se tomard en cuenta en el analisis sismico y se veri
ficard su resistencia de acuerdo a las Normas correspondientes.

Los castillos y dalas deben estar ligades a los marceos. Se verificara que
las vigas, losas y columnas resistan la fuerza cortante, la fuerza axial, el
momento flexionante y, en su caso, las torsiones gque en ellas induzcan los
muros. Se verificaréd también, gque la unidén en elementos estructurales resis-
tan dichas acciones.
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II. Cuando los muros no contribuyan a resistir fuerzas laterales, se suje-
tardn a la estructura de manera dque no restrinjan su deformacién en el plano
del muro. Preferentemente estos muros seran de materiales muy flexibles y dé-
biles.

La separacidn o no de los muros a la estructura permite al proyectista la
la opcibén de desligar estos muros e ignorarlos en el anadlisis sismico o bien
de ligarlos a la estructura principal v tomarlos en cuenta tantc en su parti-
cipacién en absorber fuerzas sismicas como en los esfuerzos locales que intro
ducen en los elementos estructurales a los que estdn ligados,

El coeficiente sismico, ¢, es el cociente de la fuerza cortante horizontal
gque debe considerarse que actia en la base de la estructura por efecto del
sismo, entre el peso de ésta sobre dicho nivel. Como base de estudio se toma
el nivel a partir del cual los desplazamientos con respecte al terreno circun
dante comienzan a ser significativos. Para el peso total se tomara en cuenta
las cargas muertas y vivas segun III.5 y III.6

Los coeficientes sismicos y otros regquiszitos de disefio sismicoc dependen de
la zona en que se ubique la construccidén y del grupc a que pertenezca. El coe
fieciente sismico para construcciones clasificadas en el grupo B se tomaréan
igual a 0.16 en la zona I, 0.32 en la zona II v 0.40 en zona III, excepto pa-
ra el método simplificado de an&lisis cuyos coeficientes vienen indicados en
las Normas sismicas, Y las zonas especiales en las que dichas Normas especifi
quen otros valores de c, Para estructuras del grupo A se incrementa ¢ en un
50%. En las construcciones del grupo A al ser incrementado ¢ tiene como fina-
lidad de que estas construcciones permanezcan sin cclapsoc y por consiguiente
en condiciones de operacidén después de un sismo.

Cuando se aplique el método estdtico o un método dindmico para anadlisis
sismico, podran reducirse con fines de disefio las fuerzas sismicas calcula-
das, en funcién de las caracteristicas estructurales y del terreno segin los
criterios de las Normas sismicas. Los desplazamientos calculados de acuerdo
con estos metodos, empleando las fuerzas sismicas reducidas, deben multipii
carse por el factor de comportamiento sismico que marcan las mismas.

En la seccién III.8 se dan los criterics en que se basa la definicién de
la zona en que se ubica un predio dado y en las Normas de cimentacidn se pro-
porcicna un mapa con la subdivisién aproximada de las tres zonas. Para obras
importantes la zZona gue corresponde al sitio debe determinarse con base en
los sondeos de mecanica de suelos. En las Normas sismicas se define una subzo
na que incluye parte de la zona III, y una pegquefia porcién de la zona II; en
dicha subzona no se admite reduccién a los coeficientes sismicos.

El articulo 208 marca que se verificard que la estructura y la cimentacién
deben resistir las fuerzas cortantes, momentos torsionantes de entrepiso y mo
mentos de velteo inducidos por efectos sismices combinados con los gque corres
pondan a otras solicitaciones, v afectados del correspondiente factor de carga.

Los limites de desplazamiento lateral admisibles para las estructuras es-
tan especificados en el articulo 209, si llamamos A al desplazamiento lateral
de un nivel respectc al inmediate inferior, h a la altura entre dichos nive-
les y Yadm a la distorsiém del entrepiso. Tendremos que para la diferencia en-
tre los desplazamlientos laterales de pisos consecutivos debidos a las fuerzas

cortantes horizontales no deben de exceder; yadm < 0.006h veces la diferencia
de elevaciones correspondientes.

Pero si los elementos incapaces de soportar deformaciones apreciables como
los mures de mamposteria y sus acabados, estan desligados de la estructura
principal adecuadamente de modo que no sufran las deformaciones de ésta, po-

drd llegarse a: yadm < 0.012h.
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Para la colocacién de wvidrios, las holguras que se deben de dar por efec-
tos sismicos se especifican en la Normas sismicas.

En lo que se refiere a las separacicnes, el articulo 211 especifica que to
da construccidén debe separarse de sus linderos con los predios vecinos una
distancia no menor a 5 ¢cm, ni menor que:

Zona I : S =0 (A) + 0.001H
Zona II : ] Q (A) + 0.003H

Zona III : S =0 (A} + 0.006H
donde:
S separacidén
H altura scbre el terreno del nivel en estudio
Q@ factor de comportamiento sismico
A desplazamiento horizontal calculado para el nivel en estudio

El desplazamiento calculado serd el que resulte del andlisis con las fuer-
zas sismicas reducidas segun las Normas sismicas, multiplicado por el factor
de comportamiento sismico marcado por dichas Normas,

Finalmente, el andlisis y disenio estructural de puentes, tangues, chime-
neas, silos, muros de retencidén y otras construccicnes especiales se regiran
conforme a las Normas sismicas.

1.8 DISENO DE CIMENTACIONES

El coeficiente ¢, los aspectos de mecénica de suelos y otros requisitos pa
ra diseflo sismico dependen de la zona en que se ubique la construccidn.

El Reglamentc diwvide el Distrito Federal en tres zonas atendiendo al tipo
de suelo: de lomas {zona I), de transicién {(zona II} vy de lago (zona III); los
criterios para distinguir a qué zona corresponde un predio dado, se proporcio
nan mas abajo, en donde se disponen los requisitos minimos para el diseflo vy
construcciédn de cimentaciones.

La cimentacién o subestructura, constituye un elemento de transicién entre
la estructura propiamente dicha o superestructura, y el terreno en gue se
apoya. Su funcién es lograr gque las fuerzas gue se presentan en la base de la
estructura se transmitan adecuadamente al suelc en que ésta se apoya. Para que
eso se cumpla debera haber una seguridad adecuada contra la ocurrencia de fa-
llas en la estructura o en el suelo y contra la presencia de hundimientos ex-
cesives que ocasionen dafios en la construccidén misma, en las vecinas o en las
instalaciones enterradas en la proximidad de la cimentacién.

Es por ello, que en el articule 218 se hace nmencién de la necesidad de que
toda estructura requiere de una cimentacidén funcional acorde con su estructu-
ra y tipo de suelo.

El Reglamento en su articule 219 zonifica el Distrito Federal de la manera
siguiente:

Zona I {(lomas)

Esta incluye las faldas de la Sierra de Guadalupe, la serrania de las Cru-
ces v adicionalmente las partes altas de los cerros del Pefidn de los Bafios, Pe
fion del Marqués y Cerro de la Estrella. Esta formada por suelos firmes areno-
limosos (tepetate) y tobas compactas de alta capacidad de carga y baja defor-
mapilidad; se incluyen los derrames de basalto del Pedregal.
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Zona II (transicién)

Esta zona constituye el cambio, por lo general progresiveo, entre lo mate-
riales que forman la zona de lomas y las existentes en la zona de lago.

Debide a las condiciones de erraticidad gque presenta la estratigrafia‘de
esta zona se han reconocido tres condiciones tipicas:

1) progresiva, en que la formacidén rocosa aparece cubierta por depositos
de origen aluvial, a su vez subyacsntes a las capas mds recientes de arcilla
lacustre.

2) interestratificada, caracteristica de regiones en que las fases aluvial
y lacustre se suceden en forma alternada, dando lugar a la intercalacidn de
mantos blandos arcillosos con otros granulares contaminados por finecs, gene-
ralmente duros y mas resistentes.

3) abrupta, que se distingue por que los depdsitos lacustres estan en con-
tacto con la formacién rocosa con interfase de suelo residual.

Zona III (lacustre o lago)

1a zona de lago sobre la cual se asienta gran parte de la ciudad de México
estad formada por la sedimentacién de arenas y arcillas de origen volcanico,
las cuales fuercon transportadas por el aire y las corrientes hacia las aguas
tranquilas de los lagos que se originaron en la cuenca. A medida que se depo-
sitaron tales materiales se definieron las siguientes formaciones: el primer
horizonte u horizonte inferior lo constituye la formacidén Tarangec, la cual se
desarrolla a partir de los primeros depositos aluviales (anteriores al cierre
de la cuenca) e incluye el estrato de arcilla inferior y una capa de material
desecado y/o compacto, en su parte mas superficial; a continuacién sobre di-
chos depdsitos se encuentra la formacidn Tacubaya, la cual estéd constituida
por arr-illa lacustre de alta compresibilidad y baja resistencia al corte, ¥y
finalmente, las formaciones mAs recientes y en consecuencia més superficiales
corresponden a La Becerra, Barrilaco y Totolcinge. De esta forma la zona la-
custre se encuentra formada por los siguientes estrates:

manto supetficial
formacion arcillosa supetior
Estratos { capadura
lacustres formacién arciliosa inferior
depbsitos profundos

lLas pruebas de laboratorio y exploracién de campo del artfculo 220 deben
proporcicnar los criterios de disefic de cimentacidén y procedimiento construc-—
tivo, asi como la existencia o no de materiales sueltos, ¢grietas u oquedades
y sus posibles soluciones en caso de zona I vy la notificacién de vestigios
arqueclégicos, cambios fuertes de estratigrafia asentamientos entre otros, pa
ra su consideracidén en el disefio si se trata de las zonas II y III.

El hundimiento excesiveo de la construccién puede ccasionar dafios a las
construcciones vecinas y a las instalaciones de la via publica. El desplome o
inclinacién que puede admitirse en un edificio estd regido principalmente por
aspectos de apariencia y funcionamiente de la construccién. Por tal motivo,
el articulo 221 marca la importancia de conocer las cimentaciones vecinas ¥
la localizacidén de obras subterr&neas actuales o futuras, con objeto de que
la construccidén no ocasione dafios a éstas y asi misma.

Debido al asentamiento paulatino que sufre la ciudad de México, principal-
mente en las zonas II y III, se debe prever el efecto que ocasione a corfto ¥y
largo plazo sobre la cimentacidn gue la estructura vaya a requerir.
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Para la revisién de la sequridad de las cimentaciones, segin el articulo
223 debe cumplirse que la resistencia y deformaciones admisibles sean mayores
que las fuerzas y deformaciones inducidas por las acciones de disefio. Las ac-
ciones seran afectadas por los factores de carga y las resistencias por leos
factores de resistencia que se dan en las Normas de cimentacidn.

En el disefio de toda cimentacién, se consideraran los siguientes estados
limite, ademis de los correspondientes a los miembreos de la estructura:

I. De falla:

a) Flotacidn;

b)Desplazamiento plastico local o general del suelo bajo la cimentacién, y
c) Falla estructural de pilotes, pilas u otros elementos de la cimentaciodn.

ITI. De servicio:

a) movimiento vertical medio, asentamiento o enmersién, con respecte al ni
vel del terreno circundante;
b} inclinacién media, y

¢) deformacién diferencial.

En cada uno de estos movimientos, se consideraran el componente inmediato
bajo carga estatica, el accidental, principalmente por sismo, y el diferido,
por consolidacién, y la combinacién de los tres.

En el disefio de la cimentacidn se deberan congiderar las acciones de carga
muerta, carga viva, sismo y viento, asi como el peso propio de la cimentacidn,
las descargas por excavacién, los efectos del hundimiento regional sobre la
cimentacién, incluyendo la fricecién negativa, los pesos y empujes laterales
de los rellenos y lastres que graviten sobre los elementos de la cimentacidn,
la aceleracién de la masa del suelo deslizante cuando se incluya sismo y toda
otra accién que se genere sobre la propia cimentacidn o en su vecindad.

La magnitud de las acciones sobre la cimentacidn provenientes de a estruc-
tura sera el resultado directo del andlisis de ésta. Para fines de disefio de
la cimentacidén, la fijacién de todas las acciones pertinentes seré responsabil
lidad conjunta de los disefladores de la superestructura y de la cimentacitn.

En el andlisis de los estados 1limite de falla o serviclo, se tomarad en
cuenta la subpresién del agua (subpresién hidrostatica), que debe cuantificar
se conservadoramente atendiendo a la evolucidn de la misma durante la vida
Gtil de la estructura. La accién de dicha subpresién se tomaréd con un factor
de carga unitario.

La seguridad de las cimentaciones contra los estados limite de falla se
evaluarad en términos de la capacidad de carga neta, es decir, del méximo in-
cremento de esfuerzo que pueda soportar el suelo a nivel de desplante.

La capacidad de carga de los suelos de cimentacidn se calculard por méto-
dos analiticos o empiricos suficientemente apoyados en evidencias experimenta
les o se determinard con pruebas de carga. La capacidad de carga de la base
de cualquier cimentacién se calculara a partir de lag resistencias medias de
cada uno de los estratos afectados por el mecanismo de falla més critico. En
el calculo se tomard en cuenta la interaccién entre las diferentes partes de
la cimentacidon y enfre ésta y las cimentaciones vecinas.

Los esfuerzos o deformaciocnes en las fronteras suelo-estructura necesarios
para el disefio estructural de la cimentacién, incluyendc presiones de contac-
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to y empujes laterales, deberdn fijarse tomande en cuenta las propiedades de
la estructura y las de los suelos de apoyo. Con base en simplificaciones e hi
potésis conservadoras se determinara la distribucién de esfuerzos compatibles
con la deformabiiidad y resistencia del suelo y de la subestructura para las
diferentes combinaciones de solicitaciones a corto y largo plazos, o mediante
un estudio explicito de interaccién suelo~estructura.

En el disefio de las excavaciones el articulo 228 se establece que los esta
dos limite a considerar son los siguientes:

I. De falla: cclapse de los taludes o de las paredes de la excavaciédn o
del sistema de soporte de las mismas, falla de los cimientos de las edifica-
ciones adyacentes y falla de fondo de la excavacién por corte o por subpre-
sién en estratos subyacentes, y

II. De servicio: movimientos verticales y horizontales inmediatos y diferi
dos por descarga en el Area de excavacién y en los alrededores. Los valeores
esperados de tales movimientos deberidn ser suficientemente reducidos para no
causar dafics a las edificacicnes e instalaciones adyacentes ni a los servicios
publicos. Ademas la recuperacién por recarga no deberd ocasionar movimientos
totales o diferenciales intolerables para las estructuras gque se desplanten
en el sitio,

En el articulo 229 se dan las consideraciones a tomar en cuenta en el caso
de muros de contencién gque tengan la finalidad de dar estabilidad a desnive-
les de terreno, debiéndose disefiar de tal forma que no se rebase los siguien-
tes estados de falla: volteo, desplazamiente del muro, falla de la cimenta-
cién del mismo o del talud que lo soporta, ¢ bien rotura estructural. Ademés,
se deben revisar los estados limite de servicio, como asentamiento, giro o de
formacién excesiva del murc., Los empujes se estimaran temando en cuenta la
flexibilidad del mure, el tipo de rellenc y el método de celocacién del mismo.
Los murcs incluiran un sistema de drenaje adecuado que limite el desarrollo
de empujes superiores a los de disefic por efectc de presién del agua.

La parte del estudio de mecénica de suelos debe fijar el procedimiento de
construccidn de la cimentacidén, tipo de excavacién, muros de contencidn que
asegure el cumplimiento de las hipétesis de disefio y se garantice la seguiri-
dad durante y después de la construccidn, segun se apunta en el articulo 230.

En el articulo 231 se solicita que la memoria de disefic de la cimentacidn
debe incluir por mencionar alguncos aspectos: la justificacién del tipo de ci-
mentacién, procedimiento de construccién y los métodos de andlisis utiliza-
dos; resultados de exploraciones, sondeos, pruebas de laboratorio, etec.

Finalmente, para las construcciones de los grupos A y Bl, se deberdn ha-
cer nivelaciones durante la construccién y hasta que los movimientos diferi-
dos se estabilicen, a fin de observar su comportamiento en las excavaciones ¥
cimentaciones y prevenir dafios a la construccidén, a las construcciones veci-
nas ¥y a los servicios plblicos. Rl respectc el propietario debera entregar co
pia del reporte de las mediciones.
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v
DISPOSICIONES DE DISENO (NTC)

V.l INTRODUCCION A LAS NTC

El alcance de las Normas Técnicas Complementarias (NTC) de este trabajo
{sobre todo en las de sismo} contemplan lo relativo al método estético, y sé-
lo se tocarédn aspectes de tipo dinamice cuando como apoyo a lo desarrollado
asi lo requiera. Para abundar sobre aquellos temas que no se toque con tanta
amplitud deseada, se conmina consultar las referencias.

Cuando se indigue Normas a lo largo de éste capitulo, nos referiremos a la
que segin cada seccidn se esté tratando, excepto que se indique otra cosa.

IV.2 NTC PARA DISENO POR SISMO

Estas deben aplicarse al disefio de tode edificio, asi como a aguellos cu-

ya capacidad ante sismo deba revisarse. Sus dispeosiciones tienen como objeti-
vos:

- Evitar mediante la aplicacién de medidas de seguridad adecuadas, pérdidas
y/0o lesiones humanas durante cualquier evento sismico.

- Impedir, durante los sismos de frecuente ocurrencia, dafios en la estructu-
tura y en los componentes no estructurales, sin descartar la posibilidad de
de daflos durante sismos de mayor intensidad y de ccurrencia poco frecuente.

- Lograr que a raiz de todo sismo sSigan en operacién las construccicnes que
prestan servicios esenciales.

A pesar de lo anterior, la naturaleza de los sismos es a tal grado imprede
cible gque no se puede aseguarar dque se alcancen los objetives anteriores.

IV.2.1 Eleccion del tipo de analisis

Seglin sean las caracteristicas de la estructura de que se trate, ésta po-
dréd analizarse por sismo mediante algunc de los métodos que se establecen en
las Normas, con las limitaciones gue en ellas se indican,

Para el caso que nos atafie, las estructuras que no excedan de 60 m de altu
ra podrdn ser analizadas por el método estédtico descrito por las Normas, para
estructuras de mayor altura es obligatorio el uso de métodos dinamicos. Con la
misma limitacién, si el edificioc estd cimentado en las zeonas II o III segln
el articulo 219, es optativa la aplicacién de los apéndices de las Normas, en
donde se tienen en cuenta los periodos dominantes del terreno en el sitio de
interés y la interaccidén suelo-estructura.

IV.2.2 Espectros para disefio sismico

Cuzndo se apligue el andlisis dinamico modal, se adeoptaran las siguientes
hipdtesis para el andlisis de la estructura:
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La ordenada del espectro de aceleraciones para disefio sismico, a, expresa
da como fraccién de la aceleracién de la gravedad, estéd dada por las siguien-~
tes expresiones:

3T c
a = (1 + —~=) ~—- si 0 <T < Ta
Ta 4
a==c si Ta < T < Tb
Tb
a=c (-=)° si T>TM
T

La figura 4.1 muestra los limites anteriores:

4

g

L)
L}
L T
L}
1

» T
Ta Th

Figura 4.1 Espectro de disefio sismico

T es el periodc natural de vibracién de interés, T, Ta y Tb estAn expresa-
dos en segundos; ¢ es el coeficiente sismico, y r un exponente que depende de
la zona en que se halla la estructura.

El coeficiente ¢ se obtiene del articulo 206, salvo que en la parte som-
breada de la zona II en la figura 4.2 se tomard c = 0.4 para las estructuras

del grupo B, y ¢ = 0.6 para las del grupe A. Los valores se dan en la tabla
4.1.

Tabla 4.1

Valores de ¢, Ta, Th ¥ T

Zona c c Ta Ts t
Grupo B Grupo A
I 0.16 0.24 0.2 06 1/2
i 0.32 0.48 3.3 .5 2/3
I+ 040 0.60 0.6 39 1

* no sombreada en la figura 4.2.
+ y parte sombreada de la zona I en la figura 4.2.

Esta seccidédn de las Normas para sismo ya toma en cuenta las incertidumbres
en la valuacién de periodos, los efectos de temblores de distintos origenes,
la influencia del amortiguamiento v los distintos tipos de suelos.
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IV.2.3 - Reduccién de fuerzas sismicas

V.2.3.1 Factor reductivo Q'

con fines de diseflo, las fuerzas sismicas para andlisis estéatico y las ob-
tenidas del analisis din&mico modal empleando los métodos que fijan las Normas
se podran reducir dividiéndolas entre el factor reductivo Q'. En el disefio
sismico de estructuras que satisfagan las condiciones de regularidad {( sec-
cién Iv.2.5 ), Q' se calculard como sigue:

Q' = Q si se desconcce T © si T > Ta
T

Q' = 1 + (===} (@ - 1) 5i T < Ta
Ta

T se tomard igual al periodo fundamental de vibracién cuandc se emplee el gé-
todo estatico e igual al periodo natural de vibracién del modo que se conside
re cuando se emplee el método de andlisis modal y Ta es un periodo caracteris
tico del espectro de disefio que se definid en la seccién IV.Z.Z.

En el disefic sismico de las estructuras que no satisfagan las condiciones
de regularidad que fija la seccién 1IV.2.5., se multiplicaré por 0.8 el valor
de Q',

Las deformaciones se calcular4n multiplicande por Q las causadas por las
fuerzas sismicas reducidas cuando se emplee el método estatico de analisis o
el de andlisis modal.

Cuando se adopten dispositivos especiales capaces de disipar energia por
amortiguamiento o comportamiento inelastico, podrén emplearse criterios de di
sefto sismico que difieran de las Normas, pero congruentes con ellos, si se de
muestran a satisfaccién del Departamento tanto la eficacia de los dispositi-
vos o soluciones estructurales como la validez de los valores del ‘amortigua-
miento y de Q' que se propongan.

IV.2.4 Facter de comportamiento sismico Q

Los valores de Q dependen de la estructuracién, y en un edificio dado el
gistema estructural puede ser diferente en las direcciones de andlisis, po-
dria pensarse en utilizar distintos valores de Q en cada direccidén pero el Re
‘'glamento y las Normas se basan en la hipdtesis de que se usard un mismo valor
de Q en cada direccién de anélisis para toda la estructura, incluyendo su ci-
mentacién, pero también los factores @ reflejan reservas gque el andlisis con-
vencional no tiene en cuenta.

Se adoptarén los valores de Q de la manera siguiente:

I. Se gsara Q = 4 cuando se cumplan los requisitos siguientes:

En todos los entrepisos, se cumplirdn los siguientes limites minimos del
cortante sismico que serd resistido por los siquientes elementos estructura-
les:

l.~ Marcos ductiles de acero ¢ de concreto reforzado > 50%

Marcos contraventeades < 50%
Muros dictiles de Concreto reforzado < 50%

2.~ Muros de mamposteria de piezas macizas ligados a la estructura < 20%
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3.~ El minimo cociente de la relacidén

capacidad resistente de entrepiso

accién de disefio

no difiere en més del 35% del promedio de dichos cocientes para todos
los entrepisocs.

4.- Los marcos y muros de concreto reforzadeo cumplen con los requisitos fi
jados por las Normas de concreto para marcos y murcs ductiles.

5.- Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos para marceos die-
tiles que fijan las Normas para estructuras metalicas.

Como comentarico para el punto 1 se tiene que los marcos dictiles tienen
la capacidad de desarrollar las més altas ductilidades de todos los sistemas
estructurales. La reduccién que la ductilidad pueda sufrir por que se recurra
a muros ¢ contravientos se ve contrarrestada por la doble linea de defensa, la
cual suministra el requisito de que los marcos por si solos pueden resistir
el 50% de la fuerza cortante en cada entrepiso, suponiendo que los contravien
tos y muros hubieran fallado totalmente. Para verificar este requisiteo, se de
be llevar a c¢abo un anélisis del edificio considerando soloc los marcos que lo
componen. La magnitud de las fuerzas cortantes de entrepiso obtenidas en di-
cho an&lisis debe ser mayor que el 50% de la fuerza cortante total.

En el analisis donde se tomen en cuenta los murcs de concreto debe verifi-
carse que éstos sean continuecs en su plano desde la cimentacién.

Referente al punto 2, este requisito es semejante al anterior pero mids res
trictivo ya que, dada una capacidad en cortante, la energia que se disiparia
al fallar los muros de mamposteria seria apreciablemente menor gue la disipa-
da en la falla de muros de concreto o contravientos de acero o concrete refor
zado.

Para el punto 3, una falla frecuente de falla en edificios de warios pisos
es la denominada "planta baja débil". Lo cual no debe interpretarse necesaria
mente que ocurre cuando un entrepiso es més débil de lo que requeriria un cé-
digo de construccidn, sino cuando el resto de los entrepisos es demasiado re-
sistente. Dadoc un movimiento del terreno, la situacién mas favorable es aque-
lla en que la disipacién de energia por deformacidén ineléstica se reparte uni
formemente en todos los entrepisos. 5i todos los entrepisos menos uho, © uUnos
cuantos, estan sobredisefiados, aquel o aquellos que no lo estén tienen que en
cargarse de la totalidad de la energia que ha de disiparse en deformacidén ine
léstica, lo cual les impone una enorme demanda de ductilidad,

No obstante lo anterior, sigue siendo cierto que si -en relacidén con las
fuerzas cortantes esperadas- todos los entrepisos estédn sobredisefiades salvo
uno o unos cuantos, la demanda de ductilidad que se impone a estos dltimos es
demasiado grande. De alli que, para que pueda aprovecharse un factor de ducti
lidad alto, haya cque asegurarse de que en ninglin entrepiso el cociente de la
fuerza cortante resistente entre el actuante sea muy inferior al promedio.

Para que puedan desarrollarse altos factores de ductilidad y sus benefi-
clios no se pierdan por deterioro, el punto 4 requiere la satisfaccién de tales
requisitos de las Normas de concrete. Esencialmente estos tienden a asegurar,
bajo la condicidn de que no se presente una falla fragil, que la capacidad de
marcos y muros se alcanza por fluencia del acero de refuerzo longitudinal en
tensién o bien del concreto en compresién si estad debidamente confinado.

Finalmente para el punto 5, tratéandose de marcos metalicos, las limitacio-
nes que tienden a asegurar su ductilidad sin detericro significative son ta-
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les que practicamente impiden que se presenten fallas fragiles y pandeo ine-
léstico ( el pandeo ineldstico comparte con las fallas fragiles el hecho de
que la capacidad disminuye rdpidamente en cuanto se alcanza la carga méxima;
por tanto, se disipa poca energia en el proceso ).

IT. Se usard Q¢ = 3 cuando se satisfagan las condiciones 2, 4 y 5 del caso
I ¥y en cualquier entrepiso dejan se satisfacerse las condiciones 1 y 3 del ca
50 I, pero la resistencia en todos los entrepisos es suministrada por:

1.- Columnas de acero o de concreto reforzado con losas planas.
2.- Marcos rigidos de acero.

3.~ Marcos o nmuros de concreto reforzado.

4.~ Combinacidén de marcos y muros de concreto reforzado,

5.- Marcos o diafragmas de madera contrachapada.

Las estructuras con losas planas deberdn ademds satisfacer los requisitos
de las Normas de concreto.

Los requisitos para Q = 3 son parecides a los del caso I, salvo que pueden
no satisfacerse el punto 1 o 3 v que, en vez de marcos de concreto reforzado,
cabe gue haya losa planas siempre que su disefioc asegure el desarrollc de una
ductilidad razonable por impedir fallas muy concentradas en las uniones lesa
con columna.

Es importante comentar que el utilizar en el disefic factores de comporta-
miento sismico de 3 o 4 no garantiza que ante sismos intensos o moderados los
edificios no sufran dafo y, como consecuencia, no requieran trabajo de repa-
racién.

ITI. Se usard 0=2 si la resistencia a fuerzas laterales se suministra por:
1.- Losas planas con columnas de acero o de concreto reforzado.
2.~ Marcos de acero o de concreto reforzado, contraventeados o no.

3.- Muros o columnas de concreto reforzado, que no cumplen en algin entre-
pisc lo especificado por los casos I y II.

4.- Muros de mamposteria de piezas macizas confinados por castillos, dalas,
columnas o trabes de concreto reforzado o de acerc que satisfacen los
requisiteos de la Normas respectivas.

5.- Diafragmas construidos con duelas inclinadas.

6.- Sistemas de muros formados por duelas de madera horizontales o vertica
les combinados con elementcs diagonales de madera maciza,

7.- Elementos de concreto prefabricado o presforzado, con las excepciones
que marcan las Normas de concreto.

IV, Se usard Q = 1.5 cuandc la resistencia a fuerzas laterales es suminis-
trada en todos los entrepisos por:

1l.- Muros de mamposteria de piezas huecas, confinades o con refuerzo inte-
rior, que satisfagan las Normas respectivas.

2.- Combinacién de dichos muros con elementos como los descritos para los
casos II y III.
3.~ Marcos vy armaduras de madera.

En todos los casos se usard para toda la estructura en la direccién de
analisis el valor minimo de Q que corresponda a los diversos entrepisos de
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la estructura en dicha direccién.

El factor Q puede diferir en las dos direcciones ortogonales en que se ana-
liza la estructura, segin sean las propiedades de ésta en dichas direcciones.

V.2.5 Condiciones de regularidad

El objetivo de las siguientes recomendaciones sobre estructuracién, no es
prohibir la construccién de edificios que no cumplan con dichas recomendacio-
nes, sino mas bien, el procurar un mejor comportamiento sismico.

i1.-

5.-

La planta debe ser aproximadamente simétrica con respecto a dos ejes
ortogonales por lo ¢que toca a masas, asi come a murcs y otros elemen-
tos resistentes,

Con esto se pretende limitar las torsiones que puedan presentarse, ya
gue cuanto mayor es la torsidén en una estructura mayor es la incerti-
dumbre respecto a los resultades de analisis, por lo que se debe evi-
tar las plantas de una sola pieza en forma de L, T, C y triangulares.
altura
La relacién -—-=-—~=c—mrrmermece——cmeem < 2.5
dimensién mencr de su base

, Ya gque cuanto mayor

es la esbeltez de un edificic mayores seran los momentos de volteo Qque
se desarrollen, lo cual trae consigo mayor importancia de les efectos
fuerza~deformacién asi come problemas en la cimentacién. Ademas impli-~
ca incrementos sobre los resultados del analisis y con frecuencia mo-~
dos de falla més peligrosos. Adicionalmente, a mayvor esheltez mayores
efectos de las ondas superficiales con componente vertical del movi-
miento del terreno.

La relacidén «—==-=vo—vevccun— < 2.5, puesto que, en edificios muy a
ancho de la base

largados, se pide a los sistemas de piso un funcionamiento eficaz comeo
diafragmas para distribuir las fuerzas horizontales de inercia entre
los subsistemas resistentes verticales. La mayor flexibilidad y la me-
nor capacidad de sistemas de piso muy largos pueden reducir la eficien
cia de los subsistemas verticales, aumentar la incertidumbre de los re
sultados del andlisis e introducir nuevos modos de falla.

También se pretende reducir la posibilidad de que el movimiento de un
extremo del edificio sea diferente al del otro extremo.

En planta no tiene entrantes ni salientes cuya dimensidén sea mayor al
20% de la dimensién de la planta medida paralelamente a la direccidn
gque se considera de la entrante o saliente.

La presencia de entrantes o salientes puede ocasionar flexiones en los
sistemas de piso trabajando como diafragmas horizontales, de manera se
mejante a las plantas muy alargadas, asi como en una disminucidn en la
eficiencia de la estructura para resistir torsiones, ya sea gue estas
provengan de asimetrias en masas, rigideces, amortiguamientos o resis-
tencias, ¢ sean inducidas por movimientos del terreno. Otro problema
que puede presentarse es la concentraciédn de esfuerzos en los vértices
de las aberturas.

En cada nivel tiene un sistema de techo o pisc rigido y resistente. En
este caso, la escasez de rigidez o resistencia en los diafragmas hori-
zontales puede ocasionar problemas como los ocasionados por plantas
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muy alargadas. Por lo cual se debe verificar que la resistencia de di-
chos diafragmas sea la adecuada y que su rigidez es la necesaria para
no introducir modificaciones en las fuerzas que segun el andlisis
obran sobre los subsistemas verticales.

6.~ Carecer de aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya dimensidn
exceda del 20% de la dimensién en planta medida en forma paralela a la
dimensién que se considere de la abertura, que las areas huecas no oca
sionen asimetrias de relevancia ni difieren en posicidén de un piso a
otro y ademas que el &rea total de aberturas no sea mayor en ningién ni
vel del 20% del area de la planta.

Lo anterior obedece a que puede disminuir la efectividad de los dia-
fragmas horizontales o generar excentricidades difficiles de evaluar.

Por otra parte, la variacién de la posicién de las aberturas de un
piso a otro puede requerir de un estado de esfuerzos en los elementos
verticales gque resulten dificiles de calcular.

7.- El pesc de cada nivel, incluyende la carga viva que debe considerarse
para disefio sismico, no es mayor que el del piso inmediato inferior
ni, excepcién hecha del ultimo nivel de la construccidn, es mencor gue
70% de dicho peso.

Los cambics bruscos de masa de un piso a otro pueden producir cambios
en 1os modos naturales de vibracién gque invaliden el andlisis estético
de fuerzas sismicas.

8.~ Ningin piso tiene un &rea, delimitada por los pafios exteriores de sus
elementos resistentes verticales, mayor que la del piso inmediate infe
rior ni menor que 70% de esta. Se exime de este dltimo requisito uUnica
mente al dltimo piso de la construccidn.

9.~ Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en dos direc-
ciones ortogonales por diafragmas horizontales y por trabes o losas
planas,

Esto procura evitar la presencia de columnas que, en una direccidén o
en ambas, trabajen como de doble altura o més, lo que provocaria una
distribucién de momentos flexionantes muy diferente de aquella con que
se tiene mayor experiencia.

10.- La rigidez al corte de ningun entrepiso es mayor al 100% a la del en-
trepiso inmediato inferior.

De no prestar atencidn a esta recomendacidn, se tendrian estructuras
para las cuales la experiencia no ha sancionade suficientemente los
métodos usuales de anédlisis.,

1i.- En ningun entrepisc la excentricidad torsional calculada estaticamen-
te, es, es mayor al 10% de la dimensién en planta de ese entrepisc me-
dida paralelamente a la excentricidad mencionada.
Las observaciones a esta recomendacién scn similares a las planteadas
en el punto 1.

IV.2.6 Analisis estatico
IV.2.6.1 Fuerzas cortantes

Las Normas sismicas establecen las siquientes hipdtesis para calcular las
fuerzas cortantes a diferentes niveles de una estructura:
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1. Se supondra un conjunto de fuerzas horizontales actuando sobre cada uno
de los puntos donde se supongan concentradas las masas. Cada una de es-
tas fuerzas se tomara igual al peso de la masa que corresponde multipli
cado por un coeficiente proporcicnal a h, siende h la altura de la masa
en cuestién sobre el desplante (o nivel a partir del cual las deforma-
ciones estructurales pueden ser apreciables).

2. El coeficiente se tomarid de tal manera que la relacidén V/W sea igual a
c/Q, siendo V la fuerza cortante basal, W el peso de la construccién in
cluyende las cargas muertas y las vivas (ver secciones III.5 y III.6
respectivamente}, Q el factor de comportamiento (ver IV.2.4) y ¢ el coe
ficiente sismico del articulo 206, salvo que en la parte sombreada de
la zona II en la figura 4.2 se tomard c = 0.4 para estructuras del gru-
PO By c = 0.6 para las del A (ver tabla 4.1).

Podemos notar que en estas hipdtesis se estipula variacidén lineal de las
aceleraciones con la altura sobre el nivel en el cual cabe suponer nulos los
desplazamientos de la estructura respecto al terreno. Esto es congruente con
las hipétesis de que T es casi una linea recta que pasa por el punto de des-
plazamiento igual al del terreno y en que T contribuye con mucho a la mayor
parte de las respuestas estructurales. lLa primera hipdtesis es por lo general
razonable, ya que suponer una variacién lineal de aceleraciones proporciona,
de manera aproximada, la envolvente de las fuerzas cortantes de entrepiso. La
segunda hipdtesis es apropiada en tantc T no sea excesivamente large, y deja
de serlo si, por ejemplo T > Tb. No obstante, en estas condiciones resulta
conservador no disminuir las fuerzas horizontales en funcién de T, v tanto mas
moderado cuanto mas largo sea T con relacidén a Tb. En términos generales se
contrarrestan el efecto de los modos superiores de vibracién y el de tomar a
= ¢ independientemente del periocdo fundamental; por tanto, cabe esperar resul
tados satisfactorios de la aplicacidn de la presente versién del métodb esté-
tico, aunque en general tales resultados pueden ser demasiado conservadores
en las plantas inferiores de los edificics muy flexibles v en toda la altura
de los exXcepcionalmente rigidos. Por ello, ne se permite reducir la' fuerza
cortante basal en funcién del periode fundamental de la estructura sino sdlo
de su factor Q.

IV.2.8.2 Reduccion de las fuerzas cortantes

Como ya se vio en la seccién II.5, es posible reducir las fuerzas cortan-
tes caleuladas de la seccién anterior, siempre que se tome en cuenta e1 valor
aproximado del periodo fundamental de vibracidén de la estructura, de acuerdo

@ lo siguiente:

a)y T se calcularid con

donde Wi es el peso de la masa i, Fi la fuerza horizontal gue actfa so-
bre ella de acuerdo a la seccién anterior, Xi el correspondiente despla
zamiento en la direccién de la fuerza, ¢ la aceleracién de la gravedad.
b) 81 T < Ta se procederid como en la seccidén IV,2.6.1 perc de tal manera

que:
A a

W Q'
calculéndose a v Q' come se especifica en las secciones IV.2.2 y IV.Z.3

45




c) 8i T > Tb se procedera como en el inciso anterior perc de tal manera
gque cada una de las fuerzas laterales se tome proporcional al pesc de
la masa que corresponde multiplicado por in coeficiente igual a kihi +
kzhlz, siendo

~
-
1]

qll-r(l-g]-------

Fes
N
]

1.5 rg (1 = g)=~—==~=~

v Wi y hi respectivamente el peso y la altura de la i-ésima masa s¢bre
el desplante. Por lo gue las fuerzas laterales quedan:
c
Fi = ¢ W1 (ki ha + k2 hi®)/Q con a > —=-
4

IV.2.7 Apéndices

Para valuar las fuerzas sismicas que obran en tangues, apéndices y demas
elementos cuya estructuracién difiera radicalmente de la del restc del edifi-
cic, se supondrid actuando scbre el elemento en cuestidon la distribucidn de
aceleraciones gque le corresponderia si se apoyara directamente sobre el terre
no, multiplicada por 1+4c'/c dende ¢' es el factor por el que se multiplican
los pesos a la altura de desplante del elemente cuando se valdan ias fuerzas
laterales sobre la construccidn, sin afectarlo del factor reductivo Q o Q'.
Se incluyen en este requisito los parapetos, pretiles, anuncios, ornamentos,
ventanales, muros, revestimientes y otros apéndices. Se incluyen, asi mismo,
los elementos sujetos a asfuerzos que dependen principalmente de su propila
aceleracidn {no de la fuerza cortante ni del mcmento de voltec), cocmo las lg
sas gue transmiten fuerras de inercia de las masas que scportan.

La razén por la cual el coeficiente c¢' no debe ser afecrado por Q ¢ Q', es
gue en el calculo de las fuerzas laterales se emplea el factor </Q. Ello da
como aceleracién de disefio a nivel de desplante del edificio la que se habria
empleado de apovarse el elemento en cuestién directamente sobre el terreno.

Con lo anterior tenemos que:

IV.2.8 Momento de volteo segtin las Normas sismicas

El momento de veolteo para cada marco o grupo de elementos resistentes en
un nivel dado podré reducirse, tomandolo igual al calculado multiplicado por
0.8 + 0.2z(siendo z la relacién entre la altura a la gue se caslcula el factor
reductivo por momento de volteo y la altura total de la construccidn), pero
no menor gue el producto de la fuerza cortante en el nivel en cuestidn multi-
plicada por su distancia al centro de gravedad de la parte de la estructura
gue se encuentre por encima de dicho nivel. En péndulos invertidos no se per-
mite reduccidén de mcomento de veolteo.

Sean:
hi = altura al nivel i

altura total de la construccidén
hi / H

[SEe v
1l

il
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Mv = momento de volteo sin reducir
7 = factor reductivo

Mvi = momento de volteo reducido
Vv = fuerza cortante en el nivel en cuestidn
Yg = distancia del nivel considerado al centro de gravedad de la parte
de la estructura por encima de dicho nivel
siendo

Mvj = Mv (0.8 + 0.2z)
con
Mviy > V Yg

La disposicidon de que el momento de volteo no se suponga menor gue el pro-
ducto de la fuerza cortante en el nivel de que se trata por la distancia al
centro de gravedad de las masas que se hallan sobre €1, asegura que se satis-
fard el equilibrioc dindmico en el vltimoe entrepiso del edifico. Tamb:én, por
equilibrio dindmico no se permite reduccién del momente de voltec en péndulos
invertidos.

IV.2.9 Efectos de torsion

La excentricidad torsional de rigideces calculada en cada esntrepiso, es,
se tomard como la distancia entre el centro de torsidén del entrepiso corres-
pondiente v la fuerza cortante en dicho entrepiso. Para fines de disefio, el
momentc torsionante se tomard por lo menos igual a la fuerza cortanfe de en-
trepisc multiplicada por la excentricidad gue para cada marco o murc resulte
més desfavorable de las siguientes: 1.5es + 0.1b o es - 0.lb, donde b es la
maxima dimensién en planta del entrepisc que se considera, medida perpendicu-
lar a la direccién del movimiento del terreno que se esté analizande. Ademas
la excentricidad de disefic en cada sentido no se tomara menor gue la mitad
del maximo valor de es calculado para los entrepisos que se hallan abajo del
que se considera, ni se tomard el momento torsicnante de ese entrepisc nenor
gue la mitad del maximo calculade para los entrepiscs que estidn arriba del
considerado.

En las estructuras para las que el factor dJde comportamientc sismice, Q,
que se especifica en la seccidn IV.2.4, sea igual o mayor de 3, en ningun en-
trepise la excentricidad torsional calculada estaticamente, es, deberid exce-
der de 0.2b. Para estas estructuras deberd considerarse que el efecto de la
torsidén se puede incrementar cuando alguno de sus elementos resistentes dgue
significativamente contribuyan a la rigidez total incursionen en el rango no
lineal o fallen.

El andlisis estatico de estructuras suietas a fuerza lateral dentro del
rango de comportamienteo lineal toma en cuenta, en forma parcial, las torsio-
nes de entrepiso que se pueden causar, pero no da idea algquna de las torsio-
nes gue pueden aparecer cuando la estructura ingresa al rango no lineal de su
comportamiento. Para ilustrar los fendmencs gue pueden presentarse, inmagine-
se un edificio simétrico en cuanto a masas y rigideces sujeto a movimiento
sismico por traslacidn de su base. Mientras no se rebasen los limites de com-
portamiento lineal, no habra torsiones de entrepise, salvo las debidas a ex-
centricidad accidental. Sin embargo, si el comportamientc de la estructura es
elastoplastico con limites de fluencia asimétricos en planta, apenas se alcan
cen esteos limites el edificio comenzarid a vibrar en torsién, y esta se incre-
mentarsd dinamicamente pues los momentos torsionanhtes de entrepiso aumentaran
las deformaciones justamente del lado més débil de la estructura.

La rigidez ¥ la resistencia de un murc o un marcc ante carga lateral estéan
bien definidas en edificios de un piso. En los de mavor ntmero de niveles,
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tanto la rigidez comec la resistencia dependen de la configuracidn de las fuer
zas laterales y wvarian incluso de un mode natural de vibracidn a otro.

vl factor 1.5 para la excentricidad torsional de disefic proviene de la am-
plificacién dinadmica que experimenta la excentricidad calculada estaticamente
en tantoc que 0.lb es una excentricidad denominada accidental. La amplifica-
cién dinamica de 1.5 resulta escasa en ciertos casos donde ez es mucho mayor
que b, perc en ellos la excentricidad accidental cubre el exceso en amplifica
cién dinamica. La razdén para no afectar es de ninguna amplificacidn en la ex-
presién correspondiente al limite es-0.1b es que existen casos donde la ampli
ficacién dinamica resulta insignificante.

IV.2.10 Efectos de segundo orden (efectos de esbeltez)

Deberdn ftenerse en cuenta explicitamente en el analisis los efectos de se-
gundc orden, esto es, los momentos y cortantes adicionales provocados por las
cargas verticales al obrar en la estructura desplazada lateralmente, en toda
estructura en que la diferencia de desplazamientcs laterales entre dos nive-
les consecutivos, dividida entre la diferencia de alturas correspendiente, ex
ceda de 0.08V/W entre cada par de niveles consecutives, siendo V la fuerza
cortante calculada v W el peso de la construccién incluyendo cargas muertas vy
vivas que obran encima de la elevacién gue se considera, multiplicado por el
factor de carga correspondiente.

IV.2.11 Efectos bidireccionales

Los efecios de ambos componentes herizontales del movimiento del terreno
se combinaran tomande, en cada direccidén en que se analice la estructura, el
100% de los efectos del componente que obra en esa direccidn y el 30% de los
efectos del componente que obra perpendicularmente a ella, con los signos que
para cada concepto resulten mas desfaverables.

IV.3 NTC PARA DISENO Y CONSTRUCCION DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO

IV.3.1 Consideraciones generales
IV.3.1.1 Alcance de las Normas de concreto

En esta parte se presentan disposiciones para disefiar estructuras de con-
creto, incluido el concreto simple y el reforzade (ordinario y presforzado).

Estas disposiciones complementan a lo expuesto en el capitulo III y que de
ben entenderse como requisitos minimos gque, en el Distritc Federal, debe cum~
plir tede proyecto y construccién de concreto estructural en sus diversas mo-
dalidades.

WV.3.1.2 Criterios de disefio para estructuras de concreto

Las fuerzas y momentos internos producidos por acciones a que estan suje~
tas las estructuras se determinarédn de acuerdo a IV.3.1.3.

El dimensionamiento se hard de acuerdo con los critericos relativos a los
estados limite de falla y de servicio vistos en el capitulo III y las Normas,
o por algun procedimiento optativo que cumpla con los requisitos del articulo
195 del Reglamento.
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ten directamente del andlisis en lugar de los que actian en las secciones ex-
tremas. Si el andlisis se realiza con dimensiones entre ejes, debe tenerse
presente que las deformacicnes laterales que resulten seran mayores que las
obtenidas por procedimientos mas precisecs, le cual quiere decir que si una es
tructura analizada entre ejes rebasa el limite correspondiente paraz su defor-
macién lateral, quizd se Jjustifique repetir el andlisis tomandc en cuenta las
dimensiones transversales de sus elementos.

El primer requisite para poder aplicar anadlisis limite tiende a g¢arantizar
que las articulaciones plasticas iniciales tengan suficiente capacidad de
giro para mantener el momento plastico sin romperse, en tanto van apareciendo
las articulaciones restantes necesarias para formar el mecanismo de falla; es
to se torna mas dificil de lograr si las acciones son ciclicas, como las causa
das per los sismos, debido al deterioro que ccurre de un ciclo a otro. E1 se-
gundo requisito se refiere a que la estructura puede perder demaSiada rigidez
lateral y volverse inestable antes que se alcance a formar el mecanismo de fa
lla supuesto en el analisis. Las circunstancias anteriores hacen que el anali
sis al limite sélo se reccmiende paras losas apoyadas en su perimetro y vigas
caontinuas, sujetas a cargas estaticas.

Debido al efecto de la carga axial, la capacidad de giro de una articula-
cidén pléstica que aparezca en una columna es en general considerablemente me-
nor que la de una que se forme en una viga. En losas planas la capacidad de
girc estd limitada por la posible falla de 1la losa por cortante y torsién
glrededor de las columnas. Por lo gue concliuimos que, en columnas y losas pla
nas es menor el monteo de la redistribucidén admisible de momentos.

IV.3.1.3.2 Efectos de esbeltez

Los efectos de esbeltez pueden definirse como los momentos, adicionales a
los obtenides por un anallisis convencional, causados por las fuerzas vertica-
les al actuar sobre la estructura deformada.

a) Conceptous preliminares

Restriccidn lateral de los extremos de columnas. Se supondra gue una colum
na tiene sus extremos restringidos Iateralmente cuando forme parte de un en-
trepiso donde la rigidez lateral de contravientos, muros u otros elementos
que den restriccién lateral no sea menor que el 85% de la rigidez tetal de en
trepiso. Ademas, la rigidez de cada diafragma horizontal {leosa, etc.) a los
que llega la columna, no debe ser menor que 10 veces la rigidez de entrepiso
del marco a que pertenece la columna en estudio. La rigidez de un diafragma
horizontal con relacién a un eje de columna se define como la fuerza gque debe
aplicarse al diafragma en el eje en cuestidn para producir una flecha unita-
ria sobre dicho eje, estando el diafragma libremente apoyado en los elementos
que dan restricecidén lateral ({(muros, contravientas, etc.).

Longitud libre, H, de un miembro a flexocompresién. Es la distancia libre
entre eiementos capaces de darle al miembro apoyo lateral. En columnas que so
porten sistemas de piso formados por vigas y losas, H serd la distancia libre
entre el piso y la cara inferior de la viga més peraltada que llega a la co-
lumna en la direccidén en que se considera la flexidn. En aqguellas gue sopor-
ten losas planas, H serd la distancia libre entre el piso v la seccidén en gue
la columna se une al capitel, &baceo o a la losa, segun &1 caso.

Longitud efectiva, H', de un miembro a flexocompresidn. La longitud efecti
va de miembros con extremos restringidos lateralmente puede determinarse con
el nomograma de la figura 4.4a; la de miembros cuyos extremos nc estan res-
tringideos lateralmente, con la figura 4.4b.
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Sequn el criterio de estado limite de falla, las estructuras deben dimen-
sionarse de modeo que la resistencia de disefio de toda seccidn con respecto a
cada fuerza o momento interno que en ella actle sea igual o mayor que el va-
lor de disefio de dicha fuerza o momentc interno. Las resistencias de disefo
deben incluir el correspondiente factor de resistencia, Fr, indicado en IV.3.
.1.4. Las fuerzas y momentos internos de diseflo se obtienen multiplicando por
el correspondiente factor de carga los valores de dichas fuerzas y momentos
internos calculados segun se indicé en el capitulo III.

Sea que se apligue el estado limite de falla o alguin criterio optativo, de
ben revisarse los estados limite de servicio, es decir, se comprobara gque las
respuestas de la estructura (deformacién, agrietamiento, vibraciones, etc.}
queden limitadas a valores tales que el funcionamiento en condiciones de ser-
vicio sea satisfactorio.

1.os marcos de concreto reforzado de peso normal colados en el lugar que cum
plan con los requisitos generales de las Normas, se diseflaran por sismo apli-
cando un factor Q = 2. Los valores de Q que deben aplicarse para estructuras
especiales como marcos dictiles, marcos prefabricades, losas planas, etc., se
veran en IV.3.2, IV.3.3 y IV.3.4. En todo lo relativo a los valores de Q, de-
be cumplirse, ademas, con lo expuesto en la seccidn IV.2.4.

El procedimiento de esta seccién de las Normas para dimensionar con el con
cepto de estado limite de falla es el conccido como dimensionamiento pléastico,
por resistencia dltima, o la ruptura. Al aplicarlo se legra que el grado de
seguridad de la estructura contra la falla gquede en un nivel que se juzga
aceptable. Con la revisién de los estados limite de servicic, se procura lo
grar que el funcionamiento de la estructura en condiciones de servicio sea
aceptable.

Se supone que, entre otras razones, la energla gque durante un sismo disipe
por comportamiento inel&stico una estructura que cumpla con los requisitos ge
nerales de las Normas permite disminuir a la mitad (Q = 2} los valores de los
coeficientes sismicos del capitule III., En particular, a estructuras disefia-
das segin la seccién IV.3.3 se les ha asignade un valor de Q = 4.

{V.3.1.3 Analisis para estructuras de concreto
IV.3.1.3.1 Aspectos generales

Las estructuras de concreto se analizaran, en general, con métodos que su-
pongan comportamiento el&stico. También puede aplicarse métodos de anélisis
limite siempre que se compruebe que la estructura tiene suficiente ductilidad
y que se eviten fallas prematuras por inestabilidad. Las articulaciones pléas-
ticas en vigas y columnas se disefiaran sequn IV.3.2.5,

En estructuras continuas se admite redistribuir los momentos obtenides del
analisis elastico, satisfaciendo las condiciones de equilibric de fuerzas y
momentos en vigas, nudos y entrepisos, pero sin que ningun momento se reduzca,
en valor absoluto, mas del 20% en vigas y losas apoyadas en vigas o murcs, ni
que se reduzca més del 10% en columnas y en losas planas.

En los momentos de disefio vy en las deformaciones laterales de las estructu-
ras, deben incluirse los efectos de esbeltez valuados de IV.3.1.3.2Z2.

Normalmente, es aceptable realizar el analisis de la estructura usando di-
mensiones entre ejes, es decir, sin tomar en cuenta las dimensiones transver-
sales de vigas y columnas, y efectuando el dimensionamiento c¢on los momentoes
y fuerzas internas que acttan en los pafios de los elementos. Sin embargo, se
recomienda que para dimensionar las columnas se usen los momentos que resul-
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Fig.4.4 Nomograma para determinar longitudes efectivas, H', de miembros a flexocompresion

Abundando en lo expuesto arriba, en edificios esbeltos, para calcu}ar las
rigideces de entrepiso a que se hace referencia, deben incluirse las deforma-
ciones laterales debidas a la flexién general de la estructura. La flexiédn ge

‘nersl se toma en cuenta incluyendo en el anAlisis las deformaciones axiales
de las columnas. Como guia, en edificios con relacién altura-base no mayor de
2s; pueden ignorarse los efectos de la flexién general; en muros anchos cuya
relacién altura total-ancho no exceda de 0.5, puede admitirse calcular la ri-
gidez tomandc en cuenta sélo las deformaciones debidas a fuerza cortante; si
la relacidn altura total-ancho del muro es mayor que 1 es necesaric tomar en
cuenta las deformaciones por flexién. Si el andlisis se realizdé mediante un
procedimiento que suministre los desplazamientos laterales de cada nivel, las
rigideces de entrepiso y las particulares de muros ¢ crujias contraventeadas
pueden calcularse dividiendo la fuerza cortante que actua en el entrepisc, o
en el murc ¢ contraviento, entre la diferencia de desplazamientos laterales
de los'niveles que limitan el entrepiso.

Los nomegramas de la figura 4.4 son el medio normal que recomienda el AISC
para valuar longitudes efectivas en columnas de acero; se aplican a marcos de
vigas y columnas de seccién constante. El Comité ACI 441 propuso su empleoc pa
ra columnas de cencreto con atencidn a la influencia que sobre las rigideces
de los miembros que concurren al nudo tienen el agrietamiento y la cuantia de
refuerzo. Al respecto, para tomar an cuenta que generalmente el agrietamiento
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de las vigas es mayor que el de las columnas, en marcos comunes pueden calcu-
larse las rigideces 1I/L de vigas y columnas c¢on la mitad y la totalidad del
momento de inercia de la seccién bruta, respectivamente. Si la losa es monoli
tica con la viga, debe suponerse seccién T e incluir los patines.

En columnas de estructuras no restringidas lateralmente sujetas sélo a car-
gas verticales que no produzcan desplazamiento lateral apreciable, y en las
que, ademads, la configuracién de pandeo no implique desplazamiento lateral,
la longitud efectiva, H', se puede calcular suponiendo que los extremos estan
restringidos lateralmente. Comc ejemplo, se tienen las columnas de un marco
simétrico ordinario, sujeto a cargas simétricas provenientes de lesas; al con
trario, si en dicho marco por alguna razén existen altas cargas concentradas
en las columnas, que puedan dar lugar a una configuracién lateral de pandeo,
las longitudes efectivas deben valuarse suponiendo que los extremos no estén
restringidos

b) Miembros en los que pueden despreciarse los efectos de esbeltez

En miembros con extremos restringidos lateralmente, los efectos de esbel-
tez pueden despreclarse cuando la relacién entre H' y el radio de giro, r, de
la seccién en la direccidén considerada es menor que 34 - 12M1/M2. Este crite-
rio también se aplicard a miembros con extremos no restringidos lateralmente
en estructuras sujetas sélo a cargas verticales que no produzcan desplazamien
tos laterales apreciables (en la expresién anterior M1 es el menor y M2 el ma
yor de los momentos en los extremos del miembro; el cociente Mi/M2 es positi-
vo cuando el miembro se flexiona en curvatura sencilla y negativo cuando lo
hace en curvatura doble; si Mi=M2= 0, el cociente Mi/M2 se tomar& igual a 1).

En miembros con extremos no restringidos lateralmente en estructuras suje-
tas s6lo a cargas Verticales cuando éstas causen desplazamientos laterales
apreciables, los efectos de esbeltez pueden despreciarse si H'/r < 22.

En miembros con extremos no restringidos lateralmente que forman parte de
una estructura sujeta a cargas verticales y laterales, los efectos de esbel-
tez debidos a las deformaciones causadas por las cargas laterales pueden des-
preciarse cuando el desplazamiento de entrepiso dividido entre la diferencia
de elevaciones correspondiente, no es mayor que 0.08 veces la relacién entre
la fuerza cortante de entrepiso y la suma de las cargas muertas y vivas espe-
cificadas por el factor de carga que corresponda, acumuladas desde el extremo
superior del edificio hasta el entrepiso considerado. Para saber si pueden
despreciarse los efectos de esbeltez causados por las deformaciones debidas a
las cargas verticales, se aplicari lo dicho en los dos pédrrafos antericres pa
ra miembros con extremos no restringidos lateralmente; en este caso Ml y M2
son los momentos menor y mayor en los extremos del miembro originados sélo
por las cargas verticales.

En este inciso, el llamado desplazamiento de entrepiso es la diferencia de
desplazamientos laterales entre los dos niveles que limitan al entrepiso don-
de se encuentra la columna por disefiar; consta de la deformacién lateral cau-
sada por la fuerza cortante que actua en ese entrepiso y del desplazamiento
.lateral relativo causade por la flexién general de la estructura y el giro de
la base. Normalmente el desplazamiento lateral causado por la flexién general
Yy el giro de la base puede ignorarse si la relacién altura-base del edificio
no excede de 2. La deformacién lateral de entrepiso causada por la fuerza cor
tante se obtiene multiplicando por el factor de comportamiento sismico, Q, la
obtenida del andlisis elé&stico bajo acciones sismicas reducidas, sin Fc.

Cuando al disefar se limitan las deformaciones laterales de entrepiso debi
das a fuerza cortante a 0;006h (art., 209 del Reglamento), y la flexidn gene-
"ral del edificio y el giro de su base son despreciables, como ocurre en las
estructuras no esbeltas, los efectoy de esheltez por movimiento laterzl pua-
den despreciarse si V/Wu > 0.075 (va que 0.08 V/Wu = 0,006 si V/W: = 0.07%!
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donde Wu es la suma de las cargas de disefic, muertas y vivas especificadas
en el capitulo III por el factor de carga correspondiente, acumuladas desde
el extremo superior del edificio hasta el entrepiso considerado. Cuando las
deformaciones mencionadas se limitan a 0.012h, y el edificio no es esbelto,
los efectos de esbeltez pueden despreciarse si V/Wu > 0.15. Si el edificio es
esbelto debe revisarse segun b) la necesidad de incluir los efectos de eshel-
tez, aunque se hayan limitado las deformaciones laterales a 0.006h o 0.012h.

En secciones rectangulares, r puede tomarse igual a 0.30 por la dimension
de la seccién en la direccidn considerada, y en secciones circulares igual a
0.25 por el didmetro. Para otras seccicnes r se calcula a partir de la sec-
cidén total de concreto.

¢} Limitaciédn para H'/r

Cuando H'/r > 100, debera efectuarse un analisis de segundo orden de acuer
do con e).

d) Momentos de disefio
Los miembros sujetos a flexocompresién en los gque, de acuerdo con b), no
puedan despreciarse los efectos de esbeltez, se dimensionaran para la carga
axial de disefio, Pu, obtenida de un andlisis convencional v un momento ampli-

ficado Me, obtenido aproximadamente con el procedimiento gque sigue:

Mc = Fab M2b + Fas Mzs

donde
Cm
Fab = ———=====x > 1.0
Pu
1 = -
Pc
0.4M1
Cn = 0.6 +# ——~====- > 0.4
M2
2
FrR n° EI
Pe = ~—————ewe-
(H')?
Ec Ig
ElI = 0,4 —w====—
1 +u
Wu/h
Fas = 1 + ==e————eme———
R 1.2 Wu
Q h

u relacién entre el maximo momento de disefic por carga muertz vy el méximo
momento de disefio total

Wau definido en b)

R rigidez de entrepiso, definida como la fuerza cortante en ese entrepiso
dividida entre el desplazamiento relativo de les niveles que lo limitan,
provocado por la fuerza cortante mencionada (suma de rigideces de entre
piso de todos los marcos de la estructura en la direccidn analizada).

Q factor de comportamiento sismice. Cuando los desplazamientos laterales
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' sean debidos a acciones distintas del sismo, se tomara Q = 1
h altura del entrepiso, entre ejes,.

Mzb es el mayor de los momentos de disefio en los extremos del miembro, en
valor absoluto, causado por aquellas cargas que no dan lugar a desplazamien-—
tos laterales apreciables; se obtiene de un an&lisis convenciocnal y estid mul-
tiplicade por el factor de carga correspondiente. Este momento no se tomara
menor que el que resulte de aplicar la excentricidad minima de disefic la cual
no sera mencor que 0.05h > 2 cm, donde h es la dimensidén de la seccidn en la
direccién en que se considera la flexidn. M2s es el mayor de los momentos de
disefic en los extremos del miembro, en valor absoluto, causado por agquellas
cargas gue dan lugar a desplazamientos laterales apreciables; se obtiene de
un analisis elastico convencional y estd multiplicado por el factor de carga
correspondiente.

En una estructura restringida lateralmente los momentos M2s son nulos.

En una estructura no restringida lateralmente sujeta sélo a carga vertical,
usualmente los momentos M2s son nulos, a menos que por asimetria de la geome-
tria y/o de las cargas, el desplazamiento lateral sea apreciable. En este ul-
timo caso, todos los momentos pueden multiplicarse por Fas.

En una estructura no restringida lateralmente sujeta a cargas verticales y
horizontales, si las cargas verticales sclas no causan desplazamiento lateral
apreciable, los momentos por ellas generados se multiplicarédn por Fab y los
causados por las cargas laterales, por Fas; si las cargas verticales solas
producen un desplazamiento lateral apreciable, los momentos generados por
ellas y los debidos a cargas horizontales se mulitiplicaradn por Fas.

En estructuras cuyas columnas no tienen restringidos lateralmente sus ex-
tremos, las vigas y otros elementos en flexidn se dimensionaran para que re-
sistan los momentos amplificados de los extremos de las columnas. Cuando la
torsién de un entrepisc sea significativa se incluird en la determinacidén de
los efectos de esbeltez.

Las férmulas arriba indicadas estan obtenidas a partir del conceptoc de co-
lumnas doblemente articuladas, de aqui la necesidad de usar el artificio de
longitud efectiva.

El Mc, consta de dos partes; la primera estd formada per el momento causa-
do por cargas que no provocan desplazamiento lateral apreciable, multiplicado
por el factor de amplificacién Fab; la segunda, por el momento causado por
cargas que si originan movimiento lateral apreciable, multiplicado por el fac
tor Fas. Estos momentos se han designado M2b y M2s respectivamente. Las fuer-
zas longitudinales en las columnas, provenientes de cargas que no causan movi
miento lateral importante, tienen excentricidades accidentales; por esta ra-
zén, en las Normas se pide gque los momentos asociados a ellas (Mz2b) no sean
menores que los que resulten de aplicar la excentricidad minima. En vista de
que dicha excentricidad minima de las cargas verticales subsisten cuando ac-
tia el sismo, debe comprobarse que M2b no sea menor gque el momento provenien-
te de la carga vertical y de la excentricidad minima al revisar la condicidn
de cargas verticales y sismo o viento; por otro lade, al realizar esta revi-
sién debe comprobarse que el momento total Mc sea igual o mayor que el que re
sulte de la fuerza axial por cargas verticales mas sismo y la excentricidad
minima.

Para decidir cuando las cargas verticales causa un desplazamiento lateral
apreciable y, por tanto, multiplicar por Fas los momentos que ellas provecan,
se puede suponer que el desplazamiento lateral es apreciable si A > H/1500.
El desplazamiento A es el causado sdlo por las cargas verticales.
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El factor de amplificacidén Fab toma en cuenta los momentos de segunde or-
den originados por la deformacién de la columna a todo su largo, sin gque haya
movimiento lateral relativo entre sus extremos. E1 factor Fas toma en cuenta

los momentos de segundo orden causados por €l desplazamiento lateral relative
de los extremos de la columna.

En rigor, los momentos amplificados Fab Mzb y Fas Mzs no ocurren en la mis-
ma seccidén (Fab M2b se presentan a una cierta altura de la columna y Fas M2s,
en un extremo). Sin embargo, por sencillez y en forma conservadora, M2zer se
toma igual al momento en el extremo y se aplica la ecuacidén de Me, tomando
en cuenta que el momento maxime real amplificado no puede exceder de la suma
indicada por dicha expresién., Los momentos Mb y Ms se toman en un mismo extre
mo de la columna. Se debe disefiar para el extremo mads desfavorable, que por
lo general es en el que actuan los momentos mayores., Otra peosible condicién
desfavorable se tiene cuando la fuerza axial en la columna disminuye por efec
to del sismo y la falla es en la zona de tensién. Si las dimensiones de la
seccidn transversal ya estdn definidas, como sucede g¢generalmente, la condi-
cibén més desfavorable es la que conduce a una mayor cuantia de refuerzo.

En una estructura no restringida lateralmente, en general los momentos Fab
M2b son significativos sélo cuando el movimiento lateral relativo de los ex-
tremes de la columna es pequefio (figura A). Si el movimiento lateral relative
de los extremes es grande (figura B), los momentos Fab M2n pierden importan-
cia comparados con los causados por las fuerzas horizontales Fas Mzs. Lo an-
terior quiere decir que, en estructuras sin restriccién lateral, el término
Fab M2b usualmente tiene importancia sélo cuando se revisa bajo carga muerta
y viva. En la revisién bajo carga muerta, viva y sismo, el término Feb M2b
puede ser importante en columnas que por alguna razdn sean mas esbeltas gque
las restantes del entrepiso o que tengan mas carga dque éstas, o estén en am-
bas situacicnes; si todas las columnas del entrepiso tienen esheltez efectiva

¥y carga del mismo orden, en esta revisidon los momentos importantes son los
Fas Mz2s.

(&) (B}

Influencia de la magnitud de la fuerza horizontal sobre la forma de 1a elistica

Al revisar si pueden despreciarse los efectos de esbeltez causados por las
deformaciones debidas a las fuerzas verticales en estructuras no restringidas
lateralmente sujetas sélo a fuerzas verticales, o a verticales v horizontales,
si las fuerzas verticales solas no causan desplazamiento lateral apreciable,
Yy, ademés, el pandeo que puedan provocar cocurre sin desplazamiento lateral,
las longitudes efectivas de las columnas deben calcularse supconiendo que los
extremos estén restringidos lateralmente (fig.4.4a). Cuando las cargas verti-
cales solas si causan desplazamiento lateral apreciable, o el pandeo que ori-
ginarian ocurre con desplazamiento lateral, las longitudes efectivas deben va
luarse suponiendo ¢ue 1los extremos no estan restringides lateralmente (fig.4.
4b) . De hecho, la mencionada figura 4.4b sélo se usa cuando se investiga si
pueden ignorarse los efectos de esbeltez debidos a fuerzas verticales que si
causan desplazamiento lateral apreciable, o el pandec que provocaradn implique
desplazamiento lateral(al comparar H'/r con 22). El facter Fap se calcula su-
poniendo que los extremos de la columna estdn restringidos lateralmente, aun-
que si haya movimiento lateral relativo entre ellos, por que sdlo toma en
cuenta el efecto de la curvatura con relacién a la recta que unen los extre-
mos de la columna.
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La ecuacién para Fas toma en cuenta el incremento en los momentos de los
extremos de las columnas de un entrepisec causado por un desplazamiento late-
ral relativo entre los niveles que limitan el entrepiso; se cobtiene de consi-
derar el equilibrio de las columnas de un entrepiso.

Es decir, Fas sélo debe afectar a los momentes asociados a la fuerza cor-
tante V. Afectar por Fas los momentos causados por cargas verticales que no
causan desplazamiento lateral apreciable resulta innecesariamente conservador.

El factor de amplificacién, Fab, para momentos causados per fuerzas dque no
provocan desplazamiento lateral apreciable toma en cuenta los momentos adicio
nales causados por las deformaciones transversales de la columna en toda su
altura, estando fijos lateralmente sus extremos.

La cantidad Cm es un factor correctivo menor que 1 gque se aplica cuando el
momento de primer orden no es constante a lo largo de la columna, es decir,
cuando los momentos maximos de primer y de sequndo orden no ocurren en la mis
ma seccidn, como sucede en columnas con extremos restringidos lateralmente
cuando M1 y M2 no son de igual magnitud y, sobre todo, cuando la pieza se de-
forma con curvatura doble. Esto dltimo se refleja con el signo de 0.4Mi/M2
que debe ser negative cuando la curvatura es doble y positivo en casc contra-
ric. Para caleular Cm, se aplica lo expuesto en b) acerca de M1, Mz y Mi/Mz.

Para valuar la carga critica, Pec, se usa una rigidez modificada EI que es
una fraccién de la rigidez de la seccidén total no agrietada {Eclg). El factor
0.4 toma en cuenta, aproximadamente, la no elasticidad del concreto y el adrie
tamiento. El1 factor 1/({i+u) toma en cuenta el efecto de las deformaciones di-
feridas debidas al flujo plastico del material; interviene en el calculo de
Far, perc no en el de Fas.

La cantidad u es el cociente entre el maximo momento de disefio por carga
muerta ¥ el maximo momento de disefio debido a carga muerta mas carga viva (no
temocs gue no incluye las cargas accidentales).

Al caicular R, deben incluirse los efectos de la flexién general cuando és
ta sea significativa.

El factor de comportamiento sismicec, Q, resulta igual al factor de dactili
dad s6lo en el caso de estructuras ideales elastoplésticas sujetas a sismos
de espectro de banda ancha, es decir, que no tengan periodo dominante defini-
do. Las estructuras reales no son elastoplasticas y los movimientos del terre
no en la zona blanda del Distrito Federal durante sismos intensos si tienen
periodo dominante bien definido.

e} Analisis de segundo orden

Este procedimiento consiste en obtener las fuerzas y mcmentos internos to-
mando en cuenta los efectos de las deformacicones sobre dichas fuerzas y momen
tos, asi como la.influencia de la carga axial en las rigideces. Se puede apli
car cualgquiera que sea el valor de RBR'/r.

IV.3.1.4 Factores de resistencia

Segun se vio en el capitulo III, las resistencias deben afectarse por un
factor de reduccidén, Fr., Con las excepciones indicadas en las Normas, los fac
tores de resistencia tendran los valcres siguientes:

0.9 Flexién

0.8 Cortante y torsidén

0.8 flexccompresidn, cuando el nuacleo esté confinado con un zuncho que
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cumpla con 4.2.4 (Normas), ¢ con estribos que cumplan con los requisi
tos IV.3.3.3.4b), y también el elemento falle en tensién.

0.7 flexccompresidn, cuando el nicleo ne esta confinado y la falla es en
compresicn,

0.7 BAplastamiento

Estas resistencias reducidas (resistencias de disefio) son las que., al di-
mensionar, se comparan con las fuerzas internas de diseflo que se obtiénen mul
tiplicando las debidas a las cargas especificadas en el capitulo III, con los
factores de carga alli indicados.

De esta seccidn se procura que en los factores de carga se tome en cuenta
principalmente la variabilidad de las cargas, las incertidumbres en el anali-
sis estructural y la importancia de la estructura. Con el Fr se toma en cuenta:

a) La dispersidn en las resistencias reales con referencia a las férmulas,
por ejemplo las resistencias de flexién tiene una dispersién menor que
las resistencias a fuerza cortante.

b) El grado de seguridad en cada férmula, es decir, hay férmulas que dan
valores medios de la resistencia y hay otras que dan resultados inferio
res,

c) El tipo de falla que puede producirse; asi, una falla por flexidén es
més bien dictil y una por fuerza cortante es fragil.

d) Las consecuencias de falla, por ejemplo la falla de una columna general
mente de mayor consecuencia que la de una losa o una viga.

En general, se busc¢a que la probabilidad de falla sea menor en estructuras
del grupo A o Bl, en formas de falla fragil, y en elementos cuya falla impli-
ca la falla de otros.

IV.3.2 Disposiciones complementarias para vigas y columnas

Las disposicicnes de esta seccién se cumpliran ademds de los requisitos ge
nerales de la seccién IV.3.1 de este trabajc y las secciones 2 y 3 de las Nor
mas.

IvV.3.2.1 Vigas
IV.3.2.1.1 Conceptos generales

El clarc se considera a partir del centro del apoyo siempre que €1 ancho
de éste no se mayor que el peralte efectivo de la viga; en caso contrario, el
claro se encuentra a partir de la seccidén que se halla a medio peralte efecti
vo del pafio interior del apoyo.

En el dimensionamiento de vigas continuas monoliticas con sus apoyos puede
usarse el momento en el pafio del apoyo.

Para calcular momentos flexionantes en vigas gue soporten losas de table-
ros rectangulares, se puede tomar la carga tributaria de la losa como si estu
viera uniformemente repartida a lo largo de la viga.

La definicidn que aqui se da tocante al claro se refiere en realidad a vi-
gas libremente apoyadas. Cuando la viga es monolitica con sus apoyos, el cla-
ro se considera como la distancia libre entre pafios de apoyos.
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En el calcule de fuerzas cortantes de vigas de mds de 3 m de claro que re-
ciben cargas de losa con distribucién notoriamente distinta de la uniforme,
debe tomarse en cuenta esta circunstancia; tal es el caso de vigas grandes
que soportan tableros cuadrados de losas, pues en ellas la carga proveniente
de la losa tiene una distribucién mas bien semejante a la triangular, y, aun-
que la fuerza cortante maxima es la misma gque la que resultaria de suponer
distribucién uniforme, a le largo de la viga se obtienen fuerzas cortantes ma
yores.

iV.3.2.2 Columnas
IV.3.2.2.1 Geometria

La relacidén entre la dimensién transversal mayor de una columna y la menor
no excedera de 4, La dimensién transversal menor serd por lo menos igual a 20
em. En su caso, se respetara la dimensién minima de IV.3.3.3.1.

1V.3.2.2.2 Refuerzo minimo y maximo

la relacién entre el area de refuerzo vertical y el &rea total de la sec-
cidén no serd menor que 20/fy (fy en kg/cmz), ni mayor que 0.06., El ntmero mi-
nimo de barras serd seis en columnas circulares y cuatro en rectangulares.

Esta parte de las Normas tiene como propésito especificar un minimo para
el refuerzo longitudinal con la intensién de suministrar una cierta resisten-
cia a flexién y evitar que, por efecto del flujo plastico del concreto, el re
fuerzo llegue a fluir bajo cargas sostenidas de servicio. Un limite maximo es
necesario para que el concreto pueda colarse sin dificultades excesivas, y pa
ra que el costo no aumente demasiado por el mayor consumc de acero.

iV.3.2.2.3 Requisitos para el refuerzo transversal en columnas

El refuerzo transversal de toda columna no sera menor que el necesario por
resistencia a fuerza cortante y torsién, en su caso, y debe cumplir con los
requisitos minimos de los parrafos siguientes. Ademéas, en los tramos donde se
prevean articulaciones plasticas no sera inferior a lo indicado en IV.3.2.5.

Todas las barras o paquetes de barras longitudinales deben restringirse

contra el pandeo con estribos o zunchos con separacidn no mayor que 850/VEy
veces el didmetro de la barra o de la barra mis delgada del paquete ( fy, en
kg/cmz, es el esfuerzo de fluencia de las barras longitudinales), 48 didme-
tros de la barra del estribo, ni que la mitad de la menor dimensién de la co-
lumna. La separacién méxima de estribos se reducird a la mitad de la antes in
dicada en una longitud no menor que la dimensidén transversal mixima de la co-
lumna, un sexto de su altura libre, ni que 60 cm, arriba vy abajo de cada unidn
de columna con trabes y losas, medida a partir del respectivo planc de inter-
seccién. En los nudos se aplicard lo indicade en IV.3.2.2.4.

Los estribos se dispondran de manera que cada barra longitudinal de esqui-
na v una de cada dos consecutivas de la periferia tengan un soporte lateral
suministrade por el doblez de un estribe con un &ngule interno no mayor de
135°, Ademés, ninguna barra que no tenga soporte lateral debe distar méas de
15 cm de una barra soportada lateralmente. Cuande 6 o mé&s varillas estén re-
partidas uniformemente sobre una circunferencia, se pueden usar anilleos circu
lares rematados como se especifica en 3.1.3 (Nermas) o con suficiente traslia-
pe para desarrollar su esfuerzo de fluencia; también pueden usarse zunchos cu
yos traslapes y anclajes cumplan con los requisitos de 4.2.4 (Normas).
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La fuerza de fluencia que pueda desarrollar la barra de un estribo o ani-
1lo no ser& menor que Seis centésimas de la fuerza de fluencia de la mayor ba
rra o el mayor paguete longitudinales que restringe. Los estribos rectangula-
res se rematarén de acuerdo con 3.1.3 (Normas).

Para dar restriccién lateral a barras gque no sean de esquina, pueden usar-
se grapas formadas por barras rectas cuyos extremos terminen en un dobles a
135° alrededor de la barra o paquete restringido, seguide de un tramo recto
con longitud no menor que 10 didmetros de la barra de la grapa. lLas grapas se
colocaran perpendiculares a las barras o paquetes que restringen y a la cara
mas préxima del miembro en cue.tién. La separacidédn maxima de las grapas se de
terminara con el criterio prescriteo antes para estribos.

La intensién de esta seccidn en cuanto a la reduccién de la separacidon de
estribos cerca de los nudos es aumentar la ductilidad de la columna en esas
zonas, que son criticas bajo sismo.

1¥.3.2.2.4 Detalles del refuerzo en intersecciones con vigas o /osas.

El refuerzo transversal de una columna en su interseccidém <¢on ung viga o
losa debe ser el necesario para resistir las fuerzas internas que ahi se pro-
duzcan, perc su espaciamiento no serid mayor y su diadmetro no serd menor que
los usados en la columna en las secciones proximas a dicha interseccion.

8i la interseccién es excéntrica, en el dimensionamiento y detallado de la
conexién deben tomarse en cuenta las fuerzas cortantes, los momentos y torsie
nes causados por la excentricidad.

Cuando un cambio de seccién de una columna cbliga a doblar sus barras lon-
gitudinales en una junta, la pendiente de la porcién inclinada de cada barra
respecto al eje de la columna no excedera de 1 a 6. Las porciones de las ba-
rras por arriba y por debajo de la junta seran paralelas al eje de la colum~
na. Ademas deberad proporcionarse refuerzo transversal adicional al necesario
por otros conceptos, en cantidad suficiente para resistir una y media veces
el componente horizontal de la fuerza axial que pueda desarrollarse en cada
barra, considerando en ella el esfuerzo de fluencia.

V.3.2.3 Losas
IV.3.2.2.1 Disposiciones generales para losas

Ademas de los métodos semiempiricos de analisis propuestos a continuacidn
para distintos casos particulares, puede utilizarse cualquier otro procedi-
miento reconocido. Es admisible aplicar la tecria de lineas de fluencia, ©
cualquier otra teoria basada en el anilisis al limite, siempre que el compor-
tamiento bajo condiciones de servicio resulte adecuado en cuanto a deflexién
Yy agrietamiento.

Si, a parte de soportar cargas normales a su plano, la losa tiene que trans
mitir a marcos, muros u otros elementos rigidizantes fuerzas apreciables con-
tenidas en su plano, estas fuerzas deben tomarse en cuenta en el disefio de la
losa.

lLas nervaduras de losas encasetonadas se dimensionarén como vigas.

IV.3.2.3.2 Losas encasetonadas

Las losas encasetonadas, sean planas o perimetralmente apoyadas, en que la
distancia centro a centro entre nervaduras no sea mayor que un Sexto del cla-
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ro de la losa paralelo a la direccién en que se mide la separacion de las ner
vaduras, se pueden analizar como si fueran macizas, con los criterios dque an-
teceden y lo indicado en IV.3.4.

En cada caso, de acuerdo c¢on la naturaleza y magnitud de la carga gue vaya
a actuar, se revisard la resistencia a cargas concentradas de las zonas com-
prendidas entre nervaduras. Como minimo, se considerarid una carga conceatrada
de 1000 kg en una area de 10x10 cm actuando en la posicidn mas desfavorable.

IV.3.2.4 Diafragmas y elementos a compresidn de contraventeos

Los requisitos de esta seccién se aplican a diafragmas, como sistemas de
piso o techo, vy a puntales y diagonales a compresién de sistemas gue transmi-
tan fuerzas inducidas por los sismos.

En sistemas de piso o techo prefabricados, puede funcionar como diafragma
un firme colado sobre los elementos prefabricades a condicién de que se dimen
sione de modo que por si solo resista las acciones de disefio que actdan en su
plano. El espescr del firme no serd menor que 6 cm, si el clarc mayor de los
tablercs es de 6 m ¢ m&s. En ningin casc serd menor que 3 cm. Deben colocarse
casetones que impidan que el firme se separe de los elementos prefabricados.

Los diafragmas a que se refiere esta seccién se dimensionaran con los cri-
terios para vigas comunes o vigas diafragma incluidas en las Normas, sedun
su relacién clarc a peralte. En cuanto a refuerzo minimo por fuerza cortante,
se aplicard lo que se indica en 4.5.2c (Normas) para muros con cargas en su
planc. Asimismo, se apiicard lo dispuesto para muros en 4.5.2 (Normas} en lo
que se refiere al uso de elementos de refuerzo en los bordes y en lo referen
te a aberturas. Los elementos extremos de diafragmas se dimensionarén para la
suma de la compresioén directa que actie y la debida al momento que obre en la
seccidén, la cual puede obtenerse dividiendo el momento entre la distancia que
separa los ejes de los elementos extremos.

Debe comprobarse que sea adecuada la transmisidén de las fuerzas sismicas
entre el diafragma horizontal y los elementos verticales destinados a resis-
tir las fuerzas laterales. En particular, se revisara el efecto de aberturas
en el diafragma en la proximidad de muros de rigidez y columnas.

Los elementos a compresién de diafragmas horizontales y de armaduras verti
cales asi como las diagonales de contraventeo, sujetos a esfuerzos de compre-
sién mayores que 0.2 f'c, contarédn en toda su longitud con el refuerzo trans-
versal minimo que se indica en 1IV.3.3.3.4 para elementos a flexocompresidn.
Este esfuerzo puede interrumpirse en las zonas donde el esfuerzo de compre-
sién calculado sea menor que 0.15 f'c. Los esfuerzos se valuardn con las car-
gas de diseflo, usando un modelo eldstico lineal y las propiedades de las sec-
ciones brutas de los miembros considerados.

IV.3.2.5 Articulaciones plasticas en vigas, columnas y arcos

Cuando por usar analisis limite, o por alguna otra razén, deban preverse
arficulaciones plasticas en vigas, coclumnas o arcos de concreto reforzado, se
cumplirdn los requisitos de las zonas confinadas de vigas y columnas de mar-—
cos dactiles indicados en IV.3.3, en la porcién del elemento gque se halle a
una distancia igual a dos peraltes efectivos (2d) de toda seccidén donde se su
ponga, © el analisis indique que se va a formar una articulacién pléastica. (81
la articulacién se forma en una seccién intermedia, los dos peraltes efecti-
vos se tomaran a cada ladoe de dicha seccidn).

Si la articulacién en una viga se forma al pafio de una columna sin que lle
gue otra viga a la cara opuesta de la columna, los refuerzos superior e infe-
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riorlde la viga deben prolongarse hasta la cara mAs lejana del ntcleo de la
columna vy su anclaje cumpliri con los requisitos de IV.3.3.4.4.

En estructuras formadas por vigas y columnas se procurard que las articula
ciones plasticas se formen en las vigas.

Los requisitos de esta seccién estdn encaminados a garantizar una cierta
capacidad de giro en las secciones donde se supongan articulaciones pléasticas.
Sin embargo, debe advertirse que cuando se analice al limite considerando me-

canismos de colapso, en algunos casos la capacidad de rotacién puede ser insu
ficiente. .

IV.3.3 Marcos ductiles en estructuras de concreto
Iv.3.3.1 Requisitos generales para marcos ductiles de concreto

Los requisitos de esta seccién se aplican a marcos colados en el lugar di-
sefiados por sismo con un factor Q = 4. También se aplican a los marcos de es-
tructuras coladas en el lugar disefiadas con Q = 4, formadas por marcos y mu-
ros de concreto reforzade que cumplan con 4.5.2(Normas), incluyendo el b) de
esa seccidn, o marcos y contravientos que cumplan con IV.3.2.4, en las que la
fuerza cortante resistida por los marcos sea por lo menos 50% de la total, vy,
asimismo, a los marcos de estructuras coladas en el lugar, disefiadas con Q= 3
y formadas por marcos y muros © contravientos que cumplan con 4.5.2 (Normas),
~incluyendo b), o 1IV.3.2.4, en las que la fuerza cortante resistida por laos
marcos sea menor que el 50% de la total. En todos los casos anteriores, los
requisitos se aplican también a los elementos estructurales de la cimentacién.
En lo referente a los valores de Q, debe cumplirse ademis, con IV.2.4.

Sea que la estructura esté formada sé6lo de marcos o de marcos y muros o
contravientos, ningin marce se diseflard para resistir una fuerza cortante ho-~
rizontal menor del 25% de la que le corresponderia si trabajara aislade del
resto de la estructura.

La resistencia especificada, f'c, del concreto no sera menor de 200. kg/cm’.

Las barras de refuerzo seran corrugadas de grado no mayor que el 42 y cum~
plirédn con los requisitos de las normas NOM-B457 y NCM-B6. Ademés, las barras
longitudinales de vigas y columnas deberin tener fluencia definida, bajo un
esfuerzc que no exceda al esfuerzo de fluencia especificado en més de 1300 kg
/em?, Yy su resistencia real debe ser por lo menos igual a 1.25 veces su es-
fuerzo real de fluencia.

Se aplicarain las disposiciones de las Normas de estructuras metalicas que
no se vean modificadas por el capitulo 5 {Normas).

Abundando en estos requisitos, se entiende por marces ductiles una estructu
ra monolitica formada por columnas y vigas que bajo la accidn de un sismo in-
tenso es capaz de soportar una serie de ciclos de comportamiento ineldstico,
sin menoscabo significativo de su .capacidad de carga. Lo anterior se logra si
en el marco puede formarse un mecanismo de falla en el que las zonas que fun-
cionan como articulaciones plasticas poseen una considerable capacidad de gi-
ro ante acciones repetidas. La razdn principal de usar estructuras dictiles es
que permiten ser disefladas para resistencias menores que las que requeririan
en un cierto sitio estructuras de comportamiento elastico. Esto ccurre asi en
tre otros motives, por la energia gque durante un sismo disipa el marco dactil
en los ciclos histeréticos. Pero se debe estar consiente de que bajo sismo ex
traordinarios son de esperarse dafios estructurales, principalmente en las vi-
gas, que requeriradn quizd de reparacicnes de costo no despreciable; de manera
que los responsables del proyecto y el propietaric tienen que elegir entre
usar el nivel de seguridad suministrado por el Reglamento y sus Normas para
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marcos dictiles, o aumentar el costo inicial de las estructuras para dismi-
nuir el riesgo de dafios futuros.

la capacidad de gire en las articulaciones pléasticas se logran limitando
la cuantia de refuerzo a tensién y suministrando confinamiento lateral al con
creto por medio de estribos cerrados o zunchos suficientemente resistente y
proximos entre si. E1 confinamiento lateral hace que aumente la capacidad de
deformacidén longitudinal de compresién del concreto tanto directa como por
flexién y, por tanto, que se incremente la capacidad de giro.

Las fallas no dutctiles, como las debidas a fuerza cortante o a menoscabo
en la adherencia, se restringen mediante el uso del acerc con fluencia defini
da. Si el acero fluye bajo una cierta fuerza, gquedan acotados los esfuerzos
de adherencia y los momentos flexionantes; indirectamente también quedan aco-
tadas las fuerzas cortantes. El obtener un comportamiento aceptablemente esta
ble bajo cargas ciclicas, como las que imponen los sismos, se propicia mante-
niendo bajo los esfuerzos cortantes en los elementos del marco.

En general, los requisitos del capitulo 5 (Normas) esté&n encaminados a lo-
grar, mediante reguisitos de detalles de refuerzo y dimensiones, que el com-
portamiento de marco esté regido por el giro inelastico por flexidn en las zo
nas que se consideran articulaciones plésticas sin que se presente antes otro
tipo de fallas, y que soporte ciclos de carga impuestos por sismos intensos.

De acuerdo con el criterio general adoptado en el articulc 207 de Reglamen
to v la seccién IV.2.4, a los edificios formados por marcos dictiles les co-
rresponde un factor de comportamiento sismico, Q = 4. También puede aplicarse
este valor cuando se usan marcos y muros ¢ contravientos, con tal que la fuer
za sismica resistida por lcs marcos en cada entrepiso sea por lo menos el 50%
de la total. Se admite asi porque, aungue el murc tiene menos capacidad que
un marco para deformarse sin fallar, en una estructura formada por marcos duc
tiles y mures, si llegan a fallar éstos, los marcos representan una seqgunda
defensa que puede evitar el derrumbe de la construccidn.

Para revisar el requisito de que en cada entrepisc los marcos sean capaces
de resistir al menos el 50% de la fuerza cortante actuante, puede procederse
en la forma siguiente:

a) Bnalicese la estructura y determinese las fuerzas cortantes gque actian
en las columnas.

b) Si en cada entrepisc las suma de las fuerzas cortantes que actian en
las columnas que forman marcos al suponer gue no existen los muros es
al mencs el 50% de la fuerza cortante total de ese entrepiso, se acepta
que se cumple el requisito,

Este proceder se justifica por que al dimensicnar se suministra a esos mar
cos por lo menos el 50% de la resistencdia necesaria de entrepiso.

S8i al aplicar el procedimiento anterior no se cumple con el requisito, pue
de recurrirse al criterio general que consiste en comprobar gque los marcos
solos suponiendo que los muros han fallado, son capaces de resistir en cada
entrepiso al menos el 50% de la fuerza cortante actuante. Para esto, se ana-
lizan los marcos sin los muros bajo el 50% de las fuerzas laterales totales
y se disefian para que lo resistan; o bien se disefia la estructura, incluyendo
do los murcs, y después se revisa que la resistencia de los marces solos cum-
pla con el requisito. Esta Gltima forma es mas laboriosa.

En cuanto a la condicién 3 para usar Q = 4 que aparece en IV.2.4, en el
sentido de que el minimo cociente de la capacidad - resistente de un entrepiso
entre la accién de disefic no difiera en mas de 35% del promedio de dicho co-
ciente para todos los entrepisos, puede suponerse que la resistencia de un
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entrepiso corresponde al mecanismo que en él se forme con articulaciones plés
ticas en los extremos de las columnas y que la resistencia del muro es la que
tiene & fuerza cortante en el entrepisc. Este procedimiento sobrestima la re-
sistencia de entrepiso, particularmente en edificios donde las articulaciones
en las vigas y no en las columnas y el muro de concrete falle por flexidn en
su base. Sin embargo, se justifica hacerlo asi por que la intencién del re-
quisito es evitar gque hava discontinuidades importantes en las resistencias
de los entrepisos y no interesa tanto el valor real de esas resistencias,
s$ino sus valores relativos. No vale la pena tratar de valuar la resistencia
real de entrepiso, pues cuando no se forma un mecanismo en el entrepiso gue
se trata sino gue el mecanismo de falla del edificio estd definido por arti-
culaciones en las vigas, el concepto de resistencia de entrepiso pierde un
tanto su significado. Si se deseara calcularla, deberia ser la fuerza cortante
que actla en ese entrepiso cuando se forma el mecanismo de falla general del

edificio. Lo anterior se complica aun mas cuando existen murcs de concreto
para sismo.

Una de las caracteristicas de un marco que influyen en su comportamiento y
resistencia es la resistencia relativa entre columnas y vigas. La tendencia
actual es propiciar que las columnas sean mas resistentes en flexién que las
vigas, a fin de evitar las fallas laterales de entrepiso por la formacién de
articulaciocnes plasticas en los extremos de las columnas; esto es, se llega a
una estructura en que el mecanismo de falla ocurre por la formacién de articu
laciones inelasticas en las vigas y donde las columnas permanecen de hecho en
la zona eléAstica excepto en sus bases.

El requisito de que los marcos gue se disefien con Q = 4 sean monoliticos
colados en el lugar se debe a gue los detalles cque se especifican estén basa-
dos en ensayes realizados en especimenes monoliticos,

Es importante revisar que se cumplan, ademas, todos los reguisitos que pa-
ra usar Q = 4 se indican en las Normas sismicas, y que no se mencionan en las
Normas.

La condicién de que cada marco debe resistir al menos el 25% de la fuerza
horizontal que le corresponderia si estuviera aislade prevé la posibilidad
de que el sistema de piso no transmita adecuadamente las fuerzas de inercia a
los elementos verticales mas rigidos, por ejemplo por que se dafe durante un
sismo violento. También toma en cuenta imprecisiones en el calculo de las ri-
gideces laterales de muros y columnas que puedan hacer pensar gue algin marco
toma menos fuerza lateral que la que en realidad le corresponde.

Se pide que la resistencia especificada, f'c, del concreto no sea menor
que 200 kg/cm?, debidos al efecto desfavorable que sobre la curva en la falla
tiene el disminuir f'c: en una seccién rectangular que tiene un cierto refuer
zo, la profundidad del eje neutrc en la falla es ¢ = Asfy/0.8bf"c; al dismi-
nuir f'ec aumenta c y la curvatura disminuye.

£l uso de refuerzo longitudinal que no fluya o gque fluya bajo un esfuerzo
considerablemente mayor que el utilizado al dimensionar puede conducir a fa-
llas fragiles por fuerza cortante o por adherencia. Estos tipos de falla de-
ben evitarse aunque ocurran bajo cargas mayores que las de disefio, de aqui el
primer requisitc que se pide para el refuerze longitudinal de vigas y colum-
nas. También es necesarioc que el esfuerzo real de fluencia del refuerzo de
las vigas no exceda demasiado al de calculo, para que efectivamente se manten
ga la tendencia a que las articulaciones plésticas se formen en las vigas y
noe en las columnas.

El otro requisito relativo al acero de refuerzo pide que después de la
fluencia el material tenga endurecimiento por deformacién, de caracteristicas
tales que la resistencia real sea al menos 1.25 veces el esfuerzo real de
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fluencia. Considerando el caso extremo de gue el acero fluyera y no tuviera
endurecimiento por deformacidn, la fluencia ocurriria sélo en la seccién de
momento maximo y de hecho no se formaria una zona que trabajara como articula
cién plastica, sino que la deformacidn del acero se concentraria en unos cuan
tos milimetros y rapidamente ocurrird su fractura, originando una falla fra-
gil. Si el acero tiene endurecimiento por deformacién, al llegar su deforma-
cién a la zona de endurecimiento el momento en la seccién de momento méximo
aumenta y ftambién lo hacen los momentos en las secciones vecinas, con lo que
la fluencia del acero se propaga y se forma una articulacién pléstica. E1 re-
quisito de las Normas tiende a asegurar que la fluencia ocurra en una cierta
longitud, v lograr asil una cierta capacidad de giro inel&stico en esa zona.

IV.3.3.2 Miembros a flexién en estructuras de concreto

Los requisitos de esta seccidén se aplican a miembros principales que traba-
jan esencialmente a flexidn. Se incluyen vigas y aquellas columnas con cargas
axiales pequeifias,

Pu £ 0.1 Ag f'¢

V.3.3.2.1 Requisitos geométricos para miembros a flexién
- El claro libre no debe ser menor gque cuatro veces el peralte efectivo.

- En sistemas de viga y losa monoliticas, la relacidén entre la separacidn
de apoyos que eviten el pandec lateral y el ancho de la viga no debe exce
der de 30.

- La relaciédn entre el peralte y el ancho no serd mayor de 3.

- El ancho de la viga no serd menor de 25 cm, ni excederd el ancho de las
columnas a las que llega.

- El eje de la viga no debe separarse horizontalmente del eje de la columna
m&s de un 1/10 de la dimensién transversal de la columna normal a la viga

En esta parte se pide que la relacién-claro peralte no sea menor que 4 por
que baio accicnes repetidas el comportamiento de vigas peraltadas que neo cum-
plan con el requisito es mas desfavorable que el de las vigas esbeltas.

Los requisitos que limitan las relaciones del ancho de una viga con la len
gitud no scportada lateralmente y con su peralte tiene la intencién de evitar
el pandeo lateral,

Los extremos de las vigas normalmente estan bajo flexidén negativa y la zo-
na comprimida es rectangular. Bajo acciones repetidas es probable que se des-
prenda el recubrimiento y sélo se cuente con el concreto contenido dentro de
los estribos; por esta razdédn se requiere un ancho minimo de 25 cm. Se pide
que el ancho de la viga no sea mayor que el de la columna, para hacer lo méas
eficilente posible la transmisién de momento entre viga y columna.

El propdsito de la dltima condicién geométrica para vigas es evitar momen-
tos adicionales importantes en las columnas, causadas por excentricidad de la
carga vertical y que normalmente no se toman en cuenta en el andlisis,

1V.3.3.2.2 Refuerzo longitudinal para miembros a flexién

En toda seccidn se dispondra de refuerzo tanto en el lecho infericr como
en el superior. En cada lechc el Area de refuerzo no seréd menor que
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fy
y constari de por lo menos dos barras corridas de 12.7 mm de diédmetro (#4).

El area de acero a tensién no excedersd del 75% de la correspondiente a la fa-
1la balanceada de la seccién.

El memento resistente positivo en la unién con un nudo no serd menor que
la mitad del momento resistente negative que sSe suministre en esa seccién. En
ninguna seccidén a lo largo del miembro el momento resistente negative, ni el
resistente positivo, seran menores que la cuarta parte del méximo momento re-
sistente que se tenga en los extremos.

En las barras para flexidn se permiten traslapes sélo si en la longitud del
traslape se suministra refuerzo transversal de confinamiento (refuerzo heli-
coidal o estribos cerrades): el paso o la separacién de este refuerzo no seré
mayor que 0.25d, ni que 10 cm. Las uniones por traslape no se permitirédn en
los casos siguientes: a) dentro de los nudos, b) en una distancia de dos ve-
ces el peralte del miembro medida desde el pafio del nudo, y ¢) en aquellas zo
nas donde el andlisis indique que se formaran articulaciones plésticas.

Con el refuerzo longitudinal pueden formarse pacuetes de dos barras cada
uno.

Se permiten unicnes scldadas o con dispositivos mecdnicos, que cumplan con
los requisitos de 3.9 (Normas), a condicién de que en toda seccién de unidén
cuando mucho se unan barras alternadas y que las uniones de barras adyacentes
no disten entre si menos de 60 cm en la direccién longitudinal del miembro.

En esta parte, el primer requisito va encaminado a no dejar alguna seccién
con posibilidad de falla fragil por flexiom de uno u otro signo; esto dltimo
en vista de las incertidumbres en el anilisis, la posible ocurrencia de hundi
mientos diferenciales de apoyos, o acortamiento diferenciales en columnas a
corto ¢ a large plazo, todo lo cual usualmente no se considera en el analisis,
y también en vista de la posibilidad de que el sismo sea m&s intenso gque lo
previste y haga que cambien los signos de los momentos.

El refuerzo minimo obliga a que el momento resistente de la seccién agrieta
da sea al menos 1.5 veces mayor que el momento bajo el cual se agrieta la viga,
con lo que se evita que ésta falle bruscamente al agrietarse. La exigencia de
que sean por lo menos dos barras en cada lecho se refiere mas bien a la nece-
sidad de ellas por razones de construccién. Se sugiere que la cuantia no exce
da de 0.025 a fin de evitar congestionamiento de las barras de refuerzo y de
limjtar, indirectamente, la fuerza cortante que puede generarse en la viga.

Se pide que en la unién con un nudo el momento resistente positivo de una
viga sea por lo memos igual a la mitad del momento resistente negativo gue se
tenga en esa seccidn, para prever la posibilidad de que aungue el analisis no
lo indique, el momentoc positivo debido al sismo exceda al negativo causado
por las cargas verticales. Esta situacién puede verse propiciada por hundi-
mientos diferenciales, o acortamientos diferenciales de las columnas. Ademas,
el acero longitudinal en el lecho inferior tiene el efecto favorable de que
bajo momentc negativo ayuda al concreto a tomar las compresiones. El riesgo
de que se invierta el signo del momento flexionante en los extremos de las
vigas de un marco es mayor si los claros son pequefios.

Es necesaric que en las uniones por traslape se suministre refuerzo heli-
coidal o estribos cerrados, debido a la posible caida del recubrimiento lo
que disminuiria la adherencia de las barras y debilitaria la unién traslapada.
Las uniones traslapadas no se permiten en zconas donde se prevén articulacio-
nes plasticas, pues no son confiables bajo deformaciones ciclicas inelasticas.
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En un paquete de dos barras es pequefio el menoscabo en la adherencia con
el concreto. Debe buscarse que los esfuerzos de adherencia entre refuerzo y
concreto sean pequefios, ya que el deterioro de la adherencia bajo accicnes
ciclicas es una de las causas de la pérdida de rigidez de elementos y nudos
de concreto reforzado bajo sismo.

De los requisitos que han de satisfacer las uniones soldadas o con disposi-
tivos mecanicos, se hace hincapié en el que pide que resistan al menos 1.25
veces la fuerza de fluencia de las barras que unen.

Al definir el didmetro la cantidad vy la distribucién del refuerzo longitu-
dinal de vidgas, debe tenerse presente la facilidad de construccién, en parti-
cular respecto a las barras que llegan a las uniones con las columnas.

1V.3.3.2.3 Refuerzg transversal para confinamiento

Se suministrarédn estribos cerrados de al mencs 7.9 mm de didmetro (#2.5)
que cumplan con los requisitos de los parrafos que siguen en las zonas si-
guientes: a) en cada extremo del miembro sobre una distancia de dos peraltes
medida a partir del pafio del nudo, b) en la porcién del elemento que se halle
a una distancia igual a dos peraltes (2h) de toda seccién donde se suponga, ©
el andlisis indique, que se va a formar una articulacidén pléastica (si la arti
culacidén se forma en una seccidn intermedia, los dos peraltes se tomaran a ca
da lado de la seccién.

El primer estribo se colocard a no mas de 5 cm de la cara del miembro de
apoyo. La separacién de los estribos no excederid ninguno de los valores si-
guientes: a) 0.25d, b} 8 veces el didmetrc de la barra longitudinal més delga
da, ¢) 24 veces el diadmetro de la barra del estribe, y d) 30cm,

Los estribos a que se refiere esta secciédn deben ser cerrados, de una pie-

za, y deben rematar en una esquina con dobleces de 1350, segquidos de tramos
rectos de no menos de 10 diametros de largo. En cada esquina del estribo debe
gquedar por lo menos una barra longitudinal. Los radios de doblez cumpliréan
con los requisitos de 3.8 (Normas). La localizacién del remate del estribo de-
be alternarse de uno a otro.

En las zonas definidas por el primer parrafo de esta seccidn, las barras
longitudinales de la periferia deben tener soporte lateral que cumpla con IV.
3.2.2.3.

Fuera de las zonas definidas en el primer parrafo de esta seccién, la sepa-
racién de los estribos no serad mayor que 0.5d a todo lo large. En toda la viga
la separacion de estribos no serd mayor gque la requerida por fuerza cortante.

En esta seccién, el refuerzo que se pide es para confinar el concreto en
las zonas de articulaciones plasticas, a fin de aumentar su capacidad de de-
fermarse sin fallar y de resistir acciones ciclicas. También tiene la funcidn
de restringir lateralmente al acero longitudinal que pueda trabajar a compre-
5i6n. El diametro del refuerzo para confinar estard de acuerdo con el tamafio
de la viga. Como guia, se sugiere usar barras #2.5 en vigas con peralte de
hasta 50 o 60 cm, #3 con peraltes de hasta B0 ¢ 90 cm, y #4 © mds gruesas pa-
ra peraltes mayores.

El requisito relativo a las barras longitudinales de la periferia en las
zonas de articulaciones pléasticas significa que las barras de esquina y que
una de cada dos consecutivas deben tener el soporte lateral como se indica en
IV.2.3, ¥ que ninguna barra no soportada lateralmente debe distar, a cada la-
do més de 15 cm (libres) de una barra si soportada.
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1V.3.3.2.4 Requisitos para fuerza cortante en miembros a flexion

Los elementos que trabajan principalmente a flexién se dimensionaran de ma-
nera que no se presente falla por cortante antes que puedan formarse las arti
culaciones plésticas en sus extremos. Para ello, la fuerza cortante de disefio
se obtendra del equilibrio del miembro entre caras de apoyos; se supondrd que
en los extremos actuan momentos del mismo sentido valuados con las propieda-
des del elemento en esas secciones, sin factores de reduccidén, y con el es-
fuerzo en €l acero de tensidn al menos igual a 1.25fy. A lo largo del miembro
actuaran las cargas correspondientes multiplicadas por el factor de carga.

Como opcidn puede dimensionarse con base en la fuerza cortante de disefio
obtenida del andlisis, si al factor de resistencia, FR, se le asigna un valor
de 0.6, en lugar de 0.8.

En las zonas donde la fuerza cortante de disefio causada por el sismo es
igual o mayor que la mitad de la fuerza cortante de disefio calculada segun
los parrafos anterjiores, se despreciard la contribucién del concreto en la re
sistencia a fuerza cortante, al calcular el refuerzo transversal por este con
cepto. En el refuerzo para fuerza cortante puede incluirse el refuerzo de con
finamiento indicado en IV.3.3.2.3.

El refuerzo para fuerza cortante estard formado por estribos verticales ce

rrados de una pieza, de diametro no menor gque 7.9 mm (#2.5), rematados como
se indica en IV.3.3.2.3.

IvV.3.3.3 Miembros a flexocompresion

Los requisitos de esta seccién se aplican a miembros en los que la carga
axial de disefio, Pu, sea mayor que Ag f£'c/10.
IV.3.3.3.1 Requisitos geométricos para miembros a flexocompresion

- La dimensién transversal minima no serd menor que 30 cm.

- El &rea Ag, no seréd menor que Pu/0.5f'c para toda combinacién de carga.

- La relacién entre la menor dimensién transversal y la dimensidén trans-
versal perpendicular no debe ser menor que 0.4.

- La relacibén entre 1a_alturé libre y la menor dimensién transversal no
excederd de 15.

En esta seccidn, los miembros a fiexocompresién con carga axial pequefla
(Pu < Ag £'¢/10) se tratan como vigas.

Las razones para pedir un minimo en la dimensién transversal de una colum-
na son las siguientes:

a) Hacerlas menos vulnerables a errores constructiveos, a impactos acciden-
tales y a excentricidades accidentales de otra indole.

b) facilitar 1la colocacién del refuerzo y del concreto, asi como lograr
cumplir con los recubrimientos necesarios sin disminuir demasiado la re
lacién del &rea del nucleo al 4rea transversal total.

La intensién de que el 4rea de la seccién transversal sea al menos igual a
Pu/0.5f'c es garantizar una cierta capacidad de giro en zonas de la ceclumnha
donde llegaren a formarse articulaciones plasticas. lLa capacidad de giro ine-
lastico en una columna aumenta al disminuir la relacién Pu/Agf'c.
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Se pide que la relacién entre la dimensién transversal de la columna y la
menor no exceda de 2.5, para que el elemento siga siendo propiamente una co-
lumna y no pase a tener caracteristicas de muro con el consiguiente problema
del pandeo lateral.

Para evitar que los efectos de esbelfez lleguen a ser causa de una disminu
¢cién significativa de la ductilidad general de la estructura, a las disposi-
ciones de 1V.3.1.3.2 se adiciona el requisito de que la relacién entre la al-
tura libre y la menor dimensién transversal no exceda de 15.

IV.3.3.3.2 Resistencia minima a flexién en columnas

Las resistencias a flexidn de las columnas en uh nudo deben satisfacer la
condicidén siguiente:
IMe > 1.5 XMg

IMe es la suma de los momentos resistentes de disefio de las columnas que
llegan a ese nudo, referidas al centro del nudo.

IMg es la suma de los momentos resistentes de disefic de las vigas que lle-
gan al nudo, referides al centro de éste.

Las sumas anteriores deben realizarse de modo que los momentos de las co-
lumpas se opongan a los de las vigas. La condicién debe cumplirse para los
dos sentidos en que puede actuar el sismo.

Al calcular la carga axial de disefic para la cual se valie el momento re-
sistente, Me, de una columna, la fraccién de dicha carga debida al sismo se
tomara igual al doble de la calculada, cuande conduzca a un momento resisten-
te menor. En tal caso, la ceclumna se dimensicnaréd tomando en cuenta el incre-
mento de carga mencionadec. El factor de resistencia por flexocompresién se to
mard igual a 0.8.

Como opcidn, las columnas podrin dimensionarse con los momentos y fuerzas
axiales de disefio obtenidos del andlisis, si el factor de resistencia por fle
xocompresién se le asigna el wvalor 0.6.

Las Normas en esta parte tratan de disminuir las probabilidades de que se
presente fluencia en las ceolumnas y, por tanto, de que se forme un mecanismo
de falla lateral en algun entrepiso, El requisito que se establece propicia
la formacién de un mecanismo de falla definido por articulacicnes pléasticas
en las vigas vy en la base de la columna. Bajo un mismo sismo, la demanda de
giro en las articulacicnes del segundo mecanismo es menor que la demanda de
giro de las articulaciones de un mecanismo de falla de entrepiso, a causa de
que en éste Gltimec la disipacién de energia sélo ocurre en las articulaciones
plasticas de los extremos de las columnas del entrepiso que falla, en tanto
que en el otro se disipa en un nimero mayor de articulaciones distribuidas en
todo el edificio. Por otra parte, la capacidad de giro de una articulacidn
formada en una viga es mayor que la de aquella gue se forma en una columna, a
causa de la carga axial. Ademas, y en particular si la falla lateral de entre
pilso ocurre en la zona baja de la estructura, aumenta la importancia de los
momentos de segundo orden en las columnas del entrepiso dafiado, con el consi-
guiente incremento en el riesgo de derrumbe brusco del edificio. Lo anterior
significa que una estructura donde las articulaciones se formen en las vigas
y no en las columnas tiene mas probabilidades de sobrevivir bajo un sismo de
intensidad extraordinaria que otra en donde la fluencia ocurra en las colum-
nas de un entrepiso y en &l se forme un mecanismo de falla lateral.

Debe hacerse hincapié en que la importancia de que no se formen articulacie
nes plasticas en las columnas es mayor en los primeros entrepisos de edifi-
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cios altos. En edificios de uno o dos niveles, o en los dltimos pisos de edi-
ficios de més altura, se puede ser menos estricto en este aspecto. Asimismo,
en un cierto caso podria admitirse fluencia en algunas columnas de un entrepl
0 a condicifén de que las restantes del entrepiso permanezcan elasticas e im-
pidan la formacién de un mecanismo de falla lateral.

En rigor, no es posible asegurar que no se formen zonas inelasticas en las
colunnas, por lo gque se debe suministrar en sus extremos el refuerzo de confi
namiente indicado en IV.3.3.3.4. Una causa que puede provocar la plastifica-
cidn de las columnas es la sobre resistencia en f£lexién de las vigas origina-
da por el endurecimiento por deformacién del acero de refuerze y por la con-
tribucién del refuerzo de la losa al momento resistente negativo. También pue
de propiciar la formacidén de un mecanismo de faila lateral en un entrepiso la
presencia de muros divisorios de cierta resistencia en los entrepisos adyacen
tes, cuando el entrepiso considerado no cuenta con esos elementos.

Se pide incrementar 70% la carga axial debida al sismo para prever que la
fuerza sismica horizontal exceda de la obtenida dividiendo el coeficiente sis
mico entre el factor de comportamiento sismico, Q, igual a 4. Una de las razo
nes para dividir entre Q es el supuesto comportamiento elastopléstico de la
estructura, pero éste se ve afectado por la sobrerresistencia de las vigas,
la presencia de muros y por la no simultaneidad en la formacidén de las articy
laciones plésticas, todo lo cual conduce a que la fuerza lateral que toma el
edificic sea creciente con la deformacién lateral, y, por consiguiente, a que
aumente los momentos de volteo y las cargas axiales en las columnas, incremen
to que no se toma en cuenta en el analisis. El incremento es particularmente

importante en las columnas de los primeros entrepisos de edificios altos y es
beltos.

Con el procedimiento optative (FrR = 0.6) se pretende obtener resultados
equivalentes, esto es, tender a evitar la formacién de mecanismc de falla la-
teral de entrepiso.

Si se forma el mecanismo definido por articulaciones en las vigas y en las
base de las columnas de planta baja, la falla de la estructura estaré regida
por la falla de las bases de las columnas, de agui que resulte esencial que
esas zonas cuenten con el adecuado refuerzo transversal de confinamiento, el
cual les aumentara la capacidad de giro y permitira que soporten mas ciclos
de acciones sismicas sin perder su capacidad de carga vertical.

1v.3.3.3.3 Retuerzo longitudinal para miembros a flexocompresién

La cuantia de refuerzo longitudinal, p, sera 0.0l < p < 0.04. 36lo se per
mitird formar paquetes de dos barras.

El traslape de barras longitudinales sélo se permite en la mitad central
del elemento; estos traslapes deben cumplir con 3.9(Normas). las uniones sol-
dadas o con dispositivos mecénicos, que cumplan con los requisitos de 3.9,
pueden usarse en cualquier lcocalizacién con tal que en una misma seccidn cuan
do mAs se unan barras alternadas y que las uniones de barras adyacentes no
disten entre si menos de 60 cm en la direccién longitudinal del miembro.

El refuerzo longitudinal cumplira con las disposiclones de 1IV.3.2.2. que
no se vean modificadas por este inciso.

El limite inferior para la cuantia de refuerzo longitudinal aqul indicado
tiene el proposite de evitar que dicho refuerzo fluya en compresion a causa
del flujo plastico (creep) del concreto. Al deformarse el concreto con el
tiempo, va transfiriendo su carga al acero de refuerzo el cual puede llegar a
fluir en compresién si su cuantia es muy pequefia; la columna se iria acortan-
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do al paso del tiempo y se crearian esfuerzos y deformaciones no previstas en
las vigas y en otras columnas. Otra razén para establecer una ‘cuantia minima
de refuerzo longitudinal es suministrar una cierta resistencia a flexién.

El limite superior para la cuantia de refuerzo longitudinal es en esencia
para evitar que se congestione el refuerzo, particularmente en las intersec-
ciones con las vigas. Si el refuerzo es excesivo, se dificultan su colocacidn
y el colado del concreto.

Se limitan a dos el numero de barras por paquete a fin de disminuir el
riesgo de fallas de adherencia en la columna y en especial en las interseccic
nes con las vigas. Por otra parte, se logra un mejor confinamiento del concre
to del nucleo si las barras longitudinales estin distribuidas en la periferia
gue si se concentran en paguetes. Esta disposicién tiende a dejar fuera de
uso la préactica anterior de concentrar la mayor parte del refuerzo longitudi-
nal en las esgquinas gue, si bien aumenta la resistencia en flexidn, propicia
problemas de adherencia y de menocscabo en el confinamiento.

Al igual que en las vigas, las uniones de barras por traslape en columnas
son vulnerables al desprendimiento del recubrimiento. Los traslapes sélc se
permiten en la zZona central de la columna, donde es poco probable que se des-
prenda el recubrimiento. Las uniones soldadas o con dispositivos mecénicos no
presentan ese incenveniente y se permiten en cualquier localizacidén, con tal
que se cumpla con los requisitos que se incluyen sobre cantidad de uniones y
separacidén entre ellas.

Se hace énfasis en la importancia con que se cumpla c¢on los requisitos de
la seccidn IV.3.2.2 que no resulten modificados por la seccidén IV.3.3.3.3.

1V.3.3.3.4 Refuerzo transversal en miembros a flexocompresion

Debe cumplirse con los requisitos de IV.3.2.2.3 y IV.3.3.2.4, y con los re
quisitos minimos que aqui se establecen. No debe ser de grado mayor que el 42

Se suministrard el refuerzo transversal minime que se especifica enseguida
en ambos extremos de la columna en una longitud no menor que la mayor dimen-
sidén transversal de ésta, un sexto de su altura libre ni que 60 cm. En la par
te inferior de columnas de planta baja este refuerzo debe llegar hasta media
altura de la columna, y debe continuarse dentro de la cimentacién al menos en
una distancia igqual a la longitud de desarrcllo en compresién de la barra méas
gruesa {(en los nudos se cumplird con los reguisites de 5.4 Normas).

a) En columnas de ndcleo circular, la cuantia volumétrica de refuerzo heli
coidal o de estribos circulares, ps, no serid menor que
Ag f'e fle
0.45 {~-~ - 1) =-=--=, ni que 06.12 -——-
Ac fy fy

b) En columnzs de nicleo rectangular, la suma de las 4&reas de estribos y
grapas, As h, en cada direccidn de la seccidn de la columna no sera me-
nor que

Ag f'c fle
9.3 (~== = 1)=-- s he, ni que 0.12 --- s he
Ac fy fy
donde

Ac drea transversal del nucleo, hasta la orilla exterior del refuerzo
transversal.

Ag Area transversal de la columna.

fy esfuerzo de fluencia del acerc transversal,
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he dimensidn del nmicleo, normal al refuerzo de Area Ash
-] separacién del refuerzo transversal

Este esfuerzo transversal debe estar formado por estribos cerrados de una
pleza sencillos o sobrepuestos, de diametro no menor que 9.5 mm (#3) y remata
dos como se indica en 1IV.3.3.2.3. Puede complementarse con grapas del mismo
dismetro de los estribos, espaciadas igual que éstos a lo largo del miembro.
Cada extremo de una grapa debe abrazar a una barra longitudinal 4 la perife-
ria con un deoblez de 135° sequido de un tramo recto de al menos 10 di&metros
de la grapa.

La separacién del refuerzo transversal no debe exceder de la cuarta parte
de la menor dimensién transversal del elemente, ni de 10 cm.

La distancia centro a centro, transversal al eje del miembro, entre ramas
de estribos sobrepuestos no serd mayor de 45 cm y entre grapas Y ramas de es-
tribos sobrepuestos no serad mayor de 25 cm. Si el refuerzo consta de estribos
sencillos, la mayor dimensién de éstos no excederi de 45 om.

En el resto de la columna, el refuerzo transversal cumplird con los requi-
sitos de 1v.3.2,2.

Respecto de esta seccién, el refuerzo transversal de una columna tiene la
funcién de suministrar la resistencia requerida a fuerza cortante y dar confi
namiento adecuado al nicleo, asi como restriccién lateral al refuerzo longitu
dinal. El confinamiento lateral hace que aumente considerablemente la capaci-
dad del concreto para deformarse en la direccién longitudinal sin fallar, con
lo cual se evita el comportamiente fragil de la columna. El refuerzo minimo
que se especifica en esta seccién es el necesario para confinar el concreto
del nicleo y restringir lateralmente las barras longitudinales: este refuerzo
sélo se pide en las zonas donde es probable que ocurra comportamientc ineléas-
tico durante sismos intensos. Los estribos que forman parte del refuerzo para
el confinamiento deben ser rectangulares, con sus ramas paralelas a las caras
de la columna. No obstante la tendencia hacia evitar que las columnas sufran
comportamiento ir :léstico, debe preverse la posibilidad de que esto ocurra, de
aqui la necesidad de suministrar el refuerzo transversal para confinamiento.
En toda seccién de una columna, el refuerzo transversal debe satisfacer el re
quisito que sea mis estricto entre el necesarioc para confinamiento y el nece-
sario para fuerza cortante, teniendo en cuenta que el primero unicamente es
necesario en las zonas indicadas. Tanto el refuerzo para confinamiento como
el necesario por fuerza cortante deben cumplir con de IV.3.2.2.3

Las zonas en que cabe esperar comportamiento ineldstico durante sismos ex
tracrdinarios son las préximas a las intersecciones con las vigas, por ser en
ellas maximos los momentos causados por las fuerzas laterales. Para tomar en
cuenta que en las columnas de planta baja normalmente el punte de inflexién
se encuentra mis préximo a los nudos superiores, se pide que, ademis de cum-
Plir con los requisitos generales que fijan la longitud confinada, ésta lle-
gue por lo menos hasta media altura de la columna; por otre lado, para dar
continuidad a la columna dentro de su cimentacién, a fin de evitar que alli
el confinamiento deba depender de otros refuerzos, se especifica que el re-
fuerzo para confinar se contintie en la cimentacién.

La primera férmula del inciso a) se obtiene de obligar a que la resisten-
cia a carga axial de la columna antes de perder el recubrimiento sea igual a
la resistencia del nucleo confinado por la hélice, la cual se alcanza bajo de
formaciones grandes de compresidén cuando va se desprendié el recubrimiento.

Durante un sismo violento, normalmente lo gque va a incrementarse y gquizéa
variar ciclicamente es la longitud de los momentos flexionantes gue actidan en
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las columnas y no tanto la magnitud de la carga axial (si el edificio es es-
belto, los incrementos de carga axial en los primeros entrepisos debidos al
sismo si pueden ser importantes); sin embargo, se ha mantenido el criterio
del inciso a}, en vista de que el confinamiento logrado también mejora la duc
tilidad de la columna aungue haya flexiones importantes adicionales a la car-
ga axial. El limite 0.12f'c/fy rige en secciones grandes; en ellas Ag/Ac tien-
de a 1.0 y la cuantia suministrada por la primera fdrmula tiende a cero.

Se admite que el confinamiento suministrado por estribos cerrados rectangu-
lares segln se establece en el inciso b}, es equivalente al que proporciocna
el zuncho en columnas circulares. Se sabe, sin embargo, que en realidad el
confinamiento que da el estribo rectangular es menos eficiente debido a que
la barra se flexiona y, por tanto, su accién sobre el niclec disminuye al ale
jarse de las esquinas del estribo. Este inconveniente se pretende compensar
usando mas refuerzo transversal, y también por medic del uso de grapas inter-
medias, asi como limitando las dimensiones de los estribos. En efecto, la
cuantia volumétrica de refuerzo transversal de la columna cuadrada es aproxi-
madamente un tercio mayor que la obtenida con las férmulas del inciso a) para
columnas con zunche circular; por otra parte, la mayor dimensién de un estri-
bo rectangular no debe exceder de 45 cm. Se recomienda el uso abundante de
las grapas complementarias descritas en las Normas.

Los requisites de separacién méxima del refuerzo transversal y los relati-
vos a la distancia entre ramas de estribos, entre éstas y grapas, a los de
maxima dimensién de estribos sencillos gque se establecen en esta seccién, se
refieren sdlo al refuerzo para confinamiento.

IV.3.3.3.5 Requisitos para fuerza cortante en flexocompresion

Los elementos a flexocompresién se dimensionaradn de manera que no fallen
por fuerza cortante antes que se formen las articulaciones plasticas en las
las vigas. Para ello, la fuerza cortante de disefic se obtendra del equilibrio
del elemento en su altura libre suponiendo en cada extremo un momento igual a
la mitad de 1.5XMg. La cantidad IMg ésta definida en IV.3.3.3.2. En el extremo
inferior de columhas de planta baja, se usard el momento resistente de disefio
de la columna obtenido con la carga axial de disefio que conduzca al mayor mo-
mento resistente, En el extremo superiocr de columnas del Gltimo entrepiso, se

usari 1.5ZMg.

Cuando las columnas se dimensionen por flexocompresién con el procedimien-
to optativoe incluido en IV.3.3.3.2, el dimensionamiento por fuerza cortante
se realizard a partir de la fuerza de disefic obtenida del analisis, usando un
factor de resistencia igual a 0.5.

En elementos a flexocompresién en que la fuerza axial de disefio, incluyen-
do los efectos del sismo, sea mencr que Ag f'«/20, al calcular el refuerzo pa-
ra fuerza cortante, si la fuerza cortante de disefio causada por el sismo es
igual o mayor gue la mitad de la fuerza cortante de disefioc calculada segin
los parrafos anteriores, se despreciard la contribucién del concreto, Ve.

El refuerzo para fuerza cortante estarid formado por estribos cerrados de
de una pieza, rematados como se indica en IV.3,3.2.3, o por hélices continuas—
ambos de diametros no menor que 9.5 mm (#3) vy de grade no maycr que el 42,

Los requisitos que se indican van encaminados a suministrar a las columnas
mayor resistencia a la fuerza cortante que a flexocompresién a fin de evitar
que fallen por fuerza cortante, por ser ésta una forma de falla en la gque no
se pueden resistir ciclos de acciones como los gue inducen los sismos. Una co
lumna que falla por fuerza cortante se agrieta en diagonal y pronto pierde su
capacidad para soportar la carga vertical, ocasionando un derrumbe brusco.
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hunque el criterio general de diseflo tiende a que las articulaciones plas-
ticas se formen en las vigas y no en las columnas, existe la posibilidad de
que sean las columnas a las que se articulen, de aqui que sea necesario pro-
porcionarles mayor resistencia a fuerza cortante que a flexocompresidn,

Se requiere que al valuar los momentos resistentes de las columnas se tome
1.7 veces la fuerza axial causada por el sismo, cuando esto conduzca a un mo-
mento resistente mayor; la razdén para el incremento es la misma Jque se& expohe
en IV.3.3.3.

El procedimiento de disefio por fuerza cortante puede resultar demasiado
conservador, o puede dar lugar a un procesc que diverge, pues al tratar de
dar mas capacidad a fuerza cortante aumentando la escuadria, se incrementan
los momentos resistentes en los extremos de las columnas, lo que provoca gue
aumente la fuerza cortante por resistir y asi sucesivamente. Por esta razdn,
se admite que no sea necesaric suministrar m&s resistencia a fuerza cortante
que la obtenida aplicando el procedimiento optativo, el cual se basa en la
fuerza cortante proveniente del andlisis y un factor FR = 0.5.

V.3.4 Losas planas
WV.3.4.1 Requisitos generales para losas planas

Losas planas son aquellas que transmiten las cargas directamente a las co-
lumnas, sin la ayuda de vigas. Pueden ser macizas, o aligeradas por alqun me-
dic (bloques de material ligero, alvéolos formados por moldes, removibles,
etc.). También pueden ser de espesor constante 6 pueden tener un cuadro o rec
tangulo de espesor mencor en la parte central de los tablerecs, con tal que di-
cha zona quede enteramente dentro del irea de interseccidon de las franjas cen
trales y su espesor sea por lo menos de dos tercios del espesor del resto de
la losa, excepto el del 4&baco, y no menor de 10 cm. Seqgin la magnitud de la
carga por trasmitir, la losa puede apoyar directamente scbre las columnas o
a8 través de &bacos, capiteles o una combinacién de ambos. En ningtn caso se
admitird que las columnas de orilla sobresalgan del borde de la losa.

Las losas aligeradas contarén con una zona maciza adyacente a cada columna
de cuando menos 2.5h, medida desde el pafic de la columna o el borde del capi-
tel. Asimismo, contaran con zonas macizas de por lo menos 2.5h adyacentes a
murcs de rigidez, medidas desde el pafio del mure, las cuales deberan ser mas
amplias si asi lo exige la transmisién de las fuerzas sismicas de la losa al
mure. En los ejes de columnas deben suministrarse nervaduras de ancho ho me-
nor de 25 cm; las nervaduras adyacentes a los ejes de columnas seran de por
lo menos de 20 cm de ancho y el resto de ellas de al menos 10 cm. En la zona
superior de la losa hakra un firme de espesor no menor de 5 cm, monolitico
con las nervaduras y que sea parte integral de la losa. Este firme y capa ma-
ciza debe ser capaz de soportar, como minimo, una carga de 1000 kg en un éarea
de 10x10 cm, actuando en la posicién mas desfavorable. En cada entre-eje de <o
lumnas y en cada direccién, debe haber al menos 6 hileras de casetones o al-
véolos. La losa se revisard como diafragma con los criteriocs de IV.3.2.4, a
fin de asegurar la correcta transmisién en su planc a los elementos verticales
resistentes de las fuerzas generadas por el sismo.

El usc de estructuras formadas por losas planas y columnas se ha visto fa-~
vorecido por las ventajas que presenta este sistema con respecto al que cons-—
ta de vigas; dichas ventajas principalmente son las tres siguientes: a) para
una cierta altura libre de entrepisc, se cbtiene una altura total del edifi-
cio menor, con el siguiente menor peso de la construccién, mencres aceleracio
nes horizontales y los ahorros en los acabados y en el costo de las instala-
ciones; b) la cimbra es més senciila y menos costosa, pues resulta una cimbra
plana sin huecos para las vigas; c¢) se facilita la colocacién de ductos hori-
zontales de instalaciones, por que no hay el estorboc que causan las vigas.
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A cambio de las ventajas descritas, se tienen las desventajas siguientes:
a) resulta una estructura de baja rigidez, tanto ante cargas verticales como
ante fuerzas horizontales, por lo que se dificulta cumplir con las deformacig
nes admisibles, en particular las deformaciones laterales de entrepisc: b) la
transmisidén correcta de fuerzas y momentos entre la losa y celumna es mas di
ficil de lograr, desventaja que se acentua si la estructura debe resistir las
acciones laterales ciclicas causadas por los sismos.

Para evitar problemas derivados de flechas inmediatas y diferidas excesi-
vas, se suglere no usar losa plana para claros mayeres de 7 u 8 metros si no
se usa capitel ni abaco; en casc de usar abaco puede extenderse el uso del
sistema hasta claros de 9 metros. Si en la orilla del piso la losa schresale
en voladizo, se recomienda que la longitud del veoladizo no exceda de 5 veces
el espesor de la losa.

Algunas sugerencias de cardcter general son las gque siguen:

- Usar al menos tres crujias en cada direccién, a fin de disminuir el
nimero de uniones de orilla con relacidén al total de uniones losa-cQ
lumna en un nivel, va que la fransmisién de momento entre losa y colum
na es mas incierta en las conexiones de orilla que en las interiores.
Para evitar que se vuelva més critica la transmisién de fuerzas y mo
mentos en las uniones de orilla, las Normas no admiten gue la columna
sobresalga del borde de la losa.

- Procurar que 1los tableros de losa tiendan a ser cuadrados, con objeto
de utilizar eficientemente el peralte de la losa en ambas direccio-
nes, es decir, evitar que en la direccidn del clarc corto rija el re-
fuerzo minimo por flexién. Al respecto, se recomienda que la relacién
de claro mayer a claro menor no exceda de 1.5.

- Para resolver el problema de la baja rigidez lateral y disminuir la
magnitud de los momentos que deben trasmitirse entre losa y celumna
durante los sismos, el sistema puede combinarse con murcs de concreto
reforzado. También podria combinarse con marcos de concrete, colocan-
do éstes s0lo en las fachadas, a fin de que las vigas no cobligaran a
aumentar la altura del edificio para una cierta altura libre de entrg
piso.

En general, para construcciones de habitacién u oficinas es suficiente la
losa plana aligerada, sin capiteles ni &bacos; en este caso, el peralte puede
suponerse inicialmente como el claro mayor entre 20. Para construcciones con
cargas vivas mayores, como almacenes y bodegas o comerciocs de mercancia pesa-
da, puede usarse losa aligerada o maciza con capiteles y/o dbacos. La funcidn
principal del capitel y del &baco es aumentar las dimensiones de la seccidn
critica en la gque podria fallar la losa por tensidén diagonal alrededor de las
columnas, debido a la transmisidén de fuerzas y momentos. Una consecuencia del
uso del &bacos o capiteles es que aumenta la rigidez lateral de la estructu-
ra. Si se usan abacos o capiteles, el espesor de la losa aligerada puede supoc
nerse 1inicialmente igual al claro mayor entre 30. De lo anterior resulta gque
la losa plana con capiteles y dbacos, bajo cargas vivas elevadas (4530 kg/n@
o mas}, compite ventajosamente con el sistema formade por vigas y losa, sin
que, como se dijo en parrafos anteriores, el claroc mayor exceda de aproximada
mente 9 metros.

La zona maciza gque en losas aligeradas se exige alrededor de columnas o cCa
piteles tiene por objeto mejorar las condiciones de transmision de fuerzas y
momentos entre losa y columna. La que se exige adyacente a muros para sismo,
obedece principalmente a favorecer la transmisién correcta de la fuerza de
inercia entre losa y muro.
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Las nervaduras anchas que se piden en las zonas de los ejes de columnas tie
nen el propésito de suministrar la mayor resistencia a flexién y a cortante
que se requiere en esas zonas, conh relacién a las franjas centrales de la lo-
sa. En la orilla de losas planas aligeradas, se recomienda usar una nervadura
de ancho no mencr de 235 cm ni que el espesor de la losa, con al mencos tres ba
rras del #4 en cada lecho y estribos cerrados espaciados a cada medio espesor
de 1la losa; el objeto de esta nervadura es disminuir las deformaciones por
flexién del borde de la losa, en particular 1las diferidas debidas al flujo
pléstico {(creep) del concreto.

Se pide en las Normas gque existan cuando menos 3 hileras de casetcones en
cada entre-eje, a fin de que sean wvilidos los coeficientes para distribuir
los momentos flexicnantes en las franjas de columna y centrales, los cuales
estén obtenidos suponiendo que la losa es maciza.

La revisién de la losa como diafragma para garantizar la transmisién en su
plano de las fuerzas generadas por el sismo, es de mayor importancia cuando
la losa tiene aberturas o entrantes, o es muy alargada.

iv.3.4.2 Sistemas losa plana-columnas para resistir sismo

Si la altura de la estructura no excede de 20 m y, ademas, existen por 1lo
mencs 3 crujias en cada direccidn o hay trabes de borde, para el disefic por
sismo podrd usarse Q = 3; también podra aplicarse este valor cuando el siste-
ma se combine con muros de concreto reforzado que cumplan con 4.5.2 (Normas),
incluyende el inciso b) de esa seccidn, y que resistan no menos del 75% de la
fuerza lateral. Cuando no se satisfagan las condiciones anteriores, se usari
Q = 2. Con relacién a los valores de Q, debe cumplirse, ademds, con IV.2.4.
En todos los casos se respetardn las disposiciones siguientes:

I. Las columnas cumplirdn con los requisitos de IV.3.3.3 para columnas de
marcos ductiles, exrcepto en lo referente al dimensionamiento por flexocompre-
sién, el cual sélo se realizard mediante el procedimiento optativo que sSe es-
tablece en IV.3.3.3.2.

II. Las uniones losa~columna cumpliran con los requisitos de 5.4 (Normas)
para uniones viga-columna, con las salvedades que sigue:

No es necesaria la revisién de la resistencia del nudo a fuerza cortante
sino bastard cumplir con el refuerzo transversal indicado en 5.4.2 (Normas)
para nudos confinados.

Los requisites de anclaje de 5.4.4 (Normas) se aplicarén al refuerzo de la
losa que pase por el niclec de una columna. Los didmetros de las barras de
la losa y columnas que pasen rectas a través de un nudo deben seleccionarse
de modo que cumplan las relaciones siguientes:

h{columna)
_______________ > 20
db (barras de lesa)

h{losa)
----------------- > 15
db (barras de columna)

donde h(columna) es la dimensidén transversal de la columna en la direccidén de
las barras de losa consideradas.

Para esta parte, en general, la disipacién de energia en las zonas de com-
portamiento ineléstico de las losas planas durante sismos intensos es menor
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que la que ocurre en los marcos dictiles, de aqui que estas estructuras deban
disefiarse para que tengan resistencias laterales mayores gque los marcos diactji
les, es decir con valores de Q menores.

La causa principal de la menor disipacién de energia gue se menciond es
que, en parte, la transmisién de momentos entre losa y columna ocurre por la
torsién de la losa, mientras que en una estructura de vigas y columnas la
transmisién de momentos entre vigas y columnas implica principalmente la fle-
xién de estos elementos. Las zonas de comportamiento ineldstico en un marco
dictil! se forman principalmente en las vigas y se comportan realmente como ar
ticulaciones causadas por flexién en las que durante varios ciclos puede ha-
ber una franca disipacién de energia, en buena parte debide a la fluencia de
la zona de tensidén; las zonas de comportamiento inelédstico en una estructura
formada por losa plana y columnas pueden formarse en la losa alrededor de las
columnas o en las propias columnas. $Si el comportamiento ineléstico ocurre en
la losa, aunqgue una porcidén se debe a flexidén de la losa, hay otra parte sig-
nificativa causada por forsién de la misma, la cual neo implica fluencia del
refuerzo, sino mAs bien dafio en el concreto, por lo que la disipacién de ener
gia por este concepto es minima., Otro efecto desfavorable de la torsidn que
ocurre en la losa es que la va debilitandc alrededor de la columna y causa
que disminuya el numeroc de ciclos de accidn del sismo que la losa puede SOpPOr
tar antes que pierda su capacidad de trasmitir la carga vertical a la columna
y se produzca la llamada falla por punzonamiento.

Al asignarle un valor de Q a un sistema estructural, también interviene el
buen o mal funcionamiento ¢que dicho sistema a tenido en sismos anteriores. El
funcionamiento de estructuras altas formadas por losas planas y ccolumnas en
general no fue satisfactorio durante los sismos de 1985, y por esta razdn se
limita a 20 m la altura de la construccién para poder aplicar Q = 3. Los re-
quisitos de que haya al menos tres crujiag o existan vigas de borde tienden a
disminuir la fluencia desfavorable de las conexiones de orilla lesa-columna;
las conexiones de orilla entre losa y columna son mencs eficientes gque las in
teriores en cuante a la energia disipada bajo las acciones ciclicas causadas
por los sismos.

Si el sistema losa plana-columnas se combina con muros de concreto reforza
do, de manera que éstos sean capaces de resistir, en cada entrepiso, al menocs
el 75% de la correspondiente fuerza cortante, puede aplicarse Q = 3. En este
caso, no se limita la altura de construccidn, ni se exigen 3 crujlas o vigas
de borde; de hecho, se supone dque el comportamiento de la estructura estara
gobernado por los muros de concreto, a los que de acuerdo con 4.5.2 (Normas)
les corresponde Q = 3. Para cumplir con el requisito de que en cada entrepiso
los muros sean capaces de resistir no mencos del 75% de la fuerza cortante que
en &l actia, puede analizarse la estructura completa, aislar los muros y de-
terminar qué fuerzas cortantes actdan en ellos; si en cada entrepiso la fuer-
za cortante que actila sobre los muros es al menos el 75% de la total de ese
entrepiso, se puede suponer gque se cumple con el requisito. Se sobrentiende
que los muros han de ser continucs desde la cimentacién hasta la azotea, sin
variaciones bruscas en rigidez, ni en resistencia.

La intencién de pedir que las columnas cumplan con los requisitos para co-
lumnas de marcos ductiles es asegurar cierta capacidad de gire ineléastico y
de disipacién de energia en los extremos de estos elementos, cuando la falla
tienda a ocurrir en las columnas y no en la losa.

En cuanto a la revisioén de los nudos, se admite prescindir de verificar su
resistencia a fuerza cortante, por que el nudeo estd confinado en todas direc-
ciones por la losa y si ésta llegara a debilitarse alrededor del nudoe y dismi
nuyera la eficacia del confinamiento que suministra, la pequena dimensidn ver
tical del nudo, que es igual al espesor de la losa, dificulta la formacién de
un mecanismo de falla definido por grietas inclinadas causadas por la fuerza
cortante.
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IV.3.4.3 Andlisis para losas planas

Las fuerzas y momentos internos pueden obtenerse por medio de métodos reco
nocidos de andlisis eldstico supcniendo que la estructura se divide en marcos
ortogonales cada uno formado por una fila de columnas y franjas de losa limi-
tadas por las lineas medias de los tableros adyacentes al eje de columnas con
siderado. Se tomari en cuenta cue la rigidez de la losa no estd concentrada
sobre el eje de columnas, como ocurre en un marco formado por vigas y colum-
nas. Para el analisis ante fuerzas laterales, sélo se considerard efectivo un
ancho de la losa igual a c2 + 3h, centrado con respecto al eje de columnas
(c2 es la dimensién transversal de la columna normal a la ~ireccidén del anali
sis y h el espesor de la losa. El analisis ante cargas verticales puede reali
zarse con el procedimiento aproximado que se incluye adelante si se cumple
con las restricciones que alli se indican.

Para valuar momentos de inercia de losas y columnas puede usarse la sec-
cién de concreto no agrietada sin considerar el refuerzo. Se tendrd en cuenta
la variacién del momento de inercia a lo largo de vigas equivalentes en losas
aligeradas, y de columnas con capiteles o &dbacos. También se tendra en cuenta
los efectos de vigas y aberturas. Si sélo se usan capiteles, se supondra que
el momento de inercia de las losas es infinito desde el centro de la columna
hasta el borde del capitel, y en las columnas desde la seccién inferior del
capitel hasta el centro de la losa.

Al analizar los marcos equivalentes por carga vertical en cada direccidn
deben usarse las cargas totales que actian en las losas.

Se consideraran franjas de columnas y franjas centrales. Una franja de co-
jumna va a 1o largo de un eje de columna y su ancho a cada lado del eje es
igual a la cuarta parte del clarc menor, entre ejes del tablero correspondien
te. Una franja central es la limitada por dos franjas de columna.

El tomar en cuenta que la rigidez de la losa no esta concentrada sobre el
eje de columnas significa que hay que considerar la forma de trabajo estructu
ral de sistemas losa plana-columnas, en la cual Jjuegan un papel importante
las torsiones en la losa.

En las Normas se establecen formas simplificadas que permiten analizar es-
tas estructuras como si fueran marcos planos. Ante fuerzas horizontales se re
duce la rigidez de la losa al prescribir un ancho efectivo de c2 + 3h, lo
cual equivale en cierta forma a asociar a la losa el elemento a torsidn; esto
es, la flexibilidad de la losa se suma a la de este elemento por estar conec-
tados en serie. Bajo cargas verticales se reduce la rigidez de las columnas
a la mitad, lo que equivale a asociar a las columnas los elementos a torsidén;
aqui, la flexibilidad de las columnas se suman a la del elemento a torsidn.

En losas aligeradas, la variacién del momento de inercia puede tomarse en
cuenta en forma aproximada usando el promedic de los momentos de inercia de
la seccién del centro del claro y de una seccidén adyacente a la columna, © al
adbaco o capitel, que incluya a la zona maciza que se deja alrededor de estos
elementos. Los capiteles deben reforzarse con anillos cerrados horizontales y
barras paralelas a la superficie del capitel situadas en planos verticales y
ancladas en la losa en sus extremos superiocres y en la columna en los extre-
mos inferiores; en particular, este refuerzo es necesario si el sistema losa-
columna debe resistir fuerzas de sismo.

En cuantc a la necesidad de considerar la totalidad de la carga en cada di
reccién ortogonal de la losa. Supéngase que se coloca refuerzo para tomar toda
la carga en una direccidén y no se usa refuerzo en la otra direccién, pensando
que esto no es necesaric en vista de que ya se tomd toda la carga en la prime
ra direccidn; la falla ocurriria en la direccién normal al refuerzo con una
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resistencia practicamente nula, pues es evidente que el refuerzo usado en na-
da contribuye para evitar la falla en la otra direccidn.

Referente al ancho de las franjas de columna, se hace hincapié en que éste
es igual, a cada lado del eje de columnas, a la cuarta parte del clarc menor,
tanto si la franja es paralela al clarc largo como si lo es al claro corto.
La razén de esto es que las curvaturas, y por tanto lcs momentos, tienden a
concentrarse cerca del eje de columnas independientemente de cuanto se extien
da la losa hacia los lados.

IV.3.4.4 Analisis aproximado por carga vertical

El analisis bajo cargas verticales uniformes de estructuras gque cumplan
con los requisitos que siguen, formadas por losa planas y columnas sin capite
les ni &bacos, puede efectuarse asignando a las columnas la mitad de sus rigi
deces angulares y usando el ancho completo de la losa para valuar su rigidez.
Las limitaciones que deben satisfacer son:

- La estructura da lugar a marcos sensiblemente simétricos.
- Todos los entrepisos tienen el mismo numero de crujias.

- En una clerta direccién, ningin claro es mayor gque 1.2 veces el menor
ellos, :

-~ El espesor de la losa es aproximadamente igual al 5% del claro del cla-
ro del mayor tablero.

El procedimiento que se plantea en esta seccién resuelve el principal pro-
blema que se tenia en el analisis por carga vertical de sistemas regulares lo
sa plana-columna, estoc es, la obtencién satisfactoria de los momentos en los
claros extremos. Al no tomar en cuenta el giroc relativo que ocurre entre la
elastica media de la losa v la elastica de la columna, se obtienen en la losa
momentos negativos mavyores que los correctos en su unién con las coclumnas de
oriila, y momentos negativos interiores y positivos menores. En los claros in
tericres la importancia de estos efectos es considerablemente menor. Al redu-
cir la rigidez de las columnas, se aumenta el girc en los nudos con lo que se
cbhtiene un efectec equivalente al del giro relativo entre losa y columna, ¥y
disminuyen los momentcs negativos exteriores de los clares extremos y aumen-

_-tan los negativos interiores y los positivos.

ke Con el calculo aproximado por carga vertical que dan las Normas, las mayo-

res diferencias con resultados de andlisis méas precisos se tienen en los mo-
mentos de las columnas; pero bajo carga vertical los momentos en las columnas
son pequefios comparados con los causados por el sismo, que son los que rigen
el disefio. Por otra parte, las columnas de estructuras con losa plana han fa-
llado baje carga vertical vy sismo, pero no bajo carga vertical sola. Las con-
sideraciones anteriores permiten juzgar que para el anadlisis por carga verti-

"*cal no se requiere mayor precisién que la que da el procedimiento aproximado

de, _la seccidn.

IV.3.4.5 Transmisién de momento entre losa y columnas
Cuando por excentricidad de la carga vertical o por la accidén de fuerzas

laterales haya transmisién de momento entre losa y columna, se supondra Jque
una fraccién del momento dada por:

1+ 0.67 [(c1 + d)/{c2 + d)]*?
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se trasmite por flexién en un anche igual a ¢z + 3h, centrado con el eje de
columnas; el refuerzo de la losa necesario para este momento debe colocarse
en el anchc mencionado respetando siempre la cuantia maxima de refuerzo. El
resto del momento, esto es, la fraccidén o, se admitird que se trasmite por es
fuerzos cortantes y torsiones, segun se indica en 2.1.5h (Normas).

Referente a lo anterior, cuando en una conexién losa-columna se trasmite mo
mento, una fraccion de la transmisidn ocurre por flexién en la losa, y el resto
por torsicnes y esfuerzos cortantes.

El refuerzo de estribos de vigas ahogadas en la losa, gque se prescribe en
2.1.5h (Normas), es el que ha demostrado ser m&s eficrente para mejorar la
ductilidad de la losa en la vecindad de la columna, en particular ante accio-
nes ciclicas. En buena parte, esto se explica por el hecho, de que si la sec-
cién de la columna no difiere mucho de la cuadrada, en ambas direcciones la
mayor parte del momento se trasmite por flexién de la losa, es decir por el
trabajo en flexidn y cortante de la viga ahogada, la cual cuenta con barras
longitudinales y estribos, y trabaja efectivamente como una viga ancha que
llega a la columna. Agui se hace hincapié en la importancia de tomar en cuen-
ta el refuerzo minimo de estribos gue se pide en 2.1.5h (Normas).

El momento oM que se trasmite por esfuerzos cortantes y torsiones se obtie
ne de aplicar el factor a al momento que actua de la losa sobre la columna
cnando la fuerza cortante estid aplicada en el centroide de la seccidédn critica
que se define en 2.1.5h (Normas). La fraccién que se trasmite por flexidn se
obtiene de multiplicar el mismo momento M por (1 - «) en una conexién inte-
rior, M es el momento en el centro del nude pues el centroide de la seccidn
critica queda en el centro del nudo. En una conexién de orilla, el centroide
de la seccidn critica queda excéntrico con respecto al centro del nudo y el
momento gue se afecta por a es M-Ve. El momento Ve es el necesaric para trans
portar la fuerza V del centro del nudo al centroide de la seccidn critica. La
fuerza V aplicada en el centroide de la seccién critica origina una distribu-
cién uniforme de esfuerzos cortantes verticales en dicha seccién (Vu/Ac}. En
la figura 4.5 se dan expresiones para valuar esfuerzos cortantes en conexio-
nes losa-columna interiores. Para conexiones de orilla se aplican las féormu-
las de la figura 4.6.

Jo..c1+d ../

/.Cas ./ : v

/..ci../ g
! M
Seccion Fe=" T “TA {
critica | i E i éz \JCAB g
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dleitd)®  (ci+d)d diczHd) (e1+d)?
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Fig.4.5 Calculo del esfuerzo cortante maximo para una colomna interior
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El ancho (cz + 3h) en que se trasmite por fiexidn la fraccién (1 - @)M es
mayor. que el ancho de la seccién critica (cz + d), el cual crea una cierta in
consistencia en el equilibrio del nudo, pero no invalida a lo antes expuesto.
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Fig.4.6 Calculo del esfuerzo cortante maximo en una losa, en una conexién de orilla

iV.3.4.6 Dimensionamiento del refuerzo para flexion

En estructuras sujetas a carga vertical y fuerzas laterales de sismo se ad
mitira proceder en la forma siguiente:

I. Determinese el refuerzo necesario peor carga vertical y distribuyase en
las franjas de columnas y centrales de acuerdo con lo sefialadc en IV.3.4.9,
excepto el necesario para momentc negativo exterior en claros extremos, el
cual se colocaria como si fuera refuerzo por sismo. Al menos la mitad del re-
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fuerzo negativo por carga vertical de las franjas de columna gquedara en un an
cho @2 + 3h centrado con respecto al eje de columnas.

11. Determinese el refuerze necesario por sismo y colédquese en el menciona
do anche c2 + 3h, de mode que al menos el 60% de €1 cruce el ntcleo de la co-
lumna correspondiente,

El refuerzo necesario por sismo puede obtenerse a partir de la envolvente
del momentos resistentes necesarios.

Para este requisito, el que el refuerzo para momentc negativo exterior se
cologue como si fuera para sismo quiere decir que la tocalidad de este momen-
to debe resistirse con refuerzc colocado en un ancho igual cz2 + 3h ¥y que al
menos el 60% de &1 debe cruzar el nicleo de la columna. Para este momento, la
franja de coclumna ne incluida en el ancho <2 + 3h, asi como las franjas cen-
trales, contaran con el refuerzo minimo por flexidn y por cambios volumétri-
cos de 2.1.2a v 3.10(Normas), el cual debe tenerse en cuenta en toda la losa.

Cuando hay transmisién importante de momento entre losa y columna, cemo ocu
rre en las conexiones de orilla bajo carga vertical ¢ en todas las conexiones
cuande actia el sismo, los momentos en la proximidad del eje de columna aumen
tan con relacién a las que alli ocurren en claros interiores bajo carga verti
cal; de aqui el requisito de concentrar el refuerzo para sisio y el de cone-
xiones de orilla bajo cargas verticales cerca del eje de columnas. Los coefi-
cientes de IV.3.4.9 para distribuir los momentos en franjas de columna y cen-
trales son aplicables a claros interiocres bajo carga wvertical.

El término "refuerzo hecesaric por sismo” que se menciona en el parrafeo II
se refiere al refuerzo necesario para el momento que es igual a la diferencia
entre el momento de disefio, Mu, bajo la combinacién carga muerta, carga viva
reducida y sismo, y el momento de disefic bajo la combinacién carga muerta y
carga viva maxima.

IV.3.4.7 Disposiciones complementarias sobre el refuerzo

Adenads de los requisitos de 1IV.3,4.5 y IV.3.4.6 el refuerzo cumplirad con
lo siguiente:

Al menocs la cuarta parte del refuerzo negativo que se tenga sobre un apoyo
en una franja de columna debe continuarse a todo lo largo de los claros adya-
centes.

Al menos la mitad del refuerzo positivo maximo debe extenderse en todo el
claro correspondiente,

En las franjas de columnas debe existir refuerzo positivo continuo en todo
el claro en cantidad no menor gue la tercera parte del refuerzo negativo méaxi
mo que se tenga en la franja de columna en el claro considerado.

El refuerzo del lecho inferior gue atraviesa en nuicleo de una columna no
seri menor que la mitad del que lo cruce en el lecho superior y debe anclarse
de modo que pueda fluir em las caras de la columna.

Toda nervadura de losa aligerada llevari, como minimo, a todo lo largo,
una barra en el lecho inferior y una en el lecho superior.

Todo refuerzo cumplirad con los requisitos de anclaje de 3.1 (Normas) gue
sean aplicables.

Se respetaran las disposiciones sobre refuerzo minimo por flexidn y por

3

N




cambios volumétricos de 2.1.2a y 3.10 (Normas). Asimismo, las relativas a re-
fuerzo maximo por Fflexidn de 2.1.2b).

Las dos primeras disposiciones que en esta seccidén se marcan tienen por cb
jeto tomar en cuenta variacicnes en la posicidén de los puntos de inflexidn,
en particular a causa de gque la intensidad del sismoc exceda a la prevista.

El requisito para el refuerzo positivo de las franjas de columnas va enca-
minado a asegurar que estas franjas cuenten con una cierta resistencia minima
auténoma del resto de la losa y que por si solas en un momente dado formen
marcos con las columnas.

La cantidad que se pide de refuerzo del lecho inferior gque atraviesa el
nicleco de una columna suministra cierta resistencia a flexidn positiva en ca-
so de que durante un sismo extraordinario se invierta el signo del momento
flexionante en la losa cerca de la columna. Otra funcién importante que tiene
este refuerzo es disminuir el riesgo de falla catastrofica por punzonamiento
de la losa, pues ésta pedria quedar colgande de dicho refuerzo en caso de ocu
rrir el punzonamientc. Se hace notar que para este fin no es Util el refuerzo
de la losa del lecho superior, porque se separaria de ella al desprenderse el
recubrimiento.

Al revisar el refuerzo maximo por flexién en losa aligeradas, debe cuidar-
se de no incluir 1los bloques de aligeramiento al valuar los anchos de las
secciones resistentes.

IV.3.4.8 Secciones criticas para momento

Las secciones criticas para flexién negativa en las franjas de columna y
central se supcndra a una distancia c/2 del eje de columnas correspondientes.
Aqui ¢ es la dimensién transversal de la columna paralela a la flexién, o el
didmetro de la interseccidén con la losa o el &baco, del mayor come circular

recto, con vértice de 900, que pueda inscribirse en el capitel.

En columnas se considerard como critica la seccién de interseccidén con la
losa o el &baco. Si hay capitel se tomaréd la interseccién con el arrangque del
capitel.

En una losa plana que falla por fiexidén se forman lineas de fluencia nega-
tivas gue son tangentes a las caras de los apoyos interiores. Es por ello que
la seccién critica se supone a ¢/2 del eje de columnas. En un apoyo exterior
no se forma linea de fluencia a menos gue exista una viga de orilla con sufi-
ciente rigidez y resista en torsién; sin embargo, el acero de flexidn de la
losa fluye en el pafioc de la columna, por lo que también en las columnas de
orilla procede suponer la seccidn critica a c/2.

IV.3.4.9 Distribucion de ios momentos en las franjas

Los momentos flexionantes en secciones criticas a lo largo de las losas de
cada marco se distribuirédn entre las franjas de columna y las franjas centra-
les, de acuerdo con los porcentajes indicados en la tabla siguiente:

franjas de  franjas

columna  centrales

momentos positivos® 60 40
momentos negativos 75 25

* Siel momento posidvo es adyacente 2 una columna se distribuird como si fuera negativo.
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Los coeficientes que en este requisito se dan para distribuir los momentos
en las franjas de columna y centrales provienen de soluciones elasticas de ta
bleros interiores de losas planas y macizas. Pueden aplicarse al momento posi
tivo v al negativeo interior de tableros de orilla; el refuerzo para el momento
negativo exterior de tableros de orilla debe distribuirse como se establece
en el inciso I de IV,.3.4.6. En losa aligerada son aplicables los coeficientes
con tal que en cada direccién haya al menos 6 hileras de casetones o alvéolos
entre ejes de columnas.

IV.3.4.10 Efecto de la fuerza cortante

Se aplicarad las disposiciones de 2.1.5h (Normas) con especial atencidn a
la transmisién correcta del momento entre columnas v losa, y a la presencia de
aperturas cercanas a las columnas. Se tendrd en cuenta el refuerzo minimc de
estribos que alli se indica.

Para este parrafo de las Normas, si existe una abertura préxima a una co-
lumna, se recomienda tratar la conexién como si fuera de orilla, suponiendo
que el borde de la losa es el borde de la abertura. Se hace destacar la impor
tancia de tomar en cuenta el refuerzo minimo que se indica al final de 2.1.5h
{Normas), a fin de contar con cierta capacidad de deformacidén ineléstica en
lags conexiones losa-columna.

IV.3.4.11 Peraites minimos

Puede omitirse el célculo de deflexiones en tablercs interiocres de losas
planas macizas si su peralte efectivo minimo no es menor gque
2c
kL{(l - =~==}
3L

donde L es el claro mayor y k un coeficiente gque se termina como sigue:
Losas con abacos que cumplan con los requisitos de IV.3.4.12

k = 0.0006 (fs w)*’* > 0,020
Losas sin &bacos

k = 0.00075 (f£s w}’* > 0.025

En las expresiones anteriores fs es el esfuerzo en el acero en condiciones
de servicic en kg/cm2 (puede suponerse igual a 0.6fy), w es la carga en condi

ciones de servicio, en kg/m*, y c la dimensién de la columna o capitel parale
la a2 L.

Los valores obtenidos con kL{(l - 2¢/3L) deben aumentarse 20% en tableros
exteriores y 20% en losas aligeradas,

En ningtn caso el espesor de la losa, h, serd menor de 10 cm, si existe
adbaco, © menor de 13 cm s$i no existe.

Para estos requisitos, en tableros de orilla la flecha maxima es mayor gque
en tableros interiores debido a la falta de continuidad en el borde de orilla,
En losas aligeradas la flecha médxima es mayor que en losas macizas por la me-
nor rigidez de aquellas. Normalmente un piso formado por losa plana tiene ta-
blercs de orilla y tablercs interiores; sin embargo, se usa un espesor cons-
tante en todo el piso, definide por los tableros de orilla. Podria suponerse
que todos los tableros son interiores si la losa sobresale en voladizo entre
4 y 5 veces su espesor, en todos los ejes exteriores de columnas.
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En un pisc de losa plana aligerada que tenga tablercos de orilla el espesor
se determina aplicando un factor igual a 1.2 x 1.2, al espesor que resulte de
la ecuacién kL(1-2¢/3L).

V.3.4.12 Dimensiones de los dbacos

Las dimensiones de cada &baco en planta no serén mencres gue un tercio del
claro en la direccién considerada. E1 peralte efectivo del &baco no serd menor
menor que 1.3 por el peralte efectivo del resto de la losa, pero no se supon-
dra mayor que 1.5 por dicho peralte, para fines de dimensionamiento.

Clarificando lo que se maneja como abaco en las HNormas, éste es una zona
de la losa de mayor espesor, que se deja alrededor de las columnas ¢ de los
capiteles. Las funciones del abaco es mejorar las condiciones de transmisidn
de fuerzas y momentos entre losa y columna y aumentar el brazo interno del re
fuerzo negativo de la losa para flexién. Ademds, permite disminuir el espesor
de la losa y aumentar la rigidez lateral de la estructura. Los requisitos de
dimensiones que se establecen en IV.3.4.12 son necesarios para que ios &dbacos
cumplan con las funciones mencionadas.

IV.3.4.13 Aberturas

Se admiten aberturas de cualquier tamafio en la interseccién de dos franjas
centrales, a condicién de que se mantenga, en cada direccién, el refuerzo to-
tal que se requeriria si no hubiera la abertura.

En la interseccidon de des franjas de ¢olumna, las aberturas no deben inte-
rrumpir mas de un octavo del ancho de cada una de dichas franjas. En los la-
dos de las aberturas debe suministrarse el refuerzo que corresponderia al an-
che que se interrumpidé en cada dirececidn.

En la interseccién de una franja de columna y una franja central, las aber-
turas no deben interrumpir més de un cuarto del ancho de cada una de dichas
franjas. En los lados de las aberturas debe suministrarse el refuerzo que co-
.rresponderia al ancho que se interrumpié en cada direccién.

Deben cumplirse los requisitos para fuerza cortante de 2.1.5h (Normas) y
se revisard que no exceda la cuantia méxima de acero de tensidén de 2.1.2b
{(Normas} calculada con el ancho que resulte descontande las aberturas.

las disposiciones que aqui se dan se refieren més bien al efecto de las
aperturas sobre los esfuerzos de flexidn de la losa, y ponen de mapifiesto
que el efecto de una abertura es mayor en franjas de columna gque en franjas
centrales.

El efecto general de las aberturas es interrumpir la continuidad y unifor-
midad del flujo de esfuerzos de flexidn y cortantes, y praovocar concentracio-
nes de esfuerzos. La influencia de una abertura depende de su localizacidn y
de su tamafio.

La intencién de celocar a los lados de una abertura el refuerzo dque en
ella se interrumpe es mantener el momento de fluencia total necesario para el
equilibrio en una seccién de la losa que cruce por la abertura. En ciertes ca
sos podria ocurrir que la seccidn se volviera sobrereforzada, al disminuir el
drea de concreto a compresién y no disminuir el acero de refuerzo. Por esta
razén se pide en las Normas revisar que no se exceda el refuerzo méximo admi
sible en las secciones afectadas por aberturas y se use s6lo el ancho gue re-
sulte de desceontar las aberturas.
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EJEMPLO DE APLICACION

V.1 DESCRIPCION GENERAL DEL EDIFICIO DE OFICINAS

Se plantea de manera dicactica un edificio con planta de 23m » 20m con al-
tura de 18m a 6 niveles. Sus elementos resistentes son a base de losa reticu-
lar y columnas, ambos de concrete reforzado. No se contempla el analisis y di
sefic de la cimentacién,

Considérese que se tiene una &rea disponible de terrenc de 40x35 m en zona
II1 del Distritoc Federal, y se propone construido sensiblemente al centro del
terreno. Su uso esta destinado a oficinas con muros diviscrios para sus dife-
rentes areas, las cuales estarian formadas por un bastidor de tablarroca y vi
drios. Exteriormente seria cubierto con canceleria de aluminic y cristales.

Es importante establecer que toda vez que se refiera a Normas, seri en ge-

neral a las NTC para disefio y construccién de estructuras de concretoc, excep-
to que se indique otra cosa.

V.2 CARACTERISTICAS TECNICAS

El ejemplo se basa en las disposiciones para marcos ductiles y losas pla-
nas reticulares. Se usd un factor de comportamiento sismico de Q=3 v Qy = 2
para su anaélisis y disefio. Por esto y lo anterior tenemos:

- Por su uso (oficinas), altura(l18m) y ubicacién (zona III), segun el arti
culo 174 le corresponde el subgrupo Bl.

- El coeficiente sismico ¢ = 0.4 (art. 208).

- Concreto clase 1 y por tanto f'c > 250 kg/em™, f*c = 0.8f'c = 200 kg/cm’,
f'¢ = 0.85f*c = 170 kg/cm? para f*c < 250 kg/cm-, ¥ > 2.2 ton/m’.

- fy = 4200 kg/em’.

Por su asimetria, el articulo 176 y lo visto en 1IV.2.5, se multiplicara el
factor de comportamiento sismico por 0.8.

V.3 LOSAS

V.3.1 Determinacion del peraite

La estructura tiene tableros de hasta 9%8 m y una aproximacidn para determi
nar el peralte de la losa es la relacién claro mayor entre 20, Dicha aproxima
cidén considera que se trata de una construccién destinada para habitacién u
oficinag con losas aligeradas sin capitel ni 4dbacos. Por lo que:

h = 900/20 = 45 cm,

Por la longitud del tablero, es aceptable usar casetcones de 60x60 cm o ma-
yores. En base a lo anterior, se usarian casetones recuperables de 60x60x40
con una capa de compresién de 5 cm.
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V.3.2 Requisitos de zonas macizas y nervios.

En IV.3.4 se indicod los requisites que las Normas marcan para losas planas
y, de entre los cuales , para éstas llevaran una zona maciza adyacente a cada
columna de cuando menos 2.5h, medida desde el pafio de la columna., Por lo gque
dicha zona a partir del pafio de 'la columna seri:

2.5h = 2,.5x45 = 112.5 cn.

Por otra parte, se sclicita que en los ejes de columnas deben llevar nerva
duras de al menos 25 cm de ancho, los nervios adyacentes a las columnas al me
nos de 20 cm de ancho y el resto al mencs de 10 cm. y que en cada entre-eje
de columnas y en cada direccién, exista al mencs 6 hileras de casetones.

Los tableros mostrados en la figura V.1 cumplen con los requisitos de IV.Z.
4 y su distribucién obedece a necesidades de aberturas para escaleras y cu-
bo de elevadores y, procurande que los nervios gque lleguen a columnas fueran
de 40 cm.
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Fig. V.1 Planta de zona maciza y nervios
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V.3.3 Elevacién, plantas y tableros

El edificio a tratar tiene la distribucién mostrada Las dimensiones de las
columnas indicadas con la letra c, son las que aparecen en V.4.

/ w = 243 ton

3m

/ W = 462 ton

am

/ w = 462 ton

im

/ W = 462 ton

3m

/ W = 462 ton

3m

/ W = 462 ton

3m

/L £ . 1

Sowe m oo/ e, M vsama JSeve Tm . /

Fig. V.2 Elevacion sentido X

1 2 3 4
/ D
ém
1 2 3
/ Cc
8m
/ B
ém .
/ A
PR | 'S . T AR RS PR R SR N |
Entrepisos 1-5 Entrepisoc 6
Fig. V.3 Plantas de entrepisos
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cl - C2 c2 Cl
om Losa 1 Losa 2 LosA 1
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V.3.4 Cargas muertas y vivas

Las cargas vivas correspondientes para una construccidén destinada a ofici-
nas son las siguientes:

- Wazotea : Viva madxima, Wm = 100 kg/m® y viva instantanea, Wa = 70 kg/mz.
"

~ Wentrep : viva méxima, We = 250 kg/m” y viva instantanea, Wa = 180

La carga muerta en azotea es:

enladrillado 0.02x1600 = 32 kg/m2

mezcla 0.01x2000 = 20

impermeabilizante = 1

firme de concreto 0.02x2000 = 40

peso adicional (art.197) = 20

tezontle 0.15x1250 = 188

losas: 1,2,3 y 4 = 666, 617, 565 y 0562
peso adicional = 20

plafond e instalaciones = 30

CM1,2,3y 4 = 1017, 968, 916 y 913 kg/m°
por lo que las cargas totales son:

Weargas an&lisis vertical (CM+¥Wm)1,2,3 vy 4 = 13117, 1068, 1016 y 1013 kg/m2
Weargas anélisis horizontal (CM+Wa)1i,2,3 y 4 = 1087, 1038, 986 y 983 "

La carga muerta para cada entrepiso es:

piso de granito 30x30 = 55 kg/m°

firme de cencreto 0.02x2000 = 40

peso adicional = 20

losas 1, 2, 3 v 4 = 666, 617, 565 y 449
peso adicional = 20

plafond e instalaciones = 30

paredes diviscrias (oficinas) = 100

CM1,2,3 vy 4 = 931, 882, 830 y 714 kg/m’
por le que las cargas totales son:

Weargas analisis vertical (CM+Wm)1,2,3 y 4 = 1181, 1132, 1080 y 964 kg/m’
Wcargas analisis horizental (CM+Wa)1,2,3 v 4 1111, 1062, 1010 v 894 "

Es importante comentar que en realidad no se requiere tantos pesos, sin em
bargo, se dejarén para la aplicacidén de "tipos de cargas" en V.5.3.6 asi como
para algunos céalculos en donde se pretende ser mas claro.

V.3.5 Revision del peralte minimo y deflexiones

Las Normas y el Reglamento (ver IV.3.4.11 y III.7) establecen que se puede
omitir el cdlcule de las deflexiones de losas aligeradas sin abacos si:

dmim > kL (1 - 2c¢/3L)1.2 tableros interiores
dmin > kL{l - 2¢/3L}1.2x1.2 tableros exteriocres
donde L es el clarc mayor, y k (para losas sin abacos) se determina como

k = 0.00075 VEs w > 0.025
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siendo fs el esfuerzo en el acero en condiciones de servicio, en kg/cmz, W es

la carga en condiciones de servicio, en kg/mz, Yy ¢ la dimensién de la columna
o capitel paralela a L.

Revisién de losas en azotea:

fy = 4200 kg/cm?, fs = 0.6fy = 2520 kg/cm®, wi,2,3 y 4 = 1117, 1068, 1016 y 1013
kg/m”.

k1 = 0.00075 ‘¥2520x1117 > 0.025
0.031 > 0.025
k2 = 0.00075 ‘¥2520x1068 > 0.025
0.03 > 0.025
k3 = 0.00075 ‘V¥2520x1016 > 0.025
0.03 > 0.025
ke = 0.00075 “¥2520x1013 .025

>0
0.03 > 0.025

di = 0.031x700 [1 ~(2x40/3x700)] x 1.2 > 40 cm
25 cm < 40 cm
d2 = 0.030x900 [1 -(2x70/3x900)] X 1.2 > 40 cm
31 cm < 40 cm
d3 = 0.030x800 [1 -(2x70/3x800)] x 1.2 > 40 cm
27 cm < 40 cm
de = 0.030x900 [1 -(2x80/3x900)] x 1.2 x 1.2 > 40 cm

37 cm < 40 cm

Revisién de losas en entrepisos:

fy = 4200 kg/cm®, fs = 0.6fy = 2520 kg/cm’®, wi,2,3y4 = 1181, 1132, 1080 y 964
kg/mz. ' '

k1 = 0.00075 *¥2520x1181 > 0.025
0.031 > 0.025
kz = 0.00075 ‘¥2520x1132 > 0.025
0.031 > 0.025
k3 = 0.00075 *¥2520x1080 > 0.025
0.03 > 0.025
ké = 0.00075 “¥2520x964 > 0.025

0.03 > 0,025

di = 0.031x700 [1 -(2x40/3x700)] x 1.2 > 40 cm
25 cm < 40 cm
dz = 0.031x900 [1 -(2x70/3x%00)] x 1.2 > 40 cm
32 cm < 40 cm
ds = 0.030x800 [1 -(2x70/3x800)]1 x 1.2 > 40 cnm
27 cm < 40 cm

ds4 = 0.030x900 [1 -(2x80/3x900)] x 1.2 x 1.2 > 40 ¢m
37 cm < 40 ¢cm
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Se puede apreciar que en ningidn caso la d supuesta es menor que la minima,
por lo gue se puede omitir el calculo de deflexiones.

V.4 DIMENSIONES DE COLUMNAS

Las &reas tentativas de columnas se pueden calcular con la siguiente expre
sién tebrica:

A = 2P/f"c = 2P/170 kg/cm®

donde P representa la bajada de cargas considerando las &reas de influencia
de cada tablero a L/2 de cada claro.

Se tomaron los entre-ejes Al, A2, Bl y B2 por ser los mas representativos
en cuanto a cargas. Las cargas se tomaron de V.3.4, incluso como cargas de di-
sefic. Los pesos de las columnas ne incluyen su peso propio.

Niwvel P (kg) Afem?)} Seccidn
azoten | { 313.521564) 16 422 193 | 30x30
s =bosri=1 N-5 | (3x3.521653)+16 422 337785] 397 [30:30
Wazotea =j 1564 N4 | (3x35r1653)+33 7785 = 51135 602 | 30x30
Wentrep. =i 1653 N.3 | {323.5x1653)+51 135 6849151 €06 | 0130

N-2 | {3x3.5x1653)+68 491.5 = 85848 1010 40 x40
A N-1 | {3x3.521653)+85848 = 103204.5{ 1215 | 40xd)
2
ivel P (kg) Afem?) |Seccién
[iablatiald S deltelint 1 azotea | { 323.5x1564)+{ 324.5x1495) = 366045] 431 130x30
i losal losa 2§ N-5 | (3x3.521653)+( 3x4.521585)+36 604.5 = 753585 887 |30x30

Wazokes = 1 564 Wazotes = 11495 | N-d | (323.50165%)+( 3x4.5x1585)+75 3585 = 114 1125| 1342 |40x 40
Wentyep = 1653 Wentep = 11585 { N-3 | (3x3.5x1653)+( 3x4.5x1585)+114 1125 = 152 8665| 1798 [40x 50
A < > | N2 | (3:3.5x165%)+( 324.5r1585)+152 866.5 = 191 620.5| 2254 |40x60
N-1 { {3x3.501653)+( 3r4.5x1585)+191 6205 = 230 374.5 2710 |40x70

A
.......... .
losa 3 | Nivel P (kg) Alem?] Seccién
Wazotes =11 422 azotes | { 3x3.5x1564)+(4x3.5x1422) = 36330 427] 30x30
Wentrep. =11 512 N-5 | (3x3.5x1512)+(4x3.521653)+36330 = 75348 886) 30x30
T B N-4 | {323.5x1512)+{4x3.5x1653)+75348 = 114366 | 1345| 40x 40
losa 1 ! N-3 | (3x3.5x1512)+(423.5x1653)+114366 = 153384 | 1805 40x 50
Wazotea =11 564 N-2 | {3x3.5x1512)+(4x3.5x1653)+153384 = 192402 | 2264 40x 60
- Mentrepn = 1 653 N-1 | {3x3.5x1512)+(4x3.5x1653)+231420 = 231 420 | 2723| 40x 70
v

/

- tosr -1 ~bonr4—-
Wazotla = 1422 | Wazotea =
Wentrdp = 1 512 | Wentrep.

! Welevad.

.

1418 | Nivel P(kg) Afcm 3| Seceids
1350 |azotes | (10.5x1564)+(13.5x1495)+ (14x1422+ (18x1418) +8000 90036.5] 1059 |40z 3
! 8000 | N-53 [(10.5x1653)+(13.5x1585)+(14x1512)+(18x1350)+1455+90 036.5 = 175713.5| 2067 [5014

! Wescalera =41 455 | N-4 | {10.5x1653)+(13.5x1585)+(14x1512)+(18x1350)+1455+175 713.5 =261390.5| 3075 | 60x5
B & : — N-3 |(10.521653)+(13.521585)+(14x1512)+(18x1350) + 14554261 390.5 = 347067.5| 4083 {70z 6

(1

[

o : Losa 1| Losa2 U7 | N2 {{10.5x1653)+(13.521585)+(14x1512)+(18x1350)+ 1455+ 347 067.5 = 4327445 5091 |70x7

anotfn =1564] Wazotea = E 1495 | N-1 [(10.5x1653)+(13.521585)+(14x1512)+ (1821 350)+1455+432 744.5 = 5184215 6099 |80 x 8l
Went.tep = 1 653| Wentrep. = 1585

90



Concluyend¢ tenemos: columnas ci = 40x40 cm, ¢z = 40x70 cm y ©3 = B0xB0 cm
an toda la altura del edificio. Por supuesto que en un caso real, es conve-
niente revisar aspectos tales como los econdmicos y estéticos, en cuanto a las
dimensiones de las columnas.

V.5 ANALISIS ESTRUCTURAL DEL EDIFICIO

Para el analisis ante cargas verticales, las Normas indican que las fuer-
zas y mementos internos pueden obtenerse por andlisis eléstico considerando
que los marcos estan formados por una fila de celumnas y un ancho equivalente
de losas limitadas por las lineas medias de los tableros de las mismas adya-
centes al eje de columnas.

Para el anaélisis de cargas laterales se considera un ancho equivalente de
losa igual a cz + 3h, centrado al eje de columnas, donde ¢z es la dimensién
transversal de la columna normal a la direccién del analisis v h el espesor
de la losa.

Tomaremos para ambos andlisis h=45 cm ya que las Normas seflalan que para va
luar los momentos de inercia de vigas y columnas, puede usarse la seccién de
concreto no agrietada sin considerar el refuerzo. Por otra parte, también in-
dican que se tomen en cuenta los efectos de aberturas.

Finalmente, el analisis mediante marcos equivalentes por carga vertical de
be considerar las cargas totales que actian en las losas para cada direccién.

V.5.1 Célculo de momentos de inercia de vigas y columnas

Para valuar los momentos de inercia, I, debemos considerar los anchos equi
valentes, por lo que nos llevaran a elementos de vigas {losas) de secciones
variables, compuestas de zonas macizas y nervadas.

Asi por ejemplo, para cargas verticales con L/2 del marco A en los entre-

ejes 1 y 2 tenemos uha viga de ancho equivalente de 320 cm.Para la zona maci-

za se tiene un Area A = 320x45 = 14 400 cm® y momento I1 = 320x%45%/12 = 2 430

000 cm4, en tanto que su zona nervada, es una viga tipo L con el mismo ancho
para el patin y con un de nerviec b = 40+30+10+10 = 90 cm que son los nervios
que entran en 320 cm

A 1 2
Jveieree 300 cisaraest/
! ! i
- i i
! !
f 1 —g
} 42.5 5 I I1
’ i
10 10 30 40 180 340 180
fonnns 2 fovnnes /
ittt aan TOD weocosamanans /

Su Area es Az = 320x5 + 90x40 = 5200 cm® y su altura centroidal es:
(320x5x42.5)+ (90x40x20)
(320x5)+ (90x40)
y su momento de inercia sera:
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I = memm—— + 320%5(42.5-26.92) %% —emm—m +90x40(26.92-20)2 = 1 044 103 cm’

De manera aproximada podemos obtener los momentos que necesitamos con la gra-
fica del anexo que para este caso, se tendria be/bw =320/90 =3.55, t/h = 0.11
con los que podemos entrar y obtener kx = 1.5, valor con el que

1.5x90x45°

= 1 025 156 cm’
12

Como podemos apreciar, se tienen dos inercias, el de la zona maciza y la
nervada. En losas aligeradas, la variacién del momento de inercia puede tomar-
se en forma aproximada usando el promedio de los momentos de inercia de la sec
cidén del centro del clarc y de una seccidn adyacente a la columna, ¢ al capi-
tel o al &baco, que incluya la zona maciza que se deja alrededor de estos ele-
mentos. Aplicando lo anterior tenemos:

A 14 400 + 5 200/2 = 9 800 cm®

il

Alt+h2/2

I 4

I1+I2/2 2 430 000 + 1 044 103/2 = 1 737 051 cm

]

En el caso del ancho equivalente para el andlisis ante carga lateral, se
cuenta con un anche c2 + 1.5h = 40+1.5(45) = 107.5 cm de donde la zona maciza
tiene area Al = 127.5x45 = 5 737.5 cm® e I1 = 127.5x453/12 = 968 203 cm4. Para
la zona nervada con patin de 127.5 v nervio b = 30+40 070 se tiene:

A2 = (127.5x5)+(40x70) = 3 437.5 cm®

A

. (127.5%5x42.5)+(40x70x20)
/.. 107.5 . . Y = = = 24.17 cm
" i 3 437.5
ﬁ; ! 127.5x5° 70x40°
. i | I2= =-~--—- +(127.5x5) (42.5-24.17) %+ -~——- +(40x70) (24.17-20)°
42. | 12 12
/ []

30 40 T2 = 637 543 cm4

Si lo calculamos por grafica be/bw 127.5/70 = 1.82, t/h = 5/45 = 0.11 vy
k =1.2, por lo que

I = 1.2x70x45%/12 = 637 875 cm”

i

entonces I = I1 + I2/2 = 802 B73 cmq.

Eg importante anotar que del nivel 1 a 5 existe el hueco de escalera y ele
vador, mismo que se tomd en cuenta descontando un nervio de 10 ¢m a todo lo
largo del sentido letras y, de manera semejante en el sentido nimeros. En rea
lidad la zona hueca es 3.4x5.5 = 18.7 m° y respecto del total en planta sélo
representa el 4% de 477.36m°.

Para las I de columnas, sdélo se tiene tres tipos de secciones por lo que
sus momentcos seran:

sentido X

i 600 cm®
2 800 em®

213 333 er® , A
373 333 em?
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Marco By C : I = 40X70°/12 = 1 143 333 cn* , A = 2 800 cm’
4
1 = 80%/12 =3 413333 em® ., A = 6 400 cm®
sentido Y
4
Marco 1 v 4 ¢+ I = 40%/12 = 213333 em® , A =1 600 cn?
I = 70x40%/12 = 373 333 cm' , A = 2 800 cn’
Marco 2 vy 3 : I = 40x70°/12 = 1 143 333 cn’ , A = 2 800 cn’
4
1 = 80%/12 = 3413 333 cm® , A = 6 400 cm’
Tabla V.1. Momentos de inercia para vigas
NiM |T Loss equivalente L/2 Longitud equivalente Czt+1.5h, C2+3h Vertical Lateral
i|a i
v | ¢ |p |maciza drea inercia nervadurs drea inercia [maciza drea inercia nervadura drea inercia| drea ineccia irea inercia
[ [+ 0
I]e cm At T1 patinalma A2 Iz |cm Al I patinama A2 2 |em® em* |em? cm®
6 A LY 320 14400 2430000 320 %0 53]0-.,1044103 128 5738 068203 128 70 3438 63754310800 1737051] 4587 802873
B Tl 700 31500 5315625 700 180 10700 2159581 205 9225 155679 205 100 5025 948528 21100 3737603| 7125 1252523
C Ll 440 19800 3341250 440 140 7800 15508651 128 5738 068203 1238 90 4238 755510013800 2446057] 4987 861856
1.8 A=Dl LI 320 14400 2430000 320 90 5200 1044103f 128 5738 968203 128 10 3438 637543} 9800 17370511 4587 802873
B=C] T] 700 31500 5315625 700 170 10300 2083740 205 9225 1556719 205 100 5025 94852820900 3699682 7125 1252623
6 1 | L] 370 16650 2809687 370 100 5850 1177572] 128 5738 968203 128 65 3238 607179111250 1993629| 4487 787691
2 1 Tl 300 36000 6075000 800 165 10600 21491821 205 9225 1556719 205 90 4625 88604023300 A11091] 6925 1221579
3 ! Ll 490 22050 3720037 490 125 7450 1504195] 148 6638 1120078 148 85 4138 76157914750 2612566| 5387 940878
1.8 1=4 L{ 370 16650 2809687 370 100 5850 1177572| 128 5738 968203 128 65 3238 607179 11250 19936294487 787691
a=3l T{ 800" 36000 6075000 800 155 10200 2065882] 205 9225 1556719 205 %0 4625 836040 25100 40704416925 1221379

V.5.1.1 Centroides de niveles

Para obtenerlos, tomaremos el &rea de cada tablero multiplicado por su peso
y por su distancia. Los pesos se tomaren de V.3.4. s6lo se muestra cargas ho-

rizontales,

les.

Niveles 1-5

es de esperarse

que el resultado es el mismo por cargas vertica-

2(42x1111x3.5) + 2(54x1062x11.5) + 2(42x1111x10.5) + (56x1010x3.3) + [ (72-18.7)894x11.5] + (56x1010x19.5)
W D e e e
A(42K1111) + 2(54%1062) + 2(561010) + (53.3x894)

2(42x1111x3) + (54x1062x3) + 2(56x1010x10) + (53.3x894x10) + 2(42x1111x17) + (54x1062x17)
Y S mm e e e e e e e e e
462114.2

5314 3133
X==oom- =115 m
462114.2
4621 142
Y= oo = 10m
462 114.2
Nivel &6

(42x1087x3.5) + (54x1038x11.5) + (56x986x3.5) + (72x983x11.5) + 2(8000x9.75) 1967 567

H o s e e e S e S s e =
(42x1087) + (54x1038) + (56x986) + (72x983) + 16000
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(42x1087x3) + (54x1038x3) + (56x986x10) + (72x983x10) + (8000x9.15) + (8000x10.85)
243 698

de donde se desprende que, el peso de entrepisos N1-N5 es 462 ton y en N6 es
243 ton.

V.5.2 Rigidez de entrepisos

La rigidez de entrepiso es la relacién entre la fuerza cortante absorbida
por un marco, muro ¢ contraviento en un entrepisc y el desplante horizontal
relativo entre los dos niveles gque lo limitan.

Las formulas de Wilbur se aplican a marcos regulares formados por piezas
de momentos de inercia constante.

Hipétesis: los giros en todos los nudos de un nivel y de los dos pisos ad-
yacentes son iguales, excepto en el nivel de desplante, en donde puede supoc-
nerse empotrado o articulade segun el casc.

Como el edificio es empotrado:

ler. entrepisoc 48 E
Rl = == e
4h1 hi + h2
hi [-==-- + mmmr— ]
ZKc1 YKci
ZKt1 + ~---
12
48 E
2do. entrepiso R2 = —~—————-mom o rm e
4h2 hi + hz hz + h3
h2 {——~= + ~———emm—mm—o + m———— ]
YKc2 TKe1 TKt2
YKEL 4+ —=m——
12
48 E
Pisos intermedios Rn = ——=em—mmmmmemm e
dhn °  hm + hn hn + he
hn [-==~ + —=—rr—w- + e 1
2Ken YKtm YKtn

Para el entrepiso superior, si se acepta gque el cortante del pentltimo pi-
50 es el doble de la del ultimo, se encuentra que es aplicable la férmula pa-
ra entrepisos intermedios, poniendc Zhm en vez de hm y haciendo he = 0

48 E
B = ~r——ememrmmm it
4hn 2hm + hn hn
hn {-=-== 4 —==—=-=-- + === i
YXen 2Ktm 2Ktn

donde
Rn rigidez (I/L) de entrepiso
Ktn rigidez de las vigas del nivel sobre el entrepisc n
Ken rigidez de las columnas del entrepiso n
m,n,o indices que identifican 3 niveles consecutivos de abajo hacia
arriba
hn altura del entrepiso n.

Aplicande las ecuaciones anteriores al marco A tenemos:
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Ic3

/
300cm
Ic3
/ Datos:
300cm Ec = 221.40 ton/cm?
Ic3
/ Ic3 = 802 873 cm#*
300cm ¢l = 40cm x 40cm = 1 600 cm?
Ic3
/ Ict = 213 333 cm*
300cin c2 = 70cm x 40cm = 2 800 cm?
Ic3
/ Icz = 373 333 cm*
300cm
Ic3
/
Ie1 ¥ Iez ¥ Ic: Ic?
300cm
cl 4OL 2 40 c cl
; L x L x L L
40 70

[/— T00em —— fe— W0cm ~-— f— T00cr -/
Rigidez del nivel 1 al 5

2(213 333) + 2(373 333)

TKC = —mmomm—me e =3 911 cm’
300
2{1 737 051) 1 737 031
TKEt = ~mmme—mme—e + mmmm———ee = 6 893 cm’
700 200
48 (221.4) :
Kl ® == r e e e = 91 ton/cm
4(300) 300 + 300
300 [~--=-- b oo 1
3 911 3 911
6 893 + ——————
12
48 (221.4)
K2 = m e e e e e e e = 74 ton/cm
4(300) 300 + 300 300 + 300
300 [--~--- + o + —mmm—o——- ]
3 911 3 911 6 893
6 893 + ~—=~-
12
48 (221.4)
K = =ecmmmm e e e e e e e - = 74 ton/cm
4(300) 300 + 300 300 + 300
300 [----—-- +ommemmeee + omm—mem——e ]
3 9211 6 893 6 893

Ki = Kg =Ks = 74 ton/cm
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Rigidez del nivel 6

213 333 + 2(373 333)

TKe = ==m—m=———mmmmm oo oe =3 200 cm’
300
1 737 051 1 737 051
Kt = —memm———— $ e = ¢4 412 cn’
700 900
48 (221.4)
K = w————m— e e e e e = 62 ton/cm
4 {300 2(300) + 300 300
300 [~=--—~ e + —m——- ]
3 200 6 §93 4 412

Resumen de rigideces.

1 2 3 4 1 2 3 4 1 2 3 4
D 91 D 74 D 74
C 296 C 147 C 126
77 313 313 77 .57 jiel hel 57 55 140 140 |55
B 296 B 147 B 126
B 91 A 14 A 74
entrepiso 1 entrepiso 2 entrepiso 3
1 2 3 4 1 2 3 4 i 2 3
D 74 D 74
C 126 C 126 C 97
55 140 140 55 55 140 140 55 47 122 112
B 126 B 126 B 111
A 74 A 74 A 62
entrepiso 4 . entrepiso 5 entrepiso &

V.5.3 Hipotesis del metodo

Para la distribucién de fuerzas cortantes, fuerzas sismicas posicién de la
fuerzas cortantes de cada entrepiso, centro de torsién, excentricidades, etcé
tera, que se habrén de calcular en el ejemplo, se dardn los planteamientos ne
cesarios de su obtencidén. Estos no son mds que la justificacidn esencial para
los mismos, de suerte que para mayor profundidad se invita a recurrir a la 1i
teratura especializada que se indica en la bibliografia.

Para calcular las fuerzas cortantes se acepta la hipotesis de que los pi-
sos son diafragmas rigidos e indeformables horizontalmente, por lo que no se
deforman sino que sélo giran y se trasladan paralelamente asi mismos. Gracias
a eso, cada sistema de pisco distribuye la accidn sismica entre todos los mar-
cos de su nivel inmediato inferior. Tal hipdtesis no es valida en algunos edi
ficios; c¢omo en aquellos cuya longitud en planta es varias veces su ancho, ¥y
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cuya rigidez ante cargas laterales no esta distribuida de una manera sensible
mente uniforme en todo su largo. También es el casc de losas precoladas en
edificios y de los que poseen elementos verticales resistentes a cargas late-
rales cuya rigidez sea comparable con la de las losas.

La fuerza cortante sismica determinada para cada entrepiso debe distribuir
se entre los diferentes elementos resistentes de ese entrepiso (marcos y mu-
ros) de acuerdo con la rigidez de cada uno de ellos.

Para esta distribucién se toma en cuenta una traslacidén A, y un giro 8y di-
cha distribucidn se realiza en dos etapas:

En una primera etapa se supone que el cortante V actta en el centro de tor
sién Ct o centro de rigideces de la planta (fig. V.5) y que es la posicién de
la resultante de los vectores proporcionales a las rigideces de cada marco.

Y Y
T Arl’\
- ™~
Ct AN \>
* ~ ,/‘e
T —- X _ » X
lv

Fig. V.5 Traslacién y giro

El Ct es el punto por el que debe pasar la linea de accidn de la fuerza
cortante sismica para que el movimiento relativo de los dos niveles consecuti
vos que limitan el entrepiso no produzca giro, sino séleo traslacién. Es decir,
el cortante total aplicado en Ct, produce cortantes uUnicamente en los marcos
paraleles a la direccidn supuesta del sismo.

Las coordenadas del Ct (Xk,Yx) se obtienen considerando que en la planta
de cada marco actia un vector de magnitud proporcional a la rigidez de entre-
piso de ese marco, la posicién de la resultante de los vectores de rigidez
coincide con la posicidén de Ct{fig.V.6). La rigidez de entrepiso de cada ele-
mentc se designaran por K es este trabajo y se suponen conocidas. En general
es posible usar valores aproximados para fines de una distribucién preliminar
y refinarles teniende en cuenta el sistema de fuerzas laterales cbhtenidas en
cada elemento mediante la primera estimacidn de rigideces.

Y 4
1 2 3 4 Z KiXi
& i=1
D KD__j Xk :
Z Ki
C K¢ ] / im=]
* .
Ct({Yk, Xk) ' D
B KB —] Yi Y KiYi
K1 Kz K3 Ka : imp
- Yk P ——
a Kka — L.y X D
I Ki
S e eann. Xi tevvune / i=p

Fig. V.6 Coordenadas de los elementos resistentes y centro de torsién
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Pero, normalmente el cortante no estd aplicado en Ct sino en un punto que
se denomina centro de cortante Cv (Xv,Yv). La posicién de este punto se obtie-
ne considerando que las fuerzas de piso que determinan el cortante de entrepi
so, estan aplicadas en los centros de masa Cm O centros de gravedad de cada

piso.

El Cv es la posicién de la fuerza cortante, la que a su vez es la resultan
te de las fuerzas de piso que actian arriba del entrepiso cansiderado.

Recordemos que las coordenadas de Cm (i}f} corresponden a la posicidén de
la resultante de los pesos o'c gravitan sobre un piso i.

El Cv del piso i tiene las coordenadas

v = —==m—u ' v = =——w=——
Vyi Vxi

En esencia, la primera etapa propone una fuerza cortante aplicada en Ct.
De esta manera, se produce solamente desplazamiento paralelo a la direccidn
de V v en el elemento i paralelo a la fuerza aparece un cortante directo Vdi.
Dicho cortante Vdi sélo lo toman los marcos paralelos a la direccidn del sis-
mo, para cada unc valdréa:

Y
4 4
V= X Vi
i=1
VKi
Vdi = —~—--=
1
Vi V2 T V3 I Va T L Ki
T i=1
4

Fig. V.7 Célculo del Vdi

deonde

Ki Rigidez del elemento i, paralelo a Y (direccidn de V)
IKt Suma de rigideces paralelos a Y {(direccién de V)

V/IKi Desplazamiento A

En la segunda etapa un momento de torsién Mt esta aplicado entorno de Ct.

En dicha etapa se consideran los efectos de Mt, el cual produce cortantes en

todos los marcos. El giro 8 del piso en torno de Ct lo causa el Mt; que es el
producto de la fuerza cortante sismica V por su distancia al centro de tor-
sion llamada excentricidad torsional calculada es.

La distancia es, es la distancia entre Ct y Cv (fig. V.B8), medida perpendi
cularmente a la fuerza V.
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el
es = Yv - Yk
Vei——» ez

Ve———p * ¥
Cv

Vei——p /

Fig. V.8 Excentricidades de un entrepiso
donde
V = posicién calculada de la fuerza cortante sismica
Vti= posiciones de disefio de la fuerza cortante

En esta etapa aparece un elemento i paralelo a Vv, al cual se le conoce co-
cortante de torsidn Ct, El Ct y el Cv para el sentido de V indicade genera un
es, mostrado en sus coordenadas Y.

Tomando en cuenta la incertidumbre que existe en cuante a2 la posicidn de
Ct ¥ Cv y considerando 1os efectos de amplificacién dindmica de la todrsién,
el Reglamento estipula la necesidad de modificar es. Por lo que, el Mt en el
entrepisc considerado, es igual al producto de la fuerza cortante en el entre
Piso por la més desfavorable de las siguientes excentricidades:

el = 1,5es + 0,1b
ez = es -~ 0.1b
donde es es la distancia entre la linea de accidén de la cortante y el centro
de torsién (fig.V.8), v b la mayor dimensién del entrepisc medida perpendicular
a la direccién supuesta del sismo. En las ecuaciones anteriores, a la excen-
tricidad amplificada se le suma en el mismo sentido, la excentricidad acciden
tal 0.1b, en tanto a es se le resta, en sentido contrario, la excentricidad
accidental; puede ocurrir en éste 1ultimo caso la excentricidad resultante sea
de signo opuesto al de es.
Con lo anterior se puede calcular los dos momentos torsionantes, a saber:
Mtl = Vel
Mt2 = Ve2

asl como sus dos cortantes por torsidén que son:

Mti Kxi Yki
Vixi = —-==mmmme—e— {ede X)
J
¥
Mti Kyi Xki
Viyi = —=w=—mmome—n— {eje Y)
J




donde

J = TKiYki2 + XKiXkiz el momento polar de inercia de las rigideces de
todos los marcos del piso, respecto a Ct

Xki,Yki = distancias de los elementos resistentes respecto a Ct del entrepi
sc {fig. V.9)

Mti/J = 8 giro, conocido como rigidez torsional del piso i.

Y
1 2 3 4 5
'S d
4—Vvda TVi=20
d i=a
4+,
c
Yki = Yi-Yk
* Ct )4
Vb — 5
b ZVi=20
Vi V2 V3 Ve Vs i=1
I I
a » X
feeviaaadd
Aki =Xi—Xk

Fig. V.9 Distancias de los elementos resistentes respecto de Ce.

Los marcos paralelos al sismo, son los unicos que reciben Vdi, la magnitud
de éste se suma o resta al Vti, segun la posicién de cada marco respecto a Ct.
Se adicionan si el marco estd del mismo lado que V y se restan en casc contra
rioc, acorde con los el y ez,

Los Vdi siempre tiene la misma direccién y sentido gue V, en tanto los Vti
tienen el sentido de Mt (fig. v.10).

2 3 4 5
xta
D
Vi3 ¢ Ct Tth
+*
(-} {(+)
/=== &5 ——==/
Va3 T Vd4
/-e2-/ Mt
+
fm—m———— gl —=—=—=— ’--—
> Cv
Vtc T v
C
v

Fig, E.10 Sentido de los Vdiy Vu
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Para un marco i en el eje X en gque V actua perpendicular a dicho marco, el
cortante total de disefio, Vxdis, seré:

Vidis = Vdxi + Vexi + 0.30Vtyi por efecto de Vx
Vxdis = Vxtot + 0,30Vtyi

Y
Vxdis = 0.30Vexi + Vieyi por efecto de Vy

Rige el mayor de éstos.

con el sistema de cargas que actuia en cada marco, muro y/o contravientos,
&ste se analizara por algin método aproximado o exacto segin las necesidades
de refinamiento.

V.5.3.4 Fuerzas sismicas, cortantes y posicién de cortante

Con lo desarrollade arriba, procederemos a continuar con el ejemplo plan-
teado. Recordando que el edificio esta destinado a oficinas, pertenece el gru
po Bl, tiene una altura de 18 m y por encontrase en la zona III, segun el Re-
glamento en sus articulos 174 y 206 vistos en el capitulo I1I y lo expuesto
en IV.2.2 le corresponde un coeficiente sismico ¢ = 0.4, Ta = 0.6, Tb = 3.3,
r = 1. Ademis, como ya se indicd, se usara un factor de comportamiento sismi-
co Qx = 3 y Qy = 2. Para el calculo de los cortantes basales, nos apoyaremos
en la seccién IV.2.6 recordando que el edificio no cumple con la condicidén de
simetria marcada en lo expuestc en IV.2.5, por lo que, el factor de comporta-
miento sismico serd afectado por 0.8 resultando Qx = 2.4 y Qy = 1.6.

Puesto que no conocemos el periodo natural de vibracidén, T, © si T > Ta las
Normas sismicas indican que

v C
de -—— 2 =-=— segun la seccibn IV.2.6
W Q

se tiene que:
Wc 2 553 x 0.4

Vg = =—=—= = —=————-———— = 425,50 ton
Qx 2.4
Wec 2 553 x 0.4

Vy = ===== = —=-——-=---= = 638,25 ton
Qy 1.6

para el calculo de las fuerzas sismicas segun II.5, tenemos por ejemplo para
el nivel 6

Wihi 425,50 x 43.74
Fxi = Vx (-————- )] = memmemmee—e— e = 73.96 ton
IWihi 25 164
Y
Wihi 638.25 x 43.74
Fyi = Vy (===== ) = mmememmm—————— = 110.94 ton
ZWihi 25 164

Con las columnas 6 y 7 se obtienen los cortantes de las columnas 8 Yy 9. Si
no se estima T, se puede continuar con las columnas 24~31 para conocer la posi
cién de los cortantes (Xv,Yv).
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El articulo 207 permite la reduccién de las fuerzas sismicas con fines de
disefio.

81 es posible reducirlas, los desplazamientos calculados deben multiplicar
carse por su factor de comportamiento sismico correspondiente a las caracte-
risticas estructurales y de terrenc, antes de compararlas con las admisibles.

Para estimar T, requerimos calcular los desplazamientos en cada nivel. Por
lo que necesitamos evaluar los desplazamientos relativos entre los dos nive-
les que limitan un entrepiso. Se obtienen dividiendo la fuerza cortante del
entrepiso entre la rigidez l:.eral del mismo. Los Vi/Ki son los desplazamien-
tos de entrepisc que, al acumularse dan los desplazamientos aqul designados
con Xi y Yi.

Es importante aclarar, que el pesc real del entrepiso 5 no es precisamente
462 ton, ya que de la planta 20 x 23m existe un Adrea que de azotea y, s6lo el
Area 16 x l4m de oficinas seria tipo entrepiso, pero si recordamos que la va-
riaciéon por m® entre azotea y entrepiso es muy pequefia, no vale la pena refi-
nar tanto.

Comoc parte final de la tabla V.2, se calcula la posicién de la cortante en
el entrepiso 6.

YFyi Xi 895.29

Ay = ==crmcere = mmem— = 8.07 m
Vyi 110.94
2Fxi Yi 523.64

YV E et e S e e = 7.08 m
Vxi 73.96

Utilizando los valores de la tabla se tiene las siguientes fuerzas y cor-
tantes para cada nivel o entrepiso.

73.96--> 6 110.94--> 6 /
73.96 --> 6 11094 --> 6 3m
117.18--> 35 17577 --> 5 /
191.14 > 5 28671--> 5 3m
9374--> 4 140.62 -> 4 /
28488 > 4 42733 > 4 3m
7031 --> 3 105.46 --> 3 /
355.19 --> 3 53279 > 3 3m
4687 > 2 7031 > 2 /
402,06 > 2 603.10 -> 2 3m
2344 > 1 3515--> 1 /
42550 > 1 i I 638.25 —> 1 J i 3m
< Lo S N T Y
/-Tm-—f-9m— [ Tm---/ /--6m—/-—Bm---/-6m--/

Fig. V.11 Fuerzas y cortantes sismicas
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Tabla V.2. Fuerza sismica, cortante y posicion del cortante en cada entrepiso

112 3[4} 5| & 7 8 9 10| 1 12 13 [ 14| 151 16 17 | 1 19| 2| 2 x| 23| 24] 25| 26 | 27 28 20 [30 |3
NIE| Wil hi ['Wihi] Fxi } Fyi | Vi | Vyi JKod | Kyi |in/Kxi Vyi/Kyil Xi | Yi | WG | Wivid |FaiXs | FiYi] F | Fi ) Vxi| Vyi | Xi | Yi [FxiYs [FyiXi E,'inYi] THyiXy Xv [Yv
tm|tm] @ t t t |t/em| t/cmf om an | em| cm| tam? | rem? | tem | t-em t t t t m| m{t/m |t/m t/m| t/m | m|m
6| [243118(4374]| 7396 | 110.94 270l 281} 027 | 039 |381] 5.00] 3527.41 8174.52| 281.79 [ 64345 73.96[110.94 807| 708/ 52364 89529 807|708
[ 73.96 | 11094 73.96] 110.94 523.64] 89529
51 l462|15]| 6930 |117.18) 175.77 400] 390] o048 | 074 ]354] 5.41)5789.60)13521.86) 414.82 }950.92 117.18] 175,77 [11:50£10.001171.50 2021.351 40.17 |8.87
5 191.14 ] 286.71 191.14) 2B6.71 1695.44] 2916.64
4 462112 | 5544 | 93,74 | 140,62 400§ 390 0.7t 110 06| 4.67| 4325.98| 10075.71| 286.84 [656.70] 93.74 |140.62 11.50] 10.00| 937.40| 1617.13) 10.61]|9.24
4 2488 | 427.33 284,851 427.33 2632.84] 4533.77
3 462] 9] 41531 70.31 | 105.46 400 | 390 0.89 1.37 1235} 3.57] 2551.40] 58882.14 | 165.231376.49] 70.31 [105.46 $1.50] 16.00| 703.10 121174 10.79 9.39
3 355.19 | 532.79) 355.19| 53279 3335.94] 5746.56
21 l462{ 6{2772{ 4687 T0.31 4z 36] o9 1.38 [146] 220 984.80 2236.08 | 68.43 15468 4687 7031 1.50{10.00 | 468.70{ BOB.56 10.87 [9.46
2 402.06 60&[(4 402.06]603.10 3804.641 6555.12
1 4621 31138612344 3515 T4 | 780 0.55 0.82 |0.55] 0.82) 13975] 310.65] 12.89 | 2B.82] 23.44] 35.15 11.50110.00¢ 23440 404,22/ 10.904 9.49
1 425,50 { 638,25 425,50 {638.25 14039.04] 6959.34
T= 2553 25164 425.50 63825 1731894 4020697 12300 2811.06 403904 6959.35

Con las columnas 16-19 calcularemos T

TWiXi? 17318.94
Tx = 6.3 {~—===—m )12 = 6.3 (m=wmemmm- )% = 0.75
g FxiXi 981x1230
Ta < Tx < Tb
0.6 < 0.75 < 3.79

TWiYi® 40206.97
Ty = 6.3 (-—=—==m )2 = 6.3 (mmmmmmmmme- )% = 0.76
gYFyiYi 981x2811.06
Ta < Tx < To
0.6 < 0.76 < 3.79

luego las Fyi tampoco se pueden reducir. Entonces, tomanos los Fxi, Fyi, Vxi ¥y Vyi calculados de 6-9 que son los
que aparecen en 20-23.
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IV.5.3.2 Distribucion de las fuerzas sismicas

Como siguiente paso del andlisis, se requiere distribuir las fuerzas sismi

cas en los elementos resistentes.

El planteamiento para dicho célculo ya fue descrito. De la seccidn V.5.2 y
de la tabla V.2 se obtienen las rigideces y cortantes para la distribucién de

entrepiso. So6lo se
tabla V.5 se indican

ejemplifica el entrepisc E-1 en ambas
los cortantes para disefio, la cual tiene la correccién

direcciones.

En la

al entrepiso E-6 debida al la excentricidad ey2 como se vera mas adelante.

Para el entrepiso E-1 tenemos: Vx1 = 425.50 ton, Vy1 = 638.25 ton, bx = 23 m,

by = 20 m, Cv(10.9,9.49).

Tabla V.3. Distribucidn de las fuerzas cortantes en los elementos resistentes entrepisc B-1 direccidn X

M| Ki| vil Rivi ki | KiYki| Kivki? | vax'| vexd  vix2 | Veyl  vty2 | vxtot | vxtot +|0.30Vxtot
efecto Vxi efecto Vyi 0.30Vey1] + veyi
A 91 0 01-10.00% -910[9100.00| 50.03] 17.63 -9.50| 30.61 -16.26| 67.66 76.84 50.91
B (296 611776 | -4.00(-1184 {4736.00[|162.72| 22.94 -12.36| 39.83 -21.16(185.66( 197.61 95.53
C [296 14 4144 4.00( 1184 [4736.001162.72|-22.94 12.36|-39.83 21.16{175.08{ 187.03 92.35
D 91 | 20 |1820 | 10.060 910 |9100.00| 50.03{-17.63 9.50(-30.61 16.26{ 59.53 68.71 49 _47
1 L
L= 774 1740 27672.00
7740
Yek=-—=10m, esy =-051m , eyt =-276m, €2 =149 m, Mmx =-117651tm, Mm=2=633.99 t-m
774
Tabla V.4 Distmibucién de las fuerzas cortantes en los elementos resistentes entrepiso B-1 direccion Y
M| Ri|Xi|kixi] xki | ®ixkil| Rixki® | vay | veyl  vey2| vexl vex2|vytot | vytot + [0.30vytot
efecto Vyi efecto Vi 0.30Vexi] + Vvexi
1y 771 8 0-11.50|- 885.5110183.25[ &€3.01| 29.79%9 -15.821 17.16 -9.25] 92.80 97.95 45.00
2313 72191} -4.50({-1408.5] 6338.25{ 256.12] 47.38 -25.17} 27.29 -14.71)303.50] 311.69 118.34
3313165008 4.50| 1408.5| 6338.25(256.121-47.38 25.17|-27.29 14.71]281.29] 289.48 111.68
4] 77)23 11771 11.50 £85.5[10183.25| 63.01[-29.79 15.82|-17.16 $.25| 78.83 83.98 40.81
L= 780 8970 33043.00 638.26
8970
Xk=-—=1150m, esx =-060 , ex1=-3.20m, ex2=170m, Miy1 =-204240 t-m , Mty2 = 108502 t-m
780

¥y el momento polar de inercia J
Las ecuaciones a utilizadas son:

Sentido letras {eje X)

LKi Vi
Yk = ——————
ZKi
Vri Ki
Vdi = ————— = Ax Ki
LKi
Mtxl = Vii eyl
Mtx2 = Vzi ey2

27 672 + 33 043 = 60 715

Sentido nimeros (eje Y)

LKi Xi

Xk = ——=rewe
ZKi

Vyi Ki

Vdi = «——vm— =

ZKi

Mtxl = Vri eyl
Mtx2 = Vi ey2
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Mtyl = Vyi exl Mtyl = Vyi ex1
Mty2z = Vyi ex2 Mty2 = Vyi exz
Mtxl KiYki Mtxl KiXki
Vixl = ==ceee—— Vexl = ————me—-
J J
Mtx2 KiYki Mex2 KiXki
Vex2 = —=———-——— Vex2 = ———————-
J J
Mtyl KiYxi Mtyr KiXki
Viyl = ———=—-=wa Viyl = —====———w
J J
Mty2 Ki¥ki Mey2 KiXki
Vity2 = ======- - Viy2 = —ve——m———
J J
donde
Xi,¥Yi = distancia del marco i respecto de los ejes X e Y res-

pectivamente

Ax,Ay = desplazamiento del piso en los ejes X e Y respectiva-
mente

KiXki,Ki¥ki = momentos estaticos

Mtxl Mtx2z Mtyl Mtyz
~==y~——,-=—,~== = 8 = rigidez torsional

TKiXxiZ + TKivki’ = J = momentc polar de inercia

La obtencién del cortante de disefio que incluye el 30%, lleva doble signo
a causa de que el sismo es alternante, es decir, puede ir en una u otra direc
cién. El cortante de disefio serd el mayor de ambas combinaciones.

La tabla E.5 condensa los cortantes de disefic con la correccién del E~6 por
efecto del eyz = -0.56.

Tabla V.5 Cortantes de disefio

Marco E-1 E-2 E-3 E-4 E-S E-6
ton ton ton ton ton ton
A 76.84 98.22 95,52 78.48 55.74 31.77
B 197.61 158.28 132.18 107.26 74.10 31.1i9
C 187.03 150.52 125.1% 100.32 67.13 28,37
D 68.71 88.45 85.26 68.22 45.51
1 97.95 115.47 109.21 89.92 63.81 30.982
2 311.69 263,18 225.1% 182.79 126.21 56.40
3 289.48 246.43 209.94 167.45 110.83 48.76
4 83.98 100.32 93.89 74.37 48.36

V.5.2.3 Revision de las excentricidades de disefio

Es importante recordar que en las Normas sismicas se indica que la excen-—
tricidad de disefioc en cada sentidec no se tomard menor que la mitad del maximo
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valor de es calculado para 1los entrepisos que estédn abajo del analizado, vy
por tanto es necesario calcularlos y compararlos. :

Para la revisidén recorreremos de arriba hacia abajo. En la tabla siguiente
se indican las excentricidades calculadas, las de disefic y las es/2 gque mar-
can las Normas sismicas.

Nivel esx exl ex2 esy eyl ey2 esx/2 esy/2
m n m n m m m m

-1.35 -3 %z 0.25 1.40 3.50 0.00 =-0,68 0.70
-1.33 -4.30 0.%7 -1.13 -3.70 0.87 =-0.66 -0.56
-0.89 -3.84 1.41 -0.76 -3.14 1.24 -0.44 -0.38
-0.71 -3.36 1.5% -0.81 -2.91 1.3% -0.36 -0.30
~0.63 -3.24 1.87 -0.54 -2.81 1.46 -0.32 -0.27
-0.60 -3.2¢ 1.70 -0.31 -2.76 1.49 -0.30 -0.25

MWty

La tabla sigulente compara las excentricidades de disefic contra las es/2
para ambos sentidos. Los renglenes sin comparacién se deben a que no existen
excentricidades es/2 positivas por 1o que rige la gue se indica.

Entrepisc edis > es/2 Rige
E-6/E-5 exl = -3.62 > -0.66, -0.44, -0.36, -0.32, -0.30
ex2 = (.25 >
eyl = 3.50 >
eyZ = 0.00 > -0.56, -0.38, -0.30, -0.27, -0.25 -0.56
E-5/E-4 exl = -4.30 > -0.44, -0.36, -0.32, -0.30
ex2 = 0.%7 >
eyl = -3.,70 > ~-0.38, -0.30, -0.27, -0.25
ey2 = 0.87 >
E-4/E-3 exl = -3.64 > ~0.36, -0.32, ~0.30
ex2 = 1.41 >
eyl = -3.14 > -0.30, -0.27, -0.25
ey2 = 1.24 >
E-3/E-2 exl = -3.36 > -0.32, -0.30
ex2 = 1,59 >
eyl = -2.91 > -0.27, -0.25
ey2 = 1.39 >
E-2/E-1 exl = -3.24 > -0.30
ex2 = 1,67 >
eyl = -2.,81 > ~0.,25
ey2 = 1.46 >

Podemos apreciar que sélo en el entrepiso E-6 no se cumple la excentrici-
dad en ey2 por lo que rige -0.56 para dicho entrepiso.

V.56.3.4 Revisidn de los momentos torsionantes

En las Normas sismicas se establece que el momento torsionante del entrepi
so analizado no se tomard menor que la mitad del maximo calculado para los
entrepisos que estén arriba del considerado.

Al contrario de la revisidn de las excentricidades, nuestro recorrido seré
de abajo hacia arriba. La siguiente tabla contiene los momentos torsionantes
Mt v los Mt/2 gue se piden en las Normas. Incluye dicha tabla la correccién
del entrepisc E-6.
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bl ;' Entrep  Mtxl . Mtx2 Mryl Mtyz Mex1/2 Mex2/2  Meyi/2 Mey2/2

“

-1176.581 633.9% -2042.40 1085.20 -588.25 317.00 -1021,20 542.60
-1129.79 587.01 ~-1957.06 1007.18 -564.90 293.50 -978.53 503.59
-1035.28 493,71 -1792.84 847.14 -517.69 246.85 -896.42 423.37
- -994.52 35$3.25 ~1553.34 602,53 -447.26 176.62 -776.67 301.26
~706.26 166.2% -1231.42 278.11 -353.13 83.14 -615.71 139.0%

258.70 -41.42 -401.55 28.14 12%.35 =-20.7r -200.78 14.07

N bW

La tabla siguiente compara los momentos torsionantes calculados contra los
Mt/2. Los renglones sin comparacidén, son aquellos momentos en gue Segin su
sentido no existen iguales en signo y por lo cual rigen.

Entrepisc Womento calculado contra momentos entrepises superiores Rige
B-1/E-2 Mtxl = ~1176.51 > -564.90, -517.69, -447.26, -353.13
Mtxz = 633.99 > 293,50, 246.85, 176.62, 83.14
Mtyi = -2042.40 > -978.53, -8%6.42, -776.67, -615.71, -200.78
Mty2 = 1085.27 > 503,59, 423.57, 301.26, 139.05, 14.Q7
E~2/E-3  Mexl = -1129.79 > -517.69, -447.26, -353.13
Mtx2 = 587.01 > 246.85, 176.62, 83.14
Mtyl = -1957.06 > -896_42, -776.67, -615.71, -200.78
Mtyz = 1007.18 > 423.57, 301.26, 139.05, 14.07
E-3/E-4 Mtxl = -1035.38 > -447.26, -353.13
Mtx2 = 493.71 > 17¢.62, 83.14
Mtyi = -1792.84 > -776.67, -615.71, -200.78
MtyZ = 847.14 > 301.26, 13%.05, 14.07
E-4/E-5 Mtxl = -89%4.52 > -353.13
Mtx2 = 353.25 » 83.14
Mtyi = -1553.34 > -615.71, -200.78
Mty? = 602.53 > 139.05, 14.07
E~-5/E~6 - Mtxl = -706.26 >
Mtx2 = 166.29% >
Mtyi = -1231.42 > -200,78
MtyZz = 278.11 > 14.07

En este casc los momentos torsionantes previamente calculados rigen scbre
los minimos que piden las Normas.

Revisados las excentricidades de disefio y los momentos torsicnantes, pode-
mos obtener los cortantes por torsién que, al sumarles los cortantes directos
darén los cortantes totales para cada marco. Es importante recordar que éstos
ultimos deberdn considerar los efectos bidireccionales que se indican en las
Normas sismicas, tomando en cada direccién analizada el 100% de los efectos
en el sentido de andlisis y el 30% de los efectos que obran perpendicularmen-
te a ella, con los signos dque para cada combinacién resulten mas desfavora-
bles.

V.5.3.5 Momentos de volleo de los marcos

Las Normas sismicas establecen que los momentos de voltec, Mv, deben ser
mayores que el producto de la fuerza cortante en el nivel analizado multipli-
cado por su distancia al centro de gravedad, Yg, de la parte de la estructura
que sze encuentre por encima de dichc nivel, todo lo anterior en casc de usar
momentos de volteo reducidos, es decir, Mvj.
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La reduccién se realiza multiplicande Mv por el factor reductivo, j = 0.8 +
0.2z, donde z = hi/h, es decir, la relacién de la altura a la que se calcula
el factor reductivo por el momento de volteo entre la altura total de la es-
tructura.

Como ejemplo, se ilustra el calculo de los momentos de voltec reducidos pa
ra el marco A, cuya posicidn de fuerzas sismicas y sus cortantes se muestran
en la figura V.12, misma que se obtienen de la tabla V.5, de donde se derivan
las fuerzas sismicas.

52.Q7
F = 31.77 -=> /
V= 31.77 ==> 69.30 3m
23.97 --> /
55.74 ~-> 69.30 3m
22.74 --> /
78.48 --> 69.30 3m
17.04 --> /
95.52 -=> 69.30 3m
2.70 --> /
98.22 --> £9.30 3m
L= —-21.38 /
76.84 --> am
—— — —_ —_— /
f==TMRm~af === - = /- T~/
Fig, V.12 Momentos de volteo marco A
Nivel Entrep M v Mv z 3 Mvi Yg VYg
ton ton ton-m ton-m m ton-In
6 52.07 0.00 1.00 1.00 0.00 0.00 0.00
6 31.77
5 69.30 95.31 0.83 Q.87 82.45 3.00 a5.31
5 55.74
q 69.30 262.53 0.67 0.93 244.15 4.29 297.30
4 78.48
3 69.30 497.87 $.50 0.90 448,17 5.73 449.6%
3 95.52
2 £9.30 784.53 0.33 0.87 €82.54 7.20 687.74
2 98.22
1 69.30 1079.3% 0.17 0.83 895.73 8.69 853.53
1 76.84
4] 1309.71 0.00 ©.80 1047.77 10.1i8 782.23

Tabla V.5. Momentos de volteo del marco A

69.30(3)+69.30(6)+69.30(9)+69.30(12)+69.30(15)+52.07 (18)
Y0 = smmemmmmmm e e T = 10.18 m
69.30(5)+52.07

69.30(3+6+9+12)+52.07(15)

Yl = —mmmomoememmm—memeneo oo = 8.69 m
69.30(4)+52.07

Los Mv se obtienen acumulando los V por h de cada entrepiso. Se debe cum-
plir Mvj > VYg para cada nivel, rige el mayor.

Podemos apreciar en la tabla V.5 que para los niveles 0 y 1 rige el momen-
to de volteo reducido.
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Nivel Marco y momento de volteo para disefio
A B ] D 1 2 3 4

& .00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00

5 95.31 93.57 85.11 .00 92.76 169.20 146.28B 0.00
4 244.15 317.89 266.44 136.53 273.74 541.44 445.26 145.08
3 449.69 614.60 531.70 313,89 515.22 1047.39 §85.82 338.73
2 687.74 951.70  845.03 525.2, 786.31 1623.62 1415.00 571.88
1 895.73 1375.45 1237.27 724.35 1019.23 2287.03 2025.65 798.69

0 1047.77 2011.67 1816.06 854.76 1217.47 3173,00 2810.85 962.21

Tabla V.6. Momentos de volteo para disefic

V.5.3.6 Alimentacién para programa Marco Plano (Marpia)

Para finalizar la parte de andlisis se presenta el marco B con sus. fuerzas
sismicas, mismas que se obtienen de la suma de cada cortante de arriba hacia
abajo conforxme a los datos de la tabla V.5. Las propiedades geométricas son
tomadas de la tabla V 1 aclarando que se tomd un s¢lo tipo de inercia,para la
viga (I = 3699682 cn') que es ligeramente menor que la del nivel 6.

Se decidid tomar dicho marce por ser ma&s representativo que el marco A que
se venia ejemplificando, ya que el marco B tiene mas variantes.

El programa proporciona momentos, cortantes, axiales como fuerzas internas,
adicionalmente se tiene los desplazamientos verticales y horizontales asi co-
mo los giros. Se corre de manera semejante a otros como el STRUDL y PAEM.

Antes de proporcionar los datos, convengamos en los recorridos de numera-
cién para los nudos y miembros (barras). Para los nudos de abajo hacia arriba
¥, para los miembros; primero de arriba hacia abajo y de la misma manera avan
zar de izquierda a derecha y luego de abajo hacia arriba. Esto con la finali-
dad de interpretacién y ubicacién de los resultados. El recorrido puede ser
otro siendo secuencial. Es recomendable para cada marco un esquema similar al
mostrado.

Las unidades en que se alimenta el paquete son : toneladas y centimetros y
el programa las asume por omisién. Por ejemplo, para el modulo de elasticidad
de este marco es 221.40 ton/cm® pero al proporcionar el dato se accesa 221.40
sin unidades.

Los datos del marce B son por carga vertical y de manera semejante seria
para cargas horizontales y combinaciones de estas.

Asumiendo que el paguete estd cargado y que tenemeos los datos (ver figura
V.13) se procede a cargar los mismos.

Pedir MARPLA y seleccionar en el menu "Ingreso de datos nueves"™, para ini-
ciar la introduccién de datos. Aparece el titulc "Datos generales" en donde
tendremos:

a}) titulo del problema marco B

b)Y mimero de nudos: 27
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c} numero de miembres: 40

d) nimero de cendiciones de carga: 1 (ya que sélc analizamos por carga ver
tical). Si se quisieran las verticales por separado, seria 2 y si adem&s nece
sitamos una combinacién de las anteriores en una misma "corrida" anotariamos
3.

e) numero de preopiedades geométricas: 3 (solicita tipos de: Areas, momen-
tos de inercia y médulos de elasticidad de columnas y vigas).

f) numero de grupoc de cargas: 4, son las diferentes cargas que obran sobre
los miembros ( ver "Datos de grupos de carga” ), en este caso existen 4 sobre
las vigas .y no hay en las columnas. Para las cargas. en nudes, se usarian las
fuerzas que para este marco son 6 y se cargarian en, "Datos de condiciédn de
carga" si se tratara de una combinaciébn.

g) separacidén méxima de nudos: 0 (dtil cuando el marco es modular pero no
es nuestro caso).

h) numero de apovos: 4.

Al concluir con lo anterior, aparece el titulo "Lectura propiedades geomé-
tricas" en donde se daradn las caracteristicas de cada miembro. Recordemos due
se registraron 3 tipos, por lo gue se deberadn ir dando valores para cada uno.
Estos se obtienen de la seccidn V.5.1. Los valeres que aparecen entre parénte

s5is son la secuencia de los tres tipos de propiedades, es decir, se registra
un valor para cada inciso.

a} propiedad geométrica: 1, (2), (3).
b) momento de inercia: 1143333, (3143333), (3699682).
¢) mdédulo de elasticidad: 221.4, (221.4), (221.4).

d) area: 2800, (6400}, (20900)

Finalizada esta parte, aparece "Lectura de datos nudos”" pidiendo los datos
de cada nudo. Los puntos suspensives equivalen a los paréntesis de arriba.

a) numero de nudo: 1, 2,...

b) condicién de frontera: 1 para los empotres de los primeros 4 nudos y, 0
(libre} para todos los demas. Otras copciones que aqui no se usaran son: 2(ar-
ticulacidn), 3 (carrc).

c} coordenada en x: 0, que es la posicidén dei nudo 1 en el eje X. Seguiria
700, 1600,...

d) coordenada en y: 0, posicidn en el eje Y del del nudo 1.

e} parametrc de generacidén: 0, ya que tenemos longitudes diferentes sobre
todo en las vigas. Podriamos wusar 1, en caso de que las cruilas tuvieran el
misme anche. Al introducir 0, el programa regresa al inciso a) para el regis-
tro del nudo 2, 3,.... En caso se ser 1, seqguiria:

f) nudo extremo por generar: 2, 3,...

g) cocordenada x: 700 {(hipotético, va que no son iguales las grujias).
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h) coordenada y: 0, también considerandc dque fueran iguales.

El siguiente paso es "Lectura datos de miembro", en donde se anctaréan los
datos de columnas y vigas conforme al recorrido establecido. Esto es:

a) numero de miembro: 1, 2, 3,...

b) incidencia 1: 21, 17, 13,... (indica desde donde empieza el miembro, el
criterio que adopta la maquina es inferior o izquierdo para columnas y vigas
respectivamente).

<) incidencia 2: 25, 21, 17,...(criteric superior ¢ derecho).

d) tipo de miembro: 0, para todos. Ctras opciones son 1, 2 y 3.

e) propiedad geométrica: 1, (sclicita el tipo propiedad geométrica para ca
da miembro, que para nuestro marce es 1l para columnas externas, 2 para colum-
nas internas y 3 para todas las vigas).

f) parémetro de generacidn: 0, para todos. Otra opcidn es 1, en CUYyQ Caso
aparecen los incisos g), h) e i} procediendo como en el incisc e) de "Lectura
datos nudos". Al registrar 0, regresa al incisoc a) para continuar con el miem
bro siguiente. La opcidn 1 si seria Gtil sobre todo en las columnas ya que to
das son de la misma altura.

g) miembro extremo por generar: 2, 3,...

h) incidencia 1: 17, 13,... (presumiendo ya registrado el 21).

i) incidencia 2: 21, 17,... (presumiendo ya registrado el 23).

Con la inclusién de todos los datos anteriores, aparece "Dates de grupos
de carga"™ y un subtitulo "grupo de cargas {1)" refiriéndose a las condiciones
marcadas en el inciso c) de "Ingreso de datos nuevos". Para nuestro casoc sdlo
tenemos 4 tipos para la condicién de carga vertical. Por lo gque:

a} nimerc de cargas en el miembro: 1, puesto gque se trata de una carga re-
partida. Si existiera ademés una concentrada y otra triangular en el miembro,

anotariames 3, etc.

b) tipec de miembro: 0, para todos. Otras opciones serian 1, Z y 3 como en
"Lectura de datos nudos”.

c} longitud del miembro cargado: 700, (longitud del miembro 24 en que obra
la carga tipo 1}. Seguirian 900, 700, 740,...

d) valor de la carga: 0.0786, 0.0725, 0.0741, ...

e) distancia 1: 0, ya que la barra tiene una carga uniforme que inicia en
cero,

f) distancia 2: 700, distancia donde fermina la carga tipo 1.

g) angulo con la normal al miembro: 0, puesto que no existen cargas concen
tradas o con algun tipo de carga con angulo de incidencia.

Si hubiera mas cargas en el miembro como va se explicé arriba, apareceran
los incisos h), i) v 3j). En nuestro casc regresard al inciso a).

h} wvalor de la carga 2: 0.0456 (supuesto].
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i) distancia 1l: 1.75% (supuestc), seria a partir de donde inicia la carga.

3} distancia 2: 6.50 [supuesto), distancia final.

Terminada esta etapa, se presenta "Datos de condicién de carga"” y "condi-
cién de carga (1)" que se refieren a las condiciones que estemos analizando,
en nuestro caso sélo la vertical. Si al mismo tiempe se calculara una combi-
nacién u otro tipo de condicién, apareceria "condicién de carga (2)", etc.

a) titulo de la condicién de carga: vertical, (segun la queramocs identifi-
car}.

b) numerc de miembros cargados: 17 (que son el total de vigas que reciben
carga.

) miembro cargado: 24 (primer miembro cargadc, seguiria 25, 26&,...}.
d) grupo de carga: 1 (tipo de carga que le corresponde al miembro 24).

e) parametro de generacién: 0, criterio similar al visto en "Lectura da-
tos nudos".

Dentro de esta misma etapa aparece "numero de nudos cargados". Para nues-
tro caso se anotaria 0. Si quisiéramos introducirios, anotariamos 6, y aconti
nuacién preguntard el nimero de nudo que seria: 5, 9, 13,... En "momente" y
"fuerza y" anotariames invariablemente 0, en tanto para "fuerza x" se introdu
cirian 39.33, 26.10, 24.92,...

Después de haber registrade los datos, el programa regresa por omisién al
menud principal. Seleccionar "listade y/o correccidén® para verificar los datos
introducidos. Terminada dicha verificacién regresar al ment principal y selec
cionar "grafica de marco" para checar la figura. Después de pulsar Enter, pe-
dir "an&dlisis de la estructura” y apareceri una serie de cuestionamientos que
habran de contestarse de la siquiente manera: si, nc (para empezar a grabar),
no (para continuar sin perder la informacién), no. )

Introduciendo el disco en A ¢grabar la informacién. Ya grabado seleccionar
en el mend principal "impresién en pantalla".

Pasando por omisién a c:\> teclear MARPLA2 y pulsar Enter. Inicia la corri
da, si no, checar nuevamente los datos,

Los resultados para el marco B aparecen en el anexo para: (M+Vmax, CM+Vacc—
, +Sismo y combinaciones para disefio.
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31,19 3 E /
(0, 1800} ps 39 26 40 27
31.19 1} 7] 2 13|2 300cm
1 2 3
42.91 3 3 ) /
(0,1500) bl 36 22 37 3 38 24
74.10 2¢{1 8l 2 14)2 1941 300em
) 1 2 1
33.16 3 £y 3 /
{0, 1200} 7 33 18 34 o 35 20
107.26 3|1 9 2 i8]z 2041 300cm
1 2 1
24.92 | 1 3 _ /
{0, 900} 3 30 14 31 15 32 16
132.18 4{1 10] 2 16)2 2111 300cm
1 2 1
26.10 3 3 3 /
(¢, 600} g 27 10 28 11 29 12
i58.28 5|1 11f 2 172 2211 300cm
1 " 2 1
39.33 3 3 3 /
{0, 3C0) 5 24 6 25 7 26 8
197.¢61 Grl 121 2 18| 2 231 300em
A1 L2 A3 i I
(0,01 {700, 0} {1600, 0} (2000, 0}

. /v .700cm.e ./ v . 900C. . .../ ... 700cm. ./
Marco B
# de nudos = 27

# de miembros = 40

# de grupo de cargas 1

[}

0.0786 ton/cm

2= 0.0725
3 =10.0741
4 = 0.0726
Propiedades verticales
A (cm%) I (cm!) Ec {ton/cm®)
1 2800 1143333 221.40
2 64090 3413333 221.40
3 20800 3699682 221.40

Fig. V.13 Tipologia del marco B

v.6 DISENO ESTRUCTURAL DEL MARCO B
V.6.1 Disefio de losa

Con los resultados del analisis del marco B se procederd al disefic de la lo
sa del entre-eje 1-2 del nivel 2 de dicho marco. Como se vwio en V.3,5, rigid
el peralte necesario para limitar deformaciones laterales de entrepiso. Antes
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de iniciar el disefic de la losa, se haran la revisidn por penetracién de una
columna de orilla y una central.

V.6.1.1 Revision por tension diagonal alrededor de la columna exterior B-1.

Esta revisién se indica en 2.1.5h de las Normas y que se abordd en IV.3.4,
5y IV.3.4.10. Este tipo de revisién, se debe a que es frecuente en este tipo
de estructuracién (losa plana-columna) que el disefio esté regido por el cor-
tante por penetracién, en especial cuando son columnas de borde en las que
existe una gran transferencia de momento entre losa y columna, la seccién
critica para cortante por penetracién se ve reducida por el borde libre. Las
acciones que se presentan, provienen del analisis (consultar el anexo) y va
se encuentran afectadas por el factor de carga correspondiente,

I 1

¥ ) 15.90 t-m m 38.50 t-m

} 31.88 t-m ) 83.00 t-m

35.64 ton 29.68% ton

\_A 15.97 t-n \Aisso tm

CM + CVmax CM + CVace - Sismo

Requerimos calcular las propiedades geométricas de la seccién critica. Pa-
ra ello haremos un dibujo de la columna con la seccidn critica a una distan-
cia d/2 alrededor de su perimetro, excepto en la parte libre de la columna.
También requerimos de su centroide para calcular el momento polar, J. La co-
lumna tiene seccién 40x70 con la primera en la direccidn analizada y el peral
te efectivo de la losa es 40 cm. Apoyandonos en la figura 4.6 y sus ecuacio-
nes, tenemos

/al = 44.35/.a2./ c = ci+d/2 = 40+20 = 60 ¢cm
/¢y = 40 / b = c2+d = T0+40 = 110 cm
/e ? el 4rea de la seccién critica es:

i
i ! Ac ={2c¢c+b)d= (2x60+110)40= 9200 em®
]

/~—t2je colunna  obteniendo su centroide, e, se tiene
]

]
( .

b = 110 ¢2=70 5 bc 110x60
. ‘Kiﬁ g = =—=—-—-- = me—e——m——— = 14.35 cm
. centroidd de béceién 2{2c+b) 2{2x6C+110}
critica !
. ; y = c~¢c1/2 = 60-20 = 40 cm
/ L i mememamend
az = ¢/2-g = 30-14.35 = 15.65 ¢cm
Seccidn critica
/ CcL = 40 / al= 0,5c+g = 30+14.35 = 44.35 cm
/ 6.5C¢ /g /f
Jooo € =80 .../ e= y-c/2+g= 40-30+14,35= 24.35 cm
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calculando el momento polar

de> cd’ c
Jo = === + === + 2cdg® + bd(--- - g)?
6 6 2
40x60° 60x40°
Jo = =————v 4 mm——— + 2x60x40x14.35% + 110x40(30-14.35)%2 = 4 146 087 cm®
6 6

Calculande la fraccién del momento flexionante gue se transmite por excen-
tricidad de la fuerza cortante seguin lo visto en IV.3.4.5 se tiene;

1 1
T R e N = 0.331
ci+d/2 40+20
1+ Q.67 (~===m=m Y21 4 0,67 (wmme- yi/e
c2+d 70+40

Esta es la fraccitn del momento flexionante que transmite la losa a la co-
lumna a través de momentos torsionantes, los cuales originan esfuerzos cortan
tes no unifeormes equivalentes a los que produce una fuerza cortante colocada
excéntricamente respectoc al eje de la columna. La modificacién {ci+d) por (c1
+d/2) es por tratarse de columna de beorde.

a) Revisién bajo CM + Cvmax
El esfuerzo por cortante maximo es:

v M-Ve 35644 0.331{318B8000~-35644x24.35)

Vmix = --=- + @(-~——-- yaz = ——==m A = 4,06 kg/cm®
Ac Je 9200 4 146087

El esfuerzo cortante maximoe de disefio admisible segun 2.1.5h (Normas) sino
se usa refuerze, no debe exceder de
FR (0.5 + )Y fe* ni  FrY fo*

Conforme se indica en 2.1.5h (Normas) el FR se tomard iguzl a 0.7 en lugar
de 0.8, y donde y es la relacién lado corto a lado largo de la seccién de la
columna.

40
Vadm = 0.7( 0.5+ ---~ ) ¥200 = 10.60 kg/cm®
70
Y
Vadm = 0.7V200 = 9.90 kg/cm’

por lo que Vmix < Vadm luego, no se requiere refuerzo.

Sin embargo, en 2.1.5h se indica que se debe suministrar refuerzo minimo a
d/3 = 40/3 = 13 cm. Se usarédn estribos en 4 ramas con acerc del # 2 tanto en
el nervio principal como en sus nervios adyacentes, al menos en L/4 = 700/4 =
175 ¢m en un ancho critico b = 110 cm.
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Estribos, # 2 a cada 13 cm
4 A\
| 45
l
N\
\ Estribe a s/2 = 6 cm
b) Revisidn bajo CM + CVace - Sismo
28690 0.331(8300000-29690%x24.35)
Vmax = —=——=— 4 e = 3.83 kg/em”

9200 ‘ 4146087

de donde es menor que la admisible, por lo que no requiere mas gque el refuer-
zo minimo.

V.6.1.2 Revision por tensién diagonal alrededor de la columna interior B-2

Los calculos son similares a la revisién anterior, excepto que se usard la
figura 4.5 y sus foérmulas. Las acciones son las que se indican y estéan afec~
tadas por sus factores correspondientes.

2 - 2
7.97 t-m QQ.SI t-m
35.64 ton 67.26 t-m l 30.28 ton
} 49.61 t-m

51.98 t—m(l ii%_ﬂ?‘m 87.38 t_'(’1 L.alpcon

\J 7.31 t-m v 77.48 t-m

CM + CVméx CM + CVace — Sismo
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Las propiedades geométricas son las siguientes:

2 ci+d
' c = -—--- = 60 cm
i 2
i/ .C=60 ./ 1
/ o= b - o =1 = =-=emeua ———————
~ : ! c1+d
. i : 1 + 0.67 (=—=—v yir2
. e ! ' c2+d
c2+d c2=180 E !
! : ¢ 1
* . ! '! i
. : i € =1 =~ e = 0.4012
/ L L] ! 1+ 0.67(120/120)%2
]
/.cl= 80 ./ dici+d)”®  (c1+d)d®  d(cz+d) (c1+d)?
/..cl+d= 120..../ J = —mem——— + —mmmem e L
6 ) 2

40x120° 120x40°  40x120 x120%
J = =mm- - 4 mm—ea e = 47 360 000 cm®

a4) Revisién bajo M + CVmix

v oM 35640+45610  0.4012(6726000-5198000)
Vmx = === + m== = —mmmm——e—o + mmmm—me———e e T = 4.24 kg/cm®
Ac J 18200 47360000

pueste que 4.24 < 9,90 < 10.60 kg/cm®, sblo se requiere refuerze minimo, en
este caso a L/4 = 900/4 = 225 cm a partir del eje de columna con estribos del
#2 a cada d/3 = 40/3 = 13 cm.

b) Revisién bajo CM + CVace - Sismo

Vmax = —=—=s-w———— e b TR L E T = 2.06 kg/cm’
18200 47360000

por lo que es menor que la admisible y sélo se requiere refuerzo minimo como
en a).

|
|
123880+24210 0.4012(7911000+6636000)
V.6.1.3 Disefic por flexién de la losa

El dimensionamiento se debe llevar a cabo segun se indicé en IV.3.4.6, IV.
3.4.8 y IV.3.4.9. Los diagramas presentados ya estan afectados por su factor
correspondiente y que corresponde a los miembros 4, 5, 10, 11, 27 y 28, refe-
rente a la losa de los entre-ejes 1-2 del nivel 2 para el marco B del anexo.

Los diagramas corresponden a la direccidédn X y seré en dicha direccion su
sefio, faltaria el correspondiente al sentide Y. Es de suponerse gue las fuer-
zas internas mostradas son las mds desfavorables que rigen para el dimensiona
miento.
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1 2

1 2
1 ! CM+CVacc+5= 66.36 t-m
! 25.85 t-m '
' |
i i
! !
1 .
! ! !
t } 8.4% 10.51 t-m
31.8‘ t-m 1
{ { 51.98 t-m
! !
i i
CM+CvVacc-8=¥ 83.00 t-n §7.38 t-m
CM+CVace-S=]_29.29 ton \
35'6. ton ; :
t CM+CVacc=s _8.06 ton ;
! 1-~\\\\\h '12.98 ton
L i 1:
. i i
CM+CVacc+5=| .57 ton !
i 18.65 ton
L !
41.38 ton ! $30.28 ton
Y A TOO0 seeaa, / Jeeenans 700 Lot

CM + CVméx CM + CVacc + Sismo

l.- Acerc para el momento negativo exterior

El momento segun lo visto en IV.3.4.8 para flexidén negativa se debe tomar
en la seccidén critica localizada en el pafo de la columna.

B3-29.29x+ (wx/2) = 83-29(0.20)+2,17(1.1) (0.20%/2) = 77,11 t-m

Mcrit =
donde x = ¢/2 = 40/2 = 20 cm y w la carga.
Como es momento negativo exterior, tanto el refuerzo por carga vertical cc
mo por sismo se debe colocar en c2+3h = 7T0x3(45) = 205 cm.
Mr 7 711 GO0
q-0.5q% = mmmmmmm- = e = 0.1537

FRod’f"c 0.9x205%40%x170

resolviendo para 0.5q2—q+0.1537 = 0 se tiene que g = 0.168,

gf"e 0.168x170

Su cuantia es P = ——~=- T —m—w—r—-- = 0.0068,
fy 4200

0.7VE'e  0.74250

la cuantia minima admisible serd pmin = —====——= = ~—=~=— = {,0026353,
fy 4200
f'e 4800 170x4800

la cuantia balanceada es pb = —+~— X ———=~—=- = e = 0.11905

fy £y+6000 4200x10200

Como es una estructura diseflada para sismo, de admite una cuantia méximnmsm

del 75% correspondiente a la cuantia balanceada, por lo que
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pméx = 0,75pp = 0.01429
de donde
paim < p < Pmax

El acero As = pbd = 0.0068x205x40 = 55.76 cm’, se proponen 7#8+8#6= 7x5.07
+8x2.85 = 58,29 cm®. Revisando la cuantia para éste acero, se tiene

p = 5B.29/(205x40) = 0.0071, se acepta.

Segin las Normas, al menos el 60% del acero debe pasar por el nicleo de la
columna, en este caso corresponderan a las 7#§ y el resto se repartiran en el
restante ancho de 205 c¢m, es decir, en 135 cm guedarén repartidas las 8#6.

Fuera de c2+3h quedan: 2 nervios de 15 cm ¥ 5 nervios de 10 cm.

En estos se debe colocar acero minimo que, para cada nervio tendremos

1.98 cm?

1.58 cm® = 145

0.002635x15x40

As = pminbd

1.05 cm® = 1#4 = 1.27 cn?

As = pminbd 0.002635x10x40

Verificande si existe transmisién de momentos por flexién entre losa y co-

lumna {(ver 1V.3.4.5), es decir, la fraccién de momento flexionante transmiti-
da por excentricidad de la fuerza cortante tenemos de V.6.1.1:

{(1-alMu = {1-0.331)8 300 00O = 5 552 700 < 7 711 000 kg-cm

de donde se desprende que no hay problema de transmisién de momentos por fle-
Xién. De no haber sido asi, el refuerzo por flexién en cz+3h se tendria que

calcular a partir de {(l-a}Mu.

2.~ Acero para momento positivo exterior
Este acero serd colocado también en c2+3h por ser para sismo,.

& 610 Q00

Obteniendo su cuantia mediante q-0.5g° = =——=——c—wmae—e = 0.132
0.9x205x40%%170

resolviendo pera 0.5g°-q+0.132 = 0, se tiene g = 0.142, por lo gue

p = 0.142x170/4200 = 0.006, de donde pmin < p < pmix.

As = 0,006x205x40 = 49.20 cm’ = 6#6+8#6 = 6x5.07+6x2.85 = 53.22 cm’, que
revisando la cuantia tenemos p = 53.22/(205x40) = 0.0065, se acepta.

Recordando que el menos el 60% debe pasar por el nicleo de la columna, se
tendrd en éste caso 6#8+1#6.

3.~ Acero para momento positivo al centre del claro

El momento es Mu = 25,85 t-m, del cnal 60% serd en franja de columna y 40%
en franja central.

a) Momento en franja de columna
MR = 0.6x25.85= 1 551 000 kg-cm
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Los nervios que caben en la franja de columna (200+1500 350 cm) son: 2 ner
vios de 30 cm, el nervio principal de 40 cm, uno de 15 ¢cm y uno de 10 cm.

1551000

g-0.5q" = —==-mm—mmmemme = 0.051
0.9x125x40°x170

para 0,.5g2~g+0.51 = 0 se obtiene q = 0.052,

p = 0.052x170/4200 = 0.0021 < pmin, por lo que p = pmin = 0.002635

Cada nervio llevara: As = 0.002635x10x40 = 1.05 cm’ = 1#4
As = 0.002635x15x40 = 1.58 cm® = 1#5
As = 0,002635x40%x40 = 4.32 cm® = 2#8
As = 0.002635x30x40 = 3.24 cm® = 2#6

b) Momento en franja central
MR = 0.4x25.85 = 1 034 000 kg-cm

Los nervios que entran en la franja central son: 4 nervios de 10 cm y I de
15 cm.
1034000
q —0.5q2 = mmmmmm e
0.9x55x40°x170

0.0768, g = 0.08, p = 0.08x170/4200 = 0.0032

Cada nervio llevara: As = 0.0032x10x40 = 1.28 cm® = 144
As = 0.0032x15x40 = 1,92 cm® = 1#5

il
i

4.- Acero para momento negativo interior

Debemos aplicar nuevamente IV.3.4.8, con la diferencia de que en el prime-
ro se colocéd el refuerzo en cz2+3h por haberse tratado de un momenta externo
que consideraba al mismo tiempo las dos condiciones de carga y aqui habrén de
calcularse por separado, esto es, para CM+CVmix y CM+CVacctSismo.

a) Por CM+CVméx en franja de columna
Merit = 51.98-41.38x+w(x%/2) = 51.98-41.38(40)+7.86{1.4) (0.40°/2)= 36.31 t-m

Por ser franja de columna (350 cm), el 75% del momento se coloca en la mis
ma, es decir 36.31x0.75 = 27.23 t-m.

2723000
q=05q% = =mm=—mmmm—mae = 0.032, g = 0.0325, p = 0.0325x170/4200 = 0,0013,
0.9x350x40°x170

puesto que p < pmin, p = pmin = 0.002635

As = 0,002635x350x40 = 36.89 cm’ = 848 = 8x5.07 = 40.56 cm’. La nueva cuan
tia es p = 40.56/(350x40) = 0.0029, bien.

De las 8 varillas, segun IV.3.4.6, al menos 50% deben colocarse en c¢2+3h ¥y
las otras en el restante ancho de la franja de cclumna. Quedando, As = 18.45
cm® en cz+3h vy lo mismo en el resto. Estas cantidades de acero se compararén
con los gque se obtengan en el inciso ¢).
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b) Por CM+CVmax en franja central

Por ser condicién vertical, se colocara el 25% del momento critico ante-~
rior, esto es, MrR = 0,25x36.31 = 9.08 t-m.
La franja central cuenta con 4 nervios de 10 cm y 1 de 15 cm,

980000
q—0.5q2 T memm—me—em—m——~ = 0,067, g = 0.0694, p = 0.0694x170/4200 = 0.0028
0.9x55x40°x170
para cada nervio tenemos As = 0.0028x10x40 = 1.12 cm’ = 1#4
As = 0.0028x15%40 = 1.68 cm’ = 145

¢} Por CM+CVacc+Sismo en franja de celumna

El momento en la seccidn critica es:

Merit = 87.38-38.28(0.40)+2.17(1.1) (0.40%/2) = 72.26 t-m

La colocacién del refuerzo es diferente para un extremo interior, respecto
de un extremo exterior, donde se coloca el refuerzo tanto para carga CM+CVméax
como CM+CVacctSismo. Hay que separar el momento por efecto de cargas vertica-
les de los produc1dos por cargas horizontales. Para ello, necesitamos restar
el momento eritico <calculado para la condicien CM+CVmix al obtenido por CM+
CVacc+Sismo, procediendo como sigue:

—————— x 1.1 = 28.53 t-m

esto se debe a que el momento anterior es a causa de CM+CVmax pero requerimos
el debido a CM+CVacc+Sismo, de ahi los factores.

El momento producido por efecto sismico es M = 72.26-28.53 = 43.73 t-m.

Aplicando 1IV.3.4.9 a franja de columna por efecto de carga vertical tene-
mos due

= 0.75x28.53 = 21.40 t-m

pero segin IV.3.4.6 de éste momento, al menos el 50% se le debe sumar al pro-
ducido por efecto sismico, quedando en ¢2+3h, por lo que

M = 10.70+443.73 = 54.43 t-m
entonces el acero para sismo en franja de columna es:

5443000
g-0.5q% = mmmmmm e = 0,0108, q = 0.114, p = 0.114x170/4200 = 0.0046
0.9x205x40°x170

= 0.0046x205x40 = 37.42 cm® = 4#8+8#6 = 4x5,07+8x%2.85 = 43,08 cm?. Che-
cando la cuantia p = 43.08/(205x40) = 0.0052, se acepta.

Esta 4&rea es mayor a la obtenida en el inciso a) para el ancho c¢2+3h que
fue de As = 18.45 cm® por lo tanto rige para dicho ancho.

Aqui el 60% de acero al nuclec de columna guedara:

As = 0.6 X ——~———- x 37.42 = 18.03 cm® = 4#8
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Revisando el &rea de acero para la franja de columna restante tenemos, que

el acero en a) fue 18.45 cm®, el ancho a considerar es b = 350-205 = 145 cm ¥
el momento serd el 50% de 21.40 t-m, es decir 10.70 t-m, entonces:

1070000
g-0.5g° = =romrmwm—n—— = 0.03, g=0.03, p= 0,03x170/4200 = 0.0012

0.9%x145x40°%5170

de donde p = pmin = 0.002635
As = 0.002635x145x40 = 15.48 cm® < 18.45 cm®, sean 6#6

Por tratarse de un extrenmo, debemos revisar su transmisién de momentc por
flexién en c2+3h, de Vv.6.1.2 y del miembro 29 del marco B de la condicién ana
lizada ya afectada por su factor tenemos:

(I-a)Mu = {1-0.4012) {87.38-45.61) = 22.62 t-m < 54.33 t-m
per lo que se queda el acero de 4#8+8#6 para c2+3h, ya calculado.

El momento en la franja central por cargas verticales es M = 0.25x28.53 =
7.13 t~m, éste momento resulta menor que el calculado para la franja central
en el inciso b) donde resultéd ser 9,08 t-m.

Puesto que el momento 54.33 t-m se colocd en c2+3h, el acero que ird en la
franja central serd el indicado en el inciso b).

d} Por CM+(CVace-Sismo
Este acerc también se coloca en c2+3h entonces,

6636000
q-0.5q% = ——mmmmm—m— e = 0.132, q = 0.142, p = 0.142x170/4200 = 0.006

0.9%205x40°x170

As = 0.006x205x40 = 49.20 cm® = 6#8+846 = 6x5.07+8x2.85 = 53.22 cm’, revi-
sando la cuantia p = 53.22/(205x40) = 0.0065, se acepta.

Recordando que el mencs el 60% debe pasar por el nicleo de la columna, se
tendra o#8+1#6.

5.- Refuerzo por flexidén

La posicién del acero siguiente, debe ser completada por el acero minime
que resultd en las revisiones de las secciones V.6.1.1 y V.6.1.2.

1 2
i

Acdo.... 235 c.enn.. / foeveaoas 235 J

1
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V.6.2 Diseo de ia columna B-1 planta baja

Se procederda a dimensionar dicha columna en ambas direcciones bajo la ac-
citén de CM+CVméx ¥y CM+CVacc-Sismo. En un caso real se deberi disedar todas las
columnas en ambas direcciones,

La estructura como ya se vio, no estd contraventeada por lo que puede su-
frir desplazamientos.

Se muestran las fuerzas y momentos internos del resultado del analisis sin
sus factores correspondientes.

Es importante aclarar que las acciones para la columna B-1 en la direccidén
X se pueden consultar en el anexo, en tanto que para la direccién Y, obviamen
te son también del analisis del nismo marco pero no se dan en el anexo. Los
datos para la direccion X son los del miembro é sequn la convencidn definida
en V.5.3.6. El efecto sismico es el de -Sismo del anexo, importante anotacién
para la revisidén por tensién en V.6,2.4.

CM+CVméx CM+CVacc Sismo en X Sismo en Y
d “\e.qg 'r\3.l ‘f\ZLS “\0.0
4,32 ?.sza 9.87 .00

r \\;‘4L42 \\J";é; \_’;gtﬁg \~5f1?ﬁ3

e " o.aiggs Qo.432131 'R’ o.gocJO " 38.:342

cl|Y
4528 . . .4
; kJ I0 2231 U .0 00 v .21 2
0.4679 0.2304 0.00 25.84
ilw 150.60 43.54 81,96 28,13
e
651
t
n | i
c 150.60 43,54 81.96 28.13
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V.6.2.1 Efectos de esbeltez por CM+CVméx

De la seccién V.5.1, los momentos de inercia para pisc y columnas son:

Direccién X: seccién 40x706, Ipise = 3699682 cm®, Icol = 1143333 cm!

373333 cm'

)

Direccién Y: seccién 70x40, Ipiso = 1993629 cm', Icol
a)Revisidn de esbeltez en direccidn X

Debido a que la condicidn CM+CVmix no produce desplazamjientos apreciables
tenemos . ; .
1143333/300 + 1143333/300 7622 o -
YB = mm—mme e m e mem = —-—- = 1,44
3699682/700 _ . 5285

wa = 0 por estar empotrado.

0.63 y con radio de giro r = 0.3h

Entrande a la figura 4.4a, obtenemos K
255 cm, se tiene gque la longitud

=Q.3x40 = 12 y la altura libre H = 300-45

efectiva es:
H' = KH = 0.63%255 = 161 cm

o

y como se vio en IV.3.1.3.2b, el efecto de esbeltez se puede despreciar si:

H M1 161 1.4x4.420
- < 34 - 12 --, —~e= < 34 - 12 ——mme—me- , 13.42 < 40,2
r M2 12 1.4x%8.539

por lo que pueden despreciarse los efectos de esbeltez, luego Fab = 1,

b} Revisién de esbeltez en direccién Y

Aplicando el criterio antericr
373333/300 + 373333/300 2489

WYB = —mm—mmmmm e e = ——== = 0,43
1993629/600 + 1993629/800 5815

ya = 0 por estar empoctrado.

de la figqura 4.4a, obtenemos K = 0.58 y con radio de giro r = 0.3x70 = 21 cm
y altura libre H = 300-45 = 255 cm, se tiene que la longitud efectiva es:

H'" = KH = 0.58x255% = 148 cm

el efecto de esbeltez se puede despreciar si:

H' M1 148 1.4x0.4679
——— < 34 - 12 --, mm- < 34~ 12 mmmme—e—ee , 7.05 < 40.3
r M2 21 1.4x0.8906

por lo gue Fab = 1.

De estos dos incisos se desprende que Pu = 1,4x150.60 = 211 ton.
Mx = 1.4x8.539 = 11.95 t-m
My = 1.4x0.8906 = 1.25 t—m

pero segun IV.3.1.3.2d, la excentricidad minima para disefio es

exmin = 0.05h = 0.05x40 = 2 cm > 2 cm
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debiéndose cumplir ademds que Mx > Puexmin
11.95 > 211x0.02 :
11.95 > 4.22 t-m, bien
para la direccién Y se tiene
eymin = 0.05x70 = 3.50 cm > 2 cm

entonges
My > 221x0,035,
1,25 < 7,39 t-m, se toma 7.39 t-m.

V.6.2.2 Disefio por CM+CVmax por flexccompresion
Se disefila para

11.95 7.39
Pu = 211 ton, ex = —---- = 0,057 = 5.7 cm, ey = -—=--—
211 211

0.035 = 3.5 cm

que segin lo visto en IV.3.3.3.3, se puede tomar pmin
Pu > 0.10 Agf'c,

0.01 v prmax = 0.04 si

211000 > 0.10(40x70)250
2110060 > 70000 ton

supondremos pmin = 0.01.

£y 4200
Quin = pmin -=- = 0,01 ~—-m-- = 0.25
£rc 170

Conocemos que la seccidén es 40x70 = 2800 cmz, se considerara r = 5 ¢m, ¢l ace
Yo es

As = pminbh = 0.01x40x70 = 28 cm’ = 10#6 = 28.50 cn’ en dos caras.
Célcule de Pre
Pro = FR{Acf"c+Asfy) = 0.8[(2800-28.5)170428.5x4200] = 414 ton
Calculo de Prx
d/hx = h-r/h = 40-5/40 = 0.90
ex/hx = 5.7/40 = 0.14
apoyandenos en la figura C-2 del anexo y con g = 0.25, se obtiene K = (.80
Prx = KFRbhf"c = 0.9x%0.8x40x70x170 = 342720 = 343 ton.
Calculando Pry
d/hy = 70-5/70 = 0.95

ey/hy = 3.5/70

0.05
entrando en la figura C-1 del anexo con g = 0,25, se obtiene K = 1.15
Pry = KFrbhf"c¢ = 1.15x0.8x40x70x170 = 437920 = 438 ton.

entonces
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1 1
PR = —mmmmmmmmmmmmmmm—mm E mmm oo = 357 > 211 ton
1/PRX + 1/PrY ~1/PRo  1/343 + 1/438 -1/414

por lo tanto se acepta la seccién y el acero propuesto con cuantia minima.

V.6.2.3 Efectos de esbeltez bajo CM+CVacc+8ismo
De la seccién V.5.1

Direccién X: seccién 40x70, Ipise = 1252623 cm’, Icol = 1143333 cm’

il

Direccién Y: seccién 70x40, Ipise = 787691 cm', Tecol = 373333 cm’

a} Revisidén de esbeltez en direccién X para carga vertical

Debido a que la condicién CM+CVace no produce desplazamientos apreciables
tenemocs

1143333/300 + 1143333/300 7622
7 R — S O
1252623/700 1789

WA = 0 por ser empotre.

Entrandc a la figura 4.4a, K= 0.66, r = 0.3x40 = 12, H = 255 cm, se tiene

H' = KH = 0.66x255 = 168 cn
H' M1 168 1.1%1.69
- < 34 - 12 -, eemm < 34 = 12 mmmm—mmee , 14 < 40.35
r M2 12 1.1x3.194

por lo que pueden despreciarse los efectos de esbeltez, luego Fab = 1.
b) Efectos de esheltez en direccidn X por cargas laterales

En la seccidn IV.3.1.3.2b se vio que los efectos de esbeltez se pueden des
preciar para cargas verticales y laterales con miembros no restringidos late-
ralmente, si:

Aentrep Ventrep
—————— < 0.08 —--=-e--
h Wu
donde
Ventrep Q 530.19x%3
Aentrep = =w=—ww—r== = —m———m—w— = 2,055 cm
2. Kentrep T774

valores tomados de la tabla V.3 en las columnas 2 y 14. El valor de Wu se ob-
tiene de la tabla V.2 y recordandc que Qx = 3 se tiene

2.055 0.08x530.18
300 1,1x2553
0.007 <€ 0.015
de donde se puede despreciar el efecto de esbeltez y por tanto Fas = 1.
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c) Efectos de esbeltez en direccidén Y por carga vertical

373333/300 + 373333/300 2489

WB = mmemmmmmem oo = —oee = 1,08
787691/800 + 787691/600 2298

YA = 0 por ser empotre.
entrando a la figura 4.4a, K = 0.62, r = 0,3x70 = 21, H = 255 cm, se tiene
H' = KH = 0,62%2%5 = 158 cm
158 1.1x0.2304
——e— < 34 - 12 ~—em—m—m e , 13.17 < 40.3, luego Fab = 1.
21 1.1x0.4388

d) Efectos de esbeltez en direccidn Y por cargas laterales

Los valores tomados de la tabla V.4 en las columnas 2 v 14 y 1 valor de Wu
ge obtiene de la tabla V.2 y recordando que Qy = 2 se tiene

Ventrep Q 783.10x2
Aentrep = —wmm—m—we T mmeme———— = 2,01 cm
2 Kentrep 780
2.01 0.08x783.10
_____ € mmm—mm—————
300 1.1x2553
0.007 £ 0,022 por lo tanto Fas = 1.

V.6.2.4 Disefio por CM+CVacce+Sismo por flexocompresién
3e ilustrard el dimensionamiente en X por flexocompresién que en general,
rige sobre tensién. En un disefic real hay que efectuarlo asi como el disedo
de ambos en la direccidn Y.
Célculo de axiales y momentos
1.~ Por cargas gravitacionales
Direccidén vertical: Pu = 1.,1x43.54 = 47.89 ton

Direccidén X: M2zb = 1,1x3.194 = 3,51 t-m

de acuerdo a la seccién IV.3.1.3.2d, 3.51 > 47.89x0.05x0.40
3.51 > 0.96 tm

Direccidn ¥: M2p = 1,.1x0.4388 = 0.48 t-m

luego 0.48 > 47.89x0.05x0.70
0.48 < 1.67, por lo gue rige 1.67 t-m

2.~ Por cargas laterales

Se investigara si para el cdlculo de Mc, es necesario tomar la fraccién
adicional referido a la carga axial en la seccién IV.3.3.3.1 por efectos sis-
micos por lo que:
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a) Por cargas laterales en X

Pu 1.1x81.96 90.16 ton
M2s 1.1x67.06 73.77 t-m
M2s = 1.1x0.00 =0

1l

Direccidn vertical
Direccién X
Direccion Y

b) Por cargas laterales en Y

Direccién vertical Pu = 1.1x28.13 = 30.94 ton
Direccidn X M2s = 1.1x0.00 = 0
Mz2s = 1.1x38.43 = 42.27 t-m

Direccidén Y

Los axiales y momentos de disefic tomando en cuenta el 30% de la direccidn
perpendicular a la analizada segun IV.2.11 son:

Momento en X

Pu = 47.89+(90.16+0.3x30.94) = 147.33 ton
Mex = 3.51+({73.77+0.30x0} = 77.28 t-m

verificando

77.28 > 147.33x0.05x0.40
77.28 » 2.95 t-m

Momento en Y

Pu = 147.33 ton
Mey = 1,67+ (0+40.30x42.27) = 14.35 t-m

verificando
14.35 > 147.33x0.05x0.70

14,35 > 5.16 t-m

por lo que no se considerara la fraccién adicional ya que Mcx y Mey cumplen.

Se dimensionaréd para:
77.28 14.35

Pu = 147.33 ton, ex = --———-— = (.52 = 52 ¢cm, ey = ———~-= = 0.10 = 10 cm

147.33 147.33

segin IV.3.3.3.3, se puede tomar pmin = 0,01 y pméx = 0.04 si Pu > 0.10Agf'ec.

147330 > 0.10(40x70)250
147330 > 70000 ton

supondremos pmin = 0.01.

fy 4200
grin = pmin —-~ = 0.0l ---=~- = 0.25
£ 170

La seccidn es 40x70 = 2800 em?, se considerara r = 5 cm, el acero es
As = pminbh = 0.01x40x70 = 28 cm® = 10#6 = 28.50 cm’ en dos caras.

Calculo de Pro

Pro = FR{Acf"c+Asfy) = 0.8[(2800-28.5)170+28.5x4200] = 414 ton
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Cadlculo de Pry
d/hx = h-r/h = 40-5/40 = 0.90
ex/hx = 52/40 = 1.30

de la figura C-2 del anexo y con q = 0.25, se obtiene K = (.15

PrRx = KFrbhi%"c¢ = 0.15x0.8x40x70x170 = 57120 = 57 ton,
Calculando Pry

d/hy = 70-5/70 = 0.95

ey/hy = 10/70 = 0.14

de la figura C-1 del anexc con g = 0.25, se obtiene K = .95

PrY = KFRbhf"c = 0,95x0.8x40x70x170 = 361760
entonces

362 ton.

it

1
PR = —me—emm—mmm e = 55.89 < 147.33 ton
1/57 + 1/362 -1/414

por lo tanto no es suficiente la cuantia minima.

Suponer pmix = 0.04, guax = pmaxfy/f%c = 0.04x4200/170 = 0.99, As = 0,04x40
70 = 112 cm® = 14410 = 14x7.92 = 110.88, luego p = 110.88/40x70 = 0.0396 y g
= 0,98,

Célculo de Pro
Pro = 0.8([(2800-110.88)170+110.88x4200] = 738277 = 738 ton
Calculo de PrX
d/hx = h-r/h = 40-5/40 = 0.90
ex/hx = 52/40 = 1.30
de la figura C-2 del anexo y con q = 0.98, se obtiene K = (.41
Prx = 0.41x0.8x40x70x170 = 156128 = 156 ton.
Calculando Pry
d/hy = 70-5/70 = 0.95
ey/hy = 10/70 = 0,14
de la figura C-1 del anexo con g = 0,98, se obtiene K = 1,55,
PRY = 1.55x0,8x40x70x170 = 580240 = 590 ton.
entonces

PR = ~mm——mme—m—aomemoo = 148.14 > 147.33 ton, bien.
1/156 + 1/590 -1/738

Se acepta la seccidn 40x70 y p= 0.396 con As = 14#10 en dos caras
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V.6.2.5 Disefio por fuerza cortante

El disefio finaliza en esta parte y para la obtencién de la fuerza cortante
serd a través del equilibrio de la columna en su altura libre, suponiendo en
su extremo el momento maximo resistente.

147330

Pu = 147.33 ton, de donde K = ~=——=—-~-—-- = 0.31
40x70x170

considerando pmin = 0.01, qmin = 0.01x4200/170 = 0.25, d/h = 0.95 y K = 0.31
se obtiene de la grafica C-1, R = 0.22, de donde

MR = Rbh?f"c = 0.22x40x702x170 = 7330400 = 73,30 t-m, sin FrR. Con momento
tenemos que el cortante es

147.33 ton Conforme a 2,1.5I1I (Normas), para valuar p se
i usard el Area de las varillas de la capa més pré-
,f1~'m.30t-m xima a la cara de tensién o compresidén minima, gue
en el arreglo del acero longitudinal de la columna
4 57.45 ton donde iran 7#10 de la cara de 70 cm se tiene
Bs{cara de compresién minima) 2x7.92
—p» 57.49 ton = mmmom— o ———mme—e————— E o~ = 0.006
k! bd 40x65
73.30 t-m ya que p < 0.01, segin 2.1.5I (Normas), el cortan
T te gue toma el concreto es
147.33 ton

Vcr = FRbd (0.2+30p)VE*c = 0.8x40x62.08(0.2+30x0.006)V¥200 = 10674 = 10.67 ton
de donde Vu > Vcr.

Revisande el cortante segin 2.1.5b (Normas), tomands el maximo permitido
tenemos
2grbdVE*e > Vu

2x0.8x40%65V200 > 57.49 ton
58.83 » 57.49 ton

por lo que se acepta la seccién 40x70 y puesto que Vu > VeR la separacién es

5 ® mmmmswsosee—— £ o perse no mencr que 5 cm

Si se consideran estribos del #3 en 4 rama, Av = 4x0.71 = 2.84 cm?, enton-
ces la separacién del refuerzo transversal por efecto de cortante sera

0.8x2.84x%x4200x65 0.8x2.84x4200

57490-10674 - 3.5x40
13.24 < 68.16 cm

por lo que
5 < 13.24 < 68.16 ¢cm

pero, como Vu > 1.S5FRbdVf*c
57.49 > 1.50x0.8x40x65V200
57.49 > 44.12

entonces, la separacién méxima es 0.25d = 0.25x65 = 16.25, luego 13.24 cm ri—
ge. Adicionalmente debemos cumplir segin IV.3.3.3.4 con 1IV.3.2.2.3 en cuantc—
a la separacidn que al respecto tenemos:
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850db/VEy = 850x3.18/V4200 = 41.70 cm
g = 48de = 48x0.95 = 45,60 cm
b/2 = 40/2 = 20 cm

de donde 13.24 < 20 cm, por lo que la separacién a lo large de la columna en
la parte central sera con estribos del #3 a cada 13 cm, y en los extremos se-
ria a /2 = 7 cm. Sin embargo, para éstos ultimos se deben comparar con la de
la seccidn 1IV.3.3.3.4, teniendo

Ay f'e f'c
0.3{ === = 1) =--- s he, ni que 0.12 === 58 he
Ac fy £y

51 se despeja s y considerando los estribos del #3 en 4 ramas que se toma-
ron como base al revisar por fuerza cortante se tiene

Ban fy Ash fy
g £ ~—mmmmmmmmmm e v § € mommeme—a
Ag 2.12f'¢ he
0.3 [==- = 1)f'c he
Ac
donde
Ash = suma de Areas de estribos y grapas = 4x0.71 = 2.84 em’
Ag = Area transversal = 70x40 = 2800 cm®
Ac = &rea transversal del nficleo, hasta la orilla exterior del refuerzo
transversal = (45-5) (70-5} = 2600 cm’
he = dimension del nicleo, normal al refuerzo de Area Ash = 65 cm.
entonces
2.84x4200 2.84x4200
§ £ mmmmmmmmemem e — e = 31.8l cm, 8§ £ —=m=————m———- = 6.11 cm, rige
2800 0.12x250x65
0,3 {-~~—~ -1)250x65
2600

pero en la misma seccién IV.3.3.3.4, la separacidn antes obtenida se debe com
parar con

13,24 b
_____ = 7 cm, ~-=- =10cm y 10 cm.4
2 |

de donde la separacidn en los exXtremos serd a cada 6 cm en la lengitud mayor
de las que se indican en IV.3,3.3.4, a saber:

h = 75 cm, L/6 = 255/6 = 42 cm Yy 60 cm.

por lo que se deberén colocar en la parte confinada en una longitud de 60 cm,
estribos a cada 6 cm y en la parte central del elementc a cada 13 cm. Es im-
portante aclarar que esta distribucién es en el sentido X, por lo que se debe
hacer un célcule similar en el otro sentido y wer cual rige. En un calculo
previoc, rigid ésta direccidn (X}).
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s =@ 6 cm
‘ ]
/ /
: s = @ 6 cm hasta 60 c¢m
/
. 5 3
o &
: : 5] s
255 cm s = @13 cm o 170 cm
: o}
: o) d
/
: 40 cm
: s = (@ 6 cm hasta 128 cm
/ /
/..40 cm. ./

o

Finalmente, se debe tomar en cuenta gque por ser una columna de planta baja,
el extremo infericr debe llevar refuerzo hasta L/2 = 255/2 = 128 cm, y conti-
nuarlo dentro de la cimentacién al menos en una distancis igual a la longitud
de desarrcllo en compresién de la barra mas griuesa.
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Vi

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

El diseflo del edificic aungque en términcs generales satisface las solicita
ciones planteadas, como todo provecto estd sujeto a depuracidn, por lo que:

1.- La aplicacién al ejemplo del método estético es satisfactoria. Esto en
base a gue la estructuracidn planteada es acorde a los lineamientos que mar-
can el Reglamento y sus Normas.

2.- En cuanto al Reglamento y sus Normas, tenemos que las versiones actua-
les son méas estrictas como era de esperarse a raiz de los sismos de 1985. Al-
gunos aspectos relevantes son: mayor importancia de la participaciédn del Di-
rector de obra y el Corresponsable de la misma, la supervisidn y seguridad pa
ra las construcciones es mas severa sobre todo en lo referente a los sishos y
cimentacién {en especial para la zona III), los requisitos son mas estrictos
para losas reticulares, incrementos a los coeficientes sismicos (¢} para las
zonas II v III, reduccidn al factor de comportamiento sismico (Q) en donde se
refleja su severidad, reducciones a los limites de desplazamientos laterales
asi como incrementos a las separaciones entre edificios y linderos.

Vale mencionar algunas novedades y otras limitantes gque se nos marcan Como
son las siguientes: para los factores de esbeltez se incluyen factores de am-
plificacién para momentos que originan o no desplazamientos laterales, asi co
mo la supresién de uno de los métodos aproximados: el uso de dos tipos de con
cretos, que en general seran del tipo I para construcciones del grupo A y sub
grupo Bl en tanto que el tipo II para e! subgrupo B2; se tiene como novedoso
el capitulo referente a marcos dictiles en las Normas de concretoc en la apli-
cacién del valor de Q; se limita a dos el nimero de barras de acerc a fin de
disminuir las fallas por adherencia.

3.~ El programa MARPLA proporciona los elementos mecénicos asi como los gi
ros y desplazamientos requeridos en el andlisis los cuales son necesarios pa-
ra el disefio de los miembros, ademéds, es un paquete accesible de manejar para
su alimentacién e interpretacidén de resultades.

4.- Para el disefio de la losa no se presentd inconveniente alguno, no obs-
tante, las secciones de columnas requieren de la cuantia méxima., Esto genera
dificultades de colado y armado en la unidén con la losa, asi como su reper-
cusién econdmica. Ademéds, debemos procurar gue las uniones sean mas resisten-—
tes en las vigas y/o losas para evitar fallas laterales de entrepiso por la
formacién de articulaciones plasticas en los extremos de las ¢clumnas, es de-
cir, que dichas articulacicnes son deseables que se presenten en las vigas.
Esto no descarta su presencia que, para procurar evitarlas, es necesario pro-
porcionar a las columnas mayor resistencia a fuerza cortante que a flexocom-
presién.

5.- El edificio no es demasiado asimétrico como para haberlo castigado en
su calculo con un factor de comportamiento sismico reducido.

6.- Puesto que el analisis y disefio del edificio es de tipo didéctico y se
utilizé factores de Q diferentes en ambas direcciones, un valer de 0 = 2 en
ambos sentidos nos llevaria a una solucién mas adecuada para el tipo de es-
truccturacidn planteada.

Con lo arriba expuestc se recomienda lo siguiente:
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1.- Los métodos estaticos son una alternativa de solucidén aproximada que,
a diferencia de los métodos dinadmicos que son mas dificiles para su analisis,
nos permiten desarrollos menos engorrosos que los segundos, aunque éstos ulti
mos van mas apegados a la realidad. La versién presentada por las Normas pro-
porciona muy buena aproximacidn.

2.- Las versiones actuales del Reglamento y sus Normas a pesar de su seve-
ridad, permiten margenes de tolerancia aceptables para la aplicacién del méto

do estatico.

3.- Se recomienda ademés del programa MARPLA, otros paquetes con similares
caracteristicas y de féacil acceso. En el mercado encontramos entre otros los
siguientes: STRULL, SUPER-ETABS y PAEM, éste 0ltimo desarrollado por ingenie-
ros de la Universidad Auténoma Metropolitana.

4.~ Para la estructura analizada se recomienda lo siguiente:

al Como se acotd en la seccién V.4, en cuanto al dimensionamiento de colum
nas, éstas eran secciones tentativas y obedecian a resultados que daban dimen
siones viables para analisis y posible disefio, pero que deberian atenderse en
tre otros aspectos: la estética, lo econdmico y su armado.

Por lo antes citado, es de recomendar (si verdaderamente se requiere en ba
se a los incisos siguientes) ampliar secciones de las columnas, en particular

las Cl y C2.

b) Analizar y disefiar con factores de comportamiento sismico sin la reduc-
cién del 20% y sopesar si se requiere llevar a cabo lo planteado en el inciso

anterior.

¢) Asignar Q = 2 en ambas direcciones para que ligado a lo anterior llegue
mos a una estructuracién més adecuada en todos los aspectos.
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ANALISIS DE UN MARCO PLANO

marcoB+CM+CVmax

DATOS GENERALES

numero de nudos= 27

numero de miembros= 40
condiciones de cargaz 1
propiedades geometricas= 3
grupos de carga= 4

propiedad momento area modulo de
geometrica inercia elasticidad
1 1143333.00 2800.00 221.40
2 3413333.00 6400.00 221.40
3 3699682, 00 20900.00 221.40
COORDENADAS DE NUDOS
nudo giro tras.y tras.x COOr.X coor.y
1 1 1 1 0.00 0.00
2 1 1 1 700.00 0.00
3 1 1 1 1600.00 0.00
4 1 1 1 2300.00 0.00
5 0 0 0 0.00 300.00
6 0 0 0 700.00 300.00
7 0 0 0 1600.00 300,00
8 0 0 0 2300.00 300.00
9 0 0 0 0.00 600.00
10 0 0 0 700.00 600.00
11 0 0 0 1600.00 600.00
12 0 0 0 2300.00 600.00
13 0 0 0 0.00 900.00
14 0 0 0 700.00 900.00
15 0 0 0 1600.00 900.00
16 0 0 1] 2300.00 900.00
17 0 0 0 0.00 1200.00
18 0 0 0 700.00 1200.00
19 0 0 0 1600.00 1200.00
20 o 0 0 2300.00 1200.00
21 0 o 0 0.00 1500.00
22 0 0 0 700.00 1500.00
23 0 0 0 1600.00 1500.00
24 0 0 0 2300.00 1500.00
25 4] 0 0 0.00 1800.00
25 0 0 0 700.00 1800.00
27 0 0 0 1600.00 1800.00
DATOS DE MIEMBROS
miembre nudol . nudo 2 tipo prop.geo. long.
1 21 25 0 1 300.00
2 17 21 0 1 300.00
3 13 17 0 1 300.00
4 9 13 0 1 300.00
5 5 9 0 1 300.00
[ 1 5 0 1 ann.on



7 . 22 26
B 18 22
9 14 18
10 10 14
11 6 10
12 2 6
13 23 27
14 19 23
15 15 19
16 i1 15
17 7 11
18 3 7
19 20 24
20 16 20
21 12 16
22 8 12
23 4 8
24 5 6
25 6 7
26 7 8
27 9 10
28 10 11
29 11 12
30 13 14
31 14 15
32 15 16
33 17 18
34 18 19
35 19 20
36 21 22
37 22 23
38 23 24
39 25 26
40 26 27
GRUPOS DE CARGA EN MIEMBROS
grupo tipo miembro longitud
0 700.0000
2 0 900.0000
3 0 700.0000
4 0 900.0000

CONDICION DE CARGA({ 1 )

VERTICAL
CARGAS EN MIEMBROS

miembro grupo ! miembro
24 1 25
27 1 28
30 1 31
33 1 34
36 1 37
KA A a0

e l=R=E=k==R=R=1=k=l=R=k=R=RoleRololafeNaoloNalaoNaRajofaNolejefayeRsl

carga
0.0786

0.0725%
0.0741
0.0726

grupo |
2

2
2
2
2
4

WWWWWWWWRWWWWWWWWREPRRERRPONMNONMNMNNONRNBDRONY

distl
0.0000

0.0000
0.0000
0.0000

miembro

26
29
32
35
38

300.

300.

300.

300.

300.

300.
300.
300.

300.
300.
300.
300.
300,
300.
300.
300.
300.
700.
900.
700.
700,
900.
700.
700.
500.
700,
700,
900.
700.
700,
900,
700.
700.
200.

dist2
700.0000

900.0000
700.0000
900.0000

grupo
1

angulo
0.000

0.000
0.000

0.000
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CONDICION DE CARGA ( 1)

marcoB+CM+CVmax

VERTICAL

DESPLAZAMIENTOS DE LOS NUDOS

NUDO GIRO DESPLZ.VERT. DESPLZ.HORZ.
1 . 00000E+00 .00000E+00 .00000E+00
2 . 0000CE+00 .Q0000E+00 .00000E+0Q0
3 .00000E+00 .CO0000E+00 .00000E+00
4 .00000E+00 .00000E+00 .00000E+00
5 -.24403E-03 -.72883E-01 =-.17903E-02
6 ~-.32432E-04 -.79039E-01 ~.12634E-02
7 «43078E-04 =-.72398E~01 ~.28936E-03
8 .25355E-03 -.60315E-01 .23119E-03
9 -.20975E-03 =.13371E+00 -.30734E~02

10 =-.26421E-04 ~.14480E+00 -.31052E-02
11 .48071E-04 =.13150E+00 -.31238E-02
12 .22800E-03 -.10859E+00 -.31517E-02
13 ~.21340E-03 -.18222E+00 ~-.70836E~02
14 ~.20670E-04 =-.19741E+00 -.70513E-02
15 .5148BE-04 -.17742E+00 ~-.69569E-02
16 .24565E-03 ~.14457E+00 ~.69871E~-02
17 -.21106E-03 ~.21833E+00 -.12795E~-Q1
18 -.19887E-04 ~.23690E+00 ~.12787E-01
19 .75587E-04 ~.21015E+40Q0 =-.12876E-01
20 .22750E-03 -.16823E+00 ~.12526E-01
21 =.19439E-03 ~.24200E+00 -.21805E-01
22 -92589E-05 ~.26328E+00 -.21503E-01
23 .69343E-05 -.22976E+00 -.20370E-01
24 .40805E-03 ~.17946E+00 ~.21834E~-01
25 -.32163E-03 -.25296E+00 -.31969E-01
26 =-.T4223E-04 ~.276T4E+00 ~.33459E-01
27 .44277E-03 -.23632E+00 -.356793E-01
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CONDICION DE CARGA ( 1)

VERTICAL

MIEMBRO

W00 WU W N

PROBLEMA TERMINADD

ELEMENTOS MECANICOS

MOMENTO-1

.1370E+04
.1192E+04
.1173E+04
.1136E+04
.1199E+04

-.4420E+03

.BB30E+03
.5928E+03
.5975E+03
.5692E+03
.5B27E+03
-2270E+03
.1473E+04
.4190E+03
.6014E+03
.5507E+03
.5334E+403
.2025E+403
.1299E+04
.1120E+04
-1119E+04
-1183E+04
.4318E+03
.2053E+04
.4814E+04
.3BB3E+04
.2277E+04
.4804E+04
.3738E+04
.2315E+04
-4791E+04
.3696E+04
.2361E+04
.4797E+04
.3675E+04
.2535E+04
47378404
.3509E+04
.1585E+04
.5191E+04

MOMENTO-2

.15853E+04
.1164E+04
.1169E+04
.1142E+04
.1141E+04
-.8539E+03
.1304E+04
.4460E+03
.5935E+03
.5402E+03
.5224E+03
. 3904E+03
.3669E+04
.T313E+02
.722BE+03
.5679E+03
.5586E+03
.4195E+03
-1604E+04
.1089E+04
.1149E+04
.1140E+04
.B597E+03
.3871E+04
.4836E+04
.2043E+04
.3713E+04
.4848E+04
.2260E+04
-3653E+04
.4865E+04
.2269E+04
.3610E+04
.4817E+04
.23BBE+04
. 3408E+04
-5055E+04
~.1604E+04
.3887E+04
-.3669E+04

CORTANTE-1

-.9852E+01
-.7856E+01
-.7805E+01
-,7592E+01
—-.7802E+01
-.4320E+01
~-.7289E+01
-.3463E+01
-.3970E+01
-.3698E+01
-.3584E+01
-.2058E+01
.1714E+02
.1640E+01
.4414E+01
.3728E+01
.3640E+01
.2073E+01
.9678E+01
.7361E+01
.7562E+01
.7746E+01
.43D5E+01
.2491E+02
.3260E+02
.3014E+02
.2546E+02
.3258E+02
.2962E+02
.2560E+02
.3254E+02
.2955E+02
.2573E+02
.3260E+G2
.2935E+02
.2626E+(02
.3227E+402
.2866E+02
.2265E+02
+3436E+Q2

CORTANTE-2

.9852E+01

.7856E+01

. 7805E+01

. T592E+01

.7802E+01

.4320E+01

.7289E+01

.3463E+01

.3970E+01

.3698E+01

.35B4E+01

.205BE+01
=.1714E+02
-.1640E+01
-.4414E+01
.3728E+01
.3640E+01
.2073E+01
.967BE+01
.7361E+01
.7562E+01
.7746E+01
.4305E+01
.3011E+02
.3265E+02
.2488E+02
.2956E+02
.3267E+02
.2540E+02
.2942E+02
.3271E+02
.2547E+402
.2929E+02
.3265E+02
.2567E+02
.2876E+02
.3298E+02
.2321E+02
.2922E+02
.3098E+02

t

1

AXIAL-1

.2265E+02
.4B891E+02
. T463E+02
.1002E+03
.1257E+03
.1506E+03
.6358BE+02
.1246E+03
.1865E+03
.2485E+03
.3106E+03
.3733E+03
.3098E+02
.9261E+02
.1546E+03
.2169E+03
.2792E+03
.3420E+03
.2321E+02
.4889E+02
.7436E+02
. 9975E+02
.1246E+03
.3483E+01
.5008E+4+01
.3441E+01
.2102E+00
.9596E~01
.1843E+00
.2134E+00
.4854E+00
.2001E+00
.5031E-01
.4569E4+00
.2317E+01
.1996E+01
.5822E+01
.9678BE+01
.9852E+01
L1714E+02

AXIAL-2

-.2265E+0:
- .4891F+0:
.7T463E+0:
.1002E+0:
. 1257E+0:.
.1506E+0.
.6358E+0.
. 1246E+0:
.1865E+0.
.2485E+0.
.3106E+0
.3733E+0
.3098E+40
.9261E+0!
. 1546E+0
.2169E+0
.2792E+0
.3420E+0
.2321E+0
.4BB9E+0
.7436E+0
.9975E+0
.1246E+0
. 34B3E+0
.5008E+0
.3441E+0
.2102E+0
.9596E-0
.1843E+0
.2134E+0
.4854E+0
.2001E+0
.5031E-0
.A569E+0D
L.2317E+C
.1996E+0
.5822E+0
.9678E+(
-.9852E+0
-.1714E+0
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ANALISIS DE UN MARCO PLANO

marcoB+CM+CVacce

DATOS GENERALES

numero de nudos= 27

nunero de miembros= 40
condiciones de carga= 1
propiedades geometricas= 3
grupos de carga= 4

propledad momento area modulo de
geometrica inercia elasticidad
1 1143333.00 2800.00 221.40
2 3413333.00 6400.00 221.40
3 1252623.00 7125.00 221.40
COORDENADAS DE NUDOS
nudo giro tras.y tras.x COQr.Xx coQr.y
1 1 1 1 0.00 0.00
2 1 1 1 700.00 0.00
3 1 1 1 1600.00 0.00
4 1 1 1 2300.00 0.00
5 0 D 0 0.00 300.00
6 (1] 0 0 700.00 300.00
7 0 0 0 1600.00 300,00
8 0 0 0 2300.00 300.00
9 Q 0 0 0.00 600,00
10 0 0 0 700,00 600.00
11 Q 0 0 1600.00 600.00
12 0 0 0 2300.,00 600.00
13 0 [V} o 0.00 900.00
14 0 0 0 70G.00 900.00
15 0 0 )] 1600.00 900.00
16 0 0 0 2300.00 900.00
17 0 Q0 0 0.00 1200.00
18 0 0 0 700.00 1200.00
19 0 Q 0 1600.00 1200.00
20 0 0 0 2300.00 1200.00
21 0 Q. 0 0.00 1500.00
22 0 0 0 700.00 1500.00
23 0 0 0 1600.00 1500.00
24 0 0 1] 2300.00 1500.00
25 0 0 0 0.00 1800.00
26 0 0 0 700,00 1800.00
27 0 0 Q 1600.00 1800, 00
DATOS DE MIEMBROS
miembro nudel nudo2 tipo prop.geo. long.
1 21 25 0 1 300.00
2 17 21 0 1 300.00
3 13 17 qQ 1 300.00
4 9 13 0 1 300.00
5 5 9 Q 1 300.00
(3 1 5 0 1 300.00




7 22 26 0
8 18 22 0
9 14 18 0
i0 10 14 0
11 6 10 0
12 2 6 0
i3 23 27 0
14 19 23 0
15 15 19 0
16 11 15 0
17 7 11 0
18 3 7 0
19 20 24 0
20 16 20 0
21 12 16 0
22 8 12 0
23 4 8 0
24 5 6 0
25 6 7 0
26 7 8 0
27 9 10 o
28 10 11 0
29 11 12 0
30 13 14 0
31 14 15 0
32 15 16 0
33 17 18 0
34 18 19 0
35 19 20 0
36 21 22 o
37 22 23 0
38 23 24 0
39 25 26 4]
40 26 27 1]
GRUPOS DE CARGA EN MIEMBROS
grupo tipo miembro longitud carga
1 0 ' 700.0000 0.0217
2 0 900.0000 0.0200
3 0 700.0000 0.0212
4 0 900.0000 0.0207

CONDICION DE CARGA( 1 )

VERTICAL
CARGAS EN MIEMBROS
miembro grupo | mienmbro grupo |
24 1 25
27 1 28 2
30 1 31 2
33 1 34 2
36 1 37 2
39 3 40 A

WWWHWWwWwWWwWWwwWWwWWwWWwRERRFEFPRPPNNNNDNNNDNNDNDNMNI

distl
0.0000

0.0000
0.0000
0.0000

miembro

26
29
32
35
38

dist2
700.0000

900.0000

700.0000

900.0000

grupo
1

angulc
0.00cC

0.00%
0.00=
G.00=
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CONDICION DE CARGA ( 1)

marcoB+CM+CVace

VERTICAL

NUDO GIRO DESPLZ.VERT, DESPLZ.HORZ,
1 .00000E+00 .00000E+00 .00000E+00
2 .00000E+00 .00000E+0D .00000E+00
3 .00000E+00 .00000E+00 .00000E+00
4 -000Q00E+0Q0 » Q0000E+0Q0 .00000E+00D
5 -.89123E-04 =.21071E~-01 -.11027E-02
6 =.13261E~04 -.21540E-01 ~.63794E-03
7 -16314E~-04 ~.19807E-01 .18052E-03
8 .92189E-04 ~.17512E-01 .64100E-03
9 ~.71105E-04 -.38633E-01 -.B4935E-03

10 -.10147E-04 -.39495E-01 ~.90647E-03
11 +16691E~04 -.36027E-01 ~-.96119E-03
12 +76723E~04 ~.31516E-01 -.10026E-02
13 =.70911E-04 -.52648E-01 -.218375-02
14 =.73106E-05 ~.538B0E-01 -.21652E~02
15 .16528E-04 -.48675E-01 ~.21426E-02
16 .83861E-04 -.41977E-01 ~-.22271E-02
17 -.68550E-04 -.63111E-01 -.42715E-02
18 -.43127E-05 -.64698E-01 ~-.429338-02
19 +27774E-04 ~-.57750E-01 ~.43010E~-0Q2
20 .67591E-04 ~.48896E-01 ~.37749E-02
21 ~.54004E-04 -.70011E-01 -.84582E-02
22 .27407E-05 =.71951E-01 -.80354E-02
23 -.33922E-05 -.63265E-01 -.70409E-02
24 -17612E-03 -.52254E-01 -.B6238E-02
25 ~.15257E~03 -.73311E-01 ~.85126E-02
26 -.31432E-04 -.75666E-01 -.10062E-01
27 .15642E-03 ~.65193E-01 -.13268E-~01

DESPLAZAMIENTOS DE LOS NUDOS
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CONDICION DE CARGA ( 1)

VERTICAL

MIEMBRO

PROBLEMA TERMINADO

ELEMENTOS MECAKRICOS

MOMENTO-1

-.4407E+03
-.3932E+403
-.3902E+03
-.3822E+03
-.4165E+03
-.1690E+03
~.2329E+03
~.2182E+03
-.2026E+03
-.2025E+03
-.1983E+03
~.9895E+02
.4402E403
.1247E+03
.1977E+03
.1919E+03
.1910E+03
.9129E+02
.4435E+03
.3710E+03
.3798E+03
.4129E+03
.1664E+03
.7359E+403
.13408+04
.9772E+03
.7683E+03
.1341E+04
.9580E+03
TT2.E+03
.1340E+04
.9560E+03
.7794E+03
.1348BE+04
.9536E+03
.8093E+03
.1333E+04
-9625E+03
.6070E+03
.1433E+04

MOMENTO-2

-.6070E+03
.36B6E+03
.3B63E+03
.3B1BE+03
.3861E403
-.3194E+03
.4050E+03
.1826E+03
.1875E+03
.1B82E+03
.1B26E+03
.1658E+03
.1245E+04
-.3229E+02
. 2544E+03
.1911E+03
.1929E+03
.1735E403
.6266E+03
.3435E+03
.3919E+03
.3B68E+03
.3220E+03
.9761E+03
.1342E+04
.7349E+03
.9556E+03
.1343E+04
.T66EE+03
.9497E+03
.1345E+04
.7T628E+03
.9418E+03
.1333E+04
.7870E+03
«9179E403
.1370E+04
.6266E+03
.1028E+04
-.1245E+04

t v
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CORTANTE-1

~-.3492E+01
-.2539E+01
~.2588E+01
-.2547E+01
-.2675E+01
-.1628E+01
-.2126E+01
-.1336E+01
~.1300E+01
-.130Z2E+0}
-.1270E+01
-.8823E+00
.5618E+01
. 3081E+00
.1507E+01
.1277E+01
.1279E+01
.8825E+00
.3567E+401
.2382E+01
. 25728401
.2666E+01
.1628E+01
.7252E+01
.B998E+01
.7941E+401
.7327E+01
.B99BE+01
.7868E+01
.7341E+401
.B995E+01L
.7871E+01
.7363E+01
.9016E+01
.7833E+01
.7440E+01
.B959E+01
.7900E+01
.6818E+01
.9524E+01

N

CORTANTE-2

.3492E+01
.2539E+401
.258BE+01
.2547E401
.2675E+01
.1628E+01
.2126E+01
.1336E+01
.1300E+01
.1302E+01
.1270E+01
.BB23E+00
.5618E+01
.3081E+00
.1507E+01
.1277E+01
.1279E+01
.BB25E+00
.3567E+01
.2382E+01
.2572E+01
.2666E+01
.162BE+01
. 793BE+01

1

- .9002E+01

.7249E+01
.7863E+01
.9002E+01L
.7322E+01
. 7849E+01
.9005E+01
. 7T319E+01
.7827E+01
.B984E+01
.7357E+01
. 7750E+01
.9041E+01
.6940E+01
.8022E+01
.9106E+01

AXIAL-1

.6818E+01
.1426E+02
.2162E+02
.2896E+02
.3629E+02
L.4354E+02
.1755E+02
.34286E+02
.5110E+02
.6794E+02
.84B0E+02
,1017E+03
.9106E+01
.2605E+02
.4286E+02
.5974E+02
.T661E+0(Q2
.9355E+02
.6940E+01
.1430E+02
.2162E+02
.2B94E+02
. 3619E+02
-.1047E+01
~.1435E+01
-.1038E+401
.1287E+00
.9591E-01
.9339E-01
-.4165E-01
.3970E~01
.1905E+00
.491BE-01
.1346E-01
.1185E+01
.9529E+00
+1743E+01
.3567E+01
.3492E+01
.5618BE+01

1

t

AXIAL-2

-.6818E+0]
~,1426E+0:
-, 2162E+0:
-,.2896E+0:
-.3629E+0!
~.4354E+0:
-,.1755E+0:
~-.3426E+0.
-.5110E+0Q.
~,6794E+0.
~,8480E+0:
-.1017E+0
-.9106E+0
-.2605E+0
-, 428B6E+0
-.5974E+0
-.7T661E40
~.9355E+0
~,6940E+0
-.1430E+0
~.2162E+0
~.2B94E+0
~.3619E+C

.1047E+C

.1435E+C

.1038E+C
~,1287E+C
~.9591E-C
~.9339E-C

.4165E-C

<3970E-LC
~.1905E+C
~.4918E-C
-,1346E-C

.1185E+C

L,9529E+C

.1743E+H
~.3567E+8
~.3492E+=
~.5618E+m=
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ANALISIS DE UN MARCO PLANO

marcoB+Sismg

DATOS GENERALES

numero de nudos= 27

numerc de miembroa= 40
condiciones de carga= 1
propledades geometricass 3
arupos de carga= 0

Propledad momento area modulo de
geomaetrica inercia elasticidad
1 1143333.00 2800.00 221.40
2 3413333.00 6400.00 221.40
3 1252623.00 7125.00 221.40
COORDENADAS DE NUDOS
nudo giro tras.y tras.x coor.x coor.y
1 1 1 1 0.00 0.00
2 1 1 1 700.00 0.00
3 1 1 1 1600.00 0.00
4 1 1 1 2300.00 0.00
5 0 0 0 0.00 300.00
6 0 0 0 700.00 300.00
7 q 0 0 1600.00 300.00
8 0 0 0 23Q00.00 300.00
9 0 0 0 0.00 600.00
10 0 0 0 700.00 600.00
11 0 0 0 1600.00 600.00
12 0 0 0 2300.00 600.00
13 0 0 0 0.00 900.00
14 0 0 0 700.00 900.00
18 0 0 0 1600.00 900.00
16 0 0 0 2300.00 900.00
17 1] 0 0 .00 1200.00
18 1] 0 0 700.00 1200.00
19 0 0 0 1600.00 1200.00
20 0 0 0 2300.00 1200.00
21 0 0 0 0.00 1500.00
22 0 0 ] 700.00 1500.00
23 0 0 0 1600.00 1500.00
24 0 0 0 2300.00 1500.00
25 0 0 0 0.00 1800.00
26 0 0 0 700.00 1800.00
27 0 0 0 1600.00 1800.00
PATOS DE MIEMBROS
miembro nudol nudo2 tipo prop.geo. long.
1 21 25 0 1 300.00
2 17 21 g 1 300.00
3 13 17 0 1 300.00
4 9 13 0 1 300.00
5 5 9 0 1 300.00
[ 1 5 0 1 ann.nn




CONDICION DE CARGA( 1 )}

HORIZONTAL

CARGAS EN NUDOS

nudo

momento

o000 Oo

.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000

h
=i =Nojl=vislejofolofaloReololololol ool e oo oo ol e R ol e o k== R=R]

fuerza y

0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000

fuerza x

WWWWWWWWWwWwWWwWwWWwWwWwiE R REMNDNNNDNDNONDNMNDR N

39.
26.
24.
.1600
.9100
.1900

33
31

3300
1000
9200
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CONDICION DE CARGA ( 1)
marcoB+Sismo
HORIZONTAL

DESPLRZAMIENTOS DE LOS NUDOS

NUDO GIRO DESPLZ.VERT. DESPLZ.HORZ.
1 .00000E+00 .00000E+00 .00000E+00
2 .00000E+00 .000COE+0D .00000E+00
3 .00000E+00 .00000E+00 .00000E+00
4 .00000E+00Q .00000E+00D .00000E+00
5 -.26372E~02 -39665E~01 .66108E+00
6 -.28918E-02 -.54529E-02 .64546E+00
7 -.28730E~02 .43285E-02 .63605E+00
8 -.25924B-02 -.37094E-01 .63559E+00
9 -.28762E~-02 .70455E~01 -17169E+01

10 -.31432E~02 ~.95400E-02 -17067E+01
11 =.31512E-02 .73293E-~02 +16987E+01
12 ~.28990E~02 -.65401E-01 .16969E+01
13 -.25681E~02 .91728E-01 .27337E+01
14 ~.27779E-02 -.12218E-01 .27246E+01
15 -.27760E~02 .B8836E-C2 .27175E+01
16 -.25544E~02 -.84107E-01 «27154E401
17 -.20353E-02 .10470E400 .35860E+01
18 -.21801E-02 ~-.13701E-01 .3573BE+01
19 -.21653E-02 .92324E-02 .35647E+01
20 -.20293E-02 ~.94490E-~01 .35630E+01
21 ~.14294E-02 .11131E+00 +42172E+01
22 =.15260E~02 -.14309E-01 .42004E+01
23 ~.1489BE-02 .B6906E-02 .41838E+01
24 -.12388E~02 -.98466E-01 .41776E+01
25 ~.84030E-03 +11365E400 .46259E+01
26 -.24772E~03 -.143B4E~01 .46155E+01
27 -.11816E-02 .77431E-02 .46105E+01
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CONDICION DE CARGA { 1)

HORIZONTAL

MIEMBRO

[}
s
3

W i [y
[ o =]
[ T N I N N N T B B |

G S
= B
11

40 -

PROBLEMA TERMINADO

ELEMENTOS MECANICOS

.6537E+03
.,1371E+04
.2280E+04
.3118E+04
.4062E+04
.6706E+04
.7615E+03
.1913E+04
.3809E+04
.5613E+04
.B493E+04
.1795E+405
.5330E+03
.1864E+04
.3807E+04
.5587E+04
.8714E+04
.1757E+05
.1436E+04
.2257E+04
.3094E+04
.4268E+04
.6351E+04
.6318E+04

-.5355E+04

.6466E+04

-.6777E+04

.5851E+04
.7044E+04
.591BE+04
.5178E+04
.6107E+04
.4551E+04
.4069E+04
.4687E+04
.3048E+04
.2846E+04
.2976E+04

-.1648E+04

.1942FE+04

MOMENTO-1 MOMENTO-2

.1648E+04
.2394E+04
.3179E+04
.3638E+04
.3659E+04
.2255E+04
.3675E+04
.5209E+04
.6821E+04
.T453E+04
.T227E+04
.3381E+04
.20B6E+04
.5267E+04
.6883E+04
. 7478E+04
.7312E+04
.3096E+04
.2775E+04
.3143E+04
.36T5E+04
.3750E+04
.1976E+04
.6519E+0Q4
.5343E+04
.6244E+04
.6989E+04
.5856E+04
.6844E+04
.6084E+04
.5177E+04
.5932E+04
.4666E+04
.4060E+04
.4579E+04
.3124E+04
.2824E+04
L2775E+04
.1733E+04
-.2086E+04

[ I I |

CORTANTE-1

[ JON T O T N N O N IO N I B |

.7672E+01
.1255E+02
.1820E+02
.2252E+02
,2574E+02
.2987E+02
.1479E+02
.2374E+02
.3543E+02
.4355E+02
.5240E+02
. 7110E+02
.8730E+01
.2377E+02
.3563E+02
.4355E+02
.5342E+02
.6889E+02
.1404E+02
.1800E+02
.2256E+02
.2673E+02
L2776E+02
.1834E+02
.11B9E+02
.1816E+02
.1967E+02
.1301E+02
.1984E+02
.1715E+02
.1151E+02
.1720E+02
.1317E+02
.9032E+01
.1324E+02
.8817E+01
.6300E+01
.8217E+01
.4830E+01

-.,4475E+01

CORTANTE-2

| A T T T O O O O A AN S B B

LA T I I I |

.7672E+01
.1255E+02
.1820E+02
.2252E+02
.2574E+02
.2987E+02
.1479E+02
.2374E+02
.3543E+02
.4355E+02
.5240E+02
-7110E+02
.B730E+01
.2377E+02
.3563E+02
.4355E+02
.5342E+402
.6889E+02
.1404E+02
.1800E+02
.2256E+02
.2673E+02
.2776E+02
.1834E+02
.1189E+02
.1816E+02
.1967E+02
.1301E+02
.198B4E+02
.1715E402
.1151E+02
.1720E+02
-1317E+02
.9032E+01
.1324E+02
.88B17E+01
.6300E+01
.8217E+01
.4B30E+01
.4475E+01

| I I T S |

|

[ I T O

AXIAL-1

.4830E+01
.1365E+02
.2681E+02
.4396E+02
.6362E+02
.8196E+02
.3545E+00
.2871E+0}
.7006E+01
.1265E+02
.1930E+02
.2576E+02
.4475E+01
.2559E+01
.1648E+01
.7T341E+01
.1417E+02
.2044E+02
.8216E+01
.2145E+02
.3865E+4+02
.5849E+02
.7665E+02
.3520E+02
.1650E+02
.1031E+401
.2288BE+02
.1404E+02
.4166E+01
.2060E+02
.1248E+02
.4561E+01
.2752E+02
.1582E+02
.3962E+01
.3803E+02
.2908E+02
.1404E+02
.2352E+02
.B730E+01

AXIAL-:

.4B30E+C
.1365E+(
.26B1E+(
.4396E+(
.B3B2E+(
L, 8196E+(
.3545E+(
.2871E+(
. TOOBE+!
.1265E+!
.1930E+?
.2576E+
L4475E+
,2559E+
.1648E+
.7341E+
.1417E+
.2044E+
L8216E+
,2145E+
. 3865E+
, 5849E+
. T665E+
.3520E=

-.1650E=

| I I I

[ I U I I |

1 1

.1031E=
.2288E=
.1404E =
.4166E=
.2060E-
.1248E—
.4561E-
.2752E-
.1582E-
.3962E—
.3803E-
.2908E—
.1404F

,2352E

.8730E
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ANALISIS DE UN MARCO PLANQ

marcoB-Sismo

DATOS GENERALES

numero de nudos= 27

numero de miembros= 40
condiciones de carga= 1
propledades geometricas= 3
grupos de carga= 0

propledad momento area modulo de
geometrica inercia elasticidad
1 1143333.00 2800.00 221.40
2 3413333.00 6400.00 221.40
3 1252623.00 7125.00 221.40
COORDENADAS DE NUDOS
nudo giro tras.y tras.x coor.X coor.y
1 1 1 1 0.00 0.00
2 1 1 1 700.00 0.00
3 1 1 1 1600.00 0.00
4 1 1 1 2300.00 0.00
5 0 0 0 0.00 300.00
6 0 0 0 700.00 300.00
7 V] 0 0 1600.00 300.00
8 0 0 0 2300.00 300.00
9 0 0 0 0.00 600.00
10 0 0 0 700.00 600.00
11 0 o 0 1600.00 600.00
12 0 0 0 2300.00 600.00
13 0 0 0 0.00 900.00
14 0 0 0 700.00 900.00
15 0 0 0 1600.00 900.00
16 0 0 y 2300.00 900.00
17 ] 0 0 0.00 1200.00
18 0 0 0 700.00 1200.00
19 0 o] 0 1600.00 1200.00
20 0 0 0 2300.00 1200.00
21 0 0 0 0.00 1500.00
22 0 0 0 700.00 1500.00
23 0 0 0 1800.00 1500.00
24 0 0 o 2300.00 1500.00
25 0 0 0 0.00 1800.00
26 0 0 0 700.00 1800,00
27 0 0 0 1600,00 1800.00
DATOS DE MIEMBROS
miembro nudol nudo2 tipo pProp.geo. long.
1 21 25 0 1 300.00
2 17 21 0 1 300.00
3 13 17 0 1 300.00
4 9 13 Q 1 300.00
5 5 9 0 1 300.00
6 1 L] 0 1 00.00




CONDICION DE CARGA{ 1 )

HORIZONTAL

CARGAS EN NUDOS

nudo

momento

0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000

fuerza y

[aNoNal NNl

COCOO0OO0O0O00OoOC0O000OO0O0OOOLOOO00OOOO0O:!

.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000

fuerza x

W WIS W W W W W W W W W WW W e = = NNMNNNMNNNNANNT

-39,
-26.
-24.
-33.
.9100
-31.

-42

3300
1000
9200
1600

1900
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CONDICION DE CARGA ( 1)}
marcoB-Sismo

HORIZONTAL
DESPLAZAMIENTOS DE LOS NUDOS

RUDO GIRO DESPLZ.VERT. DESPLZ.HORZ.
1 .00000E+00 .00000E+00 .00000E+00
2 +00000E+00 .00000E+00 .00000E+00
3 .00000E+00 .00000E+00 .00000E+00
4 .0000CE+QQ .00000E+00 .00000E+Q0
5 .26372E-02 .39665E-01 -.66108E+00
L3 .28918E-02 .54529E-02 ~-.64546E+00
7 .28730E-02 «43285E-02 -.63605E+00
8 «25924E-02 . 37094E-01 -.63559E+00
Ed . 28762E~02 .70455E-01 -.17169E+01
10 .31432E-02 .95400E-02 -.17067E+01
11 .31512E-02 .73293E-02 -.16987E+01
12 .28990E-02 .65401E-01 =-.16969E+01
13 .25681E-02 .91728E~-01 =-.27337E+01
14 .27779E-02 .12218E-01 ~-.27246E+01
15 . 27760E~-02 .B8836E-02 -.27175E+01
186 .25544E-02 .84107E~01 ~.27154E+01
17 .20353E-02 .10470E+00 ~.35860E+01
18 .21801E-02 .13701E-01 -.3573BE+01
19 +21653E~02 .92324E-02 -.35647E+01
20 «20293E-02 . 34490E-01 -.35630E+01
21 . 14294E-02 .11131E+00 ~.42172E+01
22 .15260E-02 .14309E-01 -.42004E+01
23 .14898F-~02 .86906E-02 -.41838E+01
24 .12359E-02 . 98466E-01 -.41776E+01
25 .8403CE-03 .11365E+00 -.46259E+01
26 +94772E-03 .14384E-01 -.46155E+01
27 .11816E-02 .77431E-02 -.46105E+01
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CONDICION DE CARGAR ( 1)

HORIZONTAL

MIEMBRO

Ll IS N R E I TN IR
i

e
N O
' 1t

e
W
b

-
-3
[ I TR I RO I |

[ %]
w
|

PROBLEMA TERMINADO

ELEMENTOS MECANICOS

MOMENTO-1

.6537E+03
.1371E+04
.2280E+04
.3118E+04
.4062E+04
-6706E+04
.7615E+403
.1913E+04
. 3809E+04
-5613E+04

~.B8493E+04

.1795E+05
.53308+03
.1864E+04
.3807E+04
.595B7E+04
.B714E+04
.1757E+05
.1436E+04
.2257E+04

-.3094E+04
~.4268E+04

.6351E+04
.6318BE+04
.5355E+04
.6466E+04
.6777E+04
.5851E+04
.7044E+04
.5918E+04
.5178E+04
.6107E+04
.4551E+04
.4069E+04
.4687E+04
.3048E+04
.2846E+04
.2976E+04
.1648E+04
-1942E+04

MOMENTO-2

L I T T T Y O N O O NN S N N BN |

.1648BE+04
.2394E+04
-3179E+04
.3638E+04
.3659E+04
.2255E+04
.3675E+04
.5209E+04
.6821E+04
.7453E+04
.T227E+04
.3381E+04
.2086E+04
.3267E+04
.688B3E+04
.T478BE+04
.7312E+04
.3096E+04
.2775E+04
.3143E+04
.3675E+04
.3750E+04
.1976E+04
.6519E+04
.5343E+04
.6244E+04
.6989E+04
.5B56E+04
.6844E+04
.6084E+04
.5177E+04
.5932E+04
.4666E+04
.4060E+04
.4579E+04
.3124E+04
.2824E+04
.2775E+04
.1733E+04
.2086E+04

CORTANTE-1

LINN T N NN NN A N N RO S B BN S B |

I

.T672E+01
.1255E+02
.1820E+02
.2252E+02
.2574E+02
.2987E+02
.1479E+02
.2374E+02
.3543E+02
.4355E+02
.5240E+02
.T110E+02
.8730E+01
.2377E+02
.3563E+02
.4355E+02
.5342E+02
.6BB9E+02
.1404E+02
.1800E+02
.2256E+02
.2673E+02
.2776E+02
.18B34E+02
.1189E+02
.1816E+02
.1967E+02
.1301E+02
.1984E+02
.1715E+02
.1151E+02
.1720E+02
.1317E+02
.9032E+01
«1324E+02
.B817E+01
.6300E+01
.8217E+01
.4830E+01
.4475E+01

[ IO T N N N RO O I |

CORTANTE-2

.7672E+01
.1255E+02
.1820E+02
.2252E+02
.2574E+02
.2987E+02
.1479E+02
.2374E+02
.3543E+02
LA355E+02
.5240E+02
.7110E+02
.8730E+01
.2377E+02
.3563E+02
.4355E+02
53428402
.6889E+02
.1404E+02
.1800E+02
.2256E+02
.2673E+02
.2776E+02
.1B34E+02
.1189E+02
.1816E+02
.1967E+02
.1301E+402
.1984E+02
.1715E+402
.1151E+02
.1720E4+02
.1317E+02
.9032E+0Q1
.1324E+02
.8817E+01
.6300E+01
.8217E+01
.4830E+01
.4475E+01

[ I SO T D I B B |

L2 I I B B |

1
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AXIAL-1

.4830E+01
.1365E+02
. 26B1E+02
.4396E+02
.6362E+02
.8196E+02
.3545E+00
.2871E+01
.7006E+01
.1265E+02
.1930E+02
.2576E+02
.4475E+01
.2559E+01
.1648E+01
.7341E+01
.1417E+02
.2044E+02
.B216E+01
.2145E+02
.3865E+02
.5849E+02
.7665E+02
.3520E+02
.1650E+02
.1031E+01
.2288E+02
.1404E+Q2
.4166E+01
.2060E+02
.1248E+02
.4561E+01
.2752E+02
.15B82E+02
.3962E+01
.3BO3E+02
. 2908E+0Q2
.1404E+02
.2352E+02
.B730E+01

111}

-

AXIAL-2

.4B30E+0
.1365E+0
.2681E+0
.4396E+0
.B362E+0
,B1l96E+0
.3545E+40
.2871E+0
.7006E+0
L1265E+0
.1930B+0
L25T76E+0
.4475E+0
.2559E+0
.1648E+0
. 7341E+0
.1417E+0
.2044E+0
.B216E+0
.2145E+0
.3865E+0
. 5849E+0
. 7665E+0
.3520E+C
.1650E+C
.1031E+C
.2288E+C
.1404E+C
.4166E+C
.2060E+C
.1248BE+C
.4561E+C
L2752E+C
L1582E+C
.3962E+C
.3B03E+C
.2908E+C
.1404E+C
.2352E+C
.8730E+C
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ANALISIS DE UN MARCO PLANO

marco B: Combinaciones

DATOS GENERALES

numero de nudos= 27

numero de miembros= 40
condiciones de carga= 2
propledades geometricas= 3
grupos de carga= 4

propliedad momento area modulo de
geometrica inercia elasticidad
1 1143333.00 2800.00 221.40
2 3413333.00 6400.00 221.40
3 1252623.00 7125.00 221.40
COORDENADAS DE NUDOS
nudo giro tras.y tras.Xx coor.X coor.y
1 1 1 1 0.00 0.00
2 1 1 1 700.00 0.00
3 1 1 1 1600.00 0.00
4 1 1 1 2300.00 0.00
5 0 0 0 0.00 300.00
6 0 0 0 700.00 300.00
7 0 0 0 1600.00 300.00
8 0 0 0] 2300.00 300.00
9 0 0 0 0.00 600.0Q
10 0 0 0 700.00 600.00
11 0 0 0] 1600.00 600.00
12 0 0 0 2300.00 600.00
13 0 0 0 0.00 900.00
14 0 0] 0 700.00 900.00
15 0 0 1] 1600.00 900.00
16 0 0 0 2300.00 900.00
17 0 0 0 0.00 1200.00
18 0 0 0 700,00 1200.00
19 0 0 0 1600.00 1200.00
20 0 0 0 2300.00 1200.00
21 0 0 0 0.00 1500.00
22 )] 0 0 700.00 1500.00
23 0 0 0 1600.00 1500.00
24 0 0 0 2300.00 1500.00
25 0 0 0 0.00 1800.00
26 0 0 0 700.00 1800.00
27 0 0 0 1600.00 1800.00
DATOS DE MIEMBROS
miembro nudeol nude2 tipo prop.geo. long.
1 21 25 o 1 300.00
2 17 21 0 1 300.00
3 13 17 0 1 300.00
4 9 13 0 1 300.00
5 5 9 0 1 300.00
(S 1 5 0 1 ana.nn




7 22 26

8 18 22

9 14 18
10 10 14
11 6 10
12 2 6
13 23 27
14 19 23
15 15 19
16 11 15
17 7 11
18 3 7
19 20 24
20 16 20
21 12 16
22 8 12
23 4 8
24 5 6
25 6 7
26 7 8
27 9 10
28 10 11
29 11 12
30 13 14
31 14 15
32 i5 16
33 17 18
34 18 19
35 19 20
36 21 22
37 22 23
38 23 24
39 25 26
40 26 27

GRUPQOS DE CARGA EN MIEMBROS
grupoc tipo miembro longitud

1 0 700.0000
2 0 900.0000
3 4] 700.0000
4 0 8900.0000

CONDICION DE CARGA( 1 )

CM+CVacc+Sismo

CARGAS EN MIEMBROS

miembro grupo | miembro
24 1 25
27 1 28
30 1 31
33 1 34
36 1 37

COoO00OoOOCOOOCLOLODOOOOOOOUOoOOO0OO0CCOoOOQQ!

carga
0.0217

0.0200
0.0212
0.0207

grupo |

NN NN

WWWWWWWWHWWWRRWNWWWIWRRPRERPODNNONNDDDMNDNDRNNNI

distl
0.0000

0.0000
0.0000
0.0000

miembro

26
29
32
35
38

dist2
700.0000

900.0000

700.0000

900.0000

grupo
1

1
1

8

angulo
0.0000

0.00Ga
0.000C
0.000C



39
nudo

5
9
13
17
21
25

CONDICION DFE CARGA{ 2 )

3

momento

CM+CVacc-Sismo
CARGAS EN MIEMBROS

miembro
24

27
30
33
36
39

nudo

gru
1

R N - I

mome

0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000

PO |

nto

0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000

40

25
28
31
34
37
40

fuerza y

miembro

fuerza y

4

0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000

grupo

LN S S B S

0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000
0.0000

]
'

CARGAS EN RUDOS

fuerza x

miembro
26

29
32
35
38

39.
26.
24.
33.
42.
31.

3300
1000
9200
1600
9100
1900

grupo

w B

CARGAS EN NUDOS

fuerza x

-39.
-26.
-24.
=33,
-42,
-31.

3300
1000
9200
1600
9100
1900

19
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CONDICION DE CARGA ( 1)
marco B: Combinaciones
CM+CVacc+8ismo

DESPLAZAMIENTOS DE LOS NUDOS

NUDO GIRO DESPLZ.VERT. DESPLZ.HORZ.
1 .00000E+00Q .Q0000E+00 .00000E+00
2 .00000E+00 .00000E+00 .00000E+0Q0
3 .00000E+00 .00000E+00 .00000E+00
4 .00C00E+00 .00000E+00 .00000E+0Q0O
5 -.27264E-02 .18593E-01 .65998E+00
6 ~.29050E-02 -.26993E-01 .6448B2E+00
7 -.28567E-02 -.15479E-01 .63623E+00
8 -.25002E-02 -.54606E-01 .83623E+00
9 -.29474E-02 .21822E-01 .17160E+01

10 -.31534E-02 -.49035E-01 .17058E+01
11 -.31345E-02 -.2B69BE~-01 .16978E+01
12 -.28223E-02 -.96917E-01 .16959E+01
13 -.26391E-02 .39079E-01 .27315E+01
14 -.27852E-02 -.66097E-01 .27224E+01
15 -,27594E-02 -.39791E-01 .27153E+01
le -.24706E~-02 -.12608E+00 .27132E+01
17 -.21038E-02 .41592E-01 .35817E+01
18 -.21844E-02 ~-.78399E-01 -.35695E+01
19 -.21376E-02 -.48B518E-01 .35604E+01
20 -.19617E-02 -.14339E+00 .35592E+01
21 -.14B834E-02 .41297E-01 .42088E+01
22 -.15232E-02 -.B86260E-01 .41923E+01
23 -.14932E-02 -.54574E-01 .41767E+01
24 -.10598E-02 -.15072E+00 .41689E+01
25 -.99286E-03 .40334E-01 .46174E+01
26 -.97916E-03 -.90050E-01 .46054E+01
27 -.10251E-02 ~.57449E-01 .45972E+01
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CONDICICi+ DE CARGA ( 1)
CM+CVacc+Sismo

MIEMBRO

24 -

NN N
Q2w
LI I B |

29 -

W W W ww
[N SR N -
LI O B B |

(78]
[+ ]
1

39 -
40 -

ELEMENTOS MECANICOS

-2131E+03
.9784E+03
. 1890E+C4
.2736E+04
-3646E+04
.6537E+04
.52B6E+03
.1695E+04
.3600E+04
.5410E+04
.B295E+04
.17B5E+05
.9732E+03
.1988E+04
.4005E+04
+3779E+04
.B905E+04
.1766E+05
.18B0E+04
.2628E+04
+3473E+04
.4681E+04
.651BE+04
-5582E+04
.4015E+04
.5489E+04
.6009E+04
+4510E+04
.6086E+04
.5146E+04
.3838E+04
-5152E+04
.3771E+04
«2721E+04
. 3734E+04
.2239E+04
.1513B+04
.2014E+04
.1041E+04
+3084E+03

[ I I R S I B B

MOMENTO-1 MOMENTO-2

.1041E+04
.2025E+04
.2793E+04
.3256E+04
.3273E4+04
.1936E+04
.3270E+04
.5026E+04
.5633E+04
.7265E+04
.7044E+04
.3215E+04
.3331E+04
.5235E+04
. T138E+04
.T669E+04
.7505E+04
.3270E+04
.3402E+04
. 3487E+04
.4067E+04
.4137E+04
.2298E+04
. 7495E+04
.668BSE+04
.6979E+04
. T944E+04
. 7199E+04
.7611E+04
. TO34E+04
.6522E+04
.6695E+04
.5607E+04
.5392E+04
.5366E+04
.4042E+04
.4194E+04
»340ZE+04
.2761E+04
.3331E+04

CORTANTE-1

I S I B I S BN |

.418DE+01
.1001E+02
.1561E+02
.1997E+02
.2306E+02
.2824E+02
. 1266E+02
.2241E+02
.34138402
.4225B+02
.5113E+02
<7022E+02
«1435E+02
.2408E+02
.3714E+02
.4483E+02
.5470B+Q2
.6977E+02
.1761E+402
.2038E+02
.2513E+02
.2939E+02
.2939E+02
.1109E+402
.2B89E+01
+1022E+402
.1234E+402
+4010E+01
.1197E+02
+9805E+01
+2511E+01
.9328E4+01
.5803E+01
.1509E-01
-5405E+01
.1378E+01
+2659E+01
.3168E4+00
.198BE+01
.5049E+01

CORTANTE-2

| IO T U R Y Y Y Y A O IO O O O BN |

.41BOE+01
.1001E+02
.1561E+02
+1997E+02
+2306E+02
.2B24E+02
.1266E+02
.2241E+02
.3413E+02
.4225E+02
-5113E+402
«T022E+02
.1435E+02
.2408E+02
-3714E+02
-4483E+02
«5470E+02
.86977E+02
.1761E+02
.2038E+02
.2513E+02
-2939E+02
+2939E+02
.2628E+02
.20B9E+02
.2541E+02
-2753E+02
-2201E+02
«2716E+02
.2499E+02
.2051E+02
»2452E+402
+2099E+02
-1802E+02
. 2060E+02
:1657TE+02
.1534E+02
.1516E+02
.1285E+02
.1358E+02

AXIAL~]

.1988E+01
. 6108E+00Q
.5192E+01
.1500E+02
.2734E+02
.3842E+02
-1790BE+02
L3713E+02
.5810E+02
.8059E+02
.1041E+03
L1275E+03
.1358E+02
.2861E+02
.4122E+02
.5240E+02
.6244E+02
.7311E+02
.1516E+02
«3575E4+02
.6027E+02
.B8743E4+02
.112BE+03
.3415E+02
.1506E+02
.7079E-02
. 2301E+02
.1413E+02
.4259E+01
.2056E+02
.1244E+02
.4753E+01
.2756E+02
.1584E+02
.2777E+01
.3708E+02
.2733E+0Q2
.1761E+02
.2701E+0Q2
.1435E+02

| I N N O N I O I B B B | ]

LI T S R B B |

[ R N DL I I T I T I T T I |

AXIAL-2

.1988E+01
«6108E+00
»5192E+01
-1500E+402
.2734E+02
.3842E+02
«179Q0E+02
+3T13E+02
.5B810E+02
.805%E+02
.1041E+03
.1275E+03
.1358E+02
+2B61E+02
. 4122E+02
.5240E+02
.6244E+02
.7311E+02
-1516E+02
. 3375E+402
6027E+02
.8743E+02
.1128E+03
- 3415E+02
-1506E+02
-7079E-02
+2301E+02
.1413E+02
+4259E+01
. 2056E+02
«1244E+02
+4753E+401
.2756E+02
.1584E+02
.2777E+01
.3708E+02
+2733E402
.1761E+02
-2701E+02
.1435E+02
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CONDICION DE CARGA ( 2)
marco B: Combinaciones
CM+CVacc-Sismo

DESPLAZAMIENTOS DE LOS NUDQS

NUDO GIRO DESPLZ.VERT. DESPLZ .HORZ.
1 .00000E+00 .00000E+00 -00000E+00
2 .00000E+00 .0000CE+00 -.00000E+00
3 .0C0000E+00C .0C000E+00 .00000E+00
4 .0000CE+00 .00000E+00 .00000E+00
5 .25481E-02 -.60736E-01 ~.66218BE+00
6 .2B785E-02 -.16087E~01 -.64610E+00
7 .28893E--02 -.24136E~01 -.63587E+C0
8 .26846E~02 .19582E~01 -.63495E+00
9 .28051E-02 ~.10909E+00 =.317177E+01

10 .31331E-02 -.29955E~-01 -.17076E+01
11 .31678E-02 -.43356E~01 -.16997E+01
12 .29757E~02 .33885E~01 -.16979E+01
13 .24972E-02 -.14438BE+00 -.27359E+01
14 .27706E-02 ~.41662E~01 -.27267E+01
15 .27925E-02 ~.57558E~01 -.27196E+01
16 .26383E-02 .42130E~01 -.27177E+01
17 .19667E-02 ~.16782E+00 -.35903E+01
18 .21758E-02 -.50997E-01 ~.35781E+01
19 .21931E-02 -.66982E~01 -.35690E+01
20 .20969E-02 .45594E~01 -.35668E+01
21 .13754E-02 -.18132E+00 ~.42257E+01
22 .15287E-02 -.57642E-01 -.42084E+01
23 .14B64E-02 -.T71955E~01 -.41908E+01
24 .14120E-02 +46212E~01 -.41862E+01
25 .68773E-03 ~.1B696E+00 -.46344E+01
26 .91629E~03 -.6128B2E~01 -.46255E+01
27 .13380E-02 -.72936E~01 -.46237E+01
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CONDICION DE CARGA { 2)
CM+CVacc-Sismo

MIEMBRO

O@~h Ui W

PROBLEMA TERMINADO

ELEMENTOS MECANICOS

MOMENTO-1

| I S TN T TN SN NN NN NN N O NN N N BN N D N N N A BN

.1094E+04
.1765E+04
.2670E+04
+3500E+04
+4479E+04
.6B75E+04
.9944E+03
.2132E+04
.4012E+04
.5815E+04
.8692E+04
. 1805E405
.9285E+02
.1739E+04
. 3609E+04
.5395E+04
.8523E+04
. 1748E+05
.9929E+03
.1BB6E+0D4
.2714E+04
.3855E+04
.6185E+04
+7053E+04
.6695E+04
. 7444E+04
.7545E+04
.7192E+04
.8002E+04
.6690E+04
.6519E+04
.7063E+04
.5330E+04
.5416E+04
.5641E+04
.3857E+04
.41B0E+04
.3939E+04
.2255E+04
+3375E+04

MOMENTO-2

| S I O I Y Y NN N IR N O NN NN U NN NN N N B B B |

.2255E+04
L2763E+04
.3566E+04
.4020E+04
.4045E+04
.2575E+04
.4080E+04
.5392E+04
.T008E+04
. 7641E+04
.7409E+04
.3547E+04
.8406E+03
.5300E+04
.6629E+04
.7T287E+04
.7T119E+04
.2923E+04
.2149E+04
.2800E+04
. 3283E+04
.3364E+04
.1654E+04
.5543E+04
.4002E4+04
.5509E+04
.6033E+04
.4513E+04
.6077E+04
.5135E+04
.3832E+04
.5169E+04
.3724E+04
.2T2TE+04
.3792E+04
.2206E+04
.1454E+04
.2149E+04
.7046E+03
.B406E+03

CORTANTE-1 CORTANTE-2

(U T O NN A U NN NN N AN T N RN U N O B N N |

11

.1116E+02
«1509E+02
.2079E+02
.2507E+02
.2B41E+02
.3150E+02
-1691E+02
«2508E+02
«3673E+02
.4486E+(2
.5367E+02
.T198E+02
.3111E+01
+2346E+02
+3413E+02
.4227E+02
.5214E+02
.6B01E+02
«1047E+02
+1562E+02
«1999E+02
+2406E+02
.2613E+02
.2559E+02
.2089E+02
.2610E+02
.2699E+02
.2201E+02
.2771E+402
. 2449E+02
+2050E+02
.2507E+02
»2053E+402
.1805E+02
.2107E+02
-1626E+02
-1526E+02
+1612E+02
. 1165E+02
.1400E+02

[N N N N T A I Y I D B I |

.1116E+02
L1509E+02
.2079E+02
.2507E+02
.2841E+02
.3150E+02
.1691E+02
.2508E+02
.3673E+02
.4486E+02
.5367E+02
.7T198E+02
.3111E+01
.2346E+02
.3413E+02
LA227B+02
.5214E+02
.6801E+02
.1047E+02
.1562E+02
.1999E+02
.2406E+02
.2613E+02
.1040E+02
.2BB6E+01
.1091E+02
.1180E+02
.4005E+01
.1252E+02
.9297E+01
.2501E+01
.9880E+01
.5339E+01
.4805E-01
.5881E+01
.1067E+01
.2741E+01
.1276E+01
.3192E+01
.4631E+01

LI R D R R R Y D D I D D O A D D D R B B B |

AXIAL-1

.1165E+02
.2790E+02
.4843E+02
» 7292E+02
.9991E+02
«1255E+03
-1719E+02
.3138E+02
.4409E+02
.5530E+02
+6550E+02
. 7598E+02
.4631E+01
.2349E+02
-4451E+02
.6T708E+0Q2
.9078E+02
»1140E+03
.1276E401
.7157E+01
«1704E+02
.2956E+02
.4046E+02
+3625E+02
+1793E+02
.2068E+01
.2275E+02
«1394E+02
.4073E+01
.2064E+02
.1252E+402
.4371E+01
.2747E+02
.1581E+02
.3147E+01
.3898E+02
.3082E+02
.1047E+02
.2003E+02
.3112E+01

| SN O T O RO IR DO I N A Y N BN S B B B

AXIAL-2

.1165E+02
.2790E+02
.4843E+02
.T292E+02
.9991E+02
.1255E+03
.1719E+02
.3138E+02
.4409E+02
.5530E+0D2
.6550E+02
.7598E+02
.4631E+01
.2349E+02
.4451E+02
.6708BE+02
.9078E+02
.1140E+03
.1276E+01
.T157E+01
.1704E+02
.2956E+02
.4046E+02
.3625E+02
.1793E+02
.2068E+01
L.2275E+02
.1394E+02
.4073E+01
.2064E+0Q2
.1252E+02
.4371E+01
.2747E+02
.1581E+02
.5147E+01
.3898E+02
.30B2E+02
.1047E+02
. 2Q03E+02
.3112E+01
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M, = Momento flexionante dltimo
Figura C.1
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D.4 Géfica para calcular el momento de inercia de seccién 1 o L.
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