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CAPITULO 1. INTRODUCCION

Los dafos causados por los sismos y otros fendmenos natura
les a las construcciones, han obligado al hombre desde tiempos-
muy remotos a desarrollar técnicas para la mitigacidn de eses -
dafios. Estas técnicas son 21 fruto de la experiencia, dal estu-
dio v de la investigacidn. Para que esas técnicas sean conoci-
das vy aplicadas por todos aguéllos que construven, se les agru-

pa en documentos denominados Reglamentos de Construcecidn.

Un reglamento de construccidédn es enzcne=2s un documenzo de-—
cardcter legal que impone requisitos minimos de seguridad que -
depen cumplirse en una ciudad o en una circunscripcidn adminis-
trativa. Los reglamentos tienen como princigal ohietivo defen-
der los intereses de la sociedad, logrando que las construccio-
nes resulten s=2cguras, perc dentro de un marco de economia, para
que se optinice el beneficio de las inversiones que la propia -

sociedad hace al construir.

Para un profesionista involucrado en la construccidn un re

ment ocument 2 vo g r te de orientarlo -
lamento es un documento de apoyo gue apar:te 4 riencarlo so

nre la forma cemo debe provectar v construir las edificaciones-

a su cargo, le sirve da respaldo l-gal a sus decisiones.

En la Ciudad de México el primer Reglamento de Construccio

gue incluvé normas para el disefio sismico de las edificacig
nes data de 1940, Las recomendacicnes para 12 consideracidén -
del efecto sismico, eran, sin embargo, muy simplistas de acuer-
do con el escaso conocimiento gue en agquella época s2 tenia so-
bre el compertamienze sismico de las edificaciones.

A medida gue la Ciudad fué creciendo vy se fueron constru -
vendo nuevos edificics mds altos con estructuras a base dc mar-
cos con claros cada vez mds grandes,ese primer reglamento resul
td inadecuado, como quedd de manifiesto por los daflos ocasiona-
dos por el sismo de julio de 1957.



A raiz de ese sismo se promulgd un nuevo reglamento que in
cluyé por primera vez disposiciones de diseno sismico que toma-
ban en cuenta las caracteristicas dindmicas y de ductilidad de-
las estructuras asi como los efectos de amplificacidén de la ex-
citacidén por la naturaleza del suelo. Este reglamento estuvo -
vigente hasta 1985, con algunos cambios de orden menor que se -

intredujeron en ediciones subsecuentes.

Los terremotos de septiembre de 1985 tuvieron en la Ciudad
de México una intensidad inesperada, razén'por la cual causaron
dafios muy extensos en las edificaciones del Distrito Federal.
Esta circunstancia obligd a promulgar un nuevo reglamento edita
do en 1987, con disposiciones mds severas para disefio sismico.

Come las columnas forman un elemento vital para el compor-
tamiento sismico de una construccidn, las disposiciones regla -
mentarias vigentes en la Ciudad de México desde 1987 son espe -

cialmente severas en lo que se refiere al diseflo de ellas,

En esta tesls se presentan las disposiciones de ese nuevo-
reglamento en relacidn con las columnas de concreto reforzado -
de seccidn rectangular. En primer término, en los capitulos II
a V se hace una exposicidn tedrica del comportamiento de seccig
nes de concreto reforzado sujetas a flexocompresidn, incluyendo
no s6lo la determinacién de las capacidades nominales Gltimas -
por resistencia de la seccidn sino también los efectos de esbel
tez. En estos mismos capitulos se revisan las provisiones re -
glamentarias relativas a la ductilidad. Para lograr la mejor -
conmprensidnde estos conceptos, se presentan al mismo tiempo al-

gunos ejemplos numéricos resueltos manualmente.

En virtud de la rapidez y precisidn que pueden tenerse - -
aplicandeo computaderas en los preocesvs de cdlculo, se estimé --
conveniente complementar esta tesis con el desarrollo de un pro
grama integral de computadora que pudiese aplicarse al disefio -

de columnas conforme al Reglamento de Construcciones de D.D.F.-



de 1987.

Tomando en cuenta la gran difusidn que actualmente tienen-
las computadoras perscnales en los despachos de calculo de es -
trueturas (PC, por sus siglas en inglés) se decidié elaborar --
ese programa en lenguaje BASIC para computadora PC.

Este programa se presenta en el capitule VI, toma en cuen-
ta la geometria del elemento, los efectos de esbeltez, la ducti
lidad y calcula la capacidad de carga mediante el trazo del dia
grama de interaccidén que es la representacidn grdfica de las --
combinaciones de carga axial y de momento flexionante que puede
resistir la columna con 2! armado y dimensiones previamente pro
puastes. El Programa calcula zambién la capacidad a la fuerza-~
cortante de la columna v proporciona el refuerzo transversal --

b=

que debe colocarse en 2l elemento, mediante estribos. Todo lo-
anterior se realiza para las diversas zonas sismicas del drea -

metropolitana y aplicando los criterios de diseflo pldstico del-

~ YanT
& LU8T.

Con el objeto de compreobar la bondad del programa elabora-
do, se resolvieron por computadora los mismos problemas resuel-
tos numéricamente en los capitulos II a V, con resultados de --

una concordancia satisfactoria.

El autor de esta tesis espera gque este programa resulte --
una aportacidn Gril para los ingenieros y estudiantes que de --
seen calcular columnas con base en el reglamento vigente en el-
D.F.



CAPITULO II.- MECANISMOS DE FALLA
2.1. Comportamiento de Columnas sujetas a flexocompresidn

Una columna sujeta a carga P y momento M pued2 alcanzar su
resistencia bajo distintas combinaciones de M y P, que van des-
de el punto de carga axial maxima Po y memento flexienants nulo
{caso de compresidén simple), hasta la de momento miximo Mo v --

carga axial nula (caso de flexidn simple).

Lo anterior se puede raepresentar en forma grdafica, llamada

diagrama de interaccidn:

Falla sn vespresisa

lCompuniJn—

Tensidn

Fig. 2.1 Diagrama de interaccidn



2.2. Modos de falla

El tipo de falla depende esencialmente de la relacidn en--
tre momento v carga axial en el colapse. En el diagrama de in
teraceidn mostrada en la fig, 2.1 , el punto C separa la Zona -
de fallas en compresidn de la de fallas en tensidn; y recibe el

nenpre de punzo de falla balanceada.

La flexocompresidén del concreto reforzado por el método -~-

pldstico se representa esguemdticamente como sigue:

F“’“"
f &
* e @ =
. . My //[lf
. ﬁ /1
Pu 4
wle . e /4 5
Y It
/ R
. . / /
Vs / I
/ AT
s & @
N — s & &——

Fig. 2.2 Representacidén de la flexocompresidn por el
Método Pldstico.

2.2.1, Compresidn Pura

La resistencia de un elemento de concreto simple sujerc a-~

compresidn axial puede estimarse como el producto del 85% del -
esfuerzo medido wn un cilindro de control (£'e), ensayado en --

wi



las mismas condiciones, por el drea de la seccion transversal -
del elemento (Ag).

Si se adiciona refuerzo longitudinal a un espécimen de con
creto simple v se utiliza el refuerzo transversal necesario pa-
ra mantener las barras longitudinales en su posicidn durante el
celado, la carga mdxima se obtiene bajo las mismas condiciones-
que un prisma de concreto simple, es decir, a una deformacidn -
unitaria del eorden de 0.002. La falla se produce a una deforma
cidn unitaria de 0.003. De lo anterior la resistencia a com --
presién pura se obtiene tomando en cuenta el punto I de la fig.
2.2.

(-3

(0] &u= 0.003;8y=

0.003

(Ec.2.17

LA AT
|

Fig. 2.3 Compresion pwe

2.2.2. Cilculo de la falla balanceada

Se llamard columna balanceada aquélla en la que simultdnea
mente alecanzan su rasistancia en compresidn el concreto (a una=-
deformacidn unitaria Ec= 0.003) y el acero alcanza su esfuerzo-
de fluencia.

Po= Acf"ctAsfy



Para el cdlculo de la'carga balanceada vbal con la excen -
tricidad " €bal", se hard de acuerdo a la siguiente figura v -

o= o

con las hipdtesis gue marca el RCDDF-87, las cuales se cnuncia-

rin-mis adelante.

o

[RSREY -
».
b+

e L SR

Ce
Pz oje controma

abal- 0.8 Cbal

f “cbabal
C‘s— Aas'fy
T= Asfy

{fig. 2.4a)

por eqﬂi;ibribrdé:fhggéas'f

Z Fy=-0 )
Pbal= Cc+C s-T

Pbal= f£“cbabal+A'sfy-Asfy
(Ec.2.2)

Tomando MOMENtos Con respecto
al eje de simetria

ZM=0

(fig. 2.4C)

=



{Fbal) ebal - A'sfy (h/2-d)- £"c babal (h/2-abal/2)-Asfy{d-h/2)=0
t Ec. 2.3) : - v

ebal=_fechabal (2-3B3L, L avofy(h/2-d')+asfv(d-h/2)
Pbal

Mbal = Pbal x ebal

2.2.3. Falla por compresidn del concreto

De acuerde con lo visto en el diagrama de interaccidn ~ -
{Fig. 2.1), cuando las excentricidades son pequefias y las car -
gas considerablemente grandes, la falla en la columna se presen
ta por compresidn en el concreto al alcanzar 3u mdxima deforma-

cidén unitaria, con valores del orden de Ec= (.003.

Si el valor de la excentricidad "€" en una columna es me-
nor que la excen:tricidad balanceada ebal, la falla se presenta
rd como lo describe el pdrrafo anterier, eos decir por compre --
sién del concreto; va que ésto requiere un incremenco del blo-
gue de compresidn Co, trasladdndose el eje neutro hacia el ace-
ro en tensidén, por lo tanto un incremento de “a“, profundidad-

del blogue de esfuerzos y de "e¢", profundidad del eje neutro.

Pueden presentarse dos casos de falla en compresidn del -

concreto:
a) El acerd de tensién no fluye

De acuerdo con la fig. 2.4b, fs8 es una tensidn, pero sien=~
do fs < fy, las ecuaciones 2.2 y 2.3 quedaria como sigue:

Pu = f"cba+A'sfy -~ Asfs
Tomando momentos con respecto o 1s
Pue' = f"cba (d-a/z)*h‘sfy(d-dﬁ

siendo e', la distancia de Pu al centro de gravedad del armado-

en tensidn.



si hacemos una suma de MOmentos COR respecto a -As:

h .
- g L i B ;
pue’'=£{'cbh{d=h/2)+A'sfy(d-d")
i £ | |ge=0-008 e L
L :
1?111\
1 o .N | EvzEsty L
: — T (fig. 2.5) "
j .
! i
! s’
L
Cs lee Cs

2.2.4 Falla por tensidn en columnas

Cuando la excentricidad es grande, la resistencia del ele -
mento s¢ alcanzard cuando el acero de tensiédn llegue a su esfuer
zo de fluencia. Esto se debe a que la accidén del momento flexio -
nante es considerablemente mayor Jue la carga axial, siendo el -

mite cuan la carga 2s nula v sdle actia el momente. (Flexiodn

Para excentricidades mavores que la excentricidad balancea-
da ebal, la falla en la columna se producird por fluencia gdol -
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acero, ya gue al fluir el acero el centro de gravedad se daspla
za hacia la zona de compresidn, reduciendo esta drea y provocan
do la ruptura del concrero como consecuencia secundaria (fig.. -
2.6},

\r Por equilibrio
: Pu IFy = O
Pu = f"cpafntsfy-Asfy

Por MAS = 0

ona(d-27, ) AvsEy (d-dt)

{ £ig. 2.8)

Estas ecuaciones son semejantes a las de la ralla balancea
da salvo que acabal y que la {luencia de acero As de tensidn -
se produce antes que la deformacidn mdxima del concreto.
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2.3 Estados limite de falla
2.3.1 Hip6tesis para la obtencidn de re51stencias de disefio con~
forme al RCDDF-87

La determinacidn de resistencias de secciones de cualquier-
forma sujetas a flexidn, carga axial o .una combinacidén de ambas,
se efectuard a partir de las condiciones de equilibrio y de las-~

siguientes hipdtesis:

a) La distribucidén de deformaciones unitarias longitudina -
les en la seccion transversal de un elemento es plana.

b) Existe adherencia entre el concreto y el acero de tal ma
nera que la deformacidn unitaria del acero es igual a la
del concreto adyacente.

¢) El concreto no resiste esfuerces de tensidn.

d} La deformacidén unitaria del concrete en compresidn cuando

resistencia Jde la seccidn es 0.UUJ.

e) La distribucidn de esfuerzos de compresién en el concre-
to cuando alcanza la resistencia es uniforme en una zona
cuya profundidad es 0.8 veces la del eje neutro, defini-
do éste de acuerdo con las hipdtesis anteriores., El es-
fuerzo uniforme se tomard igual a 0.85 F*c si

F*c £ 250 kg/cm?
e iqual a
1.05 * yE* i £* 250 kg/ 2
.05~ - c
( 5 /12;0 si c> 25 g/cm
El diagrama ecfuerzc-deformacidn unitaria del acero de re ~
fuerzo ordinario, sea o no torcido en frio, puede idealizarse =

por medio de una recta que pase por el origen, con pendiente - -~
igual a Be Yy una recta horizontal que pase por la ordenada co --



rrespoﬁdien:e al esfuerzo de fluencia del acero, fy. En aceros
que no presentan fluencia bien definilda, la recta horizontal -
pasard por el esfuerzo convencional de fluencia. El esfuerzo-
convencional de fluencia se define por la interseccidén del dia
grama esfuerzo-deformacidn unitaria con una recta paralela al-
tramo eldstico, cuya abscisa al origen es 0.002.

Suponiendo la seccidn transversal de una columna con el -

armado indicado, las hipdtesis se incerpretan como sigue:

fe

Cs

a —ice

e L
. ,
7
Y

2.3.2. Diagrama de interaccidn

Un diagrama de interaccidn para flexidn y carga axial es -
la representacidn grdfica de todas las combinaciones de carga -
axial y momento £flexionante en una direccidn principal, que cau
sa la falla de una seccidn.

Las comoinaciones de Pu {(carga axial ae disedds: tmo -

v
mento flexionante de disefio) de falla se obtienen a partir de -
un andlisis pldstico de la seccidn, basado en las hipdtesis del
inciso 2.3.1.
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£l diagrama de interaccidn se chtiene determinando varios-
puntoé que lo‘definan. La mejor manera de entender lo anterior-

es mediante un ejemple que lo ilustre.

Ejemplo

Determinar el diagrama de interaccidn de la sigquiente sec~

cidn.

L

T & o o 5 Datos

}f ‘I" £re= 200 kg/cm? o= 0.85 £°

rz¢0 o o fle= 9/em’ P*c= 0.85 £'c

[ Fy = 3200 kg/cm® £"c= 0.8 "f*c
I8

. As =8 & 38 - f'ce 136 kg/cm?

F.R= 0.8

Obtencién dal punts 2 comprasidn purasl

2003, te
I’ o oA |14 [
T
40 o olas2:tomm]|  tese €2 Ce
1 Slaeszisemi Ty Cos
30

Po= £"c Ag+ Asfy={Cc+CS§l+C82+CS83)F.R
(136X30X40 + 40 X 4200) 0.8= 264960 kg. Po= 264.96 ton.



Obtencidn del punto de falla balanceada: 2

18003, wte
Ewl Cel
oo LEs S T
c -
< o A (1] ]
o.0081=
— 30 — — o

Por tridnqules semejantes

0.003/c = 0.003+0.0021/d == o= 0.003X 35/0.0051 = 20.59 cm
a= 0.8 c = 0.8 X 20.59 = 16.47 em

0.003/20.59 = ES1/15.59 =» ESl= 0.003%x15.59/20.590.0022 > Ey
0.003/20.59 = ES2/0.59 =»ES2= 0.003x0.59/20.59= 0.000086 & £y
ES3= 0.0021= zy

Esfuerzos en el acero
Fsi= fy= 4200 kg/cm®
Fs2= Es Es2 = 2x 10%x 0.000086= 172 kg/cm?

Fs3= ry= 4240 ky,/cm

Fuerzas en el acero

Csl= Asl Fsl = 15x%x 4200= 63000, kg= 63 ton
Cs2= As2"Fs2 = 10x 172= 1720 kg= 1.72 ton
Tsl= As3 PFs3 = 15x 4200= 63000 kg= 63 ton

Fuerza en el concreto
Ce= abf”c = 16.47 X 30 X 136= 67 198 Kg = 67.198 ton.
cidlculeo de p:

P= ( CcrCS1+CS2~TSi ) F.R.= (67.198+63+L.72-63)0.8= 55.134 ton.

14



2i lculb de M

H= {eex: (h/2-a/2)o(cslx(h/2 S)v(C:JZ‘Yt )*CSBx(h/Z 5))5‘ R

S Piw 55,134 to»n
H'= 210442 ﬁanfm

Obtencidn de un punto cercano a Mo': 3

¢
50 o
~— T ST T L SO oS
]— O—-—0 CL 'fd 'L ]cu
/ o
40 |6 ©- £ *
l - o V=) Ta2
i % pam
— 30 —
suponiendo C= 10 cm = a = y.8c= 0.8x 0= & cm

Por triangulos semejantes

0.003/10= £S1/5 = ESl= 0,003X5/10 = 0.0015 < Ey
0.003/10= BS2/10 =» £S2= 0.003%X10/10= 0.003 > Ey
0.003/10= E£53/25 =+"E£53= 0.003X25/10= 0.0075 ¥ Ey

Esfuerzo en el acsro

Fsi= £5 Esi= 2%10% % g.uuls = 2000 kg/em?
FS2= Fy= 34200 kg/cm?

P53= Fy= 4200 kg/cm?

13

T M= (67 l°8x0 ll76 + 6320 13 + lk 72x D +_G3x0 15)0 8= 21.442 ron-m



Fuerza en el-acero

CSi='ASL FSii="15 % 3000 = §5000 kg

= 45 ‘ton,
TS1=-AS2.FS2'= 10 X 4200 ='12000 kg = 43 ton.
TS3= AS3 FS3 =15 X 4200 = 63000 kg = .63 ton.

Fderza en‘elthné:éto
Cc=-abf"c = 8X30X136 = 32640 kg =.32.64 ton.

- Cdleulo de 'P:

P = (Cc+CS1-TS1-TS2) F.R.= (32.64+15-42-63)0.8 = ~21.888 ton.

Cdlculo de M: ; ST
M= {32.64X0.1€+45X0.:15+63X0:15) 6.8 ="l~7§i38iton—m' !

P =—21.888 ton. .
M.='17.138 ton-m. "

_Obrencidn de un punto en la zona de falla por compresién

2003 A
T e yam Y Lo | -
t a Ce
.e Jom o ¢ ,,; ({13 g

suponiends c= 35 cm = a =0.5 c= 0.8X35= 28 cm

Por tridngules semejanzes

0.003/35 =
0.003/35 =

m

S1/30 == £81=0.003X30/35= 0.00257> Ey.
52/15 = ES2-0,003X15/35= 0.00129< Ey.

I



ES3 =0

Esfuerzo en el acero

FSi = Fy = 4200 kgscm’ o
FS2 = EsEs?= 2x105X0.00129 = 2580 Kg/en®
FS3 = 0 R

Fuerza en el acere .
63 ton-

CSl= ASl FSl= 15X4200 = 63000 Kg =
CS2= AS2 FS2= 10X2580 = 25800 kg = 25.8 ton
TSi= AS3 PS3= l5XO =-0 =

0. ton-

Fuerza en el concreto

Ce= abf"c = 28X30X136 = 114 240-Kg.='114.24 ton -

cilculo de Pt

Calculo de M:

M= (114.24X0. 06+63X0.15+0X0.15)0.8 =

. . P =162.432 ton
M= 13,043 ton-m

obtencién de un punto en la zona de falla por tensién: 5

043 te
8—0——0O 1 €] T L CTil
CL /—f u[ ' Tv
4
a0 lo ol - A E02 ol
1 o o £ - Es3 Ts2

—_30 —

Suponiendo c¢= 15 cm =» a= 0.8c = 0.8X15 = 12 cm



Por tridngulos semejantes

0. »a ES1=0.003X10/15=-0.002-4 Ey

2.003715 = ES1/]1
0.003/13 = E82/3 =» E52=0,003X5/15 =:0.00 ¢~Ey"
0.003/13 = ES3/2

0 = ES3= 0.003X20/15= 0.004 > Ey

Esfuerzo en el acero

= ©s Esi= 2x10% X 0.002 = 3000 kg/cm?

Fsl
F52= £s ES2= 2x10° ¥ 0.001 = 2000:kg/cm

FS3= Py = 4200 kg/cmz :

Fuerza en el acero

CSl= ASl FSl= 15X4000 = 60000 Kg = 60 ton
TSi="AS2Z F52= 10X2000 = 20000 Kg = 20 ton.
2= AS3 FS3= 15X4200 = 63000 kg '='63 ton

fuerza en el concreto

_Cc=_.abf"c= 12X30X136= 48 360 kg .=:.48,96 ton.

Cdlculo de P:

P= {Cc+CS1l-TS1-TS2) F.R.=(48.96+60-20-63)0.8 = 20.768 ton

Cdlculo de M:

M= (48.96X0.14+60x0.15+ 63x 0.15)0.8= 20.244 ton-m

20.768 ton
20.244 ton-m

]
[]

M

Obtencidn del punto a tensidn pura: 6

Roed
3 T Tsi
; e
|
.0 ~1Est Ts2
oo ~1€33 Ted

— 30 —
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Cen los puntos obtenides se grafica el diagrama de interaccidn a

escala. Con este diagrama, puede saberse la resistencia de la -
seccidn para cualguier combinacidn de P y M. También se muestra
la obtencidn de la resistencia de la columna cuande la carga ac-

tda con una eucentricidad de 23 com.

P(ton}

®(tea-m)

28

o

"
It
g

e= 235 cm= M/P

~130 4

Si suponsmos P= 100 ton pode-

MO3 onhtenes

M: ¢
M= Pe= 100x0.25= 25 ton-m
De la grdfica obtenemos:
Pr = 78.80 ton.



CAPITULO 1I1l. EFECTOS DE ESBELTEZ

3.1 Comportamiento y Variables Principales

El comportamianto d2 una columna que {orma parte de una es
tructura de concreto refeorzado es compleje, debido a que las es
tructuras generalmente son monoliticas vy a que las columnas es-
ta&n restringidas por otros elementos estructurales que influyen
en su comportamiento. Se han realizado ensaycs de columnas eos -
beltas gue forman parte de marcos de concreto. Sin embargo, la-

nterpretacidn de su comportamiento requierse un estudio previo-
del comportamiento de estructuras hiperestdticas. Sdélo se des-~

cribird la influencia de algunas variables sohre la resistencia

de columnas esbeitas que forman parce de astructuras.

3.1.1. Restriccidén lateral de los extremos de columnas

Seglin el RCDDF, se supondrd que una columna tiene sus o -

ente cuando forma parte de un entre

tremos restringidos lateral:s
piso donde la rigidez lateral de contravientos, muros u otros--
elementos que den restriccidn latzaeral no sea menor gue el 853 -

de la rigidez total de entrepiso fig. 3.1.

Planta Estructural Marco Muro Muro de Concreto

t fig, 3.1.3

20
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3.1.2, Altura de Columnas

La altura libre, d2 una columna a flexocompresidén es ia -~
distancia libre entre elemantos capaces de darle a la columna -
apoyo lateral. En columnas que soporten sistemas de piso forma-
dos por vigas v losas, la altura libre serd la distancia libre-
entre el piso vy la cara inferior de la viga mids peraltada Que -
llega a la columna en la direccidn en gue se considera la fle -
xidn fig. 3.2. En aguéllas gque soporten losas planas, la altu-
ra libre serd la distancia libre entre 2l piso y la seccidn en-
que la columna sa une al capizel, al dbaco o a la losa segin el
caso. )

1
AN NNNNNNN
===\

]

Hx f —_

Plonta

i
SoOeEetriEs
L 1

Elevacion

Una columna pu=de tener inicialmente dos alturas distintas
si e} peralte de las trabes es distinto.

3.1.3. TLongitud efectiva de pandeo

La longitud efectiva de pandeo, depende del grade de res -

triccidn de la sus extremos y de la posibilidad de -

<
gue exista desplazamiento lateral relativo. En ia fig. 2.1. se-
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muestran las- longxtudes efectxvas de pandeo de colnmnas con con-
dxcxones xdeales ‘de restrlcczcn (perfectamente artxculadas o per

fectamente empocradas;.;'

} | Vo i Lo Loy
U / [N 4 ’ §-
/ | \\ / 1
{ ! \ / )
! \ / v/ /
| \ / | / ! H'
I \ // l’ / /
i / / // !
ML Hﬂ ! o — - L
1 bl ;
Kreerice 0.5 07 : 1.0 1.0 2.0 2.0

Fig.3.3 Longitud efective de pandeo

El giado de restriccidn depende de la relacidn ontre las -
rigideces de las columnas y de las trabes, la cual puede definigp

se an la siguience forma:

{(Ec. 3.1.}
= 3R col
3R piso
En esta ecuacidén, R es la rigidez (EI/L): E Rcol se refiere

a las columnas que concurren en un nudo en la estructura; y R-
piso se refiere a los elementos que forman el sistema de piso y-
que estan contenidos en el plano del marco estructural que se -

analiza; o sea, gque no se incluyen en la suma las rigideces de
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las vigas.perpendiculares al marco fig. 3.4.

P P
-
K< 5
Movimientos laterales
Restringidos
I
Re! L
7
ATI RT2 &
RC2
re’]
q:o e o ¥=10
Empotre. Artisulecids

lexezo d

Movimientos laterales
%No Restringidos

=_ZRcol __RCI+RC2Z

ZRpiso  RTL1+RT2

Rigidez angular de la barra
(relativa)

{fig. 3.4}



Los nomegramas de 1z

sidn. Para ello es necesario obtene

I3
zi3.

‘nar’ lalongirud efectiva de

24

nos son Utiles para determi -

Fara miembros a flexocompre -
r la relacidén existente de -~

- ‘las ‘rigideces de columnas (I1/L) entre la de los miembros de fle-
xidén que llegap a un excremo de la columna, es decir,
{I/L} de trapes o vigas.

la rigidez

Una vez obtenida dicha relacidn y dependiendo del tipo de -

movimiento que

tiene la columna, de las grdficas obtenemos el va

lor de R gque finalmente multiplicado por la alrura de la columna

nos dard la longitud efectiva (H') de pandeo de la columna Ec.3,1

[+]

(3) Mascos conumenicalis

——0.3

L O

YA Y
oo
Pl 200
i00.0 100
50.0 N
30.0 5.0
200 20
10.0
2.0 20
8.0
7.0
6.0
3.0
4.0 20
3.0
20
(-]
1.0
o 10

(d) Mascos sin contraventear

¥

100.0
sC.0
300
200

IO,%
9
8.
60

50
40

30

20

[+]

¥ = Relacion de T (E1/8.) ¢ 103 clementos en compresidn 1 £ (E1/8) de clementos en flexidn dispaesios en un plano, en ¢l extremo de un e

menta en SOMprEnoh.
%, = Facioc de longitud ¢fccuva.

Fig. 3.5 Factores de longitud efectiva.
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3.1.4., Miembros en los que pueden despreciarse los efectos
de esbeltez seglin el RCDDP-87.

En miembres con ex

ngidos lazera
tos de esbeltez pueden des rse cuando la relaci
el radio de giroc r, de la

menor gue {34-12 M1/M2)}. =

P

seccidén en la dirsccidn

s ¢ 5

Dros coa =xtremos no res:iringidos lace
n

tambidn

almente en

r
o produzcan de

o

n anterior M

laterales aprec:ables ( en la

a
vor de los momenteos en los extremos del mi

M2 el m 1
ciente M1/M2 ©s positivo cuando 21 miembro se {lexiona en curva -
sencilla y negativo cuandc lo hace en curva doble fig. 3.6.

En miembros con eXtrencs no r2stringidos ldteralmenze en es-~
cructuras sujetas sélo a carga vertical, cuando dstas causen des -
plaZamientos laterales apreciables, los efectos de esbeltez pue -

den despreciarse si H'/r es menor que 22.

Extremos restringidos: EXtremos no restringidos:?
Hl/r<34-12 (M1/M2)-(Ec.3.2) H'/r € 22 (Bc.3.3)
ty
E
wal T -
s I
\ !
\ i |
Ly i rx*
. :
| 2 h ; * ry:03
! ! !
/ H
1/ ; ’
i3 curve S~ curve ‘5- i
simple donis p—— b —

(Pig. 3.6)



3.2. Método de Amplificacién de momentos del RCDDP-87

l::—-_—__- P

Incremento
Pandeo de momento
" por pandeo
¢
1
M= Pe+Py

T M=Pe
]p P

Los miembrés sujetos a flexocompresidn en los que no pue-
dan despreciarse los efectos de esbeltez, se dimensionardn para
la carga axial de diseflo, Pu, obtenida de un andlisis convencio
nal y un momento amplificade, Mec, obtenido aproximadamente can-
el procedimiento que sigue:

) Mc= FabM2b + Fas M2S (Ec.3.4 )
donde:
cm .
= —_— = 3
Fab 1= (Fu/Pe JL 00 (E€.3.5 )
cm= 0.60+0.40 :é > 0.40 (Ec.3.6 )
FRE2 EBY
B LI
Pe=—"gm {Ec.3.7 )
= Ec_Ig
EI= 0.4 17U (Ec.3.8 )
Fas= 1 +WU he

R70-1.27" he) {Ec.3.97)

26
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Donde:

U:

e
"

M2b=

M28=

Relacién entre el miximec momento de diseflo por carga muerta
y el miximo momento de disefio total. '

Suma de las cargas de disefio, muertas: y vivas, acumuladas -
desde el extremo superior del edificio hasta el entrepiso -

coasiderado.

Rlgidez de entrepiso, definida como la fuerza cortante en -
egse entrepiso dividida entre el desplazamiento relativo de-
los niveles gue lo limitan, provocado por la fuerza cortan-
te mencionada {(suma de rigideces de entrepisc de todos los-

marcos de la estructura en la direccidn analizada).
cantidad adimensional (factor de comportamiento sismico).
Altura del entrepiso {(entre ejes).

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 desplazamientos laterales apreciables. Este-
momento no se tomard menor que el que resulte de aplicar la
excentricidad minima prescrita.

Es el mayor de los momentos de disefio en los extremos del -
miembro, en valor absoluto, causado por aguellas cargas que
dan lugar a desplazamientos laterales apreciables.

Carga axial de disefio.

Momento de inercia centroidal de la seccidén bruta de concre

to.



]
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En flexocompresidn, se tomara igual a 0.8 cuando el nﬁgleq -
esté confinado con zuncho que cﬁmplé con 1os requisitos de -
5.3.4. ,0 con estribos gue cumplan con los requisitos
de 5.3.4. . ; ’

Médulo de elasticidad del concreto
. 2
Ec= 13000 Y f'c xg/cm (concreto clase 1) {Eec.3.10})

Ec= 8000 4 I'c Kg/cm2 {concretc clase 2) (Ec.3.11)

De acuerdo con la prdctica comin en el D.F. y para simplifi-

el proceso de andlisis consideramos:

Para los concretos clase 1: f'c > 250 kg/cm2
Para los concretos clase 2: f'c o 23590 kg/cm2
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CAPITULO IV. DISERC PLASTICO

4.1 Datos de disefio

Para realizar el disefic de una columna rectangular de con -
creco reforzado debemos conccer sus elementos mecdnicos o fuer -

zas internas (r:omentos, axiales y cortantes}, las cuales se ob ~

i
m
it
foe
"
v
9]
0
o
o
¥
4]
w
a3
o4
I
o
m
o

tienen de los andlisis ajo cargas de ser-~
vicio.

Pe Pex Psy

Hu-}QHzn ””‘>‘< >’?~n

u;,.>§m m§< >§.,ﬂ

statico Sismo en "X* Sismo en “Y¥"

{9

4.1.2 Combinaciones de acciones de disefio o filtimas

F.C=
F.C=

b

3t i Estruc
Carga Estitica { {Estructuras grupo B)

F
.5 {(Estructuras grupo A}

-

Las combinaciones que se hacen con las {uerzas internas de -
la fig. 4.1 son las siguientes:

Carga Estatica
PuE = PE*F.C
MTEX = MEX2*F,.C

MTEY = MEy2 * F.C
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Excentricidad de disefo.
i MEX2 - Maccx = PuB-* ex 0.0 h.ﬁ
MEy2 Maccy = Puf * &y 0.05h 4 ey >
h = Dimensidén de la seccidn en la direccidn analizadé i
Carga estdctica y sismo en "x". . . F.C. = 1.1

PUESX + 0.3 Psy ) F.C
MTESx = MEX2 ¢ F.g - Msx* F.C

MTESy = MEy2 * F.C + 0.3 MSy*F.C

it
g
[y]

*
ol
)
b

Carga estdcica y sismo en "y". . . F.C = 1.1

PUESY = ( PE = PS5y + 0.3 PSx } F.C

MTESY = RMEY2+ F.(C. + MSy * F.C.
MTESX = HMEX2* F.C. + 0.3 MSx * F.C

Nota: Este proceso se hace para los datos de la parte suparior y
los de la parte inferior; tomandose de ellos los mds desfa
vorables para el disefo,

4.2. Diseflo a flexocompresidn

La columna se debe armar para la condicidn mas desfiavorable,
pudiéndose utilizar dos alternativas. La primera =s mediante la-
obtencidn del diagrama de interaccidén de la seccidn de la colum-
na, como se describe en el capitulo II, y la segunda utilizando-
las griaficas de disefo plastico del Instituto de Ingenieria No.-
428, las cuales presuponen el diagrama de interaccidn en forma -
adimensional y abarcan una gran variedad ae seccivnes, tipcs de-
refuerzo v condiciones de carga; <en las cuales se deben fijar *-

los siguientes valoras:

a) concrezo f'c, f*c, f"c¢
b} Acero ty

c) la relacidn d/h; la cual £ija el peralte efectivo
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d) calcular

: . K
gq= Bgfy/f"c }-K (De gra&ficas) [
: z0ne de felle
2. . " T sor compresidn
h c s
6 !
. - "na
. . : .
K= Pg 2 ! zena o folls
FRbhi"c § ! por tensids
b R
[
S
R= Mu =
FRbhZfc

Grdfica Adimensional

£l disefio lo podemos realizar suponiendo un Bl Porcentaje -
de acero) si conocemos las dimensienes de la seccidn transversal
de la columna o viceversa, conocido el Rypodemos calcular las di
mensiones de la seccidn transversal. Pero segin el RCDOF-87, la
relacidén entre la dimensidn transversal mayor de una columna y -
la menor no excederd de 4. La dimensidn transversal menor seri-
por lo menos igqual a 20 cm. £1 porcentaje de acero no sara menor
que 20/fy, ni mayor gue 0.06. El nimero minimo de barras serd de

cuatrc en columnas rectangulares.

T
|
] . As
! [ 20/¢y « Bg 0N_08R
h/be 4 Pg=_As ...{Ec. 4.1}
h ; bh
' . o b 2> 20 cm
o &
15
—_—b
Donde

Ry = Porcentale de acero
As= Area de acero
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Obtenida el As, proponemos un arraglo de varillasy obtene -
mos la resistencia de la columna para esa combinacidn por medio-
del diagrama de interaccidn o por las grdficas para disefo plds-

tico.

4.3 Diseflo por Cortante
4.3.1. Datos de disefio por Cortante

Cuando la columna estd sometida a fuerza cortante se debe -
disefiar para que resista tales efectos; se tendrd que revisar -
pé:a las dos direcciones (si es el caso), actuando simultdneamen

te.

la. Condicidn VUEx ; PukE
vug

2a. Condicidn VUEx + Vsx ; PuE+ Psx + 0.3 Psy
VueEy + 0.3 Vsy

3a. Condicidn VuEx + 0.3 ¥Ysx ; PuE + pPsy + 0.3 Psx
VugEy + Vsy

4.3.2 Diseflo por cortante conforme el RCDDP-~87

a) Refuerzo transversal
En miembros a flexocompresidn en los que:
Pu ¢ 0.7 Ag f*c + 2000 As (Ec. 4.2 )
se tomaran las siguientes ecuaciones :

Si p'4 0.01
Ver= (1+0.007(Pu/Ag)})Fr bd (0.2 + 30 P') JE¥¢l (Ec.4.3)
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Sip'® . 0.01

ver= (150,007 (Pu/Ag)) 0.5 ®rbd NFrcol ©

bonde:

Pu
ver

Para valuar p°

T

e & @ . P! =_as (4 varillas) (Ec.4.5)
/ - .
7/
[ *
,
h|e o |
i
hd .
"'
J_( e _o o |2
—— b —
si Pu > 0.7 Ag f*c = 2000 As (Ec. 4.6)

se hard variar linealmente ver en funcidn de Pu, hasta cero para:

Pu = Ag f"c + Asfy (Ec. 4.7}

b) Refuerzo por tensidn diagonal

Este refuerzo debe estar formado por estribos cerrados per-
pendiculares u oblicuos al eje de la pieza, barras dobladas o -
una combinacidn de estos elementos. Para estribos de columnas no
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se usarid acero de grado mayor que ‘el 42.

Si vu.> Ver 5= FRAVFyd £  FRAVEY (Ec. 4.8)

Vu=Ver 3.5b
Donde:
Av = Area transversal o area del estribo
Vu = Cortante de disefio
§S = separacidn de estribos
Limitaciones: s 7 5 cm
Si Ver £ Vu & 1.5 FRbd {f+c! entonces

S 0.5 d

Si Ver £ Vu > 1.5 FRbd €+c’ entonces

5 & 0.25d

en ningin caso Yu)> 2FRbd  £*c

si VYu £ ver enctonces se colacardn estribos por especificacidn.

¢) Separacidn por especificavidn:

Smax = (83507 {fy)) Bv Donde:
Smax = 48 fde 8v = Didmetro del refuerzo vertical
fle = Didmetro del refuerzo transver

sal.
Smax = b/2

L2 separacidn mixima de estribos, se reducird a la mitad de
la antes mencionada, abajo vy arrina de cada unifn de enlumna con

trabes o losas, en una lengitud ne menor gue:

lo. B ( Dimensidn transversal mdxima )



2o0.
lo.

H/6
60 cm.

4.4. Revisidn del digefio de Columnas

35

Cuando la columna trabaja a compresién y flexidn en dos di-

recciones v tiene seccidn rectangular puede usarse la fdérmula de

Bresler
que:

PR

donde :

PR
- PRX

PRY

para la revisidén de nuestro diseflo y €sta consiste en

1 N {Ec. 4.9}
(1/PRx)+{1/PRy}-{1/PRo) ’

carga normal resistente de disefio,. aplicada con -las
cenctricidades ex ¥y ey. ) B
Carga axial resistente de diseflo, suponiendo

ex = ay = 0

Carga normal resistente de disefio, aplicada con una
centricidad ex en un plano de simectria.

Carga normal resistente de disefio, apli.ada con una
centricidad ey en el otro [ ‘anoc de sime:ria. ’

ex

ex

La Ec. 4.9 es vdlida para PR/PRo» 0.1. Los valores de ex -

y ey deben incluir los efectos de esbeltez y no seradn menores gue

la excentricidad de disefo.

Para valcresc de PR/PRo menores que 0.10, se usard la expre -

sidén siguiente:

Mux + Muy 2 1.0 (Ec. 4.10}
MRX MRy

donde:



Mux
Muy
MRx
MRy

Momento
Momenta
Momento

Momento

de disefo en el eje x
de diseiio en el eje v.
resistente de disefioc en el eje x.
resistente de disafio en el eie y.

36
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CAPITULO V. COLUMNAS DUCTILES

5.1 Requisizos generales conforme al RCDDF-87

Puctilidad.- Es la propiedad que tiene un material de sufrir -
grandes deformaciones antes de romperse. La ductilidad es la -
propiedad de las estruciuras de experimen:zar grandes deformacio
nes antes de la falla sin que se incremente el nivel de la fuer
2a que sobre ellas actia. -

Los reguisizos gque debe de cumplir un marco o sistema de -
marcos para considerarlos como dGctiles seon que, deben de ser -
¢colados en 2l lugar, disefados por sismo con unh factor Q= §: o-
también con el mismo factor Q a los marcos de estructuras, for-
madas por marcos y muros de concreto reforzado gue cumplan con-
el requisito 4.3.2Ade1 RCDOF-87, o0 a marcos y contravientos que
cumplan con 4.6 del mismo; en las que la fuerza cortante resis-
tida por los marcos sea por lo menos el 50%i de la cotal, y, asi
mismo, a los marcos de estruczur2s coladas aen el lugar, disena-
das con Q=3 y formadas por marcos ¥y MuUros o contravientos que -
cumplan con 4.3.2 o 1.6 del RCDDF-87, en las que la fuerza cor-
tante resistida por los marcos sea menor qus 21 50% de la rozal.
En todos los casos antericres los reguisitos s+ aplicardn tam -
bién a los elementos esctructurales de la cimenzacidn.

Sea que= la estructura esté fcrmada sdlo de marcos o de mar
cOs y muros o contravientos, ningin marco se disefard para re--
sistir una fuerza cortante horizontal menor que el 25% de la --
que corresponderia si trabajara aislade del resto de la estcruc-
tura.

La resistencia ['c 2 220 kg/em™ v fy £ 4200 kg/cm2

5.2 Miembros a flexidn.

Los requisitos de esta seccidn se aplican a miembros prin-
cipales, que trabajan esencialmente a flexidn. Se incluyen vi -
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gas y aquellas columnas con cargas axiales pequefas:

Pu & Agf'c/10 {Ees 5.1)

5.2.1. Requisitos geométricos
a} El claro libre nc debe ser menor que cuatro veces el pe-
ralte efectivo.
b) La relacidén entre el peralte y el ancho no serd mayor -

gue 3.0

¢) La dimensidn transversal menor serd por lo menos igual a
25 cm.

5.2.2. Refuerzo longitudinal

En toda seccidn se dispondrd de refuerzo tanteo en el lecho-
inferior como en el superior. La cuantia para columnas Pg no se-
rd menor que 0.01, ni mayor que 0.04.

En las barras para flexidn se permiten translapes sdlo si -
en la longitud de translape se suministra refuerzo transversal -

de confinamiento.

5.2_.3. Refuerzo tranaversal

Se suministrardn estribos cerrados del No. 2.5, en cada ex-
tremo del miembro sobre una distancia de 2h. El primer estribo -
se colocard a 5 cm de la cara del nmiembro y la separacidn de los
estribos no excederd de a) 0.254, b) 8 fv,c) 24 fe y 4) 30 cm.

Fuera de la zona definida en el parrafo anterior, la separa
cidén de los estribos no serd mayor que u.5d a todo lo largo.

5.2.4. Requisitos por fuerza cortante

Los elementos que trabajan principalmente a flexidn se di -
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mensionardn de manera que no presenten falla por cortante antes
que puedan formarse articulaciones pldsticas en sus extremos. Pa
ra ello la fuerza corcante de disefio se obtendrad del equilibrioe
del miembro entre caras de apoyos; se supondrd que en los extre-
mos actéan momentos del mismo sentido valuados con las propie -
dades del elemento en esas secclones, sin factores de reduccidn
y con el esfuerzo en el acero de tensidn al menos igual a 1.25-
fy.

Como opcidn, puede dimensionarse con vase en la fuerza cor
tante de disefio obtenida del andlisis, si al factor de resisten
cia, FR, se le asigna un valor de 0.6, en lugar de 0.8.

5.3 Miembros a flexocompresidn

Les regquisitos de esta seccidn se aplican a miembros. en los

Pu > Agf'c/l0

5.3.1 Requisitos geométricos

a) La dimensidn transversal minima ne serd menor qQue 30 cm,
b} El &rea, A¢g, no serd menor que Pu/0.5 f'c para toda com
binacidén de carga.

c) La relacidn entre la menor dimensidn transversal y la -
dimensién transversal perpendicular no debe ser menor -
que 0.4.

9

La relacidn entre la altura libre y la menor dimensidn-
transversal no excederd de 15.



a)'b’ > 36 em

b) Ag= bh > Pu/0.5 £'c
c) b/hn 2-0.4 :

a) H/b £ 15

| e I o

— b ——
5.3.2. Resistencia minima a flexién

La resistencia a flexidn de las columnas en un nudo.deben-

satisfacer la condicidn siguiente:

ZMe 2> 1.5 € Mg

dende:
*Me= Es la suma de los momentos resistentes de disefio de -

las columnas que llegan a ese nude, referidas al cen -

vtro del nudo.

EMg= Es la su..a de los mowantos resistentes de disefio de -
las vigas que llegan al nudo, referidas al centre de -

1]
este.

Las sumas antériores deben realizarse de modo que los mo-
mentos de las columnas se opongan a los de las vigas (fig. 5.2)
La condicion debe cumplirse para los dos sentidos en que pusde-

actuar el sismo.



Pig. 5.2. Xudo formado por

vigas vy

columnas .

Al calcular la carga axial de disefio para la cual se valde

el momento resistente,

Me,

de una colunmna, la

fraccidn de dicha

carga debida al sismo se tcmard igual al deble de la calculada,

cuando esto conduzca a un momen

so, la columna se d

de carga mencionado, f:

Como cpeidn,
mentes y fuerzas
de

lor de 0.46.

el fac:or

Py

My
e

ensicnard t

g.
xocompresidn se temard igual a

las columnas
xiales de

a
rasistencia por flevocompresidn

I

J.3.

ros

disefic obtenidos

3e

ax= Muy,/Pu = MRX

2y= Mux,/Po = MRy

Pu= Pestitica + Psismo
Pu= 2 Psismo

axl= Muy/Pu = MRxl f

eyl= Mux/Pu = MRyl

s MRxl MRx ) FR
MRyl MRY j Pu=

resistente menor.

del andlisis,

£n tal ca-

mando en cuenta el incremento-

istencia por fle

podran dimensionarse con los me-

si -

le asigna el va

Del diagrama de
interaccidn

= 0.8 Yy
Pest +

2 Psismo
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5.3.3 Refuerzo longitudinal

La cuantia de refuerzo longitudinal,. Ry .no serd menor qué
0.01, ni mayor que 0.04.

Sbélo se permitird formar paquetes de dos barras.

5.3.4 Refuerzo transversal

Debe cumplir con los requisitos de 4.3,2, c) y los que se

enuncien, no debe ser de grado mayor que el 42 (fy=4200 kg/cmz).

En.la parte inferior de columnas de planta baja este re -
fuerzo debe llegar hasta media altura de la columna vy debe con
tinuarse dentro de la cimentacidén al menos en una distancia =
tgual a’la longitud de desarrollo en compresidn de la barra -

mds gruesa, fig. 5.4, a).

En columnas de nlcleo rectangular, la suma de las drecas de
estribos y grapas, Asn, en cada direccidn de la seccidn de la -
columna no serd menor que:

0.3 | _Ag _, _f'c s . £'c
{ A 1) £y She & Ash » 0.12 £y

Shc {(Ec.5.1)

Este refuerzo transversal debe estar formado por estribos-~
cerrados de una pieza, sencillos o sobrepuestos, de ndmero no -
menor al 3. Cada extremo de una grapa debe abrazar a una barra
longitudinal de la periferia con un doblez de 135° seguide de-
un tramo recto de al menos 10 didmetros de la grapa.

racidén del refuerzo transversal no debe exceder de-
4/8, ni de 10 cm, En ¢l restu de la columna, el refuerzo trans

versal cumplird con los requisitos de 5.2.
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Cimentacion Actbxh
] P
’ b) Seccion
a) Alzado

fig. 5.4 Armado de columna (panta baja}

5.3.5. Requisitos para fuerza cortante

Los elementos a flexocompresidén se dimensionardn de manera-
gque no fallen por fuerza cortance antes que se formen las articu
ones nlAsticas en las vigas. Para ello, la fuerza cortante-

de disefio se cbtendrd del equilibrio del elemento en su altura -

libre suponiendo en cada extr2me un momento igual a la
vramo inferior de columnas de planta bhaja, se-

1.5 Mg. En el ax
usard el momentoc resiscente de disedic gue conduzca al mayor

nomento resistente. En el extremo superior de columnas del -
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dltimo enzrepisc, 3& usard 1.3 Mg (Mg esta definida en 5.3.2}).

Cuande las ceclumnas se dimeasionen por flexocompresidn se -
puede como opcidn, disedar a partir de la fuerza de disefic obte-
nida del andlisis, wvsando un FR= 0.5.

5.4. Uniones Viga- Columna

5.4.1 Regquisitos Generales

Las fuerzas gue intervienen en el dimensicnamiento peor fuer
za cortants de la unidn se determinardn suponiendo que el esfuer
20 de zensidn en las barras longitudinales de las vigas gue lle-

El refuerzo longitudinal de las vigas gue llegan a la unidn

debe pasar dentro del ndcleo de la cclumna fig. 3.

Una unidn viga-columna o nudo se define como aguella parte-
de la cclumna comprendida =2 el peralte de las vigas gue llegan-

a ella.

5.4.2 Refuerzo transversal

2n un nude debe sunministrarse el refuerzo transversal mini-
mo especificado en 5.3.4. Si el nudo estd confinado por cuatro -
trabes que llegan a él y el ancho de cada una es al menes igual-
a 0.75 veces el ancho respectivo de la columna, puede usarse la-

mitad del refuerzo transversal minimo.



45

(-
A
I L]
i
124y
1. -
‘o . LY fig. 5.5 Detalle de ancla
N . =
L ~ e je del refuerzo-
=4ds de una viga en -

una columna de -
borde en zona --
sismica.

JL

5.4.3 Resistencia a fuerza cortante

Se admitird revisar la resistencia del nudo a fuerza cortan-
te en cada direccidn principal de la seccidn en forma independien
te, La fuerza cortante se calculard en un plano horizonzal a me -
dia altura del nudo. En nudos cor linados como dice 3.4.2, la re-

sistencia de diseflo a fuerza cort- 1te se toma igual a:

VCR =

N
w
o]
o
-

¥
2]
o
]
k=3

en otros nudes

VeR = 4.5.7FR {f=c! beh.

La cantidad be es el ancho efectivo del nudo y h es la dimen

sidn zransversal de la celumna en la direccidn de la fuerza. El -

ancho be s2 tomard igual al promedio del anche 42 la & las 535~
censideradas y la dimensidn transversal de la columna normal a la
de

fuerza, paro no mavor gue 21 ancho la o las wvigas mas h.
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5.4.4 Anclaje del refuerzo

Toda barra de refuerzo longitudinal de vigas que -termine en
un nudo debe prolongarse hasta la cara lejana del nlcleo de la - .
columna y rematarse con un doblez a 90° seguidos de un tramo rec-
to no menor de 12 didmetros. fig. 5.5.

Los didmetros de las barras de vigas y columnas que pasen -
rectos a través de un nudo deben seleccionarse de modo que se -~
cumplan las relaciones siguientes

h (columna)/ db (barras de vigal 3 20
h ( viga )/ db (barras de columna) 2 20

Cuando un cambio de seccidn de una columna obliga a doblar-
sus barras longitudinales en una junta, Ia pendiente de la por, -
cidn inclinada de cada barra respecto al eje de la columna no ex
cederd de 1 a 6. Fig. 5.6.

e o some-] |1
A ]
.
-
lomgltudinel] | ]
L 78¢cm - §
Pandlente | o |
maximo —
; T8 cn Som %’
16 L. ta
{ ~ = - 1
l / Refuerzo especiel de
e fig.5.6 Detalle del re
T fuerzo en los-
Katrives pare rull’- cambiros de sec
tie | . - =
rotivon cidn de colum-
fuers nas.
on lus verilias

lomgltudingles A
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Ejemplo: -
Disefar la columna B-3 sujeta a flexocompresién biaxial, se-

gin los datos dados, bajo carga muerta, viva y accidental; supo -
niendo sus extremos restringidos.

[1>1") 800Q 800 800

Columnacs 40y 60

®-
.

{71%  Trabas long, 30x 60
fr Trabes trans. 35x 70

1780

Yo e 4 o o

Planta

T
-faao

. ¥

| 780

B ; HE

N [

@4 4L 1 L J L 1
800 800 600 800

180 780

Elevacidn marco eje @ Elevecién marco oje @
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Datos del andlisis estructural por carga vertical y horizontal

P Y PE=50ton-m
MEY: 4.0 fonn Psx=15 ton-m
é X MsY:iS tosa Psy= 20 ton-m

MEX=8.3 toa-m /Z

MEX:14 toR-m

/v

MEY:38tmm

- - | x

c M8Y: ZOteswm
EX: 6.0 toam /<

NEX: 18 tanm

Datos de disefio

£re= 250 kg/cm§ Revisidn de la geometria de

fy =4200 kg/cm la seccidn

Rx= 60 cton/cm

Ry= 30 ton/cm T

0= 2 i

wu= 744 ton }

F.C.= 1.4 oo

F.R.= 0.8 i
| hs/bed; 60/40= 15 2 4
er b >» 20; b= 60 cm

p=<0



Solucién:

Combinacién de acciones- de ‘disefio. .

carga estdtica { carga-muer:

Pu= ? E XF.C. = 30 x'1.4= 70 ton.

Caso 1

Extremo superior

Mux= MExxF.C,= 5,5xl.4=7,7 ton-m
Muy= MEyxF.C.= 4.0xl.4= 5.6 ton-m Muy= MEyxXF.C.=6.5x1.4=9.1 ton-m"

arga viva ')

Extremo inferior

Carga estitica y accidental en "x".... P.C. 1.1:

Puy =

{PE+Rsx+0.3 PsyT F.C.=

Puz= (PE+Psx-0.3 Psy) F.C.

Caso 2
Extremo
Muxs=
Muy=
Extremo

Mux=

Muys=

Casp 3

Extremo
Mux=
Muv=

Extremo

Mux=
Muy=

Puy =

superior

{
(

MEX+ MSX) F.C.= (5.5

MEY+ 0.3 MSY) F.C.=

inferior

(
{

MEY¥-0.3 MSY) F = (6

superior

+14)1.1 = 21.45 ton-m

{50+15+0.3x20)1.1
(50+15-0.3x20)1.1

MUux=MEX XF.C5-6.0x1l.+8.4

=78.1 ton
=64.,9. ton

(4.0+0.3x15) 1.1=9.35 ton-m

MEX+MSX) F.C= ( ©¢,0+18}) 1.1= 13.2 ton-m

.5+0.3x20) 1.1= 13.75 ton-m

(MEX+MSX) F.C= (5.5+14})}1.1= 21.45 zon-m

(

MEY~0.3 MSY}F.

inferior

{
(

(

MEX+MSX) F.C=
MEY-0,3 MSY) P, C= (£

PE- Psx+0.3 Psy)F.C=

(- 6.0+18)1

1=

L5-0.2

(50-15+0.3x20}

3.2 ton-m

1.x=

C= (4.0-0.3%15)1.1=0.55 ton-m

1
Ral) 1.i- ¢.553 cton-m

45.1 con
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toa-m



Pya=

Caso 4
Extremo
Mux=
Muys=
Extremo

Mux=
Muy=

Caso 5
Extremo

Mux=
Muy=

Extremo

Mux=

Huy=

(PE- Psx-0.3 Psy) F.C= (50-15-0.3x20) 1.1=31.9 ton

superior

(MEX-MSX) F.C= (5.5-14) 171=-9;35 €on-m ="
(MEY+0.3 MSy )} F.C= {4.0+0,3x15) LI.1=.9.35 ton-m

inferior

(MEX-MSX) F.C= (-6.0-18) 1.1=-26.4 ton-m.
(MEY+0.3 MSY) F.C= (6.5+0%3x20) 1.1="13,75 ton-m

superior

{MEX-MSX) F.C= (5.5 .-~14)1.1=-9.35 ton-m. i
(MEY=0.3 MSY) F.C= (4.0-0,3x15).1.1=-0.55 ton-m - -
inferior

{NEX-MSX) F.C= {-6.0-18) 1.1= -26.4 ton-m

(MEY-0.3 MSY) F.C= (6.5-0.,3%x20) 1.1~ V.35 ton-m

Carga estdtica y accidental en *y"..... F.C = 1.1

Puss
Pug=

Caso 6
Extremo

Muy=
Mux=

Extremo

Muy=

Mux=

{PE+ Psy+0.3 Psx) F.C= {50+20+0.3x15} 1.1= 81.95 ton
(PE +Psy-0.3 Psx) F.C= (50+20~0.3x15) 1.1= 72.05 ton

superior

{MEY+MSY)} F.C= (4.0+15) 1.1= 20.9 ton-m
(MEX+0.3 MSX) F.C= (5.5+0.3x14) 1.1=10.67 ton-m

inferior

(MEY+MS¥)F.C= (6.5+20) l,1= 29.1l5 ton-m
(MEX+0.3 MSX) F.C= {-6.0+0.3x18) 1.1=-0.66 ton-m



Caso 7
Extremo
Muy=

Mux=

Extremo

Caso 8
Extremno
Muy,

T
Huxs=

Extremo

Muy=

Mux=
caso 9

Extremo

Muy=
Mux=

superior

(MEY-MSY) F.C= {4.0+15) ‘1.1 =.20.9 ton-m.

(MEX-0,3 MS£) F.C= (5,.5-0.3xI4) l.1= 1.4iton-m

inferior

{MEY+MSY) F.C= {(6,5+20)1.1= 29,15 ron-m

(MEX=0.3 MSX) F.C= (-0.6-0.3x14) 1.1=-12,54 ton-m

{PE-Psy+0.3 Psx} F.C= (30~20+0.3%15) 1l.i=
{PE-Psy-0.3 Psx) F.C= (50-20-0.3x15}) 1l.1=

suparior

(MEY-MSY} F.C= (4.0-13) 1.l= -12.10 ton-m
(MEX+Q.3 MSX) F.C= {5.5+0.3%14) 1.1=10.67

inferior

{MEY-M5Y) F.C= (6.5-20) 1.1= -14.8% ton-m

37.95 con
28.03 ton

Ton-m

(MEX+C 3 MSX) F.C= (~6.0+0.3x18) 1.1i=-0.68 ton-m

superior

{MEY=-MSY) F.C= (4.0~13) l.1= -12.10 tcn-m

{MEX~0,3 MSX) F.C= {5.5-0,3x14}) l.1l= L.i3ten-m

inferior

(MEY~MSY)} P.C= {6.5~20) 1,l=<14.45 cun-m

(MEX~0.3 MSX) F.C= (~6.0-0.3x18}) 1.1= -12.

;2 ' -
optencidn de B /r y rigidez en los nudos

Eje °X*

. Hx= 690 cm (Althra libre)

54 ton-m



Nudo superior ..

e= 4t 6 40 cm
e= {x10= 40 cm

e= 30 cm
1
[1- T
r Yo 10 x 110 x 30 = 12.7 cm

30 X 50+ 110xl0

Fe= (110x103/12)+110x20x17.3%+ (30x503/12)+30x50x12.7%
It= 892820.67 cm? sl
Icols 60 X 403/12= 320000 cn?

Rigideces

K traces= 892820.67/600= 1488 cm’

K col sup.= 320000/550= 582 cm>

K ecol inf.= 320000/750= 427 Cm3

Y» = ZK _cols. 582 + 427 _ 0.34
K trabes 1488 - 1488 :

Nudo inferior
Como se trata de un empotramiento perfecto

Yo = 0

Del nomograma para columnas con movimientos restringidoe

i
Gue:

{fig. 3.5) raenemec

K= 0.56 =ay'= KHx= 0.56x690= 386.4 cm

r= 0.3h= 0.3 (40)= 12 cm
H' /r= 386.4/12= 32.2



Eje "y"

Hy= 680 cm {Altura-libre}l

Nudo superior

R ¥= _10 x_115 x 35 _ '
1 ' i 35%60 + 115x10  L2-40 em
i | i o
; ! r
1
70—~ + + T —iL
B - »
(SO 1 —T
g B
i 38

I1t= (115 x 103/12) + 115 x 10 x 22.6%+ (35x60°/12)+35x60x12.4°
It= 1549853.33 cm® : ST
I cols= 40 x 60°/12= 720000 cm’

Rigideces
3

>

trabes= 1549853.33/750= 2066 cm
col sup.= 720000/550= 1307 cm®
col inf.= 720000/750= 960 cm>

-

Ya = &K cols = _1307 + 960

= 0.55
€K trabes 2066 + 2066

Nudo inferior

Como se trata de un empotramiento perfecto
Vs =0

Del nomograma para columnas con movimientos restringidos -7
{(fig. 3.5) tenemos Jue: ‘



K= 0.58 = #'= KHy= 0.58 x 680= 394.4 cm
r= 0.3 h = 0.3 (60)= 1B cm

]

g Sr= 394.4/18= 21.91

e

Revisién de los efectos de esbeltez

Direccidén *x"

Caso 1

- (o (ML .
SiH/r 33-12 "4,y 7| no hay efectos de esbeltez

donde:

Ml= momento toctal menor
M2= momento total mayor

32.3 £34-12 (7'7/8.4) se flexiona en curva simple
32.32 23 .°. se tcman en cventa

Casos 2 y 3

32.3 £ 34=-12 (-{13.2/21.43)) se flexiona en curva doble

32.3 4 41.4 .'. no se toman en cuenta

Casos 4 y 5

32.2 £ 34-12 (-{-9.35/-26.4)) se flexiona en curva doble
32.2 £ 38.25 . . no se toman en cuentca

Casos 6 y 8

32.2 <34 - 12 (-0.66/10.67)

32.3 < 33.26. no se toman en cuenta

Casos 7 y 9

32.2 «34-12 (1.43/12.54)se flexiona en curva simple
32,2 ¥ 32.63.. no se toman en cuenta



Direccidn "y"
Caso 1

21.91€34-12 (-(5.6/9,1)). s fléxiona en curva doble
21.91 < 41.38° . . no-se tomanen cuenta

Casos 2 y 4 ;

21.91< 34-12 (-(9.35/13.75)) se flexiona en curva doble

2191 < 4216 . '.no ‘se toman en cuenta

Casos 3 y 5
21.91<34-12 (0.55/0.55}) se flexiona en curva simple

21,91 < 22,0 . . no se toman en cuenta

Casos 6 y 7 .
21.91 < 34-12 (-(20.9/29.15)}) . se flexiona en curva doble

21,91 < 42,6 .... no se toman en cuenta

Casos 8 ¥ 9

21.91<34-12 (-(-12.10/-14.85)) se flexiona en curva doble

21.91 < 43,8 . . no se toman en cuenta

Amplificacién de momentos

Caso 1 direccidén "x* inico caso

cm= 0.6 + 0.4 (Mm2y= 0.6v0a (7T,

Ec= 14000 Y f7g= 14000 V250= 221359.4 kg/cm’

Ig= bh3/12= 60 x 403/12= 320000 cm?

U= [M (c.M)/ M total] =]0.7 x 8.4/8.4] = 0.7

EI= 0.4 Ec Ig/l+U = 0.4 X 221359.4 x 320000/1+0.7=1.666x10%kg/cn?
Y322 5.8 W ai.666x10' "/ (486.41%= 881402.98 Kg

Fas= 1+ {(Wu /HE)/(Rx/Q) - 1.2 x ( Wu/HE})
= 1+ ((744/750)/(60/2)~1.2x (744/750))= 1,03



5 B 7:7 ton-m’
' R KR 8.4 ton-m
) Fab ' (M2b}' + Fas: (MSX) : :
MCL= 1704 (7:7)= 8.01 ton=m
MC2= 1.04 (8.4)= B.74 ton-m

Obtencidén de combinaciones de diseifio

El Reglamento especifica que se deben rtomar en cuenta las
excentricidades minimas accidentales, las cuales tienen los si

guiences valores.

1]

e accx= 9,02 m 2 cm

e accy= 0.03 m = 3 cm

Caso 1

Pu xeacex = 70x 0.02= 1.4 ton-m = MEX 2
Pu Xeaccy = 70x 0.03= 2. ton-m = MEY 2

i em T

56

Se toma el mayor de MgX y MEX2 en ambos extremos y lo mismo

para MEY y MEY2, sumdandoseloc al momento accidental en valor abse

luto.

Combinacién 1 Combinacién 2
Pu= 70 ton Pu= 70 ton

Mx= §.01 ton-m Mx= B8.74 ton-m

My= 0,10 ton-m
uny= <40 Con-m

My= 3.6 ton-m

Caso 2

Pulx¥e acex= 78.1x 0.02= 1.56 ton-m = MEX2
Pulxe accy= 78.1x 0.03= 2.34 ton-m = MEY2



Combinacidn 3

Pa= 78,I ton
Mx= 21

My= 3,

Ten-m

ron-m

Pu2
Puz

64.9
63.9

x 0.02=
x 0.03=

Xe accx=

Xe aceys

Combinacidn 5
645.9

21.45
3.1315 ren-m

Pu= Ton
Hx=

My=

Ton-m

Caso 3

Pul xeaccx= 1.56

2.5

Ton-m =

rs
I
[
4]
|
i

Pul x eaccy=

Combinacidén 7

78.1
21.45
2,89

ton
Ton-m

con-m

Pu2 x a2
Pu2

1.30
1.93%

AcCCR=

X e accy=

Combinacidén 9
64.9 ton.

Hx= 21.45 con-m

2.50 con-m

Caso 4

45.1x 0.02=
45.1x 0.03=

Pul x e accx=
Puld x e accy=

ton-m =

Lon-m =

" Combinacidn 4
Pu=78.1 zon
Mx= 14.76 ton-m
My= 13.75 ton-nm
1.30 ton-m = MEX2
1.95 ton-m = MEY2

‘Combinacidn 6

Pu= 64.9 ton
Mx= 14.5 ton-m

My= 13.75 ton-m

MEX2

MEY2

Combinacidén 8

Pu= 78.1 ton
Mx= 14.76 ton-m
My= 2.89 ton-m
MEX2
MEY2

Combinacidn 10

Pu= 64.9 ton
Mx= 14.5 rvon-m
My= 2.50 woa-o

~w

0.9 con-m=
1.35 ton-m MEY2

MEX



Combinacién 11

Pud4
Pu4d

45.1 ton
10,25 ton-m
9.35 zon-m

% eacecx= 31.9%x 0.02= 0.64 ton-m
x eaccy= 31.9x 0.03= 0.96 ton-m

Combinacidn 13

Combinacidén 12

My=

45.1 ton
26,4 ton-m
13.75 ton-m

MEX2
MEY2

Combinacidn 14

31.9 ton
26.4 ton-m
13.75 ton-m

Combinacién 16

Pu= 31.9 cton Pu=
Mx= $.99 ton-m Mx=
My= 9.35 ton-m My=
Caso 5

Pul x eaccx= 0.9 ton-m = MEX2

Pul %X eaccy= 1.35 ton-m = MEY2
Combinacidn 15

Pu= 45.1 ton Pu=
Mx= 10.25 ton-m Mx=
My= 1.90 won-m My=
Pu4 x eaccx= 0.64 ton-m = MEX2

Pu4 x eaccy= 0.96 ton-m = MEY2

Combinacidn 17

Pu=
Mx=
My=

31.9 ton
9.9y
1.51

Ton-m

ton-m

Caso 6

Pus
Pus

81.95 x 0.02= 1.64 ton
'
81,95 x 0.03= 2,46 ton

X eaccx=

x eaccy=

45.1 ton
26.4 ton-m
1.3 ton-m

Combinacidn 18

Pu=
My

My=

-m

-m

31.9 ton
26.4 ton-m
V.96 ron-m

MEX2
HEY2



Combinacidn 19
©Pu= B1.95 ton
Mx= 10.67 ton-m
My= 20.9 ‘ton-m

Pub X eaccx= 72.05x 0.02=
Pub x eaccy= 72.05x 0.03= 2.16 ton-m = MEY2

Combinacidén 21

Pu= 72.05 ton
Mx= 10.67 ton-m
My= 20.9 ton-m

Caso 7

1.44

PuSx a accx= 1,64 ton-m= MEX2
PuSx e accy= 2.46 ton-m= MEY2

Combinacidn 23

Pu= 81.95 ton
M:: 1,64 ron-m
My: 20.9 ton-m

Pué x eaccx= 1.44 ton-m
Pué x eaccy= 2.16 ton-m

Combinacidn 25

Pu= 72.05 ton
Mx= 1.44 ton-m
My= 20.9 ton-n

Caso 8

Combinacidén 20

"Pu= 81.95 ton

Mx="1.64 ton-m
My= 29.15 ton-m

ton-m= MEX2

Combinacidn 22

Pu= 72.05 ton
Mx= l.44 ton-m
My= 29.15 ton-m

Combinacién 24
Pu= 81.95 ton
Mx= 12.54 ton-m
My= 29.15 an-m

Combinacién 26
Pu= 72.05 ten
Mx= 12.54 ton-m
My= 29.15 ton-m

Pu7 xeaccx= 37.95 x 0.02= 0.76 ton-m= MEX2
Pu7 xeaccy= 37.95 x 0.03= 1.14 ton-m= MEY2
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Combinacidn 27 Combinacidn 28

Pu= 37.95 ton Pu= 37.85 ton

Mx= 10.67 ton-m Mx= 0.76 ton
ton-n My= 15.99 ton

PuBx paccx= 28.05x 0.02= 0.56 ton-m= MEX2

Pudx eaccy= 28.05x 0.03= 0.84 ton-m= MEY2

Combinacidn 29 Combinacién 38

bPu= 28.05 ton Pu= 28.05 ton

Mx= 10.67 ton-m Mx= 0.%6 ton-m

My= 12.94 ton-nm My= 15.6% ton-m

Caso 9

Pu7x e accx= 0.76 ton-m= MEX2

Pu7x e accy= 1l.14 ton-m= MEY2

Combinacién 31 Combinacidn 32

Pu= 37.9%5 ton Pu= 37.95 ton

Mx= 1.412ton-m Mx= 12.54 ton-m

My <+ 13.24 ton-m My= 15.99 ton-m

PuBx e accx= 0.56 ton-m= MEX2

PuBx e accy= 0.684 ton-m= MEY2

Combinacidén 33 Combinacidn 34

Pu= 28.05 ton Pu= 28.05 ton

Mx= 1.43con-m Mx= 12.54 ton-m

My= 12.94 con-m My= 15.69 ton-m

De los porcentajes de acero para columnas:

Pgmin= 20 / fy = 20/4200 = 0.003
Pgmax= 0.06



Preoponemes Pg=-0.025 . e
As= bhPg= 40 % 60°x 0.025= 60" cm°.

si proponemos varillas-del # 10 = as='?.92 cm2
“As/as= 60/7.92 = 7.58 ‘=8 ¥ # 10

Ast= 8 x 7.92= 63.36 = Pg= Ast/bh= 63.36/40x60= 0.0264

Proponiendo un arreglo nos queda que:

RO
-
L)

1
]

8o o 770 ,¥
H

Revisidn del disefio de columnas por medio de las gréficas
para disefio pldstico del Instituto de Ingenieria de la UNAM.

Datos para entrar a las grdficas.

g= Pg (fy/f"c)= 0.0264 (4200/170)= 0.65

Direccién "x*

&
»?
L
1
[
1
S
ds
€
il
©
“
w
-3
in
al
[{]
w
2]
1
v
"
N
1]
5]
i
“

.......

Dirececién "y®

dh = 55/60= 0.916 = 0.5 grafica B-6
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De las combinaciones mis desfavorables tenemos:
Combinacidn 2 v
bireccién "x* Pu= 70 ton/m
e X= Mx/Pu= 8.74/70= 0.125 m = 12.5 cm

ex/h= 12.5/40= 0.31 K= 0.80
q= 0.65 R= 0.24

PRx = K F.R bh £"c= 0.8X 0.8X 60X 40X 170= 261 12} Kg
MRx= R F.R bhzf"c= 0.24x0.8x 60x 402x 170= 3133 440 %g-cm

Direccidn "y*
ey= My/Pu= 9,1/70= 0.13 m= 13 . cm

ey/h= 13/60= 0.216 k= 1.1
g= 0.65 R=0.21

PRy= kK F.R bhf"c= 1.lx 0.8x 40x 60x170= 359 040 kg

MRy= R F.R bh2f"c= 0.21x 0.8x 40x 60°x 170= 4112 640 kg~cm

Obtenci! i de la carga a compresidn pura
PRo= F.: (f"cbh + Astfy)= 0.8 (170x 40x 60+ 63.36¥¢200%539 290 Kg
sustituyendo valores en la fdérmula de Bresler

PR= 1
(L/PRx}+{1/PRy)-{1/PRo)

PR= 1 210 058 Kg
(1/261120)+(1/359 040)-(1/539 290)

PR > Pu . . Esta bien

Bor reglamento (4.4)

PR/PRO 2 0.1 = 210 058/539290= 0.38 > 0.1



Cumple con el requisito péero es;i muy'sbbrado el.armado

Combinacign 3
3

Direccidén *"x" Pu=:78.1 ton

e x= 21.45/78.1= 0.275 m= 27.5 em . . -

e x/h= 27.5/40= 0.69 K= 0.42
g= 0.65 }R= 0.28

PRX= 0.42x 0.8x60x 40x 170="137 088 kg

MRx= 0.28x 0.8x 60x 402x 170= 3655680 kg-cm

Direccidn "y*
e y= 9.35/78.1= 0.119 m= 12.0 cm

R= 0.20

e y/h= 12.0/60= 0.20 k= 1.12
q= 0.65

PRy= 1.12x 0.8x 40x 60x [70= 365 568 kg
MRy= 0.2x 0.8x% 40x 60°x 170= 3916 800 kg-cm

.. er= 1 = a0 142 kg
(1/97920)+(1/365 568)-{1/539 290)

PR > Pu N
PR/PRO= 90 142/539% 290~ 0.167 > 0.1
cumple con el requisito y el armado es adecuado.

Combinacidn 4
Direccidn *"x" Pu= 78.1 ton

e x= 14.76/78.1= 0.19 m= 19 cm

e x/h= 19/40= 0.48 K= 0.58
q= 0.65 R= 0.27
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PR x=0.58x 0.8Bx 60x 40x 170= 189 312°'kg-. | ;
MR x= 0.27x 0.8x 60x qozx 170= 3525 120 kg=-cm . *

Direccidn *y*
e y= 13.75,/78.1= 0.176 m=17.6 cm

e v/n= 17.6/60= 0.28 K= 0.87
q= 0.65 R= 0.24

PR v= 0.87x 0.8x 40x 60x 170= 283 968 kg
MR y= 0.24x 0.8x 40x 60x 170= 3700 160 kg-cm
. . PR = L

(i/182 312}+ (1/283 968)-(1/539290)

143 895 kg

PR > Pu
PR/PRo= 1438957539 290 = 0.266 > 0.1

Combinacidn 5

iireccién "x" Pu= 64.9 ton

e x= 21.45/64.%3= 0.33 m= 33 cm

e X/h= 33/40= 0.83 K= 0.34
g= 0.65 R= 0,275

PR x= 0,34x 0.8x 60x 40x 170= 110 976 kg
MR ¥= 0.275x 0.8x 60x 402x 170= 3 590 400 kg-cm

Direccidn ®"y*
e y= 9.35/64.9= 0.144 m= 14.4 cm

e y/h= 14.4/60= 0,23 K= 0.97
.65 R= 0.224

3= 9.



PR y= 0.97x 0.8x 40x 60x 170= 316 608 kg
MR y= 0.224x 0.8x 40x 602x% 170=-4 386 816 kg~cm

. PR = I
(1/110 976)+(1/316 '608)=(1/539-290)

=96945 Kg

PR 2> Pu
PR/PRo= 96 945/539 290= 0.179 > 0.1

Comhinacidn 12

Direccidn "x*" Pu= 45.1:ton !

ex= 26.4/45.1= 0.585 m=.58.5:cm:i
ex/h= 58.5/40= 1.46 Y K=0:200
R=.0.268

g= 0.63

"PRx= 0.2x 0.8x 60x 40x 170= 65 280 kg
MRx= 0.268x 0.8x 60x 402x 170= 3 499 008 kg-cm

Direccidn "y

e y= 13.75/45.1= 0,30 m = 30 cm

e y/h= 30/60= 0.50 K= 0.63¢
= 0.65 } R= 0.28

PR y= 0.62x 0.8x 40x 60x 170= 202 368 kg
MR y= 0.28x 0.8Bx 40x 602x 170= 5 483 520 kg-om

PR = _ T

{l/65 280)+(1/202 368)~(1/539 290)

= 547330 kg

PR > Pu

PR /PRo= 54 330/539 290= 0.101 > 0.1



Combinacién 14

Direccidn "x"
e x= 26.4/31.9= 0,828 m= 82.8 cw

x/h= 82.8/40= 2.07
gq= 0.635

PRx= 0.12x0.8x 60x 40x 170= 39 16
MRx= 0.268x 0.3x 60x 40%x 170= 3-

Dirececidn *y"

ev= 13.75/31.9= 0.43 m= 43 eom

y/h= $3/60= 0.72 K=
q= 0.65 R=

PRy= 0.5x 0.8x 40x 60x 170= 163 2
MRx= 0.305x 0.8x 40x GQZK 170= 59

66

SPu=131:9 ton.

8 kg
199 008 Kg-cm,

0.50
0.305

00 «g
73120 kxg-cm

PR= L 33 552 kg
(1/39 168)+(1/163 200)~-(1/539 290}
PR > Pu
PR/PRo= 33 552/539 290= 0.06 £ 0.1 No cumple por lo que. re-~
currimos a la Ec. .10
MX My 2.
e T 1.0 12604 13.09
Mrx CRY 355 TTee.yzc < .98 < 1.0

. -~ si cumple y el armadoc es muy

Combinacién 26
Direccidn "x*

ex=12,54/72.05= 0.174 m = 17.4 gm

adecuado

Pu= 72.05 ton.



‘ex/h=17.4740 = 0,
g= 0.65

da
wn

PRx= 0.59x 0.8% 60x 40x 170= 192
MRx= 0.27x 0.8x 60x 40°x 170= 3525

Direccién "y*

ey= 29.15/72.05 = 0.404 m= 404 cm

K= 0.47

ey/h= 40.4/60= 0.67 T
: : R="3.04

q= 0.65

PRy= 0.47x 0.8x 40x 60x 170= 133 408 kg

MRy= 0.304x 0.8x% 40% 60%x .170=:5 953 536 kg-cm

. . m= 1
{17192 576)+(1/153 408)-(1/539 290}

101 450 kg

> Pu . R /PRo= 101 450/53% 290= 0.188 > 0.1}

Combinacidn 34
Direccién *"x" Pu= 28:05 ton.

ex=12.54/28.05= 0.45 m= 45 cm
ex/h= 45/40= 1.12 K= 0.25
q= 0.65 } R= 0.27

PRx= 0.25x 0.8x 60x 40x 170= 81 600 kg

MRx= 0,27x 0,8x 60x 402x 170= 3525 120 kg-¢m

Direccidén *y”
ey= 15.69/28.05= 0.56 m= 56 cm
ey/h= 56/60= 0.93 Zx= 0.32

q= 0.65 R= 0.30

PRy= 0.32x 0.8x 40x 60x 170= 104 448 Xg
el
MRy= 0.30x 0.8x 40x 60"x 170= 5 B75 200 kg-cm
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... PR=

’ 1 ‘ =50 063 kg
{1781 600)+(1/104 448)-(1/539 290) o ]
PR> Pu ; PR/ PRo= 50 063/ 539 290= 0.09. < 0.1 . no.cumple

. . (13.2/35.25)+(15.69/58.75)= 0.64 & 1.0 si cumple

COMBINACIONES PARA EL DISERO POR CORTANTE

De las cembinaciones establecidas en el capitulo 4.3.1 teng
mos que
Caso 1 - Combinaciones 1 y 2 con P= 70 ton.
Vx = ((8.01-8.741x 105)/ 750= -927.33 kg
Vy = ((5.6 +9.10}x 10°)/ 750= 1960 Xg
va2+ V}EI = J?—97.33)2 - (1960)43]= 1962.42 kg

Vu

[}

Caso 2 ~ Combinaciones 3 y 4 con P= 78.1 ton.

Vi o= ((21.45+14.76)x 105)/750 = 4828 kg

Vy = ((9.35+ 13.74)x 10°)/750 = 3080 kg

vu = J(4sza)2 + ( 2080 32 1= 5726.77 kg .
Combinaciones 5 y 6 con P= 64.9 ton.

Vx = ((21.45+ 14.503x 10°)/ 750 = 1793.33 xg

Vy = ({9.35 + 13.73)x 10°)/ 750 = 3UK0 kg

vu = (4793.33)2+ (3080121 = 5697.58 kg

Caso 3 - Combinacicnes 7 y & con P= 78.1 ton.

VX = ((21.45+ 14.76}x 1077750 = 4828 kg

Vy = ((-2.89+ 2.89)x 109/ 750 = —00.0U kg

Vu= J(482B)2 + (-00.00)2ﬁ1= 4828.0 kg



Combinaciones 9 y 10 con P= 64.9 ton.

Vx = ((21.45+ 14.5) x 10°)/ 750 = 4793.33 kg
Vy = ((=2.50+2.507 x 10}/ 750 = ~00.00 kg

vu= ¥ (4793.33)2 + (-00.00)2 |

[}

= 4793.32 %g

Caso 4 -~ Combinaciones 11 y 12 con P= 45.1 ton.

Vx = ((~10.25 - 26.4) x 195)/750 = -4886.67 kg

Vy = (9,35 + 13,751 x 1Q°F750 = 3080 kg

vu = ¥(-4886.67)2 + .308012 | = 5776.33 kg

Combinaciones 13 y 14 con P= 31.9 ton.
Vx= ((=9.99 - 26.4)x 107)/750 =-4852 kg
Vy = (( 9235 + 13.75) x 10°)/ 750 = 030 kg
21_

vu= V(-185227 + (3080 5747.03 kg

Caso 5 - Combinaciones 15 y 16 con P= 45.1 ton

Vs = {(-10.25 - 26.4) x 1u°)/750= - 4886.67 kg
Vy= ((=1.90 + 1.35)x 10°)/750 ==73.33 kg
2

vus= J (-4886.6712 + (-73.31)20~ 4887.22 xg

Combinaciones 17 y 18 con P= 31.9 ton

Vx = ((~9.99 - 26.4) x 10°1/750 =-4852 kg
Vy = ((~1.51 + 0.96) x 10°)/750 =-73.33 Kg

vo = 1(-4852)2+(~73.3§L 4852.55 kg

Caso 6 - Combinaciones 19 y 20 con P= 81.75 ton.

Vx = 10.67+1.64}x 10°)/ 750 = 1641.33 kg
vy = ((20.9 + 29.15) x 10°)/750 = 6673.33 kg
2]

i

Vu = V(1641.33)2+ (6673.33) 6872.21 kg

[]
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vx
vy

vu

[

Combinaciones 21.y 22 con'P=;72;ds‘tqn
({10.67+ 1.44) x 10%)/ 7507 = 1614.66 kg :
(420.9 - 29.15)x 10°//750 = 6673.133 kg

2

J(1e14.6612+ (66 73.33)23 §865.89 kg

7 - Combinaciones 23 y 24 con P= §1.95 ton
(0 1.64 -12.54 )x 10°)/ 750 =-1453.33 kg

(0 20.9 + 29.15 ) x 10°) / 750 = 6673.33 kg
N(-1253.33)2-(6673.31)2 | = 6829.75 kg

Combinaciones 25 y 26 con P= 72.05 ton

(¢ 1.64 -12.34) x 1073 7 750 = -1480 kg
{1 20,9 + 29.15 ) x 10°) / 750 = 6673.33 Xg

{t-15000%> (6673.3312 1= 6835.47 xgq

8 - Combinaciones 27 y 28 con P= 37.95 ton

{({l0.67+ 0.76) x 105) / 750 = 1524 kg
(C =13..4 - 15.99 ) x 10°) / 750 =-3897.33 kg

{1524 %-(-3897.33)% ' = 2184.71 kg

Combinaciones 29 y 30 con P= 28.05 ton
{00.67+ 0.66 ) x 10°} 7 750 = 1510.46 kg
(¢ -12.94 -15.69) x 10°) / 750 =-3817.33 kg

Y( 1510.661%+(-3817.3312) = 3105.37 xg

9 - Combinaciones 31 y 32 con P= 37.95 ton

(L 1.43-12.54) x 105) / 750 =-1481.33 kg

(( -1315 -15.99) = 105) / 750 ==-3885.33 kg
2}

J(-l481.33)2 ¢ (-3885.33) = 4105.37 kg
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Combinaciones 33 y 34 con P= 28.05 ton

Vx = {( 1.43- 12.54) x 107} / 750 = -1481 33 xg
Uy = { -12.94 - 15.56) x 10°) / 750 -=-3800 Xg
yu = $(-1481.331% ¢ 380002 | = 4158.14 kg

Tomando de todas las combinaciones las acciones mas desfa-
vorables para el disefio por cortante tenemos gue:

Pu 81.935 Ton
vu = 6872,2) kg

n

DISERO POR CORTANTE
Direccién "x*
Revisamos primero Pu & 0.7 £'¢bh + 2000 Ast

81950 L (0.7x 200x 40x 60 + 200GOx 63.36)

8lY950 Rg &L 462 720 ky

Para valuar P' se hard como se indica en 4.3 2 a)

] P 5 =
d=3s| cf A's= 3 # 10= 23.76 cm? = P'=29.76/
1 L’ ________ S S e 40x60
Y —a
Pemrm e T es S P'= 0.0099
L b=e0
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TVeR = : 'ouv /bh)
VER = 0,8x GOt ; + 1266'(1+o 007 (61950/40!80))
VeR = 14 630.5-kg. o -

CVeR YT wel i 714063005 kg S

. . Los estribos se colocardn tnicamente por

specificaciones..

Smax= (8507 {fy) § varilla= {8530/ J42001)3;1 :
Smax= 48 ¥ estribos; si E44 =b Smak= 48(1.27)=760.96 % 60 cm
Smax= b/2= 60/2 = 30 cm g f

.+ Smax {eje X} = 30.cm

Se reducird ia separac;on ala’ mxtad aba]o y a:rlba de cada
unidn, en una longltud no: menor. que-' :

1) b= 60 cm 2) Hx/6= 690/5_ ; 713160 cm

. Long (eje x} = 115 cm
Direccidén "y"

evaluacién de p'

AVs=3 2°10233.76 cm® = P'=23.76/40x60=
; 0.0099




73

VER = F.R.bd (0.2+ 30p') {F*&1(1+0.007 "“/bh) E )
VeR-= 0.8x 40x 55 (0.2+30(0.0099)) {2007 (1+0.007.(81950/40x60)}
VeR =15 327 kg : i R . i

VcR>vu : 15 327 kg > 6872.21 kg

- Los estribos se colocardn dnicamente por especificaciones.

Smax= {850/ {fy1) @ varilla = 41.7 . 4l cm
Smax= 48 § estribo= 60.96 . 60 cm ’
Smax= b/2 = 40/2 = 20 cm

. . Smax (eje y) = 20 cm

Se reducird a la mitad abajo'y afribardéAcadé{uniéq,Ten una
longitud no menor que: " SR

1} b= 40 cm 2) Hg/6=680/6= 113 cm 3) 60 cm
... Long. f(eje y) = 113 cm

De las dos direcciones escogemos las condiciones mds desfa -
vorables y nos queda que

Estribos
4 4

Smax= 20 cm
Smax= 10 cm en una long.= 115 cm (abajo y arriba de cada unidn)

REVISION DEL DISENO POR CORTANTE PARA ZONA
SISMICA

Direccidn "x"

Ash= Av= 3x As(estribol}= 3x 1.27= 3,81 cm2



_jrer

F AT

¢
o

0.3 (Ag/Ac-l)(f'c/fy) § he = Ash 2 0.12 (E'c/fyjshc.

ne= 40 - 2 (2.79) = 34.4 cm
Ac= b'h'= (60- 2 (2.15))x(40 - 2(2.15))= 19838.5 cm2
Ag= bh = 60x 40 = 2400 cm2

S= 10 cm (Extremos de la columnal

0.3 ( (2400/1908.5}-1) (250/4200) 10x 34.4= 1.27 cmz,
0.12 (250/4200' 10 x 34.4 = 2.36 cm2

. . cumple con el requisito en esta direccidn.

Direccién *y"

Ash= Av = 3x As (estribo) = 3.81 cm

ore

Ll
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he= 60 - 2 (2.79) = 54.4 cm®

Ac= 1988.5 cm

2

Ag= 2400 cm®

S

10 cm (extremos de la columna)

0.3 {{2400/1988.5)-L (250/4200) I0x 54.3 = 2,01 cm2
0.12 { 250/4200) 10x 54.4 = 3.89 cm2

. cumple con el requisito en esta direccidn puesto que se
pasa un pocq perc es minima la diferencia.
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CAPITULO VI. CONCLUSIONES

6.1 Programa para Computadora Perscnal

Debido al grade de desarrolle alcanzado en las dltimas déca
das en materia de computacidn, la ingenieria estructural se ha -
visto enriquecida al optimizarse los mecanismos de entrada, pro-
cesamiento, salida y almacenamiento de datos en los sistemas de-
cdlculo.

La computadora, debido a sus caracteristicas, se ha conver-
tido en una herramienta capaz de sistematizar el andlisis y cdl-
culo de estructuras por muy complejas que éstas sean, Ademds de-
abatir los tiempos de procesamiento, las computadoras han sido -
el medio para lograr mejores disefios de estructuras, al liberar-
a las mentes creativas de las tareas mecdnicas y mondtonas permi
tiéndoles canalizar sus esfuerzos a actividades que transformen-

y optimiceén el trabajo de las estructuras y sus elementos.

Es importante, sin embargo, entender que la computadora no-

e
es un instrumento intalipie y perfects. Lec misme que los progra-
mas de cémputo y que sus creadores, las computadoras adolecen de
algunas deficiencias que las hacen susceptibles de errores, va -
sean de concepto o de detalle, por lo que el analista deberd ser
precavido al manejar los resultados gue esta herramienta le pro-

porcione,

Tomando en cuenta lo expuesto, se ha decidido complementar-
esta tesis desarrollandc un programa general con lenguaje Basic-
para aplicacidn en computadora personal, que permita la rapida -
aplicacidén de los fundamentos tedricos de los capitulos preceden
tes a problemas especificos numéricos. Este programa, partiendo
de datos geométricos y mecdnicos de la estructura disefia las co-

lumnas conforme al nuevo Reglaments dol L.F. (19871,

6.2 Lenguaje Basic

E1 BASIC es un lenguaje fdcil de usar, cuyas instrucciones-
recuerda las férmulas elementales del dlgebra, complementadas -
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con algunas palabras claves en inglés como LET, READ, PRINT, --
GOTO, IF, THEN, etc. Cas: todos los demds lenguajes de alto ni~
vel tienen una estructura semejante, pero son mids dificiles de-
aprender y usar que el BASIC, el cual se adapta muy bien a las-
personas que estdn aprendiendo a programar.

El empleo del BASIC no se restringe de ninguna manera a «--
aplicaciones elementales, sino que también se extiende a dreas-
mis avanzadas como los negocios, la economia, s.cologia y medi
cina, ciencias, ingenieria y matemdticas.

Originalmente el BASIC fue desarrollado por John Kemeny y-
Thomas Kurtten Dartmonth College, a mediados de la década del -
60. Rapidamente llamd la atencidén y fue adoptado por varios =-
servicios comerciales de tiempo compartido, lo cual Hizo que el
lenquaje se difundiera ampliamente entre miles de usuarios de -
computadouras. En breve todos los principales fabricantes de com
putadoras ofrecieron sus propias versiones dc BABIC para sus mi
quinas y el lenguaje llegd a ser el mds popular y ampliamente -
usado para tiempo compartido en los Estados Unidos.

La mayor parte de las versiones de™ "ASIC que se utilizan-
en las grandes computadoras o que sirvern ue base a los servi -
cios de tiempo compartido, son muy similares encre si. Esas ver
siones a veces se citan como variantes del BASIC.

Ultimamente se han desarrollado nuevas versiones del Basic,
que incluyen diversas caracteristicas sofisticadas ne comprendi
das en las tradicionales y que para sorpresa nuestra en su mayo
ria son versiones avanzadas destinadas a las microcomputadoras,
aungue también a las computadoras dgrandas.

Bstructura de un Programa en BASIC

En un Programa en BASIC cada instruccidn se escribe come -

una proposicidn separada. El Programa completo estd formado --
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por una serie de proposiciones, colocadas en el orden que deben-
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ser ejecutadas, & menos que se indique una bifurcacién, (transfe

rencia de control intencional).

Las siguientes reglas se aplican a cualquier proposicidn en
BASIC,

1. Cada proposicidn del BASIC debe aparecer en un rengldn sepa-

rado.
2, La proposicién ng dabe exceder lIa longitud del renglédn.

3. Cada proposicién comienza con un nimero entero positivo o ni
mero de proposicidn, que no se puede repetir en dos proposi-

ciofies consecutivas.
4. La numeracidn debe ser creciente.

5. A continuacidn de este ndmero de proposicidén debe ir una pa~
labra clave del BASIC, que indica el tipo de operacidn a eje

cutar,

6. Se pueden incluir espacios en blanco donde se desee para ha-
cer mds legible la proposicidn.
Tambidén se puedep dejar Iineas en blanco en el programa, dan
do un nimero de proposicidn y cuando menos un espacio en - -

blanco.’

Algunas ventajas del BASIC

1. El BASIC es amable, es decir, esta orientado a las personas,-—
es facil de aprepder y agradable de usar, permite a cualquier
individuo bien organizado aprernder a programar, sin que se re

guieran conocimientos profundos en matemdticas.

2. Es un lenquaje muy flexible que permite a un programaddor desa
rrollar nuevos programas y modificar los ya existentes sin ma



yor esfuerzo.

3. El BASIC se ajusta muy bien al sistema interactivo, gque inclu
ye aplicaciones para microcomputadoras y aplicaciones de tiem
po compartidé para las computadoras grandes.

4. El lenguaje es universal en grandes y pequeiios computadores y
se ha convertido en el lenguaje estdndar de programacidn para
las microcomputadoras.

S. Las caracteristicas mds frecuentes del BASIC son relativamen-
te estandares, aunque existen diferencias menores de las ver-
siones entre si. El lenguaje es independiente de la maquina-
y se puede utilizar en

has computadoras diferentes, sin ma

yores modificaciones o con ninguna.

6.3 Diagramas de Fluio

Un diagrama Je flujo es una representacidn grafica de lo que
se desea que la computadora haga.

La firalidad de un diagrama de flujo es facilitar cocmunica -~
ciones en..e personas. De esta manera, la técnica de la diagrama
cidén de fiujo no solamente traza un plan en si mismo para la ins-
truccidn de la computadora, sino que también comunica dicho plan-

a los demds.

El conocimiento de cémo escribir diagramas de flujo no impli
ca el conocimiente de como programar. Cuando se tiene Gh problema,
el programador debe dar con el procedimiento que la computadora -~
debe seguir a fin de resolver el problema. En consecuencia, debe
ra estudiar el método usado, debido a que dard todas las indica -~
ciones acerca de cémo proceder en el fururo cuando se presenten -~
problemas similares.

Ningin diagrama mostrard la solucidén de un problema del mis-
mo medo que otro. Cuando se elabora un diagrama de flujo no debe-



dudarse en ser creativo; ademas, debe procurarse el uso Jde los -
estédndares establecides y hacer un esfuerzo por planear los dia-
gramas de tal manera que el flujo del proceso se muestre de iz -
guierda a derecha y de arriba abajo. Con €sto, se lecgra gque - -
otras personas comprendan mejor los procedimientcs que se hayan-

desarrollado para resolver les problemas.

En las hojas siguientes, se presenta el diagrama de flujo -
del programa general desarrollado para el disefic de columnas de-
concreto refofzado.
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6.4 Presentacidén del Programa

Con base en el diagrama de flujo elaborado se procede a ia-
codificacidén en lenquaje BASIC para formar el programa con gque =~
se alimentard a la computadora. El diagrama de flujo es una pra
sentacidén légica del pensamiento humano, el programa es una pre-
sentacidén en un lenguaje que entiende la computadora.

A continuacidén se incluye el programa elaborado.
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REM
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lu Fh=.T+FC:iFF=,I+FB
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0 emiL Ll Be

FPROFORCIONADA +teeee-
“iBR: D0
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THER
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1
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2 MOVIMIENTOS RESTRINGIDOS=D : NO K
S ELSE 710

&
57

tAl ELSE Ya=vEl
0:G0TO &30 ELSE IF Ya=J.1 THEN XA=
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O ELSE IF
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1023 REM
1025 FEM " REVISION DE LOS EFECTOS DE ESPELTEZ
ReEM
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1210 MC1=FAB#AES (BL) +FAS+ARS (C)
1220 MC2=FAE*ABS (EL) +FAS*AES (F) S ; -
1225 IF LL=3 THEM VC=((MT1+MC2)/HE) «10°5 ELSE VC=ARS ¢ (MCI-MCD) /HE) 105
1 Et=(MCl/F)<ta 2=(MEDSF) 2100 : i ’
lnao LLi=k+i+mMMzLi= (LU LLo=tL1-1

SO IF J=1 THEN ExLLI)=El: Ex(LL!!’EQ.VX(LM)=VC P(LM) =P ‘ELSE EY({LLZ)=E1:Ev (LL
E::vY<Ln)—vc
1260 MM=MM+1:NEXT K:MM=LL1
1270 NEXT I
1280 J=J+1:1F J=
1284 REM
128% REM “OBTENCION DEL CORTANTE DE DISE:0
1285 REM

THEN 1290 ELSE 4460

FUd =
95

1 ROV v D+ MY L))~ 2y s FULSF O

1 QF (VX T+ ) "2+ (VY 1 T+G) )" 2) t PUZ=RT+S)

1 IF JuU1sv02 THEN VvUT=VYU1:FYI=FUl ELSE WJI=VUI:FUZ=FUQ

i IF vug THEMN WU4=VUT:FU4=FUT ELSE VUSI=VUa:PUI=FU4
1 MNECT [:yL iz FLIG=0

1 D FOR J=2 70 @

1370 VUESSOR (VX Ty ~Z+ Y (J+33 ) 211 FUS=R (J}

1 GOIF VUE T VUS THEM WUS=VUS: FUS=FUS ELSE VU6=VUS: FUS=FUS

17290 HEXT 7
1300 IF QU&:VUE THEN VUSYUS: FU7=FUa ELSE vusvud:EUu?=Fus

1450 FEM

1450 REM. " FROFUESTA DE ARMADO CE LA COLUMNA ™

13465 REM

1470 INFUT"FROFCH UN ' FG Y ENTRE .01 ¥ .05 f.00ivie e .PG="FE
1480 AS=FE*EReHH: FRINT"AS="1 AS

149C IMFUT"FROPON UN & DE VARILLA="iN

1500 AL=(Z. 1315+ (N/G) #2,.54) "2 74

1510 NV=AS/AL:FRINT'NUMERD DE VARILLAS=":nV

1520 INFUT"REDOHDEANDD EL MUMERO DE VYARILLAS NOS DA
20 INFUTHCI DEIEAS UM COMEIMACION DE YARILLAS &

1540 [F W= THEN 15 ELSE 1&10

1550 INPUT"CUANTAS ¢ ILLAS FROFOMES DEL NUMERO ESCOGIDO™:iNM
1560 AS1=AL €NM; A5= 5

NN
CIONA CERD @ 31 NO UNDM 3N

1570 INFUTFROFON OTRO # DE VARILLAS=":0
1580 A 1d1ée 000/ .54 03
1590 M SEZ/ATIFRINT"NUMERDO DE VARILLAS="i1NV]

1600 INFUT REDOMZEANDO EL NUMERC DE VARILLAS MOS DA=";NVD

14 FRINT "¢ssvextoernocee B ARFEGLO QUEDA «+esessssnsecdn’
CETHT AR "LARTLL AS DFI 8 1F bi=0 THEM 1470 ELSE 1s40
FRIMT:MYZ: “VYARILLAS DEL #
1540 IF W=D THEN AST=(NN+A1)+ NUZ*AT) ELSE AST=HNMNeAl-

1650 1F W=0 THEN IF A1>A2 THEN DY=SQR((4+A2) /7. 14186 :DVI=SARCi4+A1) /T, 1415) ELS
DV=SQF ((34+A1) /3. 1416) :DVI=SOR ((4+»A1) /3. 14167 ELSE DV=SAR((4«A1) /2. 14160 1 DV1=30
((4=A1) 1416)

1660 FRINTU"AREA DE ACERD TOTAL=":ASTIFRINT " ettsttannosrenresqrevenasnteccenns s
R R L

INFUT»S1 QUIERES OTRDO ARREGLO FRECIOMNA 'CERO! : S1 NO FPRECIONA ‘UNO!'“sWW
THEN 1370 EL3E 18690

s ABEeHK)
THEM 1710 ELSE 1720
IF FGT .01 THEN 1770 ELSE 1F FGT .64 THEN 1740 ELSE 1750

IF FGT . (20/FY) THEN 1770 ELSE JF FGT .06 THEM 1740 ELSE 1750
FRINT"EL FOFCEMTAGE DE ACERQ ESTA ESCAS0 FROPOM UNO MAYOR":GOTO 1470
FRINT“EL 5 NTAGE DE ACERD ESTA SOBRADO FROFON UND MENOR":GOTO 1470
EDU=0

REM
REM
7 DIM ERX(E1) oMO(11) ,FX (L1 (EDY (1) MY CLL) ,FY (1))

1770 ES=2#107 S1EY=FY/ES

1730 1F 720 THEM FRINT'EJE «":EB1=sHHiHI=EER ELSE FRIMTMFIE v": I sAReHI=HH: THENT

DIAGRAMAS DE INTERACCIOM "



MERD DE LECHOS=":MM:DIM BINM) : HL=MM: D=HI-REC: GOTO 1810
1790 D=H1-REC: INFUT"NUMERD DE LECHOS=":NL
180072 IM AGNL;
1810 FOR I=1 TO NL
1820 PRINT"AREA DE ACERO {(com) DEL LECHO #%31¢
1240 IF Z=0 THEN INFUT A(D):FYX=ACI) ELSE INPUT B(I):;PVY=R{I)
1850 NEXT 1
18460 D1=(H1—-(2«REC) )/ (NL-1)
1870 CD=(H1- (2#REC) )
1880 O BRA=0: BREB=(0: AR=.B«R | «F IC
1890 FOR V=1 TO (NL/D)
<¢nn D1=D+D1-(F~D1}: IF
ELSE BRI=FYeE (NL+
ERA+BRY: GRE= A
T v:IF +1: THEN ER=BER ELSE IF Z=0 THEN ERD
LJE ﬁF”—F\~i£\NL/"\+.S:‘E =RR-ERD

* I (AeARRCRY ) 3 IZ€AR) 1 C1=H1-CF: CR:
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FysacwuL 2y v, 50

gt BRA=0: BRR=0;

=1TO MU
+D1-(I=D1>
1 THEM EvYi=

IZ+(DI-C1)) /CF ELSE EVI=A.
EY THEN 1F Z THEN BR2=FYeA(I):BR1=0:
THEMN BR BR1=6000+A(1) tCRI=6000* (H1-DI) <A1
TCR1=E0OOe (H1-D1y+B LD}

1F DI=:Ct THER BRI=BRZ ELSE BRI=(-BRD)

1990 LRA=ERA+BR1: BREB=BRE+ERZ: CR=CR+CR1: BR=BRA+ERE

TOOG NET f

‘('Eﬁ*:uh( '”rza-;n«cﬁ?))/tifnﬁ)

DTHEYY

HIl= CHI<EY Y= (L QOTeRET) ) 7 (L QOT—EY)

H1Z=H11+REC: HIT=D+H1 T HC=H1 -CR

sCS1=(CR-CFTY/3

TO 11

IF J=1 THEM C= ELSE IF J=2 THEN C=H1 ELSE IF J=7 THEN C=H1-CS ELSZE -IF J
THEN C=(H1-(2+0%)) ELSE [F J=3 THEN C=CE ELSE Z0gQ

080 1F J=6 THEM C=CE-CSt ELSE IF J=7 THEM C=(CB-(2+CS1)) ELSE IF J=8 THEM C=(C
b ELSE IF =3 THEM C=CFT ELSE IF J=1¢ THEN C=(CFT/2) ELSE IF J=11 THEH

202

ELSE BRI=QiER1

s M=
IF C:D THEM 2110 ELEE 2240
FOF 1=1 TO ML
REC+DL-41«D1
HOTeDT) ST
iF £Y1 EY THEN FS=EY ELSE FS=EY1
F51=ES+FS
TJ=D+D1-(1#D1)
J-(H1/2)Y: IF Z=G THEN Fi'FSlOA(l) ELSE.F1=FS1+8(I1)
ZFY
=F +F1:M=M+M1 -
P NEXT I TR L ) .
1F .8%C=>H1 THEN CC=B1*H1+F3C:EZ=0 ELSE CC=.8+CeBi«FICIBI=H1/2) < { (L §+C) /5
MC=CC*BZ )
¥ (F+CCY *FRF} /190
2240 Ci1=H1-C
o FOR k=1 TO ML
=D+D1- (1 +b1s
IF DI= C1 THEM EY1=(,00Z#(DI~-C1))/C ELSE EVi={.0034(C1-DI1,1/C
IF EYL EY THEN F3=EY ELSE FS=EVY1
FS1=ES*FS:ul=D1-(H1/2} ) .
IF DI='C1 THEN IF 2 THEM F1=FS1+a(l) ELSE F1=FS1+L(K} ELSE IF £=0 THEN F
ELSE Fi1=(-FS1eB0G) >

MT=({ABS (M+MC) +FRF) )./107°5: E= (MT/FT) «100: 53070 2380

' F=FeF1sMsMeML
) NEXT ¥

0 CC=.BeC+E1+FIC

T BI7=0HY ST -t'/,'P‘*f"» ERelY




1O SIE=S(MT/FT) 4100
IIVSEEY I =ET I MY ¢ Ty =MT
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\(F*CC)O‘RF)/IQ

THEN 22!

7
&(tonhh~»,L;v<n:~~F'»;~r r), =
+1tl=0: [F I=2 THEN 2420 ZLSE 1780
70 10

=F L)

" REVISION DEL DISEXO UTILIZANDO LA FOFMULA DE BRESLER "

:éld IF U=1 THEN EXCE=EXC ELSE EXCE=EYC

2620 > TO 11 : .
D& THEMN &40 ELESE 2&&0 .
e DY THEN TR EDWI)Y 70 THEN ER=EDX (K ~1) tFASFX(KH~1) :FE=FX (K} 1t MA=M

113070 2690 ELSE 2630 ELSE 2530

2E£TO ER=EDK b s MA=MO L —1 s t MBEMY (K} s FA=FX{K~1) s FE=F X (K} : GOTD 2699

ZE60 IF EXCE= EDY(K) THENM IF EDRV (K {0 THEM EB=EDY (1 —1):FA=FY (K=1) 1FB=FY (I} ; MA=™
$H-1) sMB=MY (k3 :GOTO 2&90 ELSE 2570 ELSE 2680 :
2670 EE=EDY it 1 MA=MY (K- 1) s MESMY (M) s FA=FY (1 =1) :FE=FY (+) : GOTO 25690

2680 NEXT H

2650 BO=SOR ( (MACDY+ (FATD) - 1 COSSOR CIMED) + (FB2))

700 AD=SAR( C:FE~-FAY Zi+ IMB-MAY D))

2710 0+EO+TOY /2

’V-l)'HB h'(

; BS(ATHER/ 100 -4
COL=180-ALF-EEBO
EQ1=(CO/ (SIN(COL« (T, 1316/
ABS(BO1 *3IN(ATHLEXCE "1
FRS=MRS/ (EXCE/100)

IF =1 THEN FRX=PRS:MRX= LSE PRY=PRSIMRY=MRS
UsU+1:1F U=3 THEN 2810 EL 2410
FRUS U1/ COLZPRRI = UL PRY ) — Ery]
If PRO=:PU THEN 2830 ELS
I¥ (FRO/FO2=-.1 THEN 2B
EJU IF (RO ERC 1001 ) AMRO + ((FPU(ErC/100) ) /MRY) 3 =71 THEN EDD=2:G0TO I860 ELx
FRINTYNG FASA EL ARMADO ROR FLEXION @ FROFON UNO MAYOR“:GOTO 1470

SC 1R iF =1 EL3E EDU=EDU+1

236 FETURN
I976G IF EDU=
ELEE IP%

IF EDg=

ATHCEKCES 1O )« (18073, 14168

Y« SIN(REEQ* (2. 141671801 )

\
3

EL. ARMADDV:GOTO 1470

ti= LU THEN E

T THEM FRINTUEL ARMADDO SSTA MUY SOBRADO : FROPON OTRO MEMOR":GOTO

THE?

FRINTUEL ARMADD ES MUY BUENO" ELSE FRINT"EL ARMADD ES AFF

L0 FOFR CORTRNTE

AJFUT'FFOFD“ UN % CE ESTRIEG=";pE
AEE=(T, 13 o (NE/Br 2,539y 2yra

D:S=ffNE 3y «2.94) 1=

IF U=t THEN FRINTAEIE YUrRI=HH i sREPI SR iR M1V Y I CF ERIMTHETIC soeay




BE:H) =HH: FL=1PVY/{EBl1eH1 )

MAS DE ESTRIEOQ
(0, 7eRI¥HY«FC) + ¢
Do elninns ST et Vi eFRVEEL 2D,
T11 e SeFRVeE ] «DeSUR
F1=1.5eFAVaDleD
1F
1F

R D=H1-REC: AV=DESsNR
Unn.g;r)) THEH IF FL<.01 THEN VCR—(l*J
PeSRQRF20Y Y)Y ELZE VCR= (14,007 ((PUy
ELSE FAINTIEE MACA VARIAR LINEALMENTE VCR®:END
FIC tFI=DeFRUSRL s DeSURFZ0)

FRV*®AVeFY*D) / (VU-VIR) ELSE 1w
({FRV*AVFY) 7/ (3, S#E11) THEM S ELSE S=(FRV=AVRFY) /{T.SeB1)

F1 THEM S1=,5+D ELSE Sti=,25+D

FIZ THEMN FRINT"LA SECCIONM MO FASA FOR CORTAMTE":END ELSE 110

*31 THEN $=81 ELSE &=¢

'u u,SC:(Fvn)*D.. S<DES
THET IF 32.53 THEN S

It ]

54 ELSE IF 5354 THEM S$5=53 €

VIIUCE THEN IF 2758 THEMN S=3% ELSE 5=85 ELSE. 5=S5
Ma=3m
THE &) THEMN [F B1060 THEN LOMN=B1 ELSE LON=L0 BELSE IF (HE. )20 THEl
ELSE LON=6C
THEN ST ELSE T1&0
f SheHHF1CY THEN 122 ELSE 7157
155 SMis=, [SeD: SMIm2s DV S 3eDES .
T1EH4 iF SM1UEMT THER IF SMICSMI THEN SMa=SMt ELSE SMI=9M3 ELSE  IF NI S

M THEN

ELSE Smd4=3M7

0TO 2169

Y I1Z7 SMi=REsA D SMI=L0
T1E8 IF SM1 BMI THER =SMi ELSE SMd=
Iled IF $=0S5 THEM S=3 ELSE S=5
21465 IF SM3ISHM THEM 5M=SM3 ELSE SM
170 OIF SM1=5M: LGN

LoUs

NRELSE SI=%: SMI=5M: LON2=LON: NRY =NR

A= 190 ELSE
IF St~ THEN S=§1 ELSE == 1-LOND THEM LON=LOMZ ELSE LON=LONt
u=1
IF U=1 THEM S1l=HH:H1=BR:NR=tRX ELSE Bl=BE:H1=HH:NR=NRY
REM
FEM ¢ REVIZION DEL CORTANTE FOR SER ZONA SISMICA
REM !

ASH=ASE +MNF

SAREC—-CWDES/ DY+ (DVL1/2) )

Ar‘(Hl—’”0lﬁEr (DES+ DY/ D)) 1Y 3« (BL1—~ i 2o FEC- (DES+ (DV1 /2332 y)
AG=EL eH1: S
ASHL=(

Ve (FACFY) «SMaHD)

_'IF]C.F(7'EH*HC]

ASHI THEMN 1IF ASH="ASHI THEN FFINT"EL AREA DE ESTRIBO £37TA BlEH™:
290 ELSE TIB0 ELSE T80

PRINT"EL AREA DE ESTRIBO ESTA ESCASA :FECFON OTRO # DE ESTRIED MAYOR“:GUTO |

U=U+1: IF U=3 THEN 3300 ELSE 2200

PRINT"SE COLOCARAN LOS ESTRIEDS A UNG SEFRARACTION=":1S
FRINT"SE COLOCARAN ESTOS EN LOS ExTREMOE A UMNA SEFAFACIONS
FRINT“Y ESTGS SE COLNCARAM A UNA LOMGITUD DE LOS EXTREMIS=
END




-
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6.5 Ejemplo de Corridas

Con el objeto de verificar la bondad del programa elaborado-
y de ilustrar’la aplicacidn del mismo, se resolvieron en computa-
dora los mismos problemas numéricos resueltos a mano en los capi-
tulos anteriores. A continuacidén se presentan las corridas corres
pondientes de las cuales se deduce gue el programa queda verifica
do ya que los resultados por computaddra son iguales a los obteni
dos manualmente, salvo aproximaciones por redondeo.




crerercert (A COLUMNA NT Z3 DUCTIL seessesoty

C
z

PIOMEN TG ESTw
MOHENTS EST

: SUFERIOR 3 ia
CIDENTAL INFERIOR EN & {(Ton-Mi= 13
SCCITERTAL SUFERIOR EN ¢ (Ton-Mi= 1S
ACCIDENTAL INFERIOR EN v (Ton-pii=

ressetrentrretr EL ARREGLD QUEDA reovsrrectsetene

3 VARILLAS DEL # 10

#

L £ A UNA SEFARACIDON= 2
= £ S Eaimerod A UNA ZERGRLATION= 1Y
Y ZSTAS SE COLOCARAN A UMA LONGITUD LDE LOS EYXTREMOS= {5

e R R R e e R e P SR



113

DATOS GENERALES DE DISELO v

SABE dlomim S0
ALTURA (om?
Y inglonll
RECUSRIMIZNT
ALTURS ENTRE

L]

ALTURA LIBRE EM 3 3
ALTURS LIBRE EN Y i
CARGA T3STAL hp\af;-\ R
RIGIDES DE ENTR =N
RI DE EMNTREFIZO &h

erseevtcss L0 COLUMMA MO ES DUCTIL stesvesses ;

CARBA AxIAL E
TARGE AXIal N CHTAL BN oA (To
&

n:= {3
CARGA AXIAL ENTAL EN Y (Ton:= 18
@EEEREIRAEE MOMENTCS ESTATICCS 2ak@ededdd
MOMENTD ATICO SUFERIDR EN X {Ton-Ms=
MOMENTO E ATICS INFERIOR GEN X «Tan—I)
MOMEMTTO ESTATICS SUFERICR EN ¥ (Ton-th=
MOMENTC ESTATICO INFERIOR EN v (Ton-Mi=

FEEAGEEEE MCMENTOS ACCIDENTALES G@@eeaeada

MOMENTO &CCIDENTAL SUFERIOR EN < (Ton-M)= 1S
MOMENTO ACCIDENTAL IMFERIOR EN X {(Taon-M)= 18
~MOMENTO ACCIDENTAL SUPERIOR EN Y (Ton-r)= IS

MOMENTO ACCIDENTAL INFERIOR EN ¥ (Ton-m= 14

setevasentntenen EL ARREGLO QUEDA seesesxarsritrse

4 VARILLAS DEL # 10

4 UARILLAS DEL ¥ 3

ESTRIEQZ DEL & S

SE COLOCARAN LGS ESTRIBOS A UNA SEFARACION= 2U

SE COLOCARAN ESTOS EN LOS EXTREMOS A UNA SEFARACION= L0
YOESTOS 3£ COLOCARAN & Ltk LOMBITUDR DE LOS EXTREMOS= &U




6.6. CONCLUSIONES

1. Debe gquedar claro la importancia gue tiene para un ingeniero-
respezar las normas Yy lineamientos gque =1 Reglamento de Cons-
trucciones especifica, puesto que no cumplir con lo anterior-
implica propercionar inseguridad a las construcciones y per -
ende dejarlas en peligro de sufrir una falla de resistencia o
de servicio. Ademds al apartarse del Reglamento el ingenieroc
pierds el respaldo de tipo legal en caso de que algldn percan-

ce ocurriera a la edificacidn.

E]

portante tener presente que todes los Reglamentos de - -

ue parecideos, parten de conceprtos bdsicos -

justificar decisiones de disefio. Al iniciar
be decidir cual Reglamento se va a aplicar y una vez que se =

ha escogido uno, éste debe seguirse a lo largo de tedo el pro
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a
e
diferentas. Por lo tanto, s2 incurre en un grave error cuando
o] c se

yecto. De preferencia, el Reglamento aplicado sera el vigente

en la Demarcacidn politica de que se :zrate.

3. En cl disefio estructural y en particular on el disefio de co =
lumnas rectangulares de concreto reforzade, es recomendable -
apoyarse en ayudasde disefo, come es el caso de las graficas-
para disefio pldstico elaboradas por el Instituto de Ingenie -
ria de la UNAM. BEstas graficas permiten resolver rapidamente
problemas de disefio, sin embargo no cubren tedos los cascs po
sibles y en algunos casos que si cubren,la zona de interds re
sulta de dificil lectura y propicia disenos errdnecs. Para -
esos casos es conveniente complementar las grdaficas con un -
programa de computadora que permite un disefio rdpido y preci-
so de todos los casos.

4. La computddora tiene el inconveniente de que no porie de relie

ve el procedimiento de cdlculo, por lo que si se utiliza a -~
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ciegas pueden aceptarse como buenos resultados erréneos produci
dos por un error operativo, no de programa. Por lo tanto el - -
usuario de un programa debe conocer en qué consiste éste y so -
bre todo comprender los conceptos tedricos 95 qgue se fundamente.
Es Gtil siempre aplicar métodos gruesos de disefio que permitan-
de una manera rapida verificar los resultados de la computadora.

Finalmente, es conveniente que el correcto analisis y disefio de
cualquier estructura no constituyen garantias contra su falla,-
ya que la seguridad depende ademds de la correcta ejecucién.
Por esta razén es importante la buena supervisidn de las obras-
Yy es altamente deseable gue el calculista estructural participe
en esa supervisidn, por lo menos con visitas periddicas al si -
tio de la construccidn.

-d
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